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Zusammenfassung

Zur Sohlstabilisierung eintiefungsgefährdeter Gewässer werden häufig Rampen eingesetzt.
Diese weisen gegenüber Abstürzen eine verbesserte ökologische Durchgängigkeit auf. Aller-
dings erfolgt auch bei kleineren und mittleren Abflüssen, ohne der Notwendigkeit zur Stabili-
sierung, ein Aufstau.

V-Rampen hingegen stellen eine lokale seitliche Querschnittsverengung im Fluss dar und wer-
den idealerweise ohne Höhenversatz der Gewässersohle ausgeführt. Dadurch wird bei kleinen
und mittleren Abflüssen der Fließgewässercharakter kaum beeinträchtigt und bei größeren
Abflüssen der zur Stabilisierung erforderliche Aufstau erreicht.

In der vorliegenden Arbeit werden die Grundlagen der Sohlstabilisierung mit V-Rampen vor-
gestellt. Auf die Dimensionierung der Öffnungsgeometrie zum Erreichen eines bedarfsgerech-
ten Aufstaus und die ökologischen Vorteile wird eingegangen. Ein Großteil der Arbeit befasst
sich mit der Bemessung und Konstruktion des Bauwerks unter Verwendung von Steinen und
Blöcken sowie mit der Optimierung der Energieumwandlung im Unterwasser. Ergänzend wer-
den die Vorteile vorgestellt, die V-Rampen in Kombination mit dem Uferrückbau bieten.

Summary

Ramps consist a commonly used construction for riverbed stabilization in degrading rivers.
In comparison to drops, they provide better conditions for migration of aquatic organisms.
On the other hand, they cause a rise of the upstream water level, even during periods with
low and medium discharges, although in that case there is actually no need for streambed
stabilization.

A breach-ramp imposes a local lateral cross section constriction, ideally with no height offset
of the river bed. Thus, the natural flow pattern is only slightly influenced in case of low and
medium discharges, but at the same time, the desired backwater effect is attained for higher
discharges.

In this work the basic principles of river bed stabilization with use of breach-ramps are pre-
sented. Guidelines for optimal design and dimensioning of the opening geometry, in order to
achieve the desired rise of water level, are summarized. Furthermore the ecological advan-
tages of this type are reviewed. The main focus of the study lies in the dimensioning and
construction of the structure with use of boulders and blocks, as long as on the optimization
of energy-dissipation in the tailwater. Finally the possibilities which arise by the combination
of breach-ramps and the removal of bank protections are presented.





Inhaltsverzeichnis

1 Einleitung 1
1.1 Problemstellung . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 1
1.2 Maßnahmen zur Sohlstabilisierung . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 3
1.3 Konzept der V-Rampe . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 5
1.4 Aufgabenstellung . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 9

2 Sohlstabilisierung mit V-Rampen 11
2.1 Grundlagen . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 11

2.1.1 Kritische Sohlbelastung . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 12
2.1.2 Natürliche Deckschichtbildung . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 12
2.1.3 Sohlanhebung . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 15

2.1.3.1 Sohllagenentwicklung unter gleichbleibenden Verhältnissen 15
2.1.3.2 Sohllagenentwicklung in Abhängigkeit des Abflusses . . . 17
2.1.3.3 Sohllagenentwicklung bei Abflussschwankungen . . . . . 18

2.1.4 Schwebstofftransport . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 19
2.1.5 Hydraulische Wirksamkeit . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 19
2.1.6 Maßgebliche Abflüsse für die Sohlstabilisierung . . . . . . . . . . . 22

2.2 Ermittlung des notwendigen Aufstaus zur Sohlstabilisierung . . . . . . . . . 24
2.2.1 Verwendung numerischer Programme . . . . . . . . . . . . . . . . . 24
2.2.2 Analytisch mittels Verwendung der Staulinienfunktion . . . . . . . . 25
2.2.3 Parameterstudie . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 28

3 Ökologie 33
3.1 Ökosystem Fließgewässer . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 33
3.2 Anthropogene Eingriffe . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 36
3.3 Auswirkungen einer V-Rampe . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 37

4 Der Aufstau durch V-Rampen 41
4.1 Allgemeines . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 41
4.2 Vereinfachte Ermittlung des Aufstaus . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 42

4.2.1 Ohne Überströmung der Seitenstrukturen . . . . . . . . . . . . . . . 42
4.2.2 Mit Überströmung der Seitenstrukturen . . . . . . . . . . . . . . . . 43

4.3 Berücksichtigung von Energieverlusten . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 44
4.3.1 Energieverluste an Brückenbauwerken . . . . . . . . . . . . . . . . . 44

4.3.1.1 Durchweg strömende Verhältnisse - Fließzustand I . . . . . 46
4.3.1.2 Fließwechsel im Bereich der Verengung - Fließzustand II . 48

i



4.3.2 Pfeilereinfluss auf die Abflussleistung an Wehren . . . . . . . . . . . 50
4.3.3 Berücksichtigung von Verlusten bei V-Rampen . . . . . . . . . . . . 51

4.4 Berücksichtigung des Unterwassereinflusses . . . . . . . . . . . . . . . . . . 53

5 Energieumwandlung 57
5.1 Energieumwandlung durch Wechselsprung . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 57
5.2 Energieumwandlung an rauen Rampen . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 58
5.3 Gewellter Abfluss . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 59
5.4 Turbulente Freistrahlen . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 63

5.4.1 Ebener Freistrahl . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 63
5.4.2 Ebener Freistrahl in flachem Wasser . . . . . . . . . . . . . . . . . . 68
5.4.3 Wandstrahl . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 69
5.4.4 Turbulenter Freistrahl im begrenzten Raum . . . . . . . . . . . . . . 71

5.5 Problematik der Energieumwandlung bei V-Rampen . . . . . . . . . . . . . 75
5.6 Allgemeines zu den Versuchen zur Energieumwandlung an V-Rampen . . . . 76
5.7 Grundlagenversuche - Teil 1 . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 77

5.7.1 Wellenbewegung . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 79
5.7.2 Messung der Fließgeschwindigkeiten . . . . . . . . . . . . . . . . . 80
5.7.3 Farbtracer . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 80
5.7.4 Kolkbild . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 81

5.8 Grundlagenversuche - Teil 2 . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 82
5.9 Versuche zur V-Rampe an der Unteren Iller bei Fluss-km 13,8 . . . . . . . . 88

5.9.1 Flügelmessungen . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 90
5.9.2 ADV-Messungen . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 94

5.9.2.1 Vorgehen . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 95
5.9.2.2 Untersuchte Varianten . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 96
5.9.2.3 Parameter . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 98
5.9.2.4 Detailuntersuchung der optimierten Variante . . . . . . . . 99
5.9.2.5 Einfluss des Unterwasserstands . . . . . . . . . . . . . . . 103
5.9.2.6 Anordnung eines zusätzlichen Bogens . . . . . . . . . . . 106
5.9.2.7 Anordnung von Keilstrukturen . . . . . . . . . . . . . . . 109

5.10 Schlussfolgerungen zur Energieumwandlung an V-Rampen . . . . . . . . . . 112

6 Stabilität und Konstruktion 115
6.1 Strömungsstabile Deckwerke . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 115

6.1.1 Allgemeines . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 115
6.1.2 Deckwerkssteine . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 116
6.1.3 Stabilität eines Einzelsteins . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 117
6.1.4 Versagenszustände von Deckwerken . . . . . . . . . . . . . . . . . . 120

6.2 Belastungsbereiche einer V-Rampe . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 121
6.3 Vorbett . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 122
6.4 Angeströmte Seite der Seitenstrukturen . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 123
6.5 Rücken der Seitenstrukturen . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 123

6.5.1 Bemessungsansätze . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 124

ii



6.5.2 Verschneidung mit der Uferböschung . . . . . . . . . . . . . . . . . 127
6.5.3 Abminderung der Belastung . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 128

6.5.3.1 Berechnung der Normalwassertiefe . . . . . . . . . . . . . 128
6.5.3.2 Ermittlung der reduzierten Schleppspannung . . . . . . . . 129
6.5.3.3 Umrechnung der reduzierten Belastung . . . . . . . . . . . 130
6.5.3.4 Überprüfung . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 131

6.5.4 Alternative Deckwerke . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 132
6.5.4.1 Verstärkung von gesetzten Deckwerken mit Pfählen . . . . 132
6.5.4.2 Wasserbausteine aus Beton . . . . . . . . . . . . . . . . . 133
6.5.4.3 Verguss von Wasserbausteinen . . . . . . . . . . . . . . . 134
6.5.4.4 Gabionen . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 137
6.5.4.5 RCC - Roller Compacted Concrete . . . . . . . . . . . . . 139
6.5.4.6 Betonverbundsteine . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 141

6.6 Öffnungswandung der Seitenstrukturen . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 143
6.7 Sohle der V-Rampe . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 148
6.8 Tosmulde . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 150
6.9 Nachbett . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 151

6.9.1 Geschlossenes Deckwerk . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 151
6.9.2 Offenes Deckwerk . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 153

6.10 Konstruktive Hinweise . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 155
6.10.1 Sicherheiten . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 155
6.10.2 Steinauswahl . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 156
6.10.3 Filter . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 156
6.10.4 Ausführung und Bauwerksanschlüsse . . . . . . . . . . . . . . . . . 158
6.10.5 Böschungssicherung . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 159
6.10.6 Ausuferung . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 159

7 V-Rampen in Kombination mit Uferrückbaumaßnahmen 161
7.1 Eigendynamische Gewässerentwicklung . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 161
7.2 Großmaßstäbliche physikalische Modellversuche . . . . . . . . . . . . . . . 161

7.2.1 Versuchseinrichtung . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 162
7.2.2 Vereinfachungen . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 163
7.2.3 Übertragbarkeit der Modellversuche . . . . . . . . . . . . . . . . . . 163

7.3 Steuerung der Gewässerentwicklung durch die unterstromige Randbedingung 165
7.4 Einfluss der zeitlichen Abfolge auf die Morphologie . . . . . . . . . . . . . . 167
7.5 Anmerkungen zur eigendynamischen Gewässerentwicklung . . . . . . . . . 173

8 Sanierung der Unteren Iller 177
8.1 Konzept . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 177
8.2 V-Rampe bei Fluss-km 13,8 . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 178

8.2.1 Sohlstabilisierung . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 178
8.2.2 Energieumwandlung . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 180
8.2.3 Konstruktion . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 180

8.2.3.1 Rücken der Seitenstrukturen . . . . . . . . . . . . . . . . . 181

iii



8.2.3.2 Öffnungswandung . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 181
8.2.3.3 Sohle im Bereich der Öffnung . . . . . . . . . . . . . . . . 183
8.2.3.4 Ausführungsvorschlag . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 183
8.2.3.5 Vollmodell der Iller V-Rampe . . . . . . . . . . . . . . . . 184

9 Zusammenfassung 187
9.1 Ergebnisse . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 187
9.2 Ausblick . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 191

Anhang 193

Verwendete Symbole und Formelzeichen 216

Literaturverzeichnis 220

Abbildungsverzeichnis 228

Tabellenverzeichnis 232

iv



1 Einleitung

1.1 Problemstellung

Flüsse stellen seit jeher eine wichtige Grundlage für die Ansiedlung von Menschen dar. Ne-
ben dem zum Leben notwendigen Wasserdargebot und der Nutzung als Transportweg geht von
Flüssen aber auch eine latente Gefahr im Hochwasserfall aus. Der Mensch versuchte deshalb
bereits in Frühzeiten, das teils beschränkt, teils im zu großen Überfluss vorhandene Wasser-
dargebot zu bändigen, zu regeln und zu seinen Gunsten nutzbar zu machen.

Im 19. Jahrhundert konnten die im Zuge der Industrialisierung gewachsenen Anforderungen
mit Hilfe des technischen Fortschritts befriedigt werden. Isar, Iller, Lech und Wertach - nur
einige Flüsse exemplarisch für die Situation im Voralpengebiet Bayerns - wurden in umfang-
reichen Korrektionsmaßnahmen grundlegend umgestaltet. Ehemals mehrere hundert Meter
breite Gewässer wurden eingeengt und begradigt, seitliche Flussarme von der Wasserführung
abgetrennt und Uferbereiche mit Steinschüttungen gesichert (Abb. 1.1). Auwälder wurden in
landwirtschaftliche Flächen umgewandelt. Die Errichtung von Wasserkraftwerken stellte die
Bereitstellung der Elektrizität für Eisenbahn und Industrie sicher. Mit Hilfe von Querbauwer-
ken wurden Wasserstandsschwankungen verringert. Den damaligen Kritikern gab eine Denk-
schrift der Obersten Baubehörde Bayerns zu bedenken, dass der Ausbau „von jenen, die die
früheren Zustände kannten, als eine erlösende Tat angepriesen wird“ (Bayer. StMI, 1989).

So vielfältig die berechtigten Gründe für die Korrektionsmaßnahmen waren, so komplex sind
die mit ihnen verbundenen Auswirkungen auf die Gewässermorphologie und -ökologie. Der
auf ein enges Flussbett konzentrierte Abfluss führt zu einer Verstärkung des Sohlangriffes.
Laufverlagerungen des Gewässers werden durch die Uferbefestigungen verhindert. Infolge
der Errichtung von Querbauwerken und Wasserkraftwerken wird der Geschiebetrieb unterbro-
chen. Der verstärkte Sohlangriff kann aufgrund des fehlenden Geschiebezustroms von ober-
strom nicht mehr ausgeglichen werden. Deutliche Sohleintiefungen, bis in die heutige Zeit im
Bereich mehrerer Meter, sind die Folge (Abb. 1.2). Die Erosion der Flusssohle führt zu sinken-
den Wasser- und Grundwasserständen, wodurch Auwälder trockenfallen, flussnahe Bauwerke
in ihrer Stabilität gefährdet werden und vielerorts, mittlerweile bei nur noch geringer Rest-
mächtigkeit der Kiesauflage, ein Sohldurchschlag droht oder bereits erfolgt ist.
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Abb. 1.1: Lech bei Prittriching vor (1926) und wenige Jahre nach der Korrektion (aus Bayer.
StMI, 1989)

Abb. 1.2: Wertach unterstrom des Kraftwerks Inningen (links) und Iller im Bereich der
Vöhringer Brücke (rechts)
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1.2 Maßnahmen zur Sohlstabilisierung

Bereits kurz nach den im 19. und zu Beginn des 20. Jahrhunderts durchgeführten Korrekti-
onsmaßnahmen wurden die ersten negativen Auswirkungen erkannt. Damals wurde der Ent-
wicklung durch Errichtung von Sohlschwellen, Abstürzen und Staustufen entgegen gewirkt.
Erreicht wurde eine lokale Verbesserung der Sohlstabilität, allerdings meist einhergehend mit
einer Verschiebung des Problems nach unterstrom.

Bis in die heutige Zeit hat die Eintiefung vielerorts mehrere Meter erreicht. Die ehemals wil-
den Flüsse wurden gezähmt und von der früher vorhandenen Dynamik des Fließgewässers ist
außer bei größeren Hochwasserereignissen nichts mehr zu spüren.

Zur Sohlstabilisierung eintiefungsgefährdeter Flussabschnitte bieten sich verschiedene Maß-
nahmen an, die sich in drei Klassen unterteilen lassen.

Reduktion der Sohlbelastung

Eine Verringerung von Fließgeschwindigkeiten und der Sohlbelastung wird wirkungsvoll durch
die Errichtung von Staustufen, Abstürzen oder Rampen erreicht. Die Fließtiefe im Oberwasser
der Bauwerke wird angehoben und das Energieliniengefälle reduziert. Einen Sonderfall stellen
Grundschwellen dar, die als punktuelle Fixierung der Gewässersohle dienen. Erst nach einer
Sohleintiefung und Reduktion des Gefälles im Oberwasser ergibt sich bei Ihnen eine stützende
Wirkung auf den Gewässerabschnitt. Absturzbauwerke stellen ein Hindernis bei der Aufwärts-
wanderung aquatischer Organismen und Fische dar. Mit der Ausführung der Querbauwerke als
Blockrampen flachen Gefälles, neuerdings auch als Rampen in aufgelöster Bauweise, kann
die Durchgängigkeit für aquatische Organismen weitgehend gewährleistet werden. Nachteilig
ist insbesondere bei hohen Querbauwerken die Veränderung des Fließgewässercharakters bei
niedrigen und mittleren Abflüssen.

Wirkungsvoll trägt eine Verbreiterung des Abflussquerschnitts dazu bei, die spezifische Be-
lastung zu verringern. Die Aufweitung kann auf technischem Weg oder infolge einer eigendy-
namischen Gewässerentwicklung nach Entfernung der Uferverbauung erfolgen. Ein positiver
ökologischer Nebeneffekt ist die Erhöhung der Strukturvielfalt und die Aufwertung der strö-
mungsberuhigten, ufernahen Flachwasserzone. Das im Zuge einer technischen Aufweitung
gewonnene oder bei der eigendynamischen Entwicklung erodierte Ufermaterial dient als zu-
sätzlicher Geschiebeeintrag und kann die Sohle zeitweise vor weiterer Eintiefung schützen
bzw. zu einer Sohlanhebung führen. In der Regel reicht allerdings eine alleinige eigendynami-
sche Verbreiterung des Gewässers nicht für eine nachhaltige Sohlstabilisierung aus.
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Durch eine Reaktivierung von Gewässeraltarmen und eine Beaufschlagung der Flussaue kann
der im Fluss verbleibende und die Sohle belastende Abflussanteil ab kleineren Hochwasserer-
eignissen reduziert werden.

Erhöhung des Erosionswiderstands

Der Erosionswiderstand einzelner Sohlpartikel wird durch ihre Masse, Form, Größe und deren
Lage beeinflusst. Eine Vergrößerung des Erosionswiderstands lässt sich durch verschiedene
Maßnahmen erreichen.

Eine Geschiebeanreicherung mit wesentlich gröberen Bestandteilen kann den maßgebenden
Korndurchmesser der Deckschicht und den Widerstand gegen Transport erhöhen. Soll die
Zugabe lokal begrenzt oberstrom des betrachteten Gewässerabschnitts erfolgen, so darf das
Grobkorn bestimmte Grenzen nicht überschreiten, um mittelfristig eine Verteilung auf der
gesamten Sohle sicherzustellen. Die Bildung von Deckschichten ist mit von der Hydrologie
abhängig und nur bis zu einer gewissen Belastung stabil. Bei größeren Hochwasserereignissen
besteht die Gefahr des Aufreissens der Deckschicht und Abtransports der gröberen Bestand-
teile.

Das Aufbringen einer geschlossenen Deckschicht aus größeren Steinen schützt das darun-
ter liegende Sohlmaterial. Die Deckwerkssteine sind in der Regel auf große bis sehr große
Hochwasserereignisse zu dimensionieren. Nachteilig ist aus ökologischen Gesichtspunkten
der Verlust der Sohldynamik und das Verdecken der Oberfläche des natürlichen Sohlsubstrats.
Aufgrund des technischen Aufwands und des hohen Materialbedarfs eignen sich geschlosse-
ne Deckwerke bevorzugt nur für die lokale Sicherung gefährdeter Bereiche, beispielsweise
als Kolkschutz an Brückenpfeilern und Einleitungsbereichen, sowie zur örtlichen Sohlfixie-
rung.

Ein Offenes Deckwerk (Knauss, 1995; Hartlieb, 1999) stellt eine lose Belegung der natür-
lichen Flusssohle mit größeren Steinen dar. Die Deckwerkssteine sind erosionsstabil und
schützen, bei entsprechendem Belegungsgrad, die angrenzende und freiliegende Sohle durch
den Strömungsschatten. Der Materialaufwand ist gegenüber einem geschlossenem Deckwerk
deutlich verringert. Die natürliche Sohlstruktur wird um die Rauheitselemente erweitert und
bietet zusätzlichen Lebensraum für Kleinstorganismen und Fische. An der Wertach unterstrom
des Kraftwerks Inningen und bei einem Naturversuch an der Unteren Iller (Sander-Kessels
et al., 2006) hat sich diese Maßnahme bei einem größeren Hochwasser im Jahr 2005 be-
währt.
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Ausgleich des erodierten Materials

Eine Zugabe von Geschiebe oberstrom des eintiefungsgefährdeten Abschnitts führt zu einer
teilweisen oder vollständigen Sättigung des Geschiebetransportvermögens und reduziert oder
verhindert damit eine weitere Sohleintiefung. Die Zugabe kann auf technischem Wege erfol-
gen oder vorübergehendes Resultat einer eigendynamischen Aufweitung sein. Übersteigt die
Zugabe mittelfristig das Transportvermögen, so wird dies zu einer Anhebung und Aufsteilung
der Flusssohle führen.

Aus flussökologischen Gesichtspunkten ist die Zugabe prinzipiell positiv zu bewerten, da die
Sohldynamik erhalten bleibt. Allerdings fehlt es dieser Maßnahme an Nachhaltigkeit, da die
Randbedingungen nicht verändert werden. Zudem ist ein großer Aufwand und Energieeinsatz
zum Transport und Einbringen des Materials erforderlich, weshalb die Geschiebezugabe eher
als kurzfristiger Zeitgewinn für die Durchführung langfristiger Maßnahmen oder als Ergän-
zung zu alternativen Methoden zu sehen ist.

1.3 Konzept der V-Rampe

Im naturnahen Gewässerausbau haben sich raue Rampen als die übliche Ausführung von Soh-
lenstufen durchgesetzt. Raue Rampen weisen gegenüber anderen Sohlenstufen eine ganze
Reihe von Vorteilen in ökologischer, wirtschaftlicher und meist auch ästhetischer Hinsicht
auf. Aus dem Bemühen um eine Reduzierung der Eingriffe in das Fließgewässersystem resul-
tieren häufig sehr niedrige Bauhöhen. Hieraus folgt zwangsläufig bei höheren Abflüssen eine
erhebliche Reduzierung der sohlstabilisierenden Wirkung.

Grundsätzlich ist es unvermeidbar, dass sich auch im Oberwasser von rauen Rampen eine
i. a. deutlich tiefer liegende Sohllage einstellt. Die hieraus resultierende Beeinträchtigung
des Fließgewässercharakters wird insbesondere bei niedrigen Abflüssen offensichtlich. Über
einen großen Zeitraum des Jahres wird ohne Notwendigkeit zur Sohlstabilisierung das Ge-
wässer aufgestaut und somit die Fließgeschwindigkeiten deutlich verringert. Der physikali-
sche Sauerstoffeintrag nimmt hierbei signifikant ab und stenöke aquatische Organismen, die
Veränderungen der Lebensbedingungen nur in geringem Maße tolerieren, werden aus dem Ge-
wässerabschnitt verdrängt. Die ursprüngliche gewässerspezifische Biozönose des aquatischen
Lebensraums wird somit grundlegend verändert. Für eine nachhaltige Sohlstabilisierung ist
eine tatsächliche Gefällereduzierung nur bei Abflussverhältnissen notwendig, welche einen
deutlichen Geschiebetrieb verursachen. Bei niedrigeren Wasserführungen können steilere Ge-
fällesituationen akzeptiert werden.
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Am Lehrstuhl und der Versuchsanstalt für Wasserbau und Wasserwirtschaft der Technischen
Universität München wurde das Konzept der V-Rampe entwickelt (Aufleger, 2004). Eine
V-Rampe (Abb. 1.3) besteht aus zwei Seitenstrukturen, die lokal den Abflussquerschnitt einen-
gen und insbesondere bei höheren Abflüssen im Oberwasser den Wasserspiegel anheben. Die
Gewässersohle erfährt im Idealfall im Bereich der V-Rampe keinen Höhenversatz.

Bei geringen und mittleren Abflüssen, die keinen Geschiebetrieb bewirken, wird der Was-
serspiegel im Oberwasser nur geringfügig beeinflusst und der Fließgewässercharakter kann
über einen Großteil des Jahres weitestgehend erhalten werden. Bei diesen Abflüssen wird
die V-Rampe für die Mehrzahl der aquatischen Lebewesen durchgängig sein. Erst bei ge-
schiebetransportwirksamen Abflüssen wird der Wasserspiegel signifikant angehoben und die
Sohlschubspannungen werden auf einer definierten Gewässerlänge im Oberwasser auf ein un-
terkritisches Maß reduziert. Im Bereich der Öffnung wird sich i. a. ein Fließwechsel einstellen,
vom Strömen im Oberwasser zum Schießen im Bereich der V-Rampe. Ein bedarfsgerechter
Aufstau mit sohlstabilisierender Wirkung über einen großen Abflussbereich ist die Folge (Abb.
1.4).

Bei der Ausführung der Querschnittsverengung sind verschiedenste Varianten möglich (Abb.
1.5). Im Rahmen dieser Arbeit werden V-Rampen mit einer im Querschnitt trapezförmigen

Abb. 1.3: Schematische Darstellung einer V-Rampe
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Abb. 1.4: Vergleich der Funktionsweise einer normalen Rampe und einer V-Rampe (Aufleger
und Niedermayr, 2005)

Öffnung (a) betrachtet. Eine ausgerundete Form der Seitenstrukturen (b) ist aber ebenso wie
die Verwendung von mehreren kleineren Öffnungen (c) oder dem Einbau größerer Blöcke
(d) denkbar. Grenzen bei der Wahl der V-Rampengeometrie werden in erster Linie durch die
optische Wirkung, die Verklausungsgefahr, die Bootspassierbarkeit und letztendlich durch die
Akzeptanz in der Bevölkerung gesetzt.

In Einzelfällen wird der Einbau eines Höhenversatzes im Bereich der Öffnung angebracht
sein; beispielsweise um den Mittelwasserspiegel anzuheben. Da die Verwendung eines sol-
chen Sattels prinzipiell die ökologische Durchgängigkeit verschlechtert, ist bei der Planung
zwischen dem entsprechenden Nutzen und dem resultierenden Nachteil abzuwägen. Im fol-
genden werden mit Ausnahme des Abschnitts 5.8 nur V-Rampen mit einer durchgängig auf
Gewässerniveau liegenden Bauwerkssohle betrachtet.

Die Namensgebung rührt vom ursprünglichen Gedanken, eine normale Rampe mit einem
V-förmigen Einschnitt zu versehen. Im Laufe weiterer Überlegungen und Untersuchungen
hat sich die jetzige Konzeption ergeben. Der zuvor gewählte Begriff wurde allerdings beibe-
halten.

Durch Wahl der verbleibenden Öffnungsbreite bof , Neigung der Öffnungswandung 1 : m und
Höhe der Seitenstrukturen hSt kann der resultierende Oberwasserstand weitestgehend ideal
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Abb. 1.5: Mögliche Varianten von V-Rampen im Querschnitt (schematisch)

an die Bedürfnisse der Sohlstabilisierung und des Hochwasserschutzes angepasst werden. Ein
bedarfsgerechter Aufstau wird somit gewährleistet. Bei einem konventionellen Querbauwerk
hingegen kann die Wasserstand-Abfluss-Beziehung nur durch Wahl der Bauwerkshöhe und
-breite bestimmt werden. Die Aufstaucharakteristik von V-Rampen unterscheidet sich somit
grundlegend von derjenigen konventioneller Rampen (Abb. 1.6).

Abb. 1.6: Schematischer Vergleich der Aufstaubeziehung einer V-Rampe und einer normalen
Rampe
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1.4 Aufgabenstellung

Die grundsätzliche Formgebung von V-Rampen ist keineswegs neu. Vielerorts trifft man ähn-
liche Strukturen, insbesondere an kleineren Flüssen und Bächen, bereits an. Bei der Anwen-
dung an mittleren und größeren Gewässern sind aufgrund der Abmessungen, Kosten und des
Gefährdungspotentials einige Punkte zu beachten.

Ziel der vorliegenden Arbeit ist die Schaffung von Grundlagen für die praktische Umsetzung
und gezielte Anwendung von V-Rampen zur Sohlstabilisierung. Dem Planer werden erste
Bemessungsregeln in die Hand gegeben, mit denen die hydraulische und konstruktive Dimen-
sionierung ermöglicht wird. Zusätzlich dient die vorliegende Arbeit als Grundlage für spätere
Detailuntersuchungen.

Die Arbeit basiert zum Teil auf einem Auftrag der bayerischen und baden-württembergischen
Wasserwirtschaftsverwaltung zur Sanierung der Unteren Iller. Bestandteil dieser Maßnahme
ist eine V-Rampe bei Fluss-km 13,8. Das Sanierungskonzept und die zugehörigen Ergebnisse
sind detailliert in Kapitel 8 dargestellt.

Im Einzelnen umfasst die Arbeit folgende Punkte:

Sohlstabilisierende Wirkung

Grundlegende Zusammenhänge bei der Stabilisierung von Fließgewässern mit Hilfe der Er-
richtung von Querbauwerken werden erläutert. Vertieft wird auf die Sohldynamik eingegan-
gen, die sich bei vorhandenem Restgeschiebeeintrag in einen mit einer V-Rampe stabilisierten
Gewässerabschnitt ergibt. Zum Abschluss dieses Kapitels wird ein vereinfachtes Verfahren
zur Ermittlung des zur Sohlstabilisierung notwendigen Aufstaus abgeleitet.

Ökologie

V-Rampen bieten gegenüber herkömmlichen Querbauwerken hinsichtlich der Ökologie we-
sentliche Vorteile. Vertieft werden im Rahmen dieser Arbeit die Vorzüge eines bedarfsge-
rechten Aufstaus, unter Minimierung der Eingriffe in den Fließgewässercharakter, aufgezeigt.
Zusätzlich wird die Passierbarkeit der V-Rampe von Fischen und aquatischen Organismen
diskutiert.

Aufstaubeziehung

Auf die Wahl der geometrischen Ausbildung von V-Rampen zur Erfüllung der notwendigen
Aufstaucharakteristik wird näher eingegangen. Zur Berücksichtigung der Energieverluste im
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Oberwasser werden verschiedene Ansätze erläutert und mit dem Ergebnis eines Modellver-
suchs verglichen. Abschließend wird der Beginn des Unterwassereinflusses auf den Oberwas-
serstand mit Hilfe des Stützkraftansatzes abgeschätzt.

Energieumwandlung

Der Umwandlung des Energiepotentials auf möglichst kurzer Strecke im Unterwasser kommt
eine große Bedeutung zu. Die an der Energieumwandlung beteiligten Prozesse werden einge-
hend beschrieben. In physikalischen Modellversuchen werden verschiedene Nachbettstruktu-
ren zur Vergleichmäßigung und Beruhigung der Strömung vergleichend untersucht.

Stabilität und Konstruktion

Für eine Errichtung von V-Rampen unter Verwendung von Steinen in gesetzter bzw. geschüt-
teter Bauweise werden auf die Problemstellung übertragbare Bemessungsansätze zusammen-
gestellt. Falls nötig, werden aus physikalischen Modellversuchen Größenordnungen der erfor-
derlichen Steine ermittelt. Zusätzlich werden Anwendungsmöglichkeiten und Grenzen alter-
nativer Bauweisen gezeigt. Generelle Regeln für die konstruktive Gestaltung schließen dieses
Kapitel ab.

Kombination mit Uferrückbaumaßnahmen

Uferrückbaumaßnahmen bieten sich insbesondere in Kombination mit V-Rampen an. Anhand
des Beispiels großmaßstäblich durchgeführter physikalischer Modellversuche werden Syn-
ergieeffekte erläutert und die Abhängigkeiten der Gewässerentwicklung von der zeitlichen
Abfolge der Maßnahmendurchführung aufgezeigt.
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2 Sohlstabilisierung mit V-Rampen

2.1 Grundlagen

Bedingt durch die lokale Querschnittsverengung wird bei größeren Abflüssen oberstrom der
V-Rampe eine deutliche Anhebung des Wasserstandes erfolgen. Nach oberstrom stellt sich ei-
ne Staulinie ein. In diesem Bereich werden die Fließgeschwindigkeiten und die Sohlbelastung
verringert (Abb. 2.1). Mit zunehmendem Abstand vom Querbauwerk nimmt die Sohlbelastung
zu und erreicht idealerweise erst am oberstromigen Ende des zu stabilisierenden Gewässerab-
schnitts den Wert der kritischen Belastung. Weiter im Oberwasser ist im Bereich der Stau-
linie die Sohlbelastung gegenüber den Normalwasserverhältnissen weiterhin verringert. Erst
außerhalb der Stauwurzel ist die maximale Sohlbelastung unter Normalwasserverhältnissen
anzutreffen.

Der erforderliche Aufstau zur Sohlstabilisierung einer vorgegebenen Gewässerlänge ist vom
Abfluss, von der Gewässerbreite und -profilform, vom Sohllängsgefälle sowie von den Eigen-
schaften des Sohlmaterials und der Rauheit abhängig.

Abb. 2.1: Sohlstabilisierung durch einen Aufstau - schematische Darstellung
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2.1.1 Kritische Sohlbelastung

Zur Bestimmung des notwendigen Aufstaus ist die Kenntnis der kritischen Belastung erfor-
derlich. Einer der ersten Ansätze zur Bestimmung des Transportbeginns stammt von Shields
(1936). Für kohäsionslose und nahezu einkörnige Materialien verschiedener Dichte ermittelte
er unter verschiedenen Gefälle- und Abflusssituationen den zugehörigen Geschiebetransport.
Shields beschreibt den Transportbeginn mit nur zwei Parametern, der Froudezahl des Kornes,
auch Shieldsparameter genannt, und der Reynoldszahl des Kornes (Gl. 2.1).

Fr∗ =
u∗2

ρ′ g dm

und Re∗ =
u∗ dm

ν
(2.1)

Im Shields-Diagramm (vgl. Abb. 7.2) ist die Bandbreite des kritischen Shieldsparameter Fr∗krit

für den Transportbeginn angegeben. Bei den in Flüssen normalerweise vorkommenden großen
Werten von Re∗ ist der Transportbeginn unabhängig von Zähigkeitseinflüssen. Shields (1936)
gibt als Obergrenze für den Transportbeginn den Wert Fr∗krit = 0,06 an.

Meyer-Peter und Müller (1949) hingegen bestimmen für ihre Geschiebetransportformel den
rechnerischen Transportbeginn zu Fr∗krit = 0,047. Eine vereinzelte Bewegung von Sohlma-
terial beobachten sie dabei bereits bei Werten größer 0,03. Für eine Sohle in absoluter Ruhe
müsste demnach ein kritischer Transportbeginn von Fr∗krit = 0,03 angesetzt werden.

2.1.2 Natürliche Deckschichtbildung

Ein zu niedriger Aufstau am Querbauwerk ist nicht gleichbedeutend mit einem vollständi-
gen Verlust der sohlstabilisierenden Wirkung. Im Bereich der Staulinie wird die hydraulische
Belastung gegenüber dem unbeeinflussten Gewässerzustand zumindest verringert und mit-
unter kann auf einem verkürzten Gewässerabschnitt die Sohle noch vollständig stabilisiert
werden.

Natürliche Flusssohlen setzen sich üblicherweise aus einem Gemisch verschiedener Korn-
größen zusammen. In Abhängigkeit von Korngrößen, Form, Dichte und Lage der einzelnen
Bestandteile (Chin et al., 1994), wird sich bei nicht zu großer Überschreitung der kritischen
Sohlbelastung eine vergröberte Deckschicht einstellen und zu einer Erhöhung des Sohlwi-
derstandes führen. Bis zu einem gewissen Grad kann somit eine Selbststabilisierung erreicht
werden.

Die Deckschichtbildung lässt sich nicht auf einen selektiven Transport feinerer Partikel re-
duzieren. Während des Abpflasterungsvorganges werden zusätzlich auch einzelne größere
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Bestandteile bewegt. Insgesamt ergibt sich eine Neuanordnung und Umgruppierung aller an
der Sohloberfläche liegenden Körner (Proffitt, 1980). Kleinere Bestandteile werden durch den
Strömungsschatten der größeren Körner geschützt und die größeren Körner bilden so genannte
Cluster. In einer vergröberten Deckschicht sind weiterhin alle Kornbestandteile des ursprüng-
lichen Sohlmaterials enthalten.

Jain (1990) unterscheidet zwischen statischen (engl. armor) und dynamischen (engl. pave-
ment) Deckschichten. Bei statischen Deckschichten kommt der Transport vollkommen zum
Erliegen und es kann sich eine maximale Vergröberung der Deckschicht einstellen. Dynami-
sche Deckschichten zeichnen sich durch eine feinere Kornzusammensetzung und verbleibende
Resterosivität aus.

Als Schwellenwert wird die Übergangsschubspannungsgeschwindigkeit u∗
t definiert (vgl. Abb.

2.2). Übersteigt die vorhandene Belastung den Bewegungsbeginn der kleinsten Bestandteile
u∗ > u∗

1, und unterschreitet sie aber den Wert der Übergangsschubspannungsgeschwindigkeit
u∗ < u∗

t , so bildet sich eine statische Deckschicht aus. Eine dynamische Deckschicht ent-
wickelt sich bei Überschreitung des Wertes u∗

t . Bei großer hydraulischer Belastung u∗ > u∗
2

werden alle Kornfraktionen gleichermaßen in Bewegung versetzt und die Ausbildung einer
vergröberten Deckschicht verhindert.

Chin (1985) gibt den Wert der Übergangsschubspannungsgeschwindigkeit in Abhängigkeit
der Zusammensetzung des Ausgangsmaterials an:

u∗
t = 0,089

√√√√(ρs

ρ
− 1

)
g d50D,max

√√√√ d50A

d50D,max

+ 1,5

 (2.2)

mit den Indizes A: Ausgangsmaterial und D: Deckschicht im Endzustand.

Die in Modellversuchen mit Korngrößen von 0,15 mm bis 37,5 mm beobachtete maximale
Vergröberung d50D,max geben Chin et al. (1994) mit Gl. 2.3 an.

dmax

d50D,max

= 1,8 (2.3)

Damit sich eine Vergröberung der Deckschicht einstellen kann, muss das Sohlmaterial aller-
dings eine gewisse Ungleichförmigkeit aufweisen.

Für weitergehende Informationen zur Thematik der Deckschichtbildung wird auf die Arbeiten
von Hunziker (1995), Rosport (1998) und Hartlieb (1999) verwiesen. Dort sind Verfahren
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Abb. 2.2: Geschiebetransport und Deckschichtbildung in Abhängigkeit von der Belastung
(nach Jain, 1990)

zur Ermittlung des maßgebenden Korndurchmessers, der Kornverteilung und der Bettstabilität
abgepflasterter Deckschichten eingehend beschrieben.

Haynes und Pender (2007) untersuchten in einem physikalischen Modellversuch den Einfluss
der vorhergehenden hydraulischen Belastung auf die Ausbildung und Stabilität der natürlichen
Deckschicht bei später erhöhten Abflüssen.

Sie fanden heraus, dass eine länger andauernde Vorbelastung geringer Intensität die Ausbil-
dung einer Deckschicht bei erhöhten Abflüssen begünstigt, da sich die Sohlbestandteile bereits
vorsortieren können.

Sie weisen deshalb für die Planung flussbaulicher Maßnahmen darauf hin, dass bei Möglich-
keit vor der ersten Hochwasserbelastung eine längere Belastungsphase geringerer Abflüsse
stattfinden sollte, um einen übermäßigen Sohlaustrag aufgrund der abgeschwächten Deck-
schichtstabilität zu verhindern.
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2.1.3 Sohlanhebung

Bei der Errichtung einer V-Rampe wird im Idealfall die Schubspannung auf einer definier-
ten Länge im Oberwasser auf ein unterkritisches Niveau reduziert. Erfolgt weiterhin ein Ge-
schiebeeintrag von oberstrom, oder wird infolge einer eigendynamischen Entwicklung seitlich
Geschiebe eingebracht, so wird sich die Sohle zwangsläufig anheben.

Im Rahmen dieser Arbeit wurde mit einem eindimensionalen Wasserspiegellagenprogramm
die Auswirkung einer V-Rampe auf die Flusssohle bei Restgeschiebeeintrag von oberstrom
untersucht.

Im verwendeten Sohllagen-Entwicklungs-Programm SEP (Strobl et al., 2007b) ist ein Ge-
schiebemodul integriert, welches auf der erweiterten Transportformel von Meyer-Peter/Müller
basiert. Unter Berücksichtigung der Massenbilanz werden Sohllagenveränderungen in diskre-
ten zeitlichen und örtlichen Intervallen für ein ideelles Einkornmaterial ermittelt. Abpflaste-
rungseffekte werden dabei nicht berücksichtigt.

Für einen idealisierten Rechteckquerschnitt mit 60 m Breite und für ein Ausgangssohllängs-
gefälle von J0 = 1,5 h wurde der Aufstau am unterstromigen Ende dabei so gewählt, dass bei
jedem untersuchten Abfluss auf einer Gewässerlänge von 1000 m gerade noch kein Transport
stattfindet. Die unterstromige Randbedingung entspricht insofern einer V-Rampe mit einem
idealen bedarfsgerechtem Aufstau für einen Gewässerabschnitt von 1000 m Länge.

Der maßgebende Korndurchmesser des Sohlmaterials wurde zu dm = 20 mm gewählt. Im
Modell erfolgt oberstrom im Abstand von 1300 m von der V-Rampe eine abflussabhängige
Beschickung mit Geschiebe.

2.1.3.1 Sohllagenentwicklung unter gleichbleibenden Verhältnissen

Zunächst wurde für einen konstanten Abfluss Q = 400 m3/s Restgeschiebe in Höhe von 20 %

der Transportkapazität unter Normalwasserbedingungen zugegeben und die zeitliche Abhän-
gigkeit der Sohllagenentwicklung und die Veränderung des Wasserspiegels beobachtet (Abb.
2.3).

Oberstrom beginnend wird sich, aufgrund der geringen Schubspannungen, zunächst Materi-
al ablagern. Erst wenn infolge Sohlanhebung und Aufsteilung die lokalen Schubspannungen
über dem kritischen Wert liegen, wird sich der Transport stromabwärts fortsetzen.

Im Zuge der Sohlanhebung erfolgt eine Aufsteilung des Wasserspiegelgefälles und eine lokale
Ausbildung gleichförmiger Strömungsverhältnisse. Ein dynamisch stabiler Zustand stellt sich
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Abb. 2.3: Zeitliche Entwicklung der Sohllage und des Wasserspiegels bei 20 % Restgeschie-
beeintrag und Q = 400 m3/s (B = 60 m, J0 = 1,5 h, dm = 20 mm)

ein, sobald sich die Sohle so weit aufgelandet hat, bis an jedem Punkt die Transportkapazität
im Gleichgewicht mit dem Geschiebeeintrag steht.

Langfristig wird sich die Sohlanhebung bis in den Bereich der Wasserspiegelabsenkung kurz
oberstrom der V-Rampe fortsetzen. Aufgrund der lokalen Strömungsbeschleunigung im Bau-
werksbereich wird sich in der Öffnung kein Material ablagern.

Bei Vorgabe des Energieniveaus an der V-Rampe wird sich nach erfolgter Sohlanhebung im
angrenzenden Oberwasser aufgrund der erhöhten Fließgeschwindigkeiten mitunter ein um das
Maß ∆h verringerter Wasserspiegel einstellen.

Die sich mittelfristig bei gleichbleibenden Randbedingungen einstellende Sohllage ist mit von
der Höhe des Restgeschiebeeintrags abhängig (Abb. 2.4). Die Flusssohle wird deshalb auf Ver-
änderungen der Randbedingungen reagieren. Bei Verringerung des Geschiebeeintrags erfolgt
eine Sohlabflachung und Eintiefung, bei Erhöhung des Eintrags wird die Sohle ihr Gefälle
erhöhen und eine weitere Anhebung erfolgen.
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Abb. 2.4: Abhängigkeit der dynamisch stabilen Sohllage vom Restgeschiebeeintrag bei Q =
400 m3/s (B = 60 m, J0 = 1,5 h, dm = 20 mm)

2.1.3.2 Sohllagenentwicklung in Abhängigkeit des Abflusses

In einem zweiten Schritt wurde die verbleibende Sohldynamik infolge der natürlichen Ab-
flussschwankungen untersucht.

Für Abflüsse von Q = 200 bis 400 m3/s wurde nach dem oben beschriebenem Vorgehen die
dynamisch stabile Sohllage bei Geschiebeeintrag in Höhe von 20 % der jeweiligen abflussab-
hängigen Transportkapazität unter Normalwasserverhältnissen ermittelt.

Da bei kleineren Abflüssen die entsprechenden Unterwasserstände im Vergleich zu einem kon-
ventionellen Querbauwerk, oder einer normalen Rampe, deutlich geringer ausfallen, ergeben
sich langfristig bei verschiedenen Abflussbedingungen deutlich voneinander abweichende dy-
namisch stabile Sohllagen (Abb. 2.5). Im allgemeinen liegen diese bei größeren Abflüssen
höher und besitzen eine flachere Neigung.

Bei größeren Abflüssen erfolgt dabei, aufgrund der größeren absoluten Geschiebemenge, eine
relativ schnelle Anhebung der Sohle. Bei kleineren Abflüssen benötigt die Ausbildung einer
dynamisch stabilen Sohllage hingegen deutlich mehr Zeit.
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Abb. 2.5: Abhängigkeit der dynamisch stabilen Sohllage vom Abfluss bei konstantem relati-
vem Geschiebeeintrag in Höhe von 20 % (B = 60 m, J0 = 1,5 h, dm = 20 mm)

2.1.3.3 Sohllagenentwicklung bei Abflussschwankungen

Erfolgt durch ein größeres Hochwasserereignis eine deutliche Auffüllung der Sohle, so wird
diese mitunter aufgrund des bei V-Rampen niedrigen Aufstaus bei verringerten Abflüssen
nicht mehr stabil sein. Ausgehend von der V-Rampe wird sich eine rückschreitende Erosion
der Sohle ergeben und zu einer Aufsteilung des Sohllängsgefälles führen.

Infolge von Abflussschwankungen und Veränderungen des prozentualen Geschiebeeintrags,
beispielsweise infolge einer technischen Geschiebezugabe oder aufgrund stromaufwärts statt-
findender Ufererosion, wird sich eine Sohldynamik bereits bei geringem Geschiebeeintrag
ergeben. Während bei einem ungesicherten Flussabschnitt begrenzter Länge bei Geschiebe-
defizit nur eine Eintiefung erfolgen kann, wird infolge der Errichtung einer V-Rampe die
Transportkapazität verändert und eine abflussabhängige Aufhöhung und Eintiefung der Fluss-
sohle erreicht. Wird eine V-Rampe derart dimensioniert, dass sie ohne Berücksichtigung von
Restgeschiebeeintrag einen ideal bedarfsgerechten Aufstau gewährleistet, so ist als unters-
te Grenze möglicher Sohländerungen, abgesehen von extremen Hochwasserereignissen, die
Ausgangssohle definiert.
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In welchem Rahmen sich tatsächlich an einem Fluss nach Einbau einer V-Rampe Sohllagen-
schwankungen ergeben werden, ist maßgeblich von der Hydrologie und dem vorhandenen
Restgeschiebeeintrag abhängig.

2.1.4 Schwebstofftransport

Feststoffe können als Geschiebe sohlnah oder in Schwebe bzw. schwimmend transportiert
werden. Die Art des Transports hängt von der hydraulischen Belastung und der Größe sowie
der Dichte des Materials ab. Während der Sohltransport erst bei Überschreiten einer kritischen
Belastung auftritt, sind feinste Schwebstoffe bereits bei kleinen Abflüssen in der Strömung
enthalten. Feinere Partikel werden aus der Flächenerosion im Einzugsgebiet in das Gewässer
eingetragen, womit deren Auftreten verstärkt von der Hydrologie abhängt (Nakel, 1970).

Die Strömungsturbulenz hält die Partikel in Schwebe. Der Partikeldurchmesser zur Abgren-
zung zwischen Schwebstoff- und Geschiebetransport ist vom Quadrat der mittleren Fließge-
schwindigkeit abhängig (Kresser, 1964):

dgr =
1

360 g
u2 (2.4)

In strömungsberuhigten Bereichen werden Schwebstoffe auf der Gewässersohle abgelagert.
Aus ökologischer Sicht ist die sogenannte Kolmation (vgl. zu diesem Thema Schälchli, 1993)
problematisch, da die Oberfläche des Sohlsubstrats durch die Sedimentation von feineren Par-
tikeln verloren geht und der Lebensraum von Kleinstorganismen verringert wird.

Insbesondere bei Rampenbauwerken großer Höhe können sich bei geringen bis mittleren Ab-
flüssen im Staubereich Schwebstoffe und organisches Material ablagern. Die natürliche Sub-
stratoberfläche wird dann mitunter erst nach einem größeren Hochwasserereignis wieder frei-
gelegt. Bei V-Rampen hingegen wird der Fließgewässercharakter bei geringen bis mittleren
Abflüssen nur geringfügig beeinflusst. Die Möglichkeit der Ablagerung von Schwebstoffen
wird dementsprechend deutlich reduziert.

2.1.5 Hydraulische Wirksamkeit

Zur Beurteilung der Funktionstüchtigkeit von Querbauwerken hat sich der Begriff der „hy-
draulischen Wirksamkeit“ eingebürgert. Ursprünglich für Absturzbauwerke entwickelt, wur-
de er zunehmend auch auf Rampenbauwerke ausgedehnt. Der Begriff wurde verschiedentlich
definiert.
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Absturzbauwerke

Hydraulisch wirksame Absturzbauwerke sollen im wesentlichen das Gefälle im Fluss reduzie-
ren und die Differenz zum ursprünglichen Gefälle auf den Bauwerksbereich konzentrieren.

Bellina (1950) fordert diesbezüglich, dass bei allen Abflüssen die Senkungskurve nicht zu
dem oberhalb liegenden Absturz reichen darf und dass zwischen zwei Abstürzen eine ge-
nügend lange Strecke mit gleichförmigem Abfluss liegen soll (Abb. 2.6). Der bei geringen
Absturzhöhen auftretende gewellte Abflusses im Unterwassser wird aufgrund ungenügender
Energieumwandlung als „hydraulisch unwirksam“ definiert.

Bleines (1951) empfiehlt deshalb ausreichend große Absturzhöhen, so dass auch beim höchs-
ten Hochwasser der gewellte Abfluss gerade noch vermieden wird. Ansonsten werde die „hy-
draulische Absicht, das wirksame Gefälle an einigen Punkten zu konzentrieren, um die dazwi-
schen liegenden freien Strecken zu entlasten, zunichte gemacht“. Damit sich ein ausgepräg-
ter Wechselsprung einstellt, sollte der Eingangsschussstrahl eine Froude-Zahl von mindestens
Fr1 ≥ 3,0 aufweisen (Hartung, 1973). Zusätzlich sollte die Absturzkante, auch bei Block-
steinrampen, über die Oberwassersohle angehoben werden. Bauwerke mit gewellter Abfluss-
art seien gesondert als Sohlgurte oder Querschwellen zu kennzeichnen und können letztend-
lich nur der örtlichen Sohlsicherung dienen (Knauss, 1979).

DIN 19661-2 definiert eine hydraulisch wirksame Sohlstufe über das Auftreten eines zweifa-
chen Fließwechsels mit Wechselsprung und gestauter Deckwalze bei den maßgebenden Ab-

Abb. 2.6: Fließverhältnisse an hydraulisch wirksamen Abstürzen (nach Bellina, 1950)
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flüssen. Bei gewelltem Abfluss und bei ungestauter Deckwalze ist die hydraulische Wirksam-
keit nicht sichergestellt. Zwischen zwei Abstürzen müssen sich gleichförmige oder nur gering
beschleunigte Fließverhältnisse einstellen.

Rampenbauwerke

Bei Rampenbauwerken rückt verstärkt die Passierbarkeit für aquatische Organismen in den
Vordergrund.

Nach Whittaker und Jäggi (1986) sind Rampen dann hydraulisch voll wirksam, wenn die
Umwandlung der gesamten Energie, welche der Absturzhöhe entspricht, über dem Bauwerk
stattfindet. Bei relativ flachen Blockrampen kann dies kaum erreicht werden. Die hydraulische
Wirksamkeit kann deshalb als gegeben angenommen werden, wenn über der Schwelle noch
ein Durchgang durch die kritische Abflusstiefe stattfindet (siehe a) und b) in Abb. 2.7). Zu-
sätzlich führen die Autoren die Bedingung ein, dass die Abflussverhältnisse im Oberwasser
unabhängig von denen im Unterwasser sein sollten.

Gebler (1991b) verneint die Forderung nach Ausbildung eines Wechselsprungs mit Deckwalze
im Unterwasser und verlangt für die hydraulische Wirksamkeit einen Fließwechsel auf der
Rampe. Der gewellte Abflusszustand wird hierbei in Kauf genommen.

Vogel (2003) bezieht sich auf einige der oben genannten Aussagen und definiert die hydrauli-
sche Wirksamkeit als eine funktionierende Energieumwandlung von Lageenergie und kineti-
scher Energie über eine möglichst kurze Distanz. Die hydraulische Wirksamkeit wird maßgeb-
lich bestimmt durch das Verhältnis des Unterwasser-Einstaus zur Absturzhöhe. Sie verweist

Abb. 2.7: Abflusszustände an rauen Rampen (nach Whittaker und Jäggi, 1986)
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darauf, dass bei Rampen, im Gegensatz zu Abstürzen, ein Teil der Energieumwandlung auf
dem rauen Rampenrücken stattfindet.

Ausgehend von obigen Definitionen wird unter der „hydraulischen Wirksamkeit“ von Abstür-
zen bzw. Rampen die funktionierende Energieumwandlung verstanden (Bellina, 1950; Blei-
nes, 1951; Hartung, 1973; Knauss, 1979; DIN 19661-2; Vogel, 2003). Abweichend davon
verlangen einige Autoren (Whittaker und Jäggi, 1986; Gebler, 1991b) für die „hydraulische
Wirksamkeit“ einen einfachen Fließwechsel, um eine hydraulische Trennung zwischen Ober-
und Unterwasser zu gewährleisten.

Die Hauptaufgabe einer Rampe ist die Stabilisierung der Gewässersohle im Oberwasser. Die
Notwendigkeit einer ausreichenden Energieumwandlung ist unbestritten. Der Schutz der Ge-
wässersohle im Unterwasser kann aber bei Bedarf über eine Verlängerung der Nachbettsiche-
rung sichergestellt werden.

Oft wird die „hydraulische Wirksamkeit“ mit einer funktionierenden Sohlstabilisierung im
Oberwasser gleichgesetzt. Ob die Sohle im Oberwasser eines Querbauwerkes stabil ist, ist bei
gegebenem Sohlmaterial und vorhandener Gewässergeometrie primär vom Abfluss und dem
Aufstau am Querbauwerk abhängig. Bei Unterschreitung des zur Stabilisierung notwendigen
Aufstaus wird sich im Oberwasser eines Querbauwerks Sohltransport einstellen, und zwar
unabhängig vom Auftreten eines Fließwechsels.

Es wird deshalb empfohlen, getrennt von der „hydraulischen Wirksamkeit“, die primär die
Güte der Energieumwandlung beschreibt, auch die Belange der Sohlstabilisierung zu beach-
ten. Den Abflussbereich, bei dem die „hydraulische“ und „sohlstabilisierende Wirksamkeit“
im konkreten Fall gegeben sein sollte, muss der Planer im Einzelfall unter Berücksichtigung
sohlmorphologischer, ökologischer und ökonomischer Gesichtspunkte abwägen.

2.1.6 Maßgebliche Abflüsse für die Sohlstabilisierung

Bei der Dimensionierung eines Querbauwerks stellt sich die Frage nach dem maßgeblichen
Abfluss, bis zu dem eine sohlstabilisierende Wirkung erhalten werden soll. In der Regel wird
ein großer Abfluss einen entsprechend hohen Aufstau erfordern, was sich letztendlich in den
Bauwerksdimensionen niederschlägt. Die Kosten für ein derart großes Bauwerk stehen mitun-
ter nicht mehr im Verhältnis zum erreichten Nutzen. Zudem sprechen ökologische Nachteile
und die Optik gegen sehr hohe Bauwerke.

Zur Beschreibung der morphologischen Wirkung eines gewässerspezifischen Abflussregimes
hat sich der Begriff des bettbildenden Abflusses eingebürgert. Der bettbildende Abfluss wird
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als derjenige fiktive bzw. konstante Abfluss definiert, der die gleiche Laufform, Bettform und
Dimension eines Gewässers wie das vorherrschende Abflussregime ausbilden würde (Scherle,
1999; Hey, 1978). Bei naturbelassenen Flüssen kann der bettbildende Abfluss dem bordvollen
Abfluss gleich gesetzt werden. Die Wiederkehrwahrscheinlichkeit dieses bettbildenden Ab-
flusses liegt im allgemeinen im Bereich eines ein bis fünfjährlichen Hochwasserereignisses
(Bray, 1975/1976; Ackers, 1982). Seltenere Hochwasserereignisse haben in der Regel einen
relativ geringen Anteil an der morphologischen Entwicklung. Zum einen ufert ein Teil des
Abflusses ins Vorland aus, so dass die Belastung des Flusses mit steigendem Hochwasser-
abfluss nur wenig erhöht wird, zum anderen fällt der entsprechende Anteil an der gesamten
Geschiebefracht mittel- bis langfristig untergeordnet gering aus.

Bei den erosionsgefährdeten voralpinen Flüssen sind mitunter abweichende Voraussetzungen
gegeben. Durch die Begradigungs- und Korrektionsmaßnahmen und der fortwährenden Ein-
tiefung - an der Unteren Iller hat sich die Sohle bis dato um rund drei bis vier Meter eingetieft
- ist der bordvolle Abfluss wesentlich erhöht, da eine Ausuferung ins Vorland erst bei deutlich
größeren Abflüssen eintritt. In der Regel wirkt deshalb über ein größeres Abflussspektrum
die volle Belastung auf die Flusssohle. Über einen langen Beobachtungszeitraum kann aller-
dings davon ausgegangen werden, dass der Einfluss seltener Hochwasserereignisse aufgrund
der Auftretenswahrscheinlichkeit und entsprechenden Dauer im Verhältnis zu kleineren Hoch-
wasserereignissen gering ist.

Whittaker und Jäggi (1986) weisen beispielsweise darauf hin, dass eine Blocksteinrampe nicht
bei sämtlichen auftretenden Abflüssen „hydraulisch wirksam“ sein muss, da der Erosionsvor-
gang ein zeitlich abhängiger Prozess ist. Die Bedingung der vollen hydraulischen Wirksamkeit
sollte auf bettbildende Abflüsse im Bereich von zwei- bis zwanzigjährlichen Hochwasserer-
eignissen beschränkt werden.

Nach Auffassung von Gebler (1991b) ist die Forderung nach hydraulischer Wirksamkeit ei-
nes Rampenbauwerks beim Bemessungsabfluss praxisfern. Der häufig auftretende sogenannte
bettbildende Abfluss sollte statt dessen heran gezogen werden.

Die pauschale Angabe eines maßgeblichen bettbildenden Abflusses kann im Rahmen dieser
Arbeit nicht erfolgen. Die Wahl des noch zu stabilisierenden Abflusses ist von den örtlichen,
hydrologischen und sedimentologischen Gegebenheiten abhängig. Beispielsweise kann bei
einem drohenden Sohldurchschlag aus Sicherheitsgründen ein erhöhter Abfluss für die sohl-
stabilisierende Wirkung maßgebend sein.

Es ist zu beachten, dass V-Rampen und konventionelle Rampen bzw. Querbauwerke, auch
wenn der erforderliche Aufstau zur Sohlstabilisierung nicht mehr voll erreicht wird, dennoch
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die Sohlbelastung und damit den Geschiebetransport verringern.

2.2 Ermittlung des notwendigen Aufstaus zur Sohlstabilisierung

Bei der Wahl der Abmessungen des Querbauwerks ist die Kenntnis des zur Sohlstabilisierung
notwendigen Aufstaus von Bedeutung. Im allgemeinen ist die Länge des zu stabilisierenden
Flussabschnitts gegeben. Dem Planer bleibt dann die Aufgabe, den notwendigen Oberwasser-
stand am Querbauwerk zu ermitteln, um die wirkenden Schubspannungen auf ein unterkriti-
sches Niveau zu reduzieren.

2.2.1 Verwendung numerischer Programme

Die Auswirkungen eines Aufstaus am Querbauwerk auf die oberstrom liegende Flusssoh-
le kann mittels hydraulisch-numerischer Modelle ermittelt werden. Hydraulisch-numerische
Modelle lösen für diskrete Berechnungsgitter die strömungsbeschreibenden Grundgleichun-
gen. Eine Einführung in die numerische Simulation von Fließgewässern findet sich beispiels-
weise in DVWK Schriften 127. Anhand der Anzahl der im Modell berücksichtigten Dimen-
sionen lassen sich folgende drei Modelltypen unterscheiden:

• Eindimensionale Modelle lösen die St. Venant-Gleichungen. Eine hydrostatische Druck-
verteilung wird vorausgesetzt, wodurch der Druck durch die Wassertiefe ersetzt werden
kann. Die Annahme einer über den Querschnitt konstanten mittleren Fließgeschwin-
digkeit und eines konstanten Wasserspiegels rechtfertigt die Anwendung bei gestreck-
ten Flussläufen mit regelmäßiger Querschnittsgeometrie. Sekundärströmungen in Fluss-
krümmungen und lokale Effekte an Querschnittsverengungen werden mit diesem Mo-
delltyp nicht berücksichtigt.

• Zweidimensionale Modelle lösen die tiefengemittelten Flachwassergleichungen. Der
Herleitung liegt die Annahme einer hydrostatischen Druckverteilung zugrunde. Die ver-
tikale Geschwindigkeitskomponente wird vernachlässigt. Sekundärströmungen werden
mit diesem Modelltyp nicht erfasst. Mehrdimensionale Modelle bieten über den Quer-
schnitt verteilt differenzierte Angaben über Wasserspiegellagen und Fließgeschwindig-
keiten.

• Dreidimensionale Modelle lösen die Navier-Stokes-Gleichungen bzw. die vereinfachten
Reynolds-Gleichungen. Im Gegensatz zu ein- und zweidimensioanlen Modellen wird
nicht von einer hydrostatischen Druckverteilung ausgegangen, so dass die Lösung der
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Wassertiefe iterativ erfolgen muss. Aufgrund der meist großen Anzahl an Netzelemen-
ten sind Berechnungen mit einem dreidimensionalen Modell mit einem sehr hohen Zeit-
aufwand verbunden.

Mit den angegebenen Modelltypen kann in einem stationären Berechnungsschritt für einen
vorgegebenen Abfluss und Aufstau am Querbauwerk der stabilisierte Bereich des Flussab-
schnitts ermittelt werden. Die Ermittlung des notwendigen Aufstaus erfolgt iterativ. Eine ge-
ringe lokale Überschreitung der kritischen Schubspannung kann unter Berücksichtigung von
Abpflasterungseffekten, Verringerung der Belastung durch Anpassung der Sohlmorphologie
und in Anbetracht kleinerer Ungenauigkeiten bei der hydraulischen Berechnung und bei der
Annahme der kritischen Belastung hingenommen werden.

2.2.2 Analytisch mittels Verwendung der Staulinienfunktion

Für eine überschlägige Bemessung und Abschätzung des notwendigen Aufstaus ist die Ver-
wendung eines numerischen Modells aufgrund des damit verbundenen Arbeits- und Zeitauf-
wandes nicht immer zweckmäßig. In diesem Abschnitt wird unter Verwendung der Staulini-
enfunktion eine iterative Lösung des notwendigen Aufstaus bei gegebener zu stabilisierender
Länge beschrieben. Mit diesem Verfahren können auch nah am Ergebnis liegende Eingangs-
daten für eine genauere Ermittlung mit den oben beschriebenen numerischen Modellen ge-
wonnen und die Anzahl der notwendigen Iterationsschritte minimiert werden.

Die folgenden Zusammenhänge werden vereinfachend für einen Rechteckquerschnitt der Flä-
che A = h b hergeleitet. Es wird zusätzlich davon ausgegangen, dass die Flussbreite im Ver-
gleich zur Fließtiefe relativ groß ist, so dass R ≈ h gilt. Der Wandeinfluss wird dementspre-
chend vernachlässigt. Außerdem sei das Sohllängsgefälle J0 konstant. Der Oberwasserstand
h∗ am Querbauwerk soll eine Stabilisierung des Sohlmaterials mit dem maßgebenden Korn-
durchmesser dm auf einer Länge L sicherstellen (Abb. 2.1).

Bei einer eindimensionalen Strömungsbetrachtung lässt sich mittels der Fließformel nach
Manning-Strickler

u0 = kSt

√
J0 R2/3 ≈ kSt

√
J0 h0

2/3 (2.5)

und mit der Kontinuitätsbedingung

Q = u A = u h b (2.6)
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eine explizite Beziehung zwischen der Normalwasserfließtiefe und dem Abfluss darstellen:

h0 =

(
Q

kSt

√
J0 b

)3/5

=

(
q

kSt

√
J0

)3/5

(2.7)

Bei Normalwasserverhältnissen lässt sich die Schubspannung durch Ansetzen eines Gleichge-
wichts zwischen abtreibenden und rückhaltenden Kräften mit Gl. 2.8 angeben.

τ0 = ρ g h0 J0 (2.8)

Bei ungleichförmigen Verhältnissen kann vereinfachend in Analogie zu Gl. 2.8 die wirken-
de Sohlschubspannung mit der lokalen Fließtiefe h(x) und dem Energieliniengefälle JE(x)

mittels Gl. 2.9 angeben werden.

τw = ρ g h(x) JE(x) (2.9)

Der kritische Wert für den Transportbeginn wird mit dem kritischen Shieldsparameter Fr∗krit

und dem maßgebenden Korndurchmesser dm nach Gl. 2.10 ermittelt.

τkrit = Fr∗krit(ρS − ρ) g dm (2.10)

Der Grenzzustand der sohlstabilisierenden Wirkung ist erreicht, wenn die wirkende Schub-
spannung im Abstand L gleich der kritischen Belastung ist.

τw = ρ g h(L) JE(L) = ρ g hm JE(L)
!
= τkrit (2.11)

Aus der Fließformel nach Brahms-de Chezy, auf gleichförmige (Gl. 2.12) und ungleichför-
mige Verhältnisse (Gl. 2.13) angewendet, kann unter Berücksichtigung der Kontinuität eine
Beziehung zwischen dem lokalen Energieliniengefälle und der zugehörigen Fließtiefe bei un-
gleichförmiger Strömung abgeleitet werden (Gl. 2.14 und 2.15, vgl. Bollrich, 2000).

u0 = C J
1/2
0 R1/2 ≈ C J

1/2
0 h

1/2
0 (2.12)

u(x) = C JE(x)1/2 R(x)1/2 ≈ C JE(x)1/2 h(x)1/2 (2.13)

u0

u(x)
=

(
J0

JE(x)

)1/2 (
h0

h(x)

)1/2

(2.14)
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JE(x) = J0

(
h0

h(x)

)3

(2.15)

Unter Berücksichtigung von Gl. 2.11 ergibt sich mit Gl. 2.15 für die Einhaltung der sohlstabi-
lisierenden Wirkung eine Mindestfließtiefe:

hm =

√
ρ g J0 h3

0

τkrit

=

√√√√√ J0 h3
0

dm Fr∗krit
ρs − ρ

ρ

(2.16)

Werden der Aufstau h∗ und die erforderliche Mindestfließtiefe hm vorgegeben, so ergibt sich
der zugehörige Abstand über die Staulinienfunktion (Gl. 2.17, siehe Bollrich, 2000).

L =
h0

J0

[
h∗

h0

− hm

h0

+

(
1− hgr

h0

3
) (

f

(
hm

h0

)
− f

(
h∗

h0

))]
(2.17)

Für einen Rechteckquerschnitt gilt Gl. 2.18

f

(
hm

h0

)
=

1

6
ln


(

hm
h0

)2

+
(

hm
h0

)
+ 1(

hm
h0
− 1

)2

+
1√
3

arctan

1 + 2
h(L)
h0√

3

 (2.18)

mit der Grenzfließtiefe

hgr =

(
q2

g

)1/3

(2.19)

Der Term f(h∗/h0) lässt sich analog zu Gl. 2.18 durch Austauschen von hm mit h∗ ermit-
teln.

Da sich die Funktion der Staulinie (Gl. 2.17) nicht explizit nach dem erforderlichen Aufstau
am Querbauwerk h∗ für eine zu stabilisierende Länge L auflösen lässt, muss dessen Ermittlung
iterativ nach folgendem Schema erfolgen:

a) Vorgabe des Abflusses Q und der zu sichernden Gewässerlänge L.

b) Bestimmung der kritischen Schubspannung τkrit (Gl. 2.10).

c) Ermittlung der Normalwassertiefe h0.

d) Bestimmung der Mindestfließtiefe hm (Gl. 2.16).

e) Annahme eines Aufstaus h∗ und Ermittlung der stabilisierten Länge (Gl. 2.17).

f) Vergleich des Ergebnisses von e) mit der Vorgabe aus a). Ggf. Anpassung des Aufstaus
und Wiederholung des Arbeitschrittes e).
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2.2.3 Parameterstudie

Anhand der zuvor dargestellten Zusammenhänge wird eine Dimensionsanalyse durchgeführt.
Ziel dieser Studie sind Diagramme, mit denen vereinfacht durch Ablesen der notwendige Auf-
stau ermittelt werden kann. Für eine überschlägige Lösung oder zur Ermittlung von Startwer-
ten für eine exakte Iteration ist dieses Verfahren ausreichend.

Allgemein hängt der zur Sohlstabilisierung eines Gewässerabschnitts notwendige Aufstau von
folgenden Parametern ab:

h∗ = f (Q, P (x), J(x), kSt, L, dm, Fr∗krit, ρs, ρ, g) (2.20)

mit P (x): Parameter zur Beschreibung der Flussprofilform.

Im folgenden wird vereinfachend von einem breiten Rechteckquerschnitt ausgegangen. Das
Sohllängsgefälle betrage konstant J0. Ausgehend von diesen Voraussetzungen wurde im vor-
hergehenden Abschnitt 2.2.2 eine alleinige Abhängigkeit des notwendigen Aufstaus von den
folgenden Größen festgestellt:

h∗ = f (J0, h0, hgr, L, hm) (2.21)

Der Abfluss Q, die Profilform P , die Erdbeschleunigung g und der Stricklerbeiwert kSt wer-
den hierbei durch die Normalwassertiefe h0 (Gl. 2.7) und die Grenzfließtiefe hgr (Gl. 2.19)
berücksichtigt. Die kritische Schubspannung nach Gl. 2.10 wird durch die Mindestfließtiefe
hm (Gl. 2.16) erfasst.

Insgesamt handelt es sich somit um ein System aus den sechs Variablen h∗, h0, hgr, J0, L und
hm. Einzig die Grundeinheit Meter ist in den Veränderlichen enthalten.

Das π-Theorem von Buckingham besagt, dass sich ein System aus n Variablen und k Grund-
einheiten auf n− k dimensionslose Parameter reduzieren lässt (vgl. Zanke, 1982). Im vorlie-
genden Fall können folgende fünf dimensionslose Terme gebildet werden:

Relativer Aufstau:
h∗

h0

(-) ; Bezogene Länge:
L

h0

(-)

Sohllängsgefälle: J0 (-) ; Relative Grenzfließtiefe:
hgr

h0

(-)

Relativer Sohlwiderstand:
h0

2

hm
2 (-)
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Den relativen Sohlwiderstand erhält man, indem die lokal im Abstand L vom Querbauwerk
wirkende kritische Schubspannung ins Verhältnis zur Schubspannung unter Normalwasserver-
hältnissen gesetzt wird. Unter Berücksichtigung von Gl. 2.15 ergibt sich:

τkrit

τ0

=
ρw g hm JE(L)

ρw g h0 J0

=
hm JE(L)

h0 J0

=

(
h0

hm

)2

(2.22)

Alternativ kann statt der Mindestfließtiefe hm eine abweichende Fließtiefe h(L) angesetzt wer-
den. Die kritische Schubspannung wird dann im fünften Term durch die tatsächlich wirkende
Schubspannung ersetzt (Gl. 2.23). Für den Fall h(L) = hm ergibt sich τw = τkrit.

τw

τ0

=

(
h0

h(L)

)2

(2.23)

Aufgrund der besseren Darstellung wird im folgenden statt des dimensionslosen Parameters
(h0/hm)2 gleichbedeutend das Verhältnis aus kritischer Belastung zur Belastung unter Nor-
malwasserverhältnissen τkrit/τ0 angesetzt.

Um die Abhängigkeiten zwischen den fünf angegeben dimensionslosen Parametern zu ana-
lysieren, wurden für typische Werte voralpiner Flüsse die folgenden Parameter innerhalb der
unten angegebenen Grenzen variiert und der jeweils erforderliche Aufstau h∗ anhand Gl. 2.16
und 2.17 ermittelt:

• q < 20 m3/sm.

• dm von 10 bis 40 mm, in Schritten von 3 mm.

• J0 von 0,5 bis 2,0 h in Schritten von 0,5 h.

• kSt = 35, 40 und 45 m1/3/s.

• L von 100 bis 2000 m in Schritten von 100 m.

Auf eine Variation des kritischen Shieldsparameters Fr∗krit = 0,047 wurde ebenso verzich-
tet wie auf eine Veränderung der Dichte des Sohlmaterials ρS = 2650 kg/m3. Dies hat auf
das Ergebnis, da τkrit nach Belieben vom Anwender selbst gewählt werden kann, keinen Ein-
fluss.

Zur Ermittlung des relativen Aufstaus h∗/h0 wurden vier Diagramme, mit jeweils konstantem
Sohllängsgefälle J0, erstellt (siehe Anhang A). Zwischenwerte von J0 können aufgrund der
beinahe linearen Abhängigkeit des relativen Aufstaus vom Gefälle mit guter Näherung zwi-
schen zwei Diagrammen interpoliert werden. Der Vorteil bei der Verwendung des π-Theorems
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von Buckingham liegt in der Reduktion der abhängigen Parameter von ursprünglich sechs auf
fünf dimensionslose Parameter. Dies vereinfacht die Darstellung der Daten in Diagrammen
wesentlich.

Bei jedem Diagramm (Abb. 2.8) kann nach Kenntnis der bezogenen Länge L/h0 mit dem
Schnittpunkt der Kurve für den relativen Sohlwiderstand τw/τ0 der erforderliche relative Auf-
stau abgelesen werden. Die angegebenen Kurven stellen für ein konstantes Sohllängsgefälle
und einen konstanten relativen Sohlwiderstand approximierende Polynome vierten Grades
dar. Bei großen Werten des Sohllängsgefälles bzw. großen Werten des relativen Sohlwider-
standes ergibt sich zusätzlich eine geringe Abhängigkeit des relativen Aufstaus von der re-
lativen Grenzfließtiefe hgr/h0. Die Abhängigkeit von der relativen Grenzfließtiefe wurde be-
rücksichtigt, falls die Bandbreite des relativen Aufstaus einen absoluten Wert von 0,05 über-
steigt. In den Diagrammen sind in diesen Fällen die Polynome vierten Grades zusätzlich far-
big hinterlegt. Der Wert der relativen Grenzfließtiefe für die obere und untere Berandung des
markierten Bereichs ist in den Diagrammen angegeben. Im Rahmen einer vereinfachten Ab-
schätzung des erforderlichen Aufstaus können entsprechende Zwischenwerte linear interpo-
liert werden.

Aufgrund des großen Bereichs der gewählten Eingangsdaten ergeben sich bei der Auswertung
mitunter relativ große Werte für die bezogene Länge und den relativen Aufstau. Zugunsten
einer verbesserten Ablesbarkeit wurde der dargestellte Bereich auf praxisrelevante Werte von
h∗/h0 ≤ 3,5 und L/h0 ≤ 1500 beschränkt.

Mit Hilfe der Diagramme können drei Fragestellungen näherungsweise bearbeitet werden
(Abb. 2.9):

A. Für einen gegebenen Abfluss und eine zu stabilisierende Länge kann über (L/h0)Soll

und dem entsprechenden Verhältnis von τkrit/τ0 der notwendige Aufstau (h∗/h0)Soll

abgelesen werden.

B. Wird der notwendige Aufstau unterschritten, so kann über (h∗/h0)Ist die Länge (L/h0)Ist

ermittelt werden, welche gerade noch voll stabilisiert wird.

C. Alternativ kann bei nicht ausreichendem Aufstau (h∗/h0)Ist die Verringerung der wirk-
samen Schubspannung im Abstand L oberstrom des Querbauwerks abgelesen werden.
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Abb. 2.8: Relativer Aufstau in Abhängigkeit von der bezogenen Länge und dem relativen Sohl-
widerstand für ein Sohllängsgefälle J0 = 1,5 h

Abb. 2.9: Schema zur Ermittlung des notwendigen Aufstaus
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3 Ökologie

3.1 Ökosystem Fließgewässer

Fließgewässer sind komplexe Ökosysteme aus unterschiedlichen Lebensräumen (Biotopen)
und Lebensgemeinschaften (Biozönosen). Den Charakter der Fließgewässer bestimmen bioti-
sche (belebte) und abiotische (unbelebte) Faktoren. Zu den wesentlichen abiotischen Faktoren
zählen (LWA-NRW, 1980):

Temperatur Die physikalische Lösbarkeit von Sauerstoff im Wasser nimmt mit steigenden
Wassertemperaturen ab. Erhöhte Temperaturen wirken sich belastend auf den Stoff-
wechsel aquatischer Organismen aus. Die Wassertemperatur wird neben dem Klima
durch die Strömung und die vorhandenen Lichtverhältnissen beeinflusst.

Sauerstoffgehalt Sauerstoff wird physikalisch oder biogen infolge der Photosynthese von
Pflanzen in das Wasser eingetragen. Der Stoffwechsel von aquatischen Organismen und
von Pflanzen bei unzureichenden Lichtverhältnissen sowie chemische Zersetzungsvor-
gänge verbrauchen Sauerstoff.

Struktur und Substrat Flussstrukturen, u. a. Kiesbänke, Kolke und frei gespülte Wurzeln,
bestimmen die Strömungsvielfalt in einem Gewässer, gewährleisten günstige Laich-
bedingungen und sind wesentlich für die Erfüllung der Anforderungen einer Vielzahl
von Organismen an den Lebensraum. Die Ausbildung einer natürlichen Artendiversität
hängt maßgeblich von der Strömungsvielfalt ab. In den biologisch besonders aktiven
Zwischenräumen des Sohlsubstrats und dem Porenraum unter der Gewässersohle (hy-
porheisches Interstitial) finden Kleinstorganismen Lebensraum und Fische Nahrung.

Strömung Die Strömung ist in der Regel der bedeutsamste Faktor für die Ausprägung der Le-
bensgemeinschaften in Fließgewässern. Fließgeschwindigkeit und Fließtiefe bestimmen
Sauerstoffgehalt und Temperatur, sowie Sohlsubstrat und Sohlstrukturen.

Aquatische Organismen, dazu gehören neben Fischen auch bodenlebende Wirbellose (benta-
le Invertebraten), sind hinsichtlich Körperform und Verhalten an den jeweiligen natürlichen
Lebensraum angepasst. Strömungsliebende (reophile) Fischarten wie die Bachforelle sind auf
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einen relativ hohen Sauerstoffgehalt angewiesen und zeichnen sich durch ihre Schwimmleis-
tung und vergleichsweise kleinen Kiemen aus. Eine Klassifizierung von Fließgewässern (Tab.
3.1) erfolgt deshalb alternativ durch eine Unterteilung in charakteristische Leitfischregionen
(Tab. 3.2).

In Fließrichtung eines Gewässers verändern sich die Bedingungen von der Quelle bis zur
Mündung stetig. Der Abfluss nimmt zu, die Fließgeschwindigkeiten werden verringert, mitt-
lere Jahrestemperatur und Temperaturamplitude nehmen kontinuierlich zu. Zusätzlich fin-
det in Fließrichtung eine Veränderung des Sohlsubstrats infolge Sortierung und Abrieb statt.
Dementsprechend bildet sich im Gewässer eine Abfolge charakteristischer aquatischer Le-
bensgemeinschaften, deren Ansprüche sich mit den jeweiligen Bedingungen decken (Vannote
et al., 1980).

Die voralpinen kiesführenden Flüsse in Bayern, exemplarisch Isar, Iller und Wertach, weisen
von ihrer Quelle bis zur Mündung die Eigenschaften des Epi-Rhithrals bis Epi-Potamals auf.
An Leitfischarten sind hauptsächlich Bachforellen, Regenbogenforellen und Äschen anzutref-
fen (BayLfW, 2003).

Fische führen aktive und passive Wanderbewegungen durch und wechseln zwischen verschie-
denen Habitaten (Abb. 3.1). Der Fortbestand der Population und das Überleben des einzel-
nen Fisches werden maßgeblich durch die Möglichkeiten der Laichwanderung und Nahrungs-
bzw. Überwinterungswanderung beeinflusst. Bei Verschlechterung der Lebensumstände er-
folgt die Suche nach einem Lebensraum mit günstigeren Bedingungen. Einer passiven Bewe-
gung infolge Verdriftung im Hochwasserfall kann sich eine anschließende aktive Rückkehr
ins vorherige Habitat anschließen.

Zur Überwindung eines Hindernisses müssen Fische ausreichende Schwimmleistungen besit-
zen. Diese werden unterschieden nach (ATV-DVWK, 2004):

Tab. 3.1: Gefällegliederung der Fließgewässerregionen nach Huet (1949) aus DVWK Merk-
blatt 232
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Tab. 3.2: Fließgewässer-Zonierung nach Illies (1961) aus DVWK Merkblatt 232

Abb. 3.1: Übersicht über die Wanderbewegungen von Fischen aus ATV-DVWK (2004)
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Sprintgeschwindigkeit: Maximale Geschwindigkeit, die ein Fisch abrufen kann. Die Leis-
tung kann nur über wenige Sekunden aufrecht erhalten werden. Der Fisch benötigt im
Anschluss bis zu 24 Stunden um diese Leistung erneut zu vollbringen. Die Sprintge-
schwindigkeit wird in Gefahrensituation, beim Beutefang und beim Überwinden von
Hindernissen eingesetzt.

Gesteigerte Geschwindigkeit: Erhöhte Schwimmleistung, die über einen relativ langen Zeit-
raum von bis zu 200 Minuten aufrecht erhalten werden kann. Die gesteigerte Geschwin-
digkeit sollte bei der Bemessung von Fischaufstiegsanlagen angesetzt werden.

Dauergeschwindigkeit Geschwindigkeit, die ohne Einschränkungen über einen langen Zeit-
raum geleistet werden kann.

Die erreichbaren Geschwindigkeiten hängen stark von der Art, der Körpergröße, dem Wachs-
tumsalter, dem Gesundheitszustand und der Wassertemperatur ab. Eine detaillierte Aufstellung
der bei Fischaufstiegsanlagen anzusetzenden gesteigerten bzw. kritischen Geschwindigkeiten
verschiedener Fischarten findet sich in ATV-DVWK (2004). Diese schwanken von 0,19 m/s

für kleine Groppen bis hin zu 2,70 m/s für große Lachse.

Das DVWK Merkblatt 232 (1996) gibt für die maximale Fließgeschwindigkeit an zu pas-
sierenden Hindernissen einen Wert von 2 m/s an, weist aber darauf hin, dass die mittlere
Geschwindigkeit deutlich unter diesem Wert liegen sollte.

3.2 Anthropogene Eingriffe

Jeder Eingriff in ein Fließgewässer wirkt sich auf dessen Naturhaushalt aus und ändert das
vorhandene Gefüge aus Organismenbestand, Lebensaktivität der Organismen und Umwelt-
bedingungen (LWA-NRW, 1980). Die Errichtung eines Querbauwerks zur Sohlstabilisierung
bei größeren Abflüssen verändert entscheidend die Strömung - insbesondere bei den über den
Großteil des Jahres auftretenden kleineren und mittleren Abflüssen.

• Durch den Aufstau werden die Fließgeschwindigkeiten deutlich reduziert. Hiermit ver-
bunden ist eine Erhöhung der Wassertemperatur und eine Abnahme des physikalischen
Sauerstoffeintrags. Reophilen Organismen wird die Lebensgrundlage entzogen.

• Die Ablagerung von suspendiertem Material aufgrund reduzierter Schleppspannung ver-
stopft Poren und Zwischenräume, verringert den Lebensraum und führt zu einer Verar-
mung der Lebensgemeinschaft (LWA-NRW, 1980). Sedimentierende organische Stoffe

36



werden vermehrt anaerob abgebaut, so dass es insbesondere in eutrophen Gewässern
zur Bildung von Faulschlamm kommt (DVWK Merkblatt 232).

• Querbauwerke behindern die Wanderung aquatischer Organismen, da ein Höhenunter-
schied mit beschleunigten Fließgeschwindigkeiten überwunden werden muss. Bereits
Absturzbauwerke nur geringer Höhe stellen für Kleinfische und -organismen unüber-
windbare Hindernisse dar. In den vergangenen Jahrzehnten ist die Entwicklung von Ab-
sturzbauwerken hin zu ökologisch durchgängigen Rampen geringer Neigung vollzogen
worden. Bei Niedrigwasser besteht die Gefahr der Unpassierbarkeit des Bauwerks auf-
grund von Trockenfallen infolge alleiniger Durchsickerung des Untergrunds. Aktuell
rücken aufgelöste Bauarten sehr flacher Neigung mit Ruhebecken und Niedrigwasser-
rinnen in den Fokus der Renaturierung von Fließgewässern.

Laut DVWK Merkblatt 232 ist an jeweils 30 Tagen im Jahr eine Über- bzw. Unterschrei-
tung des zur Durchgängigkeit eines Bauwerks notwendigen Abflussspektrums tolerier-
bar.

Nach Bless et al. (1994) sind 82 % der ausgestorbenen bzw. vom Aussterben bedrohten Fischar-
ten sauerstoffbedürftige Kieslaicher, die auf eine ausgeprägte Strömung und grobporiges Sub-
strat angewiesen sind. Mit der Errichtung von konventionellen Querbauwerken werden ihre
Lebensbedingungen entscheidend verändert.

3.3 Auswirkungen einer V-Rampe

Eine V-Rampe unterscheidet sich optisch und hinsichtlich ihrer hydraulischen Wirkung deut-
lich von konventionellen Rampen. Die Flusssohle erfährt im Bauwerksbereich keinen Hö-
henversatz, da die Vorgabe der Aufstaubeziehung durch eine lokale seitliche Einengung des
Abflussquerschnitts erfolgt. Bei V-Rampen kann hierdurch ein bedarfsgerechter Aufstau zur
Sohlstabilisierung gewährleistet werden. Die Eingriffe in das Ökosystem „Fluss“ können da-
durch deutlich verringert werden:

Fließgewässercharakter Bei einem Großteil der im Jahr auftretenden Abflüsse ohne Ge-
schiebetransport wird der Oberwasserstand nur unwesentlich angehoben und der Fließ-
gewässercharakter weitestgehend erhalten. Der physikalische Sauerstoffeintrag ober-
strom und die Wassertemperatur werden kaum beeinflusst. Im Bereich der Öffnung und
im Anschluss findet aufgrund der Strömungsbeschleunigung und dem Durchfließen der
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Tosmuldenstruktur eine zusätzliche Belüftung des Gewässers statt. Auf der strömungs-
abgewandten Seite der Seitenstrukturen entstehen ökologisch wertvolle Stillwasserbe-
reiche mit deutlich abgeminderten Fließgeschwindigkeiten. Diese stellen für Fische not-
wendige Stand-, Ruhe-, Zufluchts-, Nahrungs-, Laich- und Aufwuchsplätze dar (LWA-
NRW, 1980).

Sohlsubstrat Der bedarfsgerechte Aufstau orientiert sich am maßgeblichen Korndurchmes-
ser dm des Sohlmaterials. Bei kleineren und mittleren Abflüssen werden deshalb im Ver-
gleich zu konventionellen Querbauwerken höhere Fließgeschwindigkeiten zugelassen
und die Sedimentation von Feinstmaterial wird erschwert. Die Porenräume des natürli-
chen Sohlsubstrats werden weitestgehend erhalten und eine Verschlämmung verhindert.

Durchgängigkeit Fische und bodenlebende Wirbellose müssen zur Passage der V-Rampe
keinen Höhenversatz, aber lokal erhöhte Geschwindigkeiten bewältigen. Mitunter kann
die mittlere Fließgeschwindigkeit bereits bei kleineren Abflüssen einen relativ hohen
Wert aufweisen.

Die Strömung löst sich allerdings von den Seitenstrukturen ab und konzentriert sich
verstärkt auf den mittleren Bereich der V-Rampenöffnung (vgl. Abschnitt 4.3.3). Um
die Durchgängigkeit zu gewährleisten, ist die Verwendung großer Steine im Bereich
der Öffnung und der angrenzenden Seitenstrukturen sinnvoll. In deren Zwischenräu-
men und im angrenzendem Strömungsbereich werden sich deutlich niedrigere Fließ-
geschwindigkeiten ausbilden. Auch auf eine tendenziell flache Ausbildung der Seiten-
strukturen ist zu achten. Organismen können im strömungsberuhigten Randbereich der
V-Rampenöffnung aufsteigen.

Mit der Verwendung von V-Rampen werden die negativen Auswirkungen eines konventionel-
len Querbauwerks auf das Leben im Fluss deutlich reduziert. Insbesondere in Kombination
mit anderen Maßnahmen kann das Ökosystem gegenüber dem Ist-Zustand nachhaltig gestärkt
werden und ein weiterer Schritt zu einem ursprünglicheren Fluss erfolgen:

Flussaufweitung Die Sohlbelastung eines Flusses kann wirkungsvoll durch Verbreiterung
des Flussbetts reduziert werden. Dies kann maschinell oder auf eigendynamischen Weg
nach Entfernung der Uferverbauung erfolgen (siehe Kap. 7). Eine Verbreiterung des
Flussbetts erhöht die Strukturvielfalt und wertet die ökologische Bedeutung des Uferbe-
reichs auf. In den meisten Fällen wird eine Aufweitung als alleinige Maßnahme nicht zur
Sohlstabilisierung ausreichen. Eine V-Rampe kann allerdings die verbleibende Sohlbe-
lastung auf ein unterkritisches Niveau reduzieren. Der Vorteil einer Kombination dieser
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beiden Maßnahmen liegt in der Auslegung der V-Rampe auf eine bereits reduzierte Be-
lastung, womit deren Abmessungen und die Eingriffe weiter reduziert werden können.

Altarmanbindung Bei den im 19. und 20. Jahrhundert durchgeführten Flusskorrekturmaß-
nahmen wurden weitestgehend verzweigte Flüsse auf einen Hauptquerschnitt reduziert.
Die verbleibenden Altarme und Auenlandschaften werden, wenn überhaupt, erst bei
sehr großen Abflüssen geflutet. Zur Wiederansiedlung der so genannten Hartholzaue,
Verbesserung des Hochwasserschutzes und Reduzierung der Sohlbelastung wird vieler-
orts, wie an der Unteren Isar und Unteren Iller, eine Reaktivierung der Altarmgewässer
bereits bei kleineren Hochwasserereignissen gewünscht. Aufgrund der teilweise drasti-
schen Sohleintiefung im Bereich mehrerer Meter muss hierzu der Wasserstand im Fluss
angehoben werden. Durch Errichtung einer V-Rampe im Fluss kann eine definierte An-
hebung des Wasserstandes mit einer gezielten Ausleitung in die Flussaue und Altarme
erfolgen.
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4 Der Aufstau durch V-Rampen

4.1 Allgemeines

Eine V-Rampe engt durch zwei seitlich angeordnete Strukturen den verbleibenden Abfluss-
querschnitt ein. Die Auswirkung auf den Oberwasserstand ist von der Größe der Querschnitts-
verengung und von den Strömungsverhältnissen im Fluss abhängig (Abb. 4.1).

Bei niedrigen und mittleren Abflüssen übersteigt mitunter die Energiehöhe im Fluss die mi-
nimale Energiehöhe zum Durchströmen der Verengung (a). In diesem Fall wird sich lokal im
Bereich der Einengung eine Wasserspiegelabsenkung und Strömungsbeschleunigung einstel-
len. Die Fließverhältnisse verbleiben durchweg im Strömen. Aufgrund von Energieverlusten
wird sich eine geringfügige Anhebung des Oberwasserstandes ergeben.

Bei größeren Abflüssen übersteigt die minimale Energiehöhe die vorhandene Energiehöhe
im unbeeinflussten Gewässer. In der Folge wird der Wasserspiegel und die Energiehöhe im
Oberwasser angehoben (b). Im Bereich der Öffnung stellt sich ein Fließwechsel ein.

Übersteigt der Wasserstand im Oberwasser die Höhe der Seitenstrukturen, so werden diese
überströmt (c). Der Oberwasserstand steigt dann mit zunehmendem Abfluss weniger stark
an.

Abb. 4.1: Aufstau in Abhängigkeit des Abflusses
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4.2 Vereinfachte Ermittlung des Aufstaus

Zur Ermittlung des resultierenden Aufstaus im Oberwasser bei Auftreten eines Fließwechsels
werden im ersten Schritt Energieverluste vernachlässigt und ein möglicher Rückstaueinfluss
des Unterwassers ausgeschlossen.

4.2.1 Ohne Überströmung der Seitenstrukturen

Zunächst wird der Fall betrachtet, dass der Abfluss vollständig im Bereich der Öffnung abfließt
und die Seitenstrukturen nicht überströmt werden (Abb. 4.2). In der Öffnung wird sich die
Grenzfließtiefe hgr,of einstellen. Im Oberwasser erfolgt eine Anhebung des Wasserstandes, so
dass dort das Energieniveau der minimalen Energiehöhe im Bereich der Öffnung entspricht.

Nach Bernoulli beträgt die Energiehöhe eines Freispiegelabflusses

hE = β h + α
u2

2g
= β h + α

Q2

2gA2
(4.1)

Im folgenden wird von einer hydrostatischen Druckverteilung und parallelen Strombahnen
ausgegangen, so dass der Druckhöhenbeiwert β = 1 beträgt. In einer turbulenten Strömung
kann vereinfachend der Geschwindigkeitshöhenbeiwert ebenfalls zu α = 1 angenommen wer-
den. Es wird zunächst davon ausgegangen, dass die Strömung der Berandung folgt und sich
nicht von den Seitenstrukturen ablöst.

Für beliebige Abflussquerschnitte ergibt sich allgemeinen die folgende Beziehung bei Durch-
laufen der Grenzverhältnisse:

Q =

√√√√gA3
gr

bsp

bzw. ugr =

√
gAgr

bsp

(4.2)

Abb. 4.2: Ermittlung des resultierenden Aufstaus ohne Überströmung der Seitenstrukturen
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Im speziellen erhält man für eine trapezförmige Ausführung der Öffnung

Agr = hgr,of
(2 bof + 2 m hgr,of )

2
(4.3)

und daraus die Grenzgeschwindigkeit

ugr =

√√√√g hgr,of (bof + m hgr,of )

bof + 2 m hgr,of

(4.4)

Durch iteratives Vorgehen unter Berücksichtigung der Kontinuität Q = ugr Agr lässt sich für
einen gegebenen Abfluss die implizit angegebene Grenztiefe hgr,of ermitteln. Entsprechendes
gilt für beliebige Öffnungsgeometrien.

Unter Vernachlässigung von Energieverlusten entspricht die Energiehöhe hE,ow im Oberwas-
ser der minimalen Energiehöhe hE,min,of im Bereich der Öffnung. Iterativ kann die resultie-
rende Fließtiefe im Oberwasser how aus der Bernoulligleichung ermittelt werden.

hE,ow = how +
u2

ow

2g
= hE,min,of = hgr,of +

u2
gr

2g
(4.5)

4.2.2 Mit Überströmung der Seitenstrukturen

Bei größeren Abflüssen werden die Seitenstrukturen überströmt. Der Abfluss teilt sich nun auf
die Rampenöffnung und die Seitenstrukturen auf (Abb. 4.3).

Um den resultierenden Aufstau im Oberwasser zu ermitteln, wird für einen gegebenen Ge-
samtabfluss zunächst die zugehörige Energiehöhe im Oberwasser geschätzt.

Abb. 4.3: Ermittlung des resultierenden Aufstaus mit Überströmung der Seitenstrukturen
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Bei den Seitenstrukturen werden Randeinflüsse im Uferbereich vernachlässigt. Ebenso wird
der Übergangsbereich auf die V-Rampenöffnung nicht näher betrachtet. Vereinfachend kann
deshalb folgende Beziehung aufgestellt werden

∆hE,st = hE,ow − hst = hgr,st +
u2

gr,st

2g
= hgr,st +

q2

2g h2
gr,st

=
3

2
hgr,st (4.6)

Hiermit lässt sich der Abflussanteil über die Seitenstrukturen ermitteln

Qst = hgr,st bst

√
g hgr,st = bst h

3/2
gr,st g

1/2 = bst

(
2

3
∆hE,st

)3/2

g1/2 (4.7)

Für die Öffnung muss nun unterschieden werden, ob die Grenztiefe kleiner der Oberkante der
Seitenstrukturen ist (hgr,of < hst). Falls ja, wird für eine trapezförmige Öffnung mit Gl. 4.1
und 4.4 für eine gegebene Energiehöhe im Oberwasser hE,ow der zugehörige Abfluss durch die
Öffnung ermittelt. Falls dies nicht der Fall ist, muss Agr entsprechend angepasst werden.

In Abhängigkeit der geschätzten Energiehöhe im Oberwasser hE,ow ergibt sich aus der Summe
der Abflussanteile über die Seitenstrukturen und durch die Rampenöffnung der zugehörige Ge-
samtabfluss. Gegebenenfalls sind die angegebenen Berechnungsschritte mit einer verbesserten
Schätzung neu durchzuführen. Nach iterativer Zuordnung der Energiehöhe kann eine Ermitt-
lung des zugehörigen Oberwasserstandes unter Berücksichtigung der Geschwindigkeitshöhe
u2

ow/2g erfolgen.

4.3 Berücksichtigung von Energieverlusten

Im Bereich der Querschnittsverengung erfolgt eine Einschnürung der Strömung. Dies ist ver-
bunden mit Energieverlusten und einer Verringerung des tatsächlichen Abflussquerschnitts.
Zusätzlich wird bei einer Errichtung der V-Rampe mit Steinen infolge der Rauheitsvergröße-
rung eine Verringerung des effektiven Abflussquerschnitts bewirkt. Für eine Abschätzung der
anzusetzenden Energieverluste erfolgt nun eine Aufstellung verschiedener Ansätze.

4.3.1 Energieverluste an Brückenbauwerken

Brückenbauwerke verengen den Abflussquerschnitt und bewirken dementsprechend Energie-
verluste beim Übergang vom Oberwasser zum Unterwasser. Für die Ermittlung der Verluste
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existieren einige Verfahren, die teilweise Anwendung in eindimensionalen Wasserspiegella-
genprogrammen finden.

Allgemein lassen sich drei mögliche Abflusszustände klassifizieren (TxDOT, 2004):

Fließzustand I Es treten durchweg strömende Verhältnisse auf. Dies ist der Fall, wenn die
minimale Energiehöhe im Bereich der Verengung kleiner als die Energiehöhe im unge-
störten Fluss ist. Der resultierende Oberwasserstand wird dann maßgeblich vom Unter-
wasserstand beeinflusst (Abb. 4.4 oben).

Fließzustand II Im Oberwasser sind strömende Verhältnisse vorhanden und im Bereich der
Verengung werden die Grenzverhältnisse durchlaufen. Dieser Zustand stellt sich ein,
falls die minimale Energiehöhe in der Verengung die Energiehöhe im Fluss übersteigt.
Der Oberwasserstand wird dann durch die Verengung beeinflusst und ist weitestgehend
unabhängig vom Unterwasserstand (Abb. 4.4 unten).

Fließzustand III Die Fließverhältnisse sind durchgängig im Schießen. Dieser Zustand ist bei
voralpinen Flüssen flacheren Gefälles nicht weiter von Bedeutung.

Abb. 4.4: Fließzustände an lokalen Querschnittsverengungen (nach FHWA, 1978)
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4.3.1.1 Durchweg strömende Verhältnisse - Fließzustand I

Die meisten der existierenden Verfahren beziehen sich auf durchweg strömende Verhältnisse
ohne Auftreten eines Fließwechsels, da bei Brücken im allgemeinen eine eher geringe Quer-
schnittsverengung vorhanden ist. Eine Übertragung dieser Ansätze auf den Fließzustand II ist
in der Regel nicht möglich.

Bernoulligleichung mit Berücksichtigung von Energieverlusten Bei durchweg strömen-
den Verhältnissen kann ausgehend vom unbeeinflussten Unterwasser eine Ermittlung der Ener-
giehöhen und Fließtiefen an stromaufwärts gelegenen Querschnitten erfolgen. Bei Anwen-
dung der so genannten standard-step-Methode (Chow, 1959) werden Energieverluste infolge
der Strömungseinschnürung oberstrom und -verbreiterung unterstrom mit Verlustbeiwerten
berücksichtigt. Das Strömungsfeld wird hierzu in drei Bereiche gegliedert und abschnittswei-
se die Energiehöhe stromaufwärts berechnet (Abb. 4.5). Dieses Verfahren findet im Programm
HEC-RAS Anwendung.

h1 + α1
u2

1

2g
= h2 + α2

u2
2

2g
+ L JE + C

∣∣∣∣∣α1
u2

1

2g
− α2

u2
2

2g

∣∣∣∣∣ (4.8)

Abb. 4.5: Strömung an Brückenverengungen (Hunt et al., 1999)

46



mit Index 1: Querschnitt oberstrom, Index 2: Querschnitt unterstrom, L: Abstand zwischen den
Querschnitten, JE: Reibungsgefälle, C: Verlustbeiwert infolge infolge einer plötzlichen Quer-
schnittsänderung und α: Beiwert zur Berücksichtigung einer ungleichmäßigen Geschwindig-
keitsverteilung.

Die Verlustbeiwerte werden bei der Verengung (contraction) mit CC = 0,3 und bei der Auf-
weitung (expansion) zu CE = 0,5 angesetzt (TxDOT, 2004). Die Längen des Aufweitungs-
und Verengungsbereichs lassen sich in Abhängigkeit von der mittleren seitlichen Einengung
angeben. Für die Einengung ergibt sich die Länge zu CL = (W − b)/2. Bei der Aufwei-
tungslänge wird im allgemeinen von EL = 4 (W − b)/2 ausgegangen (TxDOT). Anhand von
Messungen an Brückenbauwerken ermittelten Hunt et al. (1999) mittlere Aufweitungslängen,
die mit EL ≈ 1,5 (W −b)/2 deutlich kürzer sind. Sie weisen deshalb darauf hin, dass bei pau-
schaler Annahme eines Aufweitungsverhältnisses von 1 : 4 die Energieverluste unterstrom der
Brücke überschätzt werden.

Empirische Methoden Basierend auf den Ergebnissen physikalischer Modellversuche wur-
den von verschiedenen Autoren vergleichbare Formeln entwickelt. Bei den folgenden Formeln
werden nur das Öffnungsverhältnis M und die Froude-Zahl Fr des Gewässers unter Normal-
wasserverhältnissen berücksichtigt. Die Beziehungen sind nur auf durchgehend strömende
Abflussverhältnisse anwendbar.

Das Öffnungsverhältnis wird definiert zu

M =
A0,of

A0,F luss

(4.9)

mit A0,of : Fließquerschnitt in der Verengung und A0,F luss: Fließquerschnitt im Fluss; jeweils
mit der Normalwassertiefe im ungestörten Fluss ermittelt.

• Liu et al. (1957) geben für rechteckförmige Brückenöffnungen den Aufstau mit Gl. 4.10
an. (

h1

h0

)3

= 4,48 Fr2
[

1

M2
− 2

3
(2,5−M)

]
+ 1 (4.10)

• Biery und Delleur (1962) erweitern den obigen Ansatz auf bogen- und rechteckförmige
Brückenöffnungen.

h1

h0

= 1 + 0,47
(

Fr

M

)2,26

(4.11)
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• Seckin (2004) berücksichtigt im Gegensatz zu den Gl. 4.10 und 4.11 den Einfluss von
überströmten Vorländern. Bei den Brücken wurden halbelliptische, ein- und zweiteili-
ge halbkreisförmige und rechteckförmige Öffnungen mit Pfeilereinbauten untersucht.
Da die Verengung im wesentlichen die langsamere Vorlandströmung einengt und die
Hauptströmung im Fluss weniger beeinflusst, wirkt sich dies in geringeren Verlusten
und kleinerem Aufstau aus.

h1

h0

= 1 + 0,25
(

Fr

M

)1,98

(4.12)

Seckin (2004) gibt die Abweichung der Gl. 4.12 von seinen im Versuch gemessenen
Wasserständen h1 mit ± 7% an. Die Abweichungen resultieren aus der Beschränkung
auf die beiden Parameter Fr und M . Vernachlässigt werden jegliche Einflüsse aus der
Formgebung, von Brückenpfeilern, Böschungen und Kolken, sowie einer möglichen
Verdrehung der Brückenachse und einer außermittigen Anordnung der Brückenöffnung.

4.3.1.2 Fließwechsel im Bereich der Verengung - Fließzustand II

Für V-Rampen ist bei größeren Abflüssen der Fließzustand II mit Durchlaufen der Grenz-
verhältnisse von Belang. Anhaltspunkte für die Abschätzung der Energieverluste liefert das
folgende Verfahren, das ebenfalls ursprünglich für die Anwendung bei Brückenbauwerken
konzipiert wurde:

Ansatz von FHWA (1978) Die Federal Highway Administration vom U.S. Department of
Transportation gibt zur Berechnung des Aufstaus an verengten Brückenquerschnitten mehrere
Verfahren an. Es wird zwischen den Fließzuständen I, II und III unterschieden (Abb. 4.4). Sie
weist darauf hin, dass beim Fließzustand II eine Berechnung nach dem Schema für durchweg
strömende Verhältnisse unrealistisch hohe Werte für den Aufstau ergäbe.

Ein Energiehöhenvergleich nach Bernoulli liefert für den Fließzustand II (vgl. Abb. 4.4):

h∗
1 = α2

u2
2,gr

2g
(Cb + 1)− α1

u2
1

2g
+ h2,gr − h0 (4.13)

Als maßgeblicher Anteil am Energieverlust wird von der FHWA die Kontraktion betrach-
tet und mit dem Verlustbeiwert Cb berücksichtigt. Zusätzliche Einflüsse wie der Einbau von
Brückenpfeilern, eine Außermittigkeit der Öffnung oder eine Verdrehung des Brückenbau-
werks werden nicht erfasst.
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Mit den Korrekturbeiwerten α1 und α2 wird eine ungleichförmige Geschwindigkeitsverteilung
berücksichtigt. Für gegliederte Abflussquerschnitte mit Vorländern wird der Korrekturbeiwert
der Anströmung zu

α1 =

∑
Qi u

2
i

Qu2
1

(4.14)

angegeben. Mit Qi: Abflussanteil und ui: Fließgeschwindigkeit im Teilquerschnitt i.

Für den Korrekturbeiwert α2 wurden von den Autoren Messungen an Brückenbauwerken
durchgeführt und eine Abhängigkeit vom Öffnungsverhältnis M und von α1 festgestellt (Abb.
4.6). Das Öffnungsverhältnis M wird im konkreten Fall als das Verhältnis des theoretischen
Abflussanteils durch die Brückenöffnung zum Gesamtabfluss definiert. Dies ist gleichbedeu-
tend mit dem Verhältnis der Fließfläche in der Brückenöffnung zu derjenigen im Fluss bei
identischem Wasserstand.

M =
Qb

Q
(4.15)

Für um 45◦ geneigte Flügelmauern und Böschungen kann der Verlustbeiwert Cb aus Abb. 4.7
ermittelt werden. Der resultierende Aufstau lässt sich aus Gl. 4.13 iterativ berechnen. In einem
ersten Schritt wird hierfür zunächst die Anströmgeschwindigkeit u1 unter Normalwasserver-
hältnissen angesetzt und in weiteren Schritten iterativ an die Zwischenergebnisse angepasst.

Abb. 4.6: Geschwindigkeitskorrekturbeiwert α2 (aus FHWA, 1978)
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Abb. 4.7: Verlustbeiwert Cb in Abhängigkeit vom Öffnungsverhältnis M (aus FHWA, 1978)

4.3.2 Pfeilereinfluss auf die Abflussleistung an Wehren

Wehrpfeiler beeinflussen die Abflussleistung. Die Waterways Experiment Station Vicksburg
gibt für rundkronige Wehre eine Beziehung für die Berücksichtigung der Pfeilereinschnürung
an. Bei der Anwendung der Beziehung von Poleni wird eine abgeminderte wirksame Über-
fallbreite angesetzt.

B∗ = B − k n hue (4.16)

mit B∗: wirksame Überfallbreite, B: Überfallbreite, k: Kontraktionskoeffizient, n: Anzahl der
Einschnürungen und hue: Überströmungshöhe.

In Abhängigkeit der Pfeilerausbildung und Überströmungshöhe wird der Kontraktionskoeffi-
zient k im Intervall von−0,02 bis 0,10 angegeben. Unter bestimmten Bedingungen ergibt sich
demnach sogar ein geringfügig leistungssteigernder Effekt infolge Ausbildung eines Unter-
drucks.
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4.3.3 Berücksichtigung von Verlusten bei V-Rampen

Zur Abschätzung der Energieverluste bei V-Rampen wurde im Modellversuch exemplarisch
an einer V-Rampengeometrie die Aufstaubeziehung ermittelt.

Hierzu wurde die geplante V-Rampe an der Iller bei Fluss-km 13,8 im geometrischen Maßstab
M = 1 : 26,2 in Steinsatz errichtet (vgl. Abschnitt 8.2.3). Die Steine wurden mit ihrer Ober-
kante um das Rauheitsmaß k = ls/3 versetzt über der vorgegebenen Geometrie eingebaut, so
dass die hydraulisch wirksame Berandung der vorgegebenen V-Rampengeometrie entspricht.
An diesem Versuch wurde die Aufstaubeziehung bis zum Abfluss QNatur = 600 m3/s gemes-
sen (Abb. 4.8).

Im Vergleich zur vereinfacht ermittelten Aufstaukurve ohne Berücksichtigung von Energie-
verlusten (vgl. Abschnitt 4.2) ergibt sich ein um etwa 20 cm höherer Wasserstand. Bei über-
strömten Seitenstrukturen wird die Abweichung auf rund 10 cm verringert.

Im folgenden werden die in Abschnitt 4.3 beschriebenen Verfahren auf die in Abb. 4.8 ange-
gebene Aufstaukurve angewendet:

Verfahren für den Fließzustand I Bei V-Rampen ist eine möglichst exakte Berücksichtigung
der Energieverluste bei der Überprüfung des Hochwasserschutzes und zur Bestimmung
der sohlstabilisierenden Wirkung erforderlich. Bei kleineren Abflüssen ohne Auftreten

Abb. 4.8: Gemessene und ohne Berücksichtigung von Energieverlusten ermittelte Aufstaube-
ziehung an der geplanten Iller V-Rampe
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eines Fließwechsels werden i. a. kleinere Abweichungen des berechneten vom tatsäch-
lichen Aufstau zulässig sein.

Eine Anwendung der Bernoulligleichung (Gl. 4.8, Hunt et al., 1999) bzw. der empiri-
schen Methoden (bspw. Gl. 4.11, Biery und Delleur, 1962) wird für die Anforderungen
in der Regel eine hinreichend genaue Abschätzung liefern.

FHWA (1978) Für die vorgegebene Geometrie ergibt sich das Öffnungsverhältnis zu M ≈
0,33 und mit Abb. 4.7 der Verlustbeiwert zu Cb ≈ 0,21. Der Geschwindigkeitshöhen-
beiwert der Anströmung wird zu α1 = 1 gesetzt, womit sich aus Abb. 4.6 der Geschwin-
digkeitshöhenbeiwert in der Öffnung zu α2 = 1 ermittelt.

Für Abflüsse bis zur Überströmung der Seitenstrukturen ergibt sich mit Gl. 4.13 eine
nahezu perfekte Übereinstimmung der gemessen Wasserstände. Absolut wird mit die-
sem Verfahren und den oben angegebenen Werten der Oberwasserstand umgerechnet
auf Naturmaße um nur 2 bis 6 cm zu hoch berechnet.

Strömungseinschnürung Aufgrund der relativ großen Rauheit und der zur Minimierung der
Längenabmessungen tendenziell strömungsungünstigen Ausbildung der Seitenstruktu-
ren löst sich die Strömung bei Beginn der Querschnittsverengung ab. Der zur Verfügung
stehende Querschnitt wird dementsprechend reudziert.

Analog zur Gl. 4.16 wurde abhängig von Abfluss und Aufstau der Kontraktionskoef-
fizient k ermittelt, um die in Abb. 4.8 gemessene Aufstaubeziehung zu erhalten (Tab.
4.1). Bei der Berechnung wurde die wirksame Öffnungsbreite auf bof,red verringert. Die
Neigung der Seitenstrukturen bei der Ermittlung der Fließfläche hingegen wurde unver-
ändert bei 1 : m = 1 : 2,5 belassen.

Tab. 4.1: Wirksame Öffnungsbreiten und Kontraktionskoeffizienten zur Berücksichtigung von
Einschnürungseffekten an der Iller V-Rampe bei Fluss-km 13,8

Q (m3/s) bof,red (m) k (-)
50 11,0 0,30
100 10,7 0,27
150 10,5 0,24
200 10,3 0,23
250 10,1 0,23
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4.4 Berücksichtigung des Unterwassereinflusses

Zur Überprüfung der Hochwassersicherheit oberstrom der V-Rampe muss ein möglicher Rück-
stau des Unterwasserstandes berücksichtigt werden.

Bei breitkronigen Überfällen beginnt der Einfluss des Unterwasserstandes erst ab einer Höhe
von 70 % des Aufstaus im Oberwasser.

Um bei Venturi-Kanälen einen Fließwechsel sicher zu erzwingen, sollte die Wasserspiegeldif-
ferenz zwischen Ober- und Unterwasser mindestens 20 bis 30 % der Fließtiefe im Oberwasser
betragen (Bollrich, 2000).

Im Modellversuch wurde für die V-Rampe an der Unteren Iller (vgl. Abschnitt 8.2.3) die
Abhängigkeit des Oberwasserstandes vom Unterwasser für zwei Abflüsse, Q = 150 m3/s und
300 m3/s, untersucht (Abb. 4.9). Bei beiden Abflüssen ist eine Beeinflussung des Aufstaus ab
einem Verhältnis von hUW /hOW ≈ 0,60 feststellbar.

Bei bekannten Randbedingungen kann der beginnende Unterwassereinfluss mittels Stützkraft-
ansatz bestimmt werden. Aus dem Unterwasserbereich der V-Rampe wird ein Strömungs-
feld ausgeschnitten und die wirkenden Kräfte in Fließrichtung angetragen (Abb. 4.10). Der
oberstromige Schnitt verläuft entlang der unterstromigen Berandung der Seitenstrukturen und
durch die Öffnung. In ausreichender Entfernung, bei der wieder eine gleichmäßige Strömungs-
verteilung vorhanden ist, verläuft der unterstromige Schnitt. Die innerhalb des freigeschnitte-

Abb. 4.9: Abhängigkeit des Aufstaus vom Unterwasser bei der geplanten Iller V-Rampe
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nen Strömungsfeldes ablaufenden Vorgänge sind bei der Anwendung des Stützkraftansatzes
nicht von Interesse. Ebenso sind quer zur Fließrichtung angreifende Kräfte nicht von Bedeu-
tung.

Bei Annahme hydrostatischer Druckverhältnisse ergibt sich die resultierende Stützkraft FS ,
unter Vernachlässigung der Wandreibung FR und der sohlparallelen Gewichtskraftkomponen-
te G sin α, zu:

FS = ρ Qugr + ρ g
h2

gr

2
b∗ −

(
ρ QuUW + ρ g

h2
UW

2
b∗
)

(4.17)

Ein Unterwassereinfluss ergibt sich, sobald die Stützkraft FS einen negativen Wert annimmt.
In diesem Fall sind die hydrostatische Druckkraft und der eingetragene Impulsstrom am ober-
stromigen Schnitt nicht mehr ausreichend.

Bei Nachrechnung der Versuchsergebnisse mit obigem Ansatz ergibt sich für die in Abb. 4.9
dargestellten Unterwasserstände ein späterer Unterwassereinfluss. Dieser würde erst bei einem
Verhältnis von hUW /hOW ≈ 0,80 einsetzen.

Der Unterschied zu den Versuchsergebnissen lässt sich mit den getroffenen Annahmen be-
gründen. Beispielsweise wurde für die Strahlbreite vereinfachend die theoretische Wasser-
spiegelbreite im Bereich der Öffnung b∗ = bof + 2m hgr angesetzt. Der Effekt einer Strö-
mungsablösung an den Seitenstrukturen mit einer ungleichförmigen Geschwindigkeits- und
Druckverteilung in der Öffnung wird dabei vernachlässigt. Außerhalb der Öffnung wurde ein
konstanter Unterwasserstand hUW angesetzt, der tatsächlich direkt am Fuß der Seitenstruktu-
ren aufgrund der Strahleinmischung geringer ausfallen wird. Die hydrostatische Druckkraft
wird insofern am oberstromigen Schnitt überschätzt.
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Abb. 4.10: Stützkraft bei V-Rampen
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5 Energieumwandlung

5.1 Energieumwandlung durch Wechselsprung

Die Errichtung von Querbauwerken gehört mit zu den ältesten Disziplinen des Wasserbaus.
Eine Umwandlung des Energiepotentials auf möglichst kurzer Strecke zum Schutz der Sohle
im Unterwasser stellt eine der Kernaufgaben dar. Voraussetzung für eine effektive Energieum-
wandlung durch Auftreten eines Wechselsprungs sind Froude-Zahlen des Eingangsschuss-
strahls von Fr1 > 2,5 (Chow, 1959). Bei etwa Fr1 < 1,7 ist ein gewellter Abfluss zu er-
warten. Zwischen diesen beiden Werten ist ein schwach ausgeprägter Wechselsprung mit nur
geringem Verlust an kinetischer Energie vorhanden.

Aus dem Stützkraftansatz ergibt sich als zusätzliche Bedingung für das Auftreten eines Wech-
selsprungs ein Unterwasserstand, der größer oder gleich der konjugierten Fließtiefe h2 ist (Gl.
5.1, vgl. Abb. 5.1).

h2 =
h1

2

(√
1 + 8 Fr2

1 − 1
)

(5.1)

Abb. 5.1: Ebener Wechselsprung mit Deckwalze über horizontaler Sohle (Bollrich, 2000)
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Herbrand (1971) untersuchte die Wirkung eines räumlichen Tosbeckens auf die Energieum-
wandlung. Durch eine seitliche Aufweitung können Länge und Eintiefung des Tosbeckens
verringert werden. Zusätzliche Einbauten helfen das Tosbeckenvolumen weiter zu reduzieren.
Die spezifische Energieumwandlung eines räumlichen Tosbeckens ist insbesondere bei klei-
neren Froude-Zahlen Fr1, im Vergleich zum ebenen Tosbecken, verbessert. Herbrand (1971)
weist eindringlich auf die Gefahren eines unqualifiziert ausgeführten räumlichen Tosbeckens
hin. Bei horizontal durchgehender Sohle und großer seitlicher Aufweitung wird der räumliche
Wechselsprung instabil und verliert an Wirkung. Der Strahl tendiert dann zu einer Seitenwand
und die Abströmung im Unterwasser wird asymmetrisch.

Den Einfluss großer Sohlrauheit auf den Wechselsprung untersuchten Ead und Rajaratnam
(2002). Die Auswirkungen von Rauheitselementen der Höhe t in Form von rechtwinklig zur
Fließrichtung angeordneten Wellblechen mit Variation der relativen Rauheit im Bereich von
t/h1 = 0,25 bis 0,50 wurden analysiert. Für Froude-Zahlen von Fr1 = 4 bis 10 konnte eine
Abnahme der gegenüber Gl. 5.1 erforderlichen konjugierten Fließtiefe um bis zu 25 % festge-
stellt werden. Die Wechselsprunglänge wird auf rund die Hälfte reduziert und die Sohlschub-
spannungen über den Rauheitselementen liegen etwa um den Faktor zehn über denjenigen
eines Wechselsprungs auf glatter Sohle.

5.2 Energieumwandlung an rauen Rampen

Bei rauen Rampen unterscheidet sich der Vorgang der Energieumwandlung von derjenigen
eines Wehrkörpers mit anschließendem Tosbecken. Der Energieüberschuss ∆HE wird zum
Teil auf dem Rampenrücken (∆HER), zum Teil im Nachbett (∆HENB) und der Rest im Un-
terwasser (∆HEU ) umgewandelt (Abb. 5.2).

Abb. 5.2: Energieumwandlung an rauen Rampen (Vogel, 2003)
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Der Anteil der Energieumwandlung auf dem Rampenrücken ist von der Rampenrauheit und
-neigung, sowie der Fließlänge bis zum Erreichen des Unterwassers abhängig. An der Ram-
penkrone werden die Grenzverhältnisse durchlaufen und der Abfluss beschleunigt sich. Die
Beschleunigung des Abflusses währt so lange fort, bis sich auf der Rampe Normalwasser-
verhältnisse im Schießen einstellen oder der Unterwasserstand erreicht wird. Bei Normalwas-
serverhältnissen auf dem Rampenrücken entspricht das Energieliniengefälle der Rampennei-
gung.

Bei Eintreffen ins Unterwasser wird der Strahl noch einen gewissen Überschuss an Energie
besitzen. Das Auftreten eines Wechselsprungs kann aufgrund des mitunter kleinen Wertes von
Fr1 nicht gewährleistet werden, weshalb sich im Unterwasser ein gewellter Abfluss einstellen
kann. Die Entstehung eines Kolkes wird die Energieumwandlung im Unterwasser prinzipiell
verbessern.

Hassinger (1991) stellte bei seinen Modellversuchen an Blocksteinrampen eine nur geringe
Wellenbildung im Unterwasser bei Froude-Zahlen am Rampenfuß von Fr1 < 1,3 fest. Die
Nachbettbelastung nimmt in diesem Fall keine unakzeptabel hohen Werte an.

Für räumlich gekrümmte Rampen definiert Hassinger (1991) als maßgebende Länge des Nach-
betts lNB den Abstand von Rampenfuß zum Wiederanlegepunkt der Strömung an die Ufer an.
In Abhängigkeit von der Fußbreite der Rampe bF ergibt sich Gl. 5.2.

lNB

bF

= 2,0 bis 2,5 (5.2)

Bei starker Abflusskonzentration ist die Nachbettlänge größer zu wählen.

5.3 Gewellter Abfluss

Der gewellte Abfluss unterstrom eines Querbauwerks steht im allgemeinen für eine nicht aus-
reichende Energieumwandlung.

Theoretische Ansätze (Andersen, 1978) stützen sich auf eine Analogiebetrachtung der Bewe-
gung von Schwallwellen in ruhendem Wasser. Reibungsverluste an der Berandung werden
dabei vernachlässigt. Da sich aber tatsächlich eine voll ausgebildete turbulente Grenzschicht
einstellt, werden in diesen Ansätzen wesentliche Strömungseigenschaften nicht erfasst (Mon-
tes, 1978).
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Chanson und Montes (1995) führten Modellversuche in einer 20 m langen und 0,25 m breiten
Rinne mit glatter Sohl- und Wandberandung durch. Gewellte Abflüsse mit Froude-Zahlen im
Bereich von Fr1 = 1,08 bis 2,91 waren Gegenstand der Untersuchungen. Im Gegensatz zu
Chow (1959) konnten sie auch bei Fr1 > 1,7 noch einen gewellten Abflusszustand beobach-
ten.

Als wesentlichen Parameter für die Beschreibung bestimmen sie neben der Froude-Zahl Fr1

das Verhältnis von Grenzfließtiefe zu Rinnenbreite hgr/B. Mit größer werdendem hgr/B wirkt
sich der Wandeinfluss zunehmend auf die Ausbildung von kreuzartigen Stoßwellen aus. Diese
entstehen zu Beginn des gewellten Abflusses und werden an der gegenüberliegenden Wand
reflektiert.

Chanson und Montes (1995) klassifizieren fünf gewellte Abflusszustände. Der Typ A kenn-
zeichnet einen gewellten Abfluss ohne Auftreten von Kreuzwellen und stellt sich bei Froude-
Zahlen nahe den Grenzverhältnissen (Fr1 ≈ 1,22) ein. Mit steigenden Froude-Zahlen werden
verschiedene Zustände durchlaufen, die sich durch die Entstehung von Kreuzwellen (Typ B),
einer kleinen, sich brechenden Walze auf der Welle (Typ C), durch zusätzlichen Lufteintrag
(Typ D) und einer großen, sich brechenden Walze mit Lufteintrag und beinahe glatter Abströ-
mung im Unterwasser (Typ E), auszeichnen. Der letztgenannte Typ stellt den Übergang zum
schwach ausgeprägten Wechselsprung dar.

Beim gewellten Abflusszustand stellt sich allgemein in Fließrichtung zunächst ein Bereich
stehender Wellen ein. Im Anschluss gehen die stationären Wellen in einen unregelmäßigen,
instationär gewellten Zustand über. Weiter im Unterwasser werden die Wellen gedämpft.

Für die Wellenlänge Lw und die Wellenamplitude ∆h geben Chanson und Montes (1995)
folgende Beziehungen an (Abb. 5.3):

• Die Wellenlänge Lw, normiert durch die Grenzfließtiefe hgr, hängt bei kleinen Froude-
Zahlen nur von der Froude-Zahl ab. Mit steigenden Froude-Zahlen wird zusätzlich eine
Abhängigkeit von hgr/B festgestellt. In Fließrichtung nimmt die Wellenlänge kontinu-
ierlich ab und kann, unabhängig von hgr/B, mittels Gl. 5.3 ermittelt werden. Die Wellen
werden hierzu in Fließrichtung fortlaufend mit i durchnummeriert. Lw,1 ist die Länge
der ersten Welle.

Lw,i

Lw,1

= i−1/5 (5.3)

• Die Wellenamplitude ∆h, normiert durch hgr, ist bei Fr1 < 1,50 unabhängig von hgr/B

und korreliert linear mit der Froude-Zahl. Bei größeren Froude-Zahlen ist zusätzlich ei-
ne Abhängigkeit von hgr/B feststellbar, hervorgerufen durch das Auftreten von Kreuz-
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Abb. 5.3: Wellenlänge und -amplitude bei gewellten Abflüssen (aus Chanson und Montes,
1995)

wellen. Die maximale Wellenamplitude ∆hmax kann anhand Gl. 5.4 ermittelt werden.
Im Gegensatz zur Wellenlänge nimmt die Wellenamplitude in Fließrichtung nur unwe-
sentlich ab.

∆hmax

hgr

= 0,0748

(
hgr

B

)−0,894

(5.4)

In weiterführenden Untersuchungen stellen Montes und Chanson (1998) fest, dass der größte
Anteil an Energie im Bereich bis zur ersten Wellenkrone umgewandelt wird. Weiter unterstrom
liegt das Energieliniengefälle in der gleichen Größenordnung wie das Sohllängsgefälle.

Mit der Particle Image Velocimetry-Methode wurden von Lennon und Hill (2006) an gewell-
ten Abflüssen ebene vertikale Geschwindigkeitsfelder aufgemessen. Zwei gewellte Abflüsse
mit Froude-Zahlen von Fr1 = 1,37 und 1,65 bzw. Fließtiefen von h1 = 3,14 und 3,08 cm wur-
den in einer 30 cm breiten und 4,90 m langen Versuchsrinne betrachtet. Aufgrund des großen
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Verhältnisses von Rinnenbreite zu Fließtiefe gehen die Autoren von zu vernachlässigenden
Wandeinflüssen aus.

Aus den gemessenen Geschwindigkeitsfeldern (Abb. 5.4) wurden von den Autoren die Sohl-
schubspannungen durch Ansatz einer Wake-Funktion nach Cole bzw. durch Auswertung der
Geschwindigkeiten in der laminaren Unterschicht nach Newton ermittelt. Die beiden Metho-
den zeigen qualitative ähnliche Ergebnisse. Die größten Schubspannungen sind unter den Wel-
lentälern vorhanden. Unter den Wellenbergen ist die Belastung hingegen deutlich verringert.

Abb. 5.4: Normierte Geschwindigkeiten und Sohlschubspannungen bei den Messungen von
Lennon und Hill (2006) an gewellten Wechselsprüngen
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5.4 Turbulente Freistrahlen

In der Hydraulik bezeichnet man einen Flüssigkeitsstrahl, der in ein Strömungsfeld mit ab-
weichender Fließgeschwindigkeit eingeleitet wird, als Freistrahl. An der freien Strahlgrenze
erfolgt infolge Wirbelbildung ein Impulsaustausch quer zur Strahlachse. Entlang der Strahl-
achse verbreitert sich der Flüssigkeitsstrahl und gleichzeitig nehmen die Fließgeschwindig-
keiten ab. Da sich in Querrichtung mitunter große Geschwindigkeitsgradienten ergeben, weist
die freie Strahlgrenze ähnlich einer festen Berandung den Charakter einer Grenzschicht auf.
Im Gegensatz zu festen Berandungen spielt bei der freien Turbulenz die kinematische Zähig-
keit eine untergeordnete Rolle. Eine Sonderstellung nimmt der laminare Freistrahl ein, bei
dem keine Turbulenz auftritt. Dieser im Wasserbau selten anzutreffende Fall wird im weiteren
nicht betrachtet.

In der Praxis verlangt die freie Turbulenz Beachtung bei einer Vielzahl von Einleitungs-,
Durchmischungs- und Verbrennungsvorgängen und ist neben dem Wasserbau in vielen tech-
nischen Bereichen, wie dem Maschinenbau, der Verfahrenstechnik und der Abwasserbehand-
lung, von Bedeutung.

Bei der freien Turbulenz unterscheidet Kraatz (1989) zwischen kreisrunden und ebenen Frei-
strahlen, die vollständig in ein Strömungsfeld eintreten, sowie Strahlen mit nur einer freien
Strahlgrenze. Zu letzterem gehören der Oberflächen- und der Wandstrahl. Eine weitere Diffe-
renzierung kann nach Richtung und Geschwindigkeit der Außenströmung sowie der räumli-
chen Ausdehnung des Strömungsfeldes erfolgen.

Bei V-Rampen weist der durch die Öffnung beschleunigte Strahl im Unterwasser freie Strahl-
grenzen auf. Im folgenden wird der wesentliche Kenntnisstand der freien Turbulenz zusam-
mengefasst und die Besonderheit der räumlichen Begrenzung des Strömungsfeldes berück-
sichtigt.

5.4.1 Ebener Freistrahl

Seit Beginn des letzten Jahrhunderts befasst sich die Wissenschaft mit der analytischen Erfas-
sung turbulenter Freistrahlen. Die ersten Untersuchungen stammen von Tollmien (1926) und
Förthmann (1933), welche maßgeblich durch die Fortschritte in der Turbulenzbeschreibung
mittels des Prandtlschen Mischungswegansatzes motiviert wurden. Zusammenfassend wer-
den im folgenden Beziehungen für die Strahlaufweitung und die Geschwindigkeitsverteilung
entlang und quer zur Strahlachse abgeleitet. Eine ausführliche Darstellung findet sich u. a. in
Rotta (1972), Giger (1987) und Truckenbrodt (1968).
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Im folgenden wird ein ebener Strahl in der x-y-Ebene betrachtet, dessen Strahlachse in x-
Richtung orientiert ist (Abb. 5.5). Die zeitlich veränderlichen Geschwindigkeiten werden mit u
und v in x bzw. y-Richtung bezeichnet. Allgemein können aus den Navier-Stokes-Gleichungen
für inkompressible Strömungen bei stationären Randbedingungen unter Aufteilen der zeitlich
variierenden Größen in einen Mittelwert (u und v) sowie in eine veränderliche Schwankungs-
größe (u′ und v′) die so genannten Reynolds-Gleichungen (Gl. 5.5 und 5.6) entwickelt wer-
den.

u
∂u

∂x
+ v

∂u

∂y
= −1

ρ

∂P

∂x
−
(

∂u′2

∂x
+

∂u′v′

∂y

)
(5.5)

u
∂v

∂x
+ v

∂v

∂y
= −1

ρ

∂P

∂y
−
(

∂u′v′

∂x
+

∂v′2

∂y

)
(5.6)

Zusätzlich gilt bei ebenen und inkompressiblen Strömungen die Kontinuität in der Form:

∂u

∂x
+

∂v

∂y
= 0 (5.7)

Die freie Turbulenz besitzt Grenzschichtcharakter, d.h. die größten Geschwindigkeitsgradi-
enten treten quer zur Strahlachse auf. Unter dieser Vorraussetzung können Glieder kleiner
Größenordnung vernachlässigt und die Reynolds-Gleichungen weiter vereinfacht werden (Gl.
5.8 und 5.9).

u
∂u

∂x
+ v

∂u

∂y
= −1

ρ

∂p

∂x
− ∂u′2

∂x
− ∂u′v′

∂y
(5.8)

0 = −1

ρ

∂p

∂y
− ∂v′2

∂y
(5.9)

Als turbulente Schließbedingung zur Integration der Reynolds-Gleichungen formulierte Bous-
sinesq das Wirbelviskositätsprinzip (Gl. 5.10). Die enthaltene Wirbelviskosität ετ stellt in
Analogie zu laminaren Strömungen ähnlich wie die kinematische Zähigkeit eine theoretische
Stoffgröße dar. Diese ist allerdings im Strömungsfeld nicht konstant.

u′v′ = −ετ
∂u

∂y
(5.10)
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Zur Bestimmung der Wirbelviskosität kann der Mischungswegansatz von Prandtl (Gl. 5.11)
verwendet werden. Der Mischungsweg lm ist von der Geschwindigkeit unabhängig.

u′v′ = −l2m

∣∣∣∣∣∂u

∂y

∣∣∣∣∣ ∂u

∂y
(5.11)

Aus Gl. 5.10 und Gl. 5.11 lässt sich ein Zusammenhang zwischen Wirbelviskosität und Mi-
schungsweg ableiten (Gl. 5.12).

ετ = l2m

∣∣∣∣∣∂u

∂y

∣∣∣∣∣ (5.12)

Reichardt (1941) gibt alternativ eine Schließbedingung an, welche die gesamte Impulsübertra-
gung in Querrichtung proportional zum Gradienten des Impulses der Strömungsrichtung setzt
(Gl. 5.13). Die Impulsübertragungsgröße Λ weist die Dimension einer Länge auf.

−uv = Λ
∂u2

∂y
(5.13)

Aus experimentellen Untersuchungen ist bekannt, dass sich ein ebener Freistrahl nach einer
kurzen Strömungsstrecke linear aufweitet. Quer zur Strahlachse stellt sich eine selbstähnliche
Geschwindigkeitsverteilung ein. Selbstähnlichkeit bedeutet in diesem Zusammenhang, dass
sich die Geschwindigkeitsprofile nach Normierung durch die lokal maximale Geschwindig-
keit umax und der Geschwindigkeitshalbbreite b1/2, bei der sich umax/2 einstellt, ineinan-
der überführen lassen. Zur Lösung der Strömungsgleichungen unter Verwendung empirischer
Konstanten existieren die Methode der Ähnlichkeitslösungen (Tollmien, 1926) und die Inte-
gralmethode (Reichardt, 1941). Für die Abnahme der Strahlgeschwindigkeit ergibt sich die
Beziehung umax ∼ 1/

√
x und die Strahlaufweitung folgt der Bedingung b ∼ x.

Der ebene turbulente Freistrahl lässt sich im wesentlichen in zwei Bereiche gliedern (Abb.
5.5). In der keilförmigen Kernzone bleibt die maximale Eintrittsgeschwindigkeit u0 nahezu er-
halten. Die Kernzonenlänge x0 ist abhängig vom inneren Diffusionswinkel αi und wird durch
die Verhältnisse in der Strahlquelle beeinflusst. An die Kernzone schließt der Bereich der voll
ausgebildeten Strahlströmung mit selbstähnlichen Geschwindigkeitsprofilen an. Der Impuls-
überschuss des Freistrahls wird als unveränderlich und die Druckschwankungen als vernach-
lässigbar klein angenommen. In Fließrichtung nimmt die kinetische Energie des Strahls ab.
Die Aufweitung des Strahls wird durch den äußeren Diffusionswinkel αa vorgegeben. Die
Winkel αi und αa sind von der Anfangsturbulenz des Strahls abhängig.
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Abb. 5.5: Turbulenter Freistrahl in ruhender Außenströmung (nach Kraatz, 1989)

Die Geschwindigkeitsverteilung kann als Gaußsche Glockenkurve (Abb. 5.6) idealisiert wer-
den und ist durch Gl. 5.14 gegeben. Die Konstante C ist vom inneren Diffusionswinkel αi

abhängig und beträgt bei einem ebenen Freistrahl C = 0,1085 (Kraatz, 1989).

u

umax

= e−
1
2
(y/(C x))2 (5.14)

Die Kernzonenlänge lässt sich bei einem ebenen Freistrahl mit Gl. 5.15 angeben.

x0 = 5,2 B0 (5.15)

Die Strömungskenngrößen im ebenen Freistrahl können nach Tab. 5.1 bestimmt werden.

Die lineare Strahlaufweitung erfolgt bei ebenen Freistrahlen im Mittel unter dem Winkel αa ≈
14◦. Die Zunahme der Strahlbreite B kann mit Gl. 5.16 bestimmt werden.

B = B0 + 0,5 x (5.16)
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Abb. 5.6: Annäherung der Geschwindigkeitsverteilung im turbulenten Freistrahl mittels der
Gaußschen Glockenkurve (nach Kraatz, 1989)

Tab. 5.1: Strömungskenngrößen des ebenen Freistrahls (aus Kraatz, 1989)

dimensionslose Größen innerhalb der Kernzone außerhalb der Kernzone
x < x0 = 5,2B0 x ≥ x0 = 5,2B0

Strahlgeschwindigkeit
umax

u0

1
2,28(
x

B0

)1/2

Volumenstrom
Qx

Q0

1 + 0,08
x

B0

0,62
(

x

B0

)1/2

Energiestrom
Ex

E0

1− 0,035
x

B0

1,86(
x

B0

)1/2
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5.4.2 Ebener Freistrahl in flachem Wasser

Bei den obigen Beziehungen für einen ebenen Freistrahl bleiben vertikale Geschwindigkeits-
gradienten und der Einfluss einer vertikalen Strömungsberandung unbeachtet.

Giger (1987) führte Modellversuche an ebenen Freistrahlen in flachem Wasser durch. In ver-
tikaler Richtung wurde die Fließtiefe im Bereich von 2 bis 36 cm variiert und entweder durch
zwei feste Wände oder durch eine untere feste Wand und einen freien Wasserspiegel be-
schränkt. Die Eingangsstrahlbreite betrug konstant 1 cm. In der Ebene des Freistrahls war
keine räumliche Restriktion vorhanden, so dass sich eine ungestörte Rückströmung ausbilden
konnte. Das Strahlverhalten konnte aufgrund der relativ großen Abmessungen des Versuchs
bis in eine Länge von etwa dem vierzigfachen der Wassertiefe beobachtet werden.

Ein dem klassischen ebenen Freistrahl ähnliches Verhalten wurde festgestellt. Der Freistrahl
in flachem Wasser lässt sich entlang der Strahlachse in drei Bereiche unterteilen (Abb. 5.7).
Diese Einteilung besitzt für die beiden bezüglich der vertikalen Berandung untersuchten Fälle
Gültigkeit. Das Strömungsverhalten ist stark von der Fließtiefe h abhängig.

• Der Nahbereich umfasst die klassische Einteilung in Kernzone und Zone mit voll ausge-
bildetem Freistrahlverhalten. Mittig in der Vertikalen ist ein zweidimensional horizon-
tales Verhalten analog dem klassischen ebenen Freistrahl vorhanden. Ein Einfluss der
vertikalen Strömungsberandung ist nicht zu erkennen. Das Nahfeld erstreckt sich über
eine Länge von x/h ≈ 2.

Abb. 5.7: Einteilung des ebenen Freistrahls in flachem Wasser in Zonen und schematische
Verteilung der Fließgeschwindigkeit in x-Richtung (nach Giger, 1987)
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• Im Mittelfeld wirken sich die infolge der vertikalen Berandung entstehenden Sekundär-
strömungen über die ganze Tiefe des Strömungsfeldes aus. Die Sekundärwirbel mit der
Drehachse in Richtung der Strahlachse bewirken einen Austausch von Flüssigkeit der
Mittelebene und des Randbereichs. In vertikaler Richtung entsteht eine sattelförmige
Geschwindigkeitsverteilung. Zwei Geschwindigkeitsmaxima treten außermittig von der
Mittelebene auf. Das Mittelfeld erstreckt sich über eine Länge von etwa x/h = 2 bis 13.

• Im Fernfeld sind keine nennenswerten Sekundärströmungen festzustellen. Geschwin-
digkeitsverteilungen in der Mittelebene sind repräsentativ für das vertikale Strömungs-
feld. Das Strömungsbild dominieren großräumige zweidimensionale kohärente Wirbel-
strukturen. Der Strahl weist eine pendelnde Bewegung auf.

5.4.3 Wandstrahl

Kraatz (1979) befasst sich mit freien Strahlgrenzen, die in der Vertikalen einseitig an einer
Wand oder an einer freien Oberfläche anliegen. Praktisch treten diese Fälle bei rückgestautem
Ausfluss unter Schützen oder über Wehren auf. Mit den Grundlagen der freien Strahlturbulenz
leitet er Ansätze für die Berechnung ab. Für einen klassischen Wandstrahl mit unendlicher
Überdeckung wird die Abnahme der maximalen Fließgeschwindigkeit mit Gl. 5.17 angege-
ben.

umax

u0

=
2,41(
x

B0/2

)0,375 (5.17)

mit: B0/2: Strahlbreite im Austrittsquerschnitt.

Die Kernzonenlänge ist im Vergleich zum ebenen Freistrahl mit x0/B0 ≈ 10,5 länger. Insge-
samt ergibt sich, bei Existenz nur einer freien Strahlgrenze, eine deutlich längere Fließstrecke
zur Geschwindigkeitsabnahme.

Eine in der Praxis auftretende endliche Wassertiefe (Abb. 5.8) wird zu einer Absenkung
des Wasserspiegels im Bereich der Einleitung und Beeinflussung des Geschwindigkeitspro-
fils durch die Rückströmung führen. In Wandnähe bildet sich eine Grenzschicht der Dicke δ,
welche das Geschwindigkeitsprofil an der festen Berandung bestimmt. Der äußere Diffusions-
winkel αa unterteilt die Strömung in einen vorwärts- und rückwärtsgerichteten Bereich.

Für eine im Grundriss einseitige Strömungserweiterung in offenen Gerinnen (Abb. 5.9) ver-
weist Kraatz (1979) auf die Analogie zum Wandstrahl mit endlicher Überdeckung. Nach ei-
ner Wirkungslänge LE wird die Strahlberandung die gegenüberliegende Wand erreichen und
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Abb. 5.8: Wandstrahl bei endlicher Wassertiefe (aus Kraatz, 1979)

keine Rückströmung mehr vorhanden sein. Unter Annahme einer linearen Strahlaufweitung
bestimmt sich das Steigungsmaß mL zu

mL =
LE

b2 − b1

(5.18)

mit b2: Breite der Aufweitung und b1: Breite der Verengung.

Der Wert mL hängt vom Breiten zu Fließtiefen-Verhältnis b2/h2 im Unterwasser ab und lässt
sich nach Tab. 5.2 bestimmen. Bei b2/h2 > 40 ergibt sich ein dem klassischen Wandstrahl
entsprechender Ausbreitungswinkel αa ≈ 14◦ bzw. mL = 4,0.

Die Anwendbarkeit beschränkt Kraatz (1979) auf Werte 5 < b2/h2 < ∞ und b2/b1 >= 7.

Tab. 5.2: Steigungsmaß mL beim Wandstrahl nach Michalew (1969)

b2/h2 mL αa

5 7 8◦ 10′

10 6,5 8◦ 40′

20 5,8 9◦ 47′

40 5 11◦ 19′

∞ 4 14◦ 2′
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Abb. 5.9: Wandstrahl bei einseitiger Strömungserweiterung in offenen Gerinnen (aus Kraatz,
1989)

5.4.4 Turbulenter Freistrahl im begrenzten Raum

Bei endlichen Abmessungen des Strömungsfeldes wird das Strahlverhalten und die Rückströ-
mung durch räumliche Restriktionen beeinflusst. Wie Rinaldi (2003) feststellt, ist in der Fachli-
teratur die Thematik des Freistrahls im begrenzten Raum nicht ausreichend systematisch dar-
gelegt. Eine von ihm erfolgte Literaturzusammenstellung ergibt folgenden Kenntnisstand:

1. Im Gegensatz zum klassischen Freistrahl, bei dem der Volumenstrom entlang der Strahl-
achse zunimmt, muss im begrenzten Raum der Durchfluss der Strahlquelle gleich dem
Ausfluss aus dem System sein. Infolge der Strahleinmischung entsteht zur Einhaltung
der Kontinuitätsbedingung eine Rückströmung identischer Größe (Idelchik, 1991).

2. Der klassischen Freistrahltheorie widersprechend bleibt der Impuls entlang der Strahl-
achse nicht konstant. Zur Speisung der Rezirkulation muss der Impuls abnehmen (Risso
und Fabre, 1997).

3. Die Rückströmung entzieht dem Strahl Energie. Die Geschwindigkeitsverteilung weicht
von der Gauß-Kurve ab. Die Rückströmung ist nicht konstant über den Randbereich
verteilt, sondern nimmt betragsmäßig zur Berandung hin ab (Kotsovinos, 1978a,b).
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4. Bei mittig in einen begrenzten Raum eintreffenden kreisrunden Freistrahlen wird sich
der Strahl zunächst analog zum klassischen Fall ausbilden. Sobald der Strahl etwa die
Hälfte des Querschnitts einnimmt, macht sich die seitliche Berandung bemerkbar und
die weitere Strahlausbreitung wird behindert (Risso und Fabre, 1997).

5. Bei ebenen Strahlen mit paralleler Außenströmung wurde ein Einfluss der Berandung
ab einem Belegungsgrad, dies stellt das Verhältnis von Strahlfläche zur Fläche des Quer-
schnitts dar, von 15 % festgestellt. Bei einer weiteren Strahlverbreiterung auf 45 % des
Querschnitts sinkt der Impuls drastisch ab und die Strahlaufweitung wird behindert (Ga-
skin und Wood, 2001).

6. Bei ausreichend langen Becken löst sich der Strahl und die Rezirkulation ab einer gewis-
sen Länge auf. Bei Vorhandensein einer unterstromigen Berandung entsteht eine Über-
lagerung der Strömung durch den umgelenkten Strahl.

Rinaldi (2003) untersuchte das Strahlverhalten eines kreisrunden Freistrahls im begrenzten
Raum an einem physikalischen Modellversuch. Für die in Abb. 5.10 dargestellte Beckengeo-
metrie wurde das Geschwindigkeitsfeld mit einer ADV-Sonde räumlich vermessen. Der Zu-
lauf beträgt konstant Q0 = 20 l/s mit einer Reynoldszahl in der Zuleitung von rund Re ≈
250000. Eine Vergleichsmessung im unbeschränkten Raum wurde nicht durchgeführt. Basie-
rend auf den Untersuchungsergebnissen werden von ihm folgende Aussagen getroffen:

Abb. 5.10: Versuchseinrichtung in den Untersuchungen von Rinaldi (2003)

72



1. Der Strahldurchfluss nimmt entlang der Strahlachse zu (Abb. 5.11) - allerdings in gerin-
gerem Maße als bei der klassischen Freistrahltheorie. Der Durchflussanteil der Rückströ-
mung entspricht theoretisch der Differenz von Strahldurchfluss und in das System ein-
geleitetem Abfluss.

2. Aufgrund der Rückströmung und des erhöhten Energieverlusts sind im Vergleich zur
klassischen Freistrahltheorie die Geschwindigkeiten entlang der Strahlachse verringert.

3. Eine Selbstähnlichkeit von Geschwindigkeitsprofilen entlang der Strahlachse ist nicht
mehr gegeben. Die Geschwindigkeiten entlang der Strahlachse nehmen ab, wohingegen
die Rückströmung zunächst zunimmt und anschließend gegen den Wert Null geht.

4. Analog zur Literatur wurde ein starker Abfall des Impulses ab einer Verbreiterung des
Strahls auf 45 % der Querschnittsfläche beobachtet. Dieser Wert entspricht zudem der
maximal beobachteten Strahlaufweitung. Erst nach einem erfolgten Zerfall des Strahls
und Auflösung der Rezirkulationszone wird die gesamte Querschnittsfläche eingenom-
men (Abb. 5.12).

5. Ab dem mittleren Drittel der Beckenlänge ist eine leichte Aufwärtsbewegungen zu be-
obachten. Der Strahl orientiert sich tendenziell an der Wasseroberfläche.

6. Die Schwankungen der Geschwindigkeitskomponenten um einen Mittelwert gehorchen
keiner Normalverteilung, sondern weisen abweichend davon eine Schiefe auf. Die Stan-
dardabweichung σ kann demnach nicht für die quantitative Bestimmung von Erwar-
tungsintervallen verwendet werden; zur Abschätzung der Größenordnung von Geschwin-
digkeitsschwankungen bietet sie sich aber dennoch an.

7. Im Strahlbereich können trotz relativ großer mittlerer Geschwindigkeiten zeitweise sehr
niedrige Geschwindigkeiten vorhanden sein. Im Rückströmbereich hingegen treten trotz
mittlerer negativer Geschwindigkeiten auch momentan größere positive Geschwindig-
keitswerte auf. Der Strahl muss demnach zur Wahrung der Kontinuität ein pendelndes
Verhalten aufweisen.
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Abb. 5.11: Strahldurchfluss und Rückströmung im begrenzten Raum - Untersuchungen von
Rinaldi (2003)

Abb. 5.12: Stromlinien auf Höhe des Zulaufs - Untersuchungen von Rinaldi (2003)
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5.5 Problematik der Energieumwandlung bei V-Rampen

Bei Querbauwerken muss zum Schutz der Sohle im Unterwasser das überschüssige Energie-
potential auf einer möglichst kurzen Länge umgewandelt werden.

Da bei V-Rampen die Öffnung durchgängig ohne Höhenversatz ausgeführt wird, kann sich die
konzentrierte Strömung nach Durchlaufen der Grenzverhältnisse nur unwesentlich beschleu-
nigen, so dass der Schussstrahl im Unterwasser der Öffnung einen Wert der Froude-Zahl nahe
Fr1 ≈ 1 aufweist. Ein Wechselsprung tritt allerdings erst bei Froude-Zahlen des Eingangs-
schussstrahls von Fr1 > 2,5 auf. Um bei V-Rampen dennoch einen Wechselsprung zu provo-
zieren, kämen theoretisch zwei Möglichkeiten in Betracht:

1. Im Bereich der Öffnung müsste ein deutlicher Höhenversatz eingebaut werden, um dem
Strahl nach Durchlaufen der Grenzverhältnisse eine weitere Beschleunigung zu ermög-
lichen. Ein Höhenversatz in der Öffnung widerspricht allerdings dem Grundgedanken
der V-Rampe und wird den Fließgewässercharakter beeinträchtigen sowie die ökologi-
sche Durchgängigkeit verschlechtern.

2. Alternativ könnte der Schussstrahl, bei gleichbleibendem Energieniveau, durch Strahl-
verbreiterung einen höheren Wert Fr1 erreichen. Dies bedingt eine allmählichen Über-
gang der Seitenstrukturen im Unterwasser mit einer möglichst glatten Ausführung der
Berandung, um jegliche Ablösung zu vermeiden. Praktisch wird dies, insbesondere bei
Aufbau der V-Rampe mit Verwendung größerer Steine, nicht möglich sein.

Aufgrund der bei V-Rampen vorliegenden Randbedingungen wird die Energieumwandlung
des mittig konzentrierten Schussstrahls nicht lokal begrenzt durch einen Wechselsprung erfol-
gen können.

Für die Umwandlung von Strömungsenergie in Wärme wird daher eine längere Fließstrecke
benötigt. Über die Reibung der Strömung an der Flusssohle und über den Impulsaustausch
an den Trennflächen zum langsamer fließenden Wasser wird ein weniger effektiver Energie-
abbau erfolgen. Denkbar ist eine Verbesserung der Situation durch unterstrom der V-Rampe
anzubringende Strukturen, die eine Auffächerung des Schussstrahls oder einen erhöhten Ener-
gieverlust bewirken.
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5.6 Allgemeines zu den Versuchen zur Energieumwandlung an
V-Rampen

An der Versuchsanstalt für Wasserbau der TU München wurde untersucht, ob und wie weit der
Prozess der Strömungsvergleichmäßigung und -beruhigung mit unterschiedlichen Varianten
von Sohlstrukturen optimiert werden kann. Die durchgeführten Versuche waren zu Beginn auf
eine qualitative Analyse ausgerichtet. Erst nach grundlegenden Erkenntnissen wurde der bei
Versuchsaufbau und Messtechnik betriebene Aufwand erhöht und es erfolgte eine quantitative
Erfassung der Strömungsvorgänge.

Falls nicht anders vermerkt, werden im folgenden aus Gründen der Anschaulichkeit für Ab-
messungen, Geschwindigkeiten und daraus abgeleitete Größen die in Naturdaten umgerech-
neten Werte angegeben.

In der Natur auftretende hydraulische Vorgänge können in einem meist verkleinerten physi-
kalischen Modellversuch untersucht werden. Die Übertragbarkeit ermittelter Informationen
auf den Prototypen ist bei Wahrung der kinematischen und dynamischen Ähnlichkeit gegeben
(Kobus, 1978). Bei kinematischer Ähnlichkeit werden zeitabhängige Prozesse in Natur und
Modell in einem konstanten Verhältnis abgebildet. Die dynamische Ähnlichkeit verlangt iden-
tische Verhältnisse der wirkenden Kräfte in Natur und im Modell. Die maßgeblichen Kraft-
wirkungen können durch die dimensionslosen Parameter der Reynolds-Zahl Re = (u h)/ν

und der Froude-Zahl Fr = u/(
√

g h) beschrieben werden.

Handelt es sich um ein geometrisch unverzerrtes Modell, d. h. wird der Prototyp in allen
drei Raumrichtungen um einen konstanten geometrischen Maßstab verkleinert abgebildet, und
handelt es sich beim Fluid jeweils um Wasser, so kann die gleichzeitige Einhaltung identischer
Froude- und Reynolds-Zahlen in Modell und Natur nicht erfüllt werden.

Bei großen Reynolds-Zahlen wird die Strömung durch Trägheit und Schwerewirkung do-
miniert. Der Einfluss der kinematischen Viskosität ν kann dann vernachlässigt werden und
auf eine Einhaltung der Bedingung identischer Reynoldszahlen kann verzichtet werden. Im
so genannten Froude-Modell sind nur die Froude-Zahlen in Modell und Natur identisch, die
Reynolds-Zahlen hingegen werden bei gleicher kinematischer Viskosität im Modell um den
Faktor λ3/2 verkleinert abgebildet. Es ergeben sich folgende Beziehungen (mit Index M: Mo-
dell und N: Natur):
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Geometrie: LN = LM λG

Fließgeschwindigkeiten: uN = uM

√
λG

Abflüsse: QN = QM λ
5/2
G

Zeit: tN = tM
√

λG

Mithilfe der Strouhal-Zahl Sr = (f L)/u kann die Ablösefrequenz f von Wirbeln an Körpern
der charakteristischen Länge L bestimmt werden. Die Strouhal-Zahl hängt von der Reynolds-
Zahl ab, kann allerdings im praktisch vorkommenden Wertebereich von Re = 102 bis 106

konstant zu Sr = 0,2 angenommen werden. Damit ergibt sich bei einem Froude-Modell für
die Ablösefrequenz eine kinematische Ähnlichkeit mit der Umrechnung fN = fMλ

−1/2
G .

Weitere dimensionslose Kennzahlen geben den Einfluss der Oberflächenspannung (Weber-
Zahl) wieder, beschreiben kompressible Strömungen (Mach-Zahl) oder stellen Druckkräfte
ins Verhältnis zu Trägheitskräften (Euler-Zahl). Der Einfluss dieser und anderer Kenngrößen
kann bei den im folgenden beschriebenen Modellversuchen vernachlässigt werden.

5.7 Grundlagenversuche - Teil 1

Im Jahr 2004 wurden die ersten Grundlagenversuche im geometrischen Maßstab M = 1 : 25

durchgeführt. Der Versuchstand (Abb. 5.13) ist 10 m lang und mit einem Trapezquerschnitt
der Breite 2,60 m versehen. Die V-Rampe und das umgerechnet 100 m lange und befestig-
te Nachbett wurden im Modell aus grobkörnigem Schottermaterial der Größe d = 50 bis
100 mm ausgeführt. Eine zusätzliche Fixierung des Bauwerks war aufgrund der Korngrößen
nicht erforderlich. Unterhalb des befestigten Nachbetts wurde ein in Natur rund 100 m lan-
ges mobiles Flussbett aus Sand eingebaut. Der betrachtete Abfluss beträgt QM = 160 l/s im
Modell bzw. QN = 500 m3/s in Natur. Der Unterwasserstand wurde entsprechend den Nor-
malwasserverhältnissen bei einem Sohllängsgefälle von J0 = 1,3 h zu hUW,M = 16 cm bzw.
hUW,N = 4 m eingestellt.

Für eine V-Rampe mit einer 25 m breiten Öffnung und einer Öffnungsneigung von 1 : m =

1 : 2 wurden zunächst vier verschiedene Varianten der Tosmuldeneinbauten vergleichend
untersucht (Abb. 5.14):

T1: Das Nachbett wird flach ohne Tosmulde ausgeführt.

T2: Eine rechteckförmige Tosmulde mit 25 m Breite, 12,5 m Länge und 2,5 m Tiefe wird
errichtet.

T3: Zusätzlich zur Variante T2 befindet sich unterstrom eine 1,25 m hohe Schwelle.
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Abb. 5.13: Versuchseinrichtung der Grundlagenversuche

T4: Zwischen zwei seitlich orientierten, nierenförmigen Mulden mit je 2,5 m Tiefe und
15 m Länge wird mittig eine 1,25 m hohe Keilstruktur angebracht.

Für die Beurteilung der Energieumwandlung bieten sich prinzipiell verschiedene Methoden
an:

• Messung der Wellenbewegung mit einem Ultraschallsensor,

• Messung der Fließgeschwindigkeiten mit einem hydrometrischen Flügel,

• Visualisierung der Strömungsvorgänge mit Farbtracer, und

• Beobachtung der Kolkbildung.
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Abb. 5.14: Untersuchte Tosmuldenvarianten bei den ersten Grundlagenversuchen - schemati-
sche Darstellung

5.7.1 Wellenbewegung

Ausgehend von der Vorstellung, dass die Wellencharakteristik Rückschlüsse auf die Turbulenz
in der Strömung zulässt, wurde mit einem Ultraschallsensor lokal die Wasserspiegeloberfläche
beobachtet. An zwei Positionen wurde unterstrom der V-Rampe im Abstand von umgerechnet
55 m über einen Zeitraum von t = 120 s mit einer Messfrequenz von 10 Hz die Schwankung
des Wasserspiegels aufgenommen.

Ultraschallsensoren arbeiten nach dem Prinzip der Laufzeitmessung eines ausgestrahlten und
an der zu messenden Oberfläche reflektierten Schallimpulses. Bedingt durch das Messprinzip
wird mit dem Ultraschallsensor eine kleinflächig gemittelte Wasserspiegellage erhalten. Bei
stark geneigten Oberflächen wird infolge Ablenkung der Reflektion kein Messsignal erhalten.
Die Standardabweichung der gemessenen Wasserspiegel ist in Tab. 5.3 angegeben.

Im Uferbereich weist die Variante T1 die ausgeprägtesten Wellenbewegungen auf. In Fluß-
mitte treten bei der Variante T3 die größten Wellenschwankungen auf. Ansonsten sind keine
signifikanten Unterschiede zwischen den einzelnen Varianten festzustellen.

Das Hauptproblem bei dieser Meßmethode stellt die notwendige Übertragung der Kenntnis
von Wellenschwankungen auf die internen Strömungsvorgänge und des weiteren auf eine er-
höhte Sohlbelastung dar. Starke Wellenschwankungen deuten auf erhöhte Turbulenzerschei-
nungen hin. Infolge derer erfolgt eine Energiedissipation und Beruhigung der Strömung weiter
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Tab. 5.3: Standardabweichung der gemessenen Wellenhöhen - Werte in Modellabmessungen

Tosmuldenvariante σ - Messung mittig im Fluss σ - Messung in Ufernähe

T1 3,25 mm 9,04 mm
T2 3,66 mm 2,55 mm
T3 6,17 mm 2,49 mm
T4 3,06 mm 2,35 mm

unterstrom. Aus den in relativ kurzem Abstand zur V-Rampe gemessenen Wellenschwankun-
gen kann insofern nicht gefolgert werden, dass lokal große Wellenschwankungen eine im all-
gemeinen schlechte Energieumwandlung bedingen.

5.7.2 Messung der Fließgeschwindigkeiten

Mit einem hydrometrischen Flügel der Firma Ott wurde 80 m unterstrom der V-Rampe, in
einer Höhe von 0,75 m über der Sohle, die Verteilung der mittleren Fließgeschwindigkeiten
aufgenommen. Die Mittelungszeit je Messort beträgt t = 60 s.

Die Auswertung der Messungen bringt nicht das erhoffte Ergebnis (Abb. 5.15). Da zwischen
den Varianten bezüglich der gemessenen Fließgeschwindigkeiten, insbesondere in der Fluss-
mitte, kein signifikanter Unterschied feststellbar ist, kann die Qualität der Energieumwand-
lung der untersuchten Tosmuldeneinbauten nicht klar voneinander abgegrenzt werden (Abb.
5.15).

5.7.3 Farbtracer

Eine visuelle Beurteilung der Strömung stellt die einfachste Möglichkeit der qualitiativen Be-
wertung unterschiedlicher Maßnahmen dar. Photographische Aufnahmen bieten sich an, kön-
nen aber den optischen Eindruck aufgrund des begrenzten Kontrastumfangs meist nur einge-
schränkt wiedergeben. Durch punktuell sohlnah zugegebenes Fluorescin als Tracer kann die
Durchmischung und Ausbreitung sichtbar gemacht werden (Abb. 5.16).

Ohne Tosmulde (T1) ist der visualisierte Stromfaden auf einer langen Strecke konzentriert und
beginnt erst beim Übergang vom befestigten zum unbefestigten Nachbett sich mit dem seitlich
langsamer fließenden Wasser zu durchmischen und aufzuweiten.
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Abb. 5.15: Mittlere Geschwindigkeiten bei den ersten Grundlagenversuchen - Naturdaten

Bei Verwendung einer Tosmulde (T2 und T3) erfolgt eine ausgeprägte Durchmischung und
Aufweitung im Bereich der Einbauten. Allerdings ist weiter unterstrom die Aufweitungsten-
denz des konzentrierten Strahls eher schwach ausgeprägt.

Bei der Variante mit Keilstruktur (T4) erfolgt eine Aufteilung des Schussstrahls. Sowohl hin-
sichtlich der Durchmischung im Bereich der Einbauten, als auch bezüglich der Aufweitung
im Unterwasser stellt diese Variante die bisher beste Lösung dar.

Da weiterführende und differenziertere Aussagen hiermit nicht möglich sind, wird dieses Ver-
fahren für die folgende Optimierung, trotz der guten integralen Aussagekraft, nicht weiter
verwendet.

5.7.4 Kolkbild

Die vorhergehend beschriebenen Verfahren stützen sich auf eine Betrachtung der Hydraulik
und geben daher nur indirekt Auskunft über die tatsächliche Sohlbelastung. Durch Beobach-
tung des entstehenden Kolkes im beweglichen Nachbettbereich nach einer vorgegebenen Be-
lastungsdauer und -intensität können die Tosmuldenvarianten hinsichtlich der tatsächlichen
Sohlbelastung verglichen werden.

Ein gleichmäßiger und über die gesamte Flussbreite entwickelter Kolk geringer Tiefe kommt
dem gewünschten Ergebnis einer optimalen Energieumwandlung sehr nah. Ein lang gezogener
und schmaler Kolk großer Tiefe hingegen lässt auf eine ungenügende Energieumwandlung mit
starker Strömungskonzentration schließen. Da die im Modell ermittelten Kolkabmessungen
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Abb. 5.16: Visualisierung der internen Durchmischung mit Fluorescin-Zugabe

nur qualitativ mit den in Natur zu erwartenden Dimensionen vergleichbar sind, beziehen sich
im folgenden die Aussagen auf die Modellabmessungen.

In den ersten Grundlagenversuchen wurde bei der Variante T1 nach einer im Modell zweistün-
digen Belastung mit QM = 160 l/s ein schmaler und relativ tiefer Kolk von rund 5 cm Tiefe
und 50 cm Breite festgestellt. Im Vergleich dazu ergibt sich bei den Varianten T3 und T4 ein
deutlich schwächer ausgeprägter Kolk mit nur etwa ein Zentimeter Tiefe und einer Breite von
rund einem Meter.

Bei den folgend beschriebenen weiterführenden Untersuchungen findet sich ein detaillierter
Vergleich verschiedener Tosmuldenvarianten auf Grundlage der entstandenen Kolkbilder.

5.8 Grundlagenversuche - Teil 2

Im Anschluss an die ersten Grundlagenversuche, die hauptsächlich dazu dienten einen Über-
blick über die hydraulischen Vorgänge an V-Rampen zu erhalten, schritt im Jahr 2004 das
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Sanierungskonzept der bayerischen und baden-württembergischen Wasserwirtschaftsverwal-
tung für die Untere Iller voran (vgl. Abschnitt 7.4). Für eine Kombination von V-Rampen und
eigendynamischer Gewässerentwicklung wurde in diesem Zusammenhang ein großer Mo-
dellversuch im Maßstab M = 1 : 17 beauftragt. Im Vorfeld musste für eine vorgegebene
V-Rampengeometrie die Energieumwandlung weiter verbessert werden.

Die im damaligen Sanierungskonzept enthaltenen V-Rampen sollte mehrere Ziele erfüllen.
Neben der Sohlstabilisierung und Sohlaufhöhung war eine Anhebung des Mittelwasserstan-
des um mehrere Meter auf ein auenökologisch verträgliches Niveau gefordert. Aus diesem
Grund wurde bei Fluss-km 15,8 eine V-Rampe mit 26 m Öffnungsbreite und einer Anhebung
der V-Rampenöffnung um 3,3 m über das Niveau der Flusssohle konzipiert (Abb. 5.17). Der
eingebaute Sattel ist mit einer Neigung von 1 : 15 in Richtung Unterwasser geneigt. Die
verschiedenen Anforderungen widersprechen teilweise dem Grundgedanken der V-Rampen,
weshalb mit dieser Geometrie erhebliche Kompromisse bezüglich der ökologischen Durch-
gängigkeit und der Erhaltung des Fließgewässercharakters hingenommen werden müssten.
Mittlerweile sind im aktuellen Sanierungskonzept (siehe Kapitel 8) der Wasserwirtschaftsver-
waltung V-Rampen mit durchgehender Flusssohle vorgesehen.

Im Unterschied zu den ersten Versuchen wurde bei einem Abfluss QN = 500 m3/s ein relativ
hoher Unterwasserstand von umgerechnet 6,3 m angesetzt. Dies resultiert aus dem Rückstau
der unterstrom bei Fluss-km 14,5 geplanten V-Rampe.

Im folgenden wurde als günstige und zeitsparende Methode zur Beurteilung der Energieum-
wandlung die Beobachtung des entstehenden Kolkes unterstrom des befestigten Nachbetts
gewählt.

Aufbauend auf den Erkenntnissen aus den bisherigen Voruntersuchungen wurden sieben Tos-
muldeneinbauten für die beschriebene V-Rampengeometrie im Maßstab M = 1 : 25 unter-
sucht (Abb. 5.18). Sofern bei den folgend beschriebenen Varianten nicht gesondert angemerkt,
beträgt die gesicherte Nachbettlänge umgerechnet 90 m:

T1’: Flaches Nachbett ohne Tosmulde.

T2’: Rechteckförmige Tosmulde mit 30 m Breite, 25 m Länge und 2 m Tiefe und eine unter-
strom anschließende Endstruktur von 1,5 m Höhe.

T3’: Zwei seitlich angeordnete Tosmulden mit jeweils 20 m Länge, 20 m Breite und 2 m

Tiefe. Mittig vor den beiden Tosmulden befindet sich eine Keilstruktur von 10 m Länge,
12 m Breite und 1,7 m Höhe.
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Abb. 5.17: Bei den zweiten Grundlagenversuchen verwendete V-Rampengeometrie

T4’: Entsprechend Variante T3’, allerdings ohne mittige Keilstruktur. Stattdessen wird eine
1,7 m hohe Pfeilstruktur mit 20 m langen Schenkeln und einem Innenwinkel von 60◦

errichtet.

T5’: Zusätzlich zur Variante T4’ wird mittig zwischen die beiden seitlichen Tosmulden und
nach unterstrom versetzt eine Tosmulde mit 20 m Länge, 12 m Breite und 2 m Tiefe
errichtet.

T6’: Zusätzlich zur Variante T5’ wird mittig eine zusätzliche Pfeilstruktur von 1,7 m Höhe
unterstrom der Tosmulden eingebaut. Die Schenkellänge der zusätzlichen Pfeilstruktur
beträgt 35 m mit einem Innenwinkel von 160◦.

T7’: Entsprechend Variante T5’ mit einer auf 1,2 m verringerten Tosmuldentiefe.

84



Abb. 5.18: Tosmuldenvarianten bei den zweiten Grundlagenversuchen (schematisch)

T7’+: Entsprechend Variante T7’ mit einer auf 110 m verlängerten Nachbettlänge.

Aufgrund des hohen Unterwasserstandes von 6,3 m ist für eine ausreichende Energieumwand-
lung eine vergleichsweise lange Fließstrecke erforderlich. Bei einem geringeren Unterwasser-
stand könnte im konkreten Fall aufgrund des 3,3 m hohen Sattels in der Öffnung eine deutliche
Beschleunigung des Abflusses und eine größere Froude-Zahl Fr1 erreicht werden. Zudem wä-
re die relative Rauheit ks/h vergrößert und die Flusssohle hätte einen erhöhten Anteil an der
Energieumwandlung.

Jede Variante wurde im Versuch über einen Zeitraum von 3,5 Modellstunden mit QN =

500 m3/s belastet. Die ermittelten Kolkabmessungen (Abb. 5.19 und 5.20) sind nur für ver-
gleichende Betrachtungen verwendbar und können nicht ohne weiteres in Naturdaten um-
gerechnet werden. Im folgenden werden deshalb die im Modell gemessenen Dimensionen
angegeben:

T1’: Der Abfluss ist unterstrom des Rampenfußes mittig konzentriert und auf der gesamten
Länge des Versuchsstandes stark gewellt. Ein ausgeprägter Kolk mit 2 m Länge (L),
90 cm Breite (B) und 10 cm Tiefe (T) entsteht.

T2’: Optisch unterscheidet sich das Strömungsbild unwesentlich von der Variante T1’. Aller-
dings ist das Kolkbild deutlich schwächer ausgeprägt (L/B/T = 100 cm/90 cm/5 cm).
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Abb. 5.19: Nach t = 3,5 h bei QM = 160 l/s bzw. QN = 500 m3/s entstandene Kolkbilder
(T1’ bis T4’) - Markierungen stehen schematisch für die Abmessungen des Kolkes
und des Schüttkegels
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Abb. 5.20: Nach t = 3,5 h bei QM = 160 l/s bzw. QN = 500 m3/s entstandene Kolkbil-
der (T5’ bis T7’+) - Markierungen stehen schematisch für die Abmessungen des
Kolkes und des Schüttkegels
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T3’: Optisch wird die Strömung deutlich durch die Keilstruktur beeinflusst und es ist eine
Auffächerung des konzentrierten Strahls festzustellen. Der entstandene Kolk unterschei-
det sich minimal von der vorhergehenden Variante (L/B/T = 100 cm/77 cm/5 cm).

T4’: Die Strömung wird deutlich durch die Pfeilstruktur beeinflusst. Beim Ende des Nach-
betts stellt sich die im Vergleich zu den vorhergehenden Varianten am stärksten beru-
higte Strömung ein. Der Kolk fällt relativ flach aus (L/B/T = 90 cm/77 cm/4 cm).
Bezüglich des optischen Eindrucks kann bei den folgenden Varianten kein wesentlicher
Unterschied mehr zur Variante T4’ festgestellt werden.

T5’: Durch die zusätzliche mittige Tosmulde kann die Länge des Kolks weiter verkürzt wer-
den (L/B/T = 80 cm/120 cm/4 cm).

T6’: Der Kolk ist vergleichsweise schwach ausgeprägt (L/B/T = 70 cm/120 cm/3 cm).

T7’: Bedingt durch die geringere Tosmuldeneintiefung ist der Kolk etwas stärker ausgeprägt
als bei den Varianten T5’ bzw. T6’ (L/B/T = 110 cm/120 cm/7 cm).

T7’+: Nach erfolgter Verlängerung des Nachbetts um umgerechnet 20 m hat das entstandene
Kolkbild die mit Abstand geringsten Abmessungen (L/B/T = 60 cm/110 cm/2 cm).

5.9 Versuche zur V-Rampe an der Unteren Iller bei Fluss-km 13,8

Der bisherige Versuchstand war darauf ausgelegt, mit einfachen Mitteln Aussagen qualitativer
Art über die Energieumwandlung zu treffen und die Auswirkungen von Sohl- und Tosmulden-
strukturen einzuschätzen.

Im Zuge weiterführender Untersuchungen wurde die Errichtung eines verbesserten Versuch-
standes notwendig. Zu diesem Zweck wurde eine im Längsgefälle manuell verstellbare Rinne
mit einer Länge von insgesamt 18 m und einer Breite von 3 m aufgebaut (Abb. 5.21).

Im Rahmen der durchgeführten Untersuchungen zur Sanierung der Unteren Iller (vgl. Kapitel
8) wurde ein Flussabschnitt der Unteren Iller im geometrischen Maßstab M = 1 : 26,2 mit-
samt der projektierten V-Rampe bei Fluss-km 13,8 eingebaut (Abb. 5.21, vgl. Abb. 8.2). Das
Sohllängsgefälle beträgt J0 = 1,3 h. Im Versuchsstand wird eine umgerechnet rund 250 m

lange Nachbettstrecke abgebildet.

Für die V-Rampe und den unmittelbaren Sohlbereich wurde im Modell Schotter der Größen-
ordnung dModell ≈ 20 mm, dies entspricht Steinen von dNatur ≈ 50 cm Durchmesser, ver-
wendet. Die Stabilität war nicht Gegenstand dieser Untersuchungen, weshalb die V-Rampe
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Abb. 5.21: Geplante V-Rampe an der Iller bei Fluss-km 13,8 in der neuen Versuchsrinne

mit hydraulischen Bindemitteln fixiert wurde. Im Randbereich der Öffnung wurden Steine
von etwa der doppelten Größe eingebaut, um lokal die Fließgeschwindigkeiten abzumindern
und die Migration von aquatischen Organismen zu erleichtern (siehe Kap. 3). Im Unterwasser
der Seitenstrukturen wurde ein umgerechnet 30 m langer Bereich für den Einbau von Tos-
mulden und Sohlstrukturen eingerichtet. Der im Versuch anschließende Nachbettbereich wur-
de bis zum unterstromigen Ende des Versuchstands verlängert und mit Schotter der Größe
dModell = 14 mm (dNatur ≈ 35 cm) belegt und fixiert.

An diesem Versuchstand erfolgte für die vorgegebene V-Rampengeometrie eine Optimierung
der Energieumwandlung durch verschiedene Einbauten. Zur ersten Beurteilung wurden Er-
gebnisse von Flügelmessungen herangezogen. Im Anschluss wurde die voroptimierte Tos-
muldengeometrie unter Berücksichtigung der Turbulenzcharakteristika eingehend mit einer
ADV-Sonde untersucht und mit weiteren Varianten verglichen.

Bei den Flügelmessungen und den anschließenden ADV-Messungen werden voneinander ab-
weichende Bezeichnungen der Tosmuldeneinbauten verwendet.
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5.9.1 Flügelmessungen

Mit einem Messflügel der Firma Ott wurde die Verteilung der mittleren Fließgeschwindigkei-
ten in Querschnitten gemessen.

Als maßgebende hydraulische Belastung wurden zwei Fälle betrachtet:

a) Der rechnerisch maximal ohne Überströmen der Seitenstrukturen durch die Öffnung
abführbare Abfluss von 305 m3/s.

b) Der bei einem HQ200 ≈ 1000 m3/s über Öffnung und Seitenstrukturen fließende Ab-
flussanteil von ca. 560 m3/s 1.

Der Unterwasserstand wurde jeweils gemäß den Normalwasserverhältnissen im anschließen-
den Flussschlauch bei 48 m Sohlbreite und einem Gefälle von J0 = 1,3 h angesetzt. Dieser
beträgt in Naturmaßen hUW,305 = 2,40 m bzw. hUW,560 = 3,43 m.

Die Fließgeschwindigkeitsmessungen mit dem Flügel wurden jeweils in zwei Höhenlagen
durchgeführt. Bei der sohlnahen Messung beträgt der Abstand der Messflügelachse von der
Sohle umgerechnet 0,57 m. Bei der oberflächennahen Messung wurde ein Abstand von 1,75 m

(bei Q = 305 m3/s) bzw. 2,33 m (bei Q = 560 m3/s) eingehalten.

Die verwendeten Sohlstrukturen wurden aus praktischen Gründen zunächst aus Holz gefertigt
und konnten so unkompliziert auf dem Boden positioniert werden. Die Tosmulde wurde ohne
zusätzliche Fixierung in Steinwurf mit Steinen der Größe ds,Modell = 19,7 mm bzw. ds,Natur ≈
50 cm erstellt.

In einem ersten Optimierungsschritt wurden u. a. drei Varianten der Nachbettgestaltung mit-
einander verglichen:

Variante A Keine Einbauten.

Variante B Einbau zweier Bögen. Der erste Bogen erstreckt sich über die Breite der Öffnung,
besitzt eine Höhe von umgerechnet 0,5 m und einen Radius von 17,5 m. Der zweite
Bogen ist ebenfalls 0,5 m hoch und weist einen Radius von 27 m auf. Die Sehnenlänge
beträgt 29 m. Der erste Bogen ist im Abstand von 10 m von den Seitenstrukturen und
der zweite Bogen im Abstand von 20 m vom ersten Bogen angeordnet. Beide Bögen
werden auch bei niedrigen Abflüssen noch überströmt. Fische und aquatische Organis-
men können den Bereich seitlich der Bögen passieren.

1Dieser Wert stammt aus einer vorläufigen hydraulisch-numerischen Berechnung des an der Planung beteiligten
Ingenieurbüros. Tatsächlich wird der Abflussanteil über der V-Rampe im Bemessungsfall rund 675 m3/s
betragen.
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Variante C Einbau zweier Bögen und einer Tosmulde. Zusätzlich zur Variante B wird zwi-
schen den beiden Bögen eine Tosmulde mit umgerechnet 2 m Tiefe angeordnet. Die
Bögen werden in Gewässermitte auf rund einen Meter angehoben und aus größeren
Steinen erstellt (Abb. 5.22).

Die gemessenen Geschwindigkeitsprofile finden sich im Anhang B. Exemplarisch ist die sohl-
nahe Messung für Q = 560 m3/s in Abb. 5.23 angegeben.

Die folgenden Aussagen beziehen sich auf die sohlnahe Messung:

Variante A Nach einer Distanz von rund 200 m ist bei beiden Abflüssen noch eine stark un-
gleichmäßige Verteilung der Geschwindigkeiten über den Querschnitt vorhanden. Ohne
Einbauten wäre dementsprechend entweder eine sehr lange gesicherte Nachbettstrecke
erforderlich oder eine entsprechende Kolkbildung wäre in Kauf zu nehmen.

Variante B Diese Lösung stellt bereits eine wesentliche Verbesserung dar. Der erste Bogen
hebt den Schussstrahl an und sorgt für eine geringfügige Auffächerung. Zwischen den
beiden Bögen bildet sich eine stehende Welle aus. Der zweite Bogen führt dann zu einer
weiteren Auffächerung des Strahls.

Beim Abfluss Q = 305 m3/s wird die schnelle und konzentrierte Strömung auf einer
kurzen Nachbettstrecke von nur 50 m Länge stark verlangsamt und vergleichmäßigt.
Nach einer Distanz von 100 m sind keine weiteren Veränderungen mehr feststellbar.

Beim größeren Abfluss Q = 560 m3/s hingegen stellt sich eine merkliche Strömungs-
vergleichmäßigung erst nach einer Nachbettstrecke von rund 150 m ein.

Variante C Bei dieser Variante kann der durch den ersten Bogen angehobene Schussstrahl un-
ter einem steilen Winkel in die vertiefte Tosmulde eintauchen und dort verstärkt Energie

Abb. 5.22: Tosmuldengeometrie der Variante C
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dissipieren. Infolge der Strömungsverlangsamung erfolgt durch den zweiten Bogen eine
wirksamere Strahlverbreiterung.

Die Strömung wird beim Abfluss Q = 305 m3/s nach einer kurzen Nachbettstrecke von
50 m nahezu ideal vergleichmäßigt. Beim größeren Abfluss Q = 560 m3/s ist hierfür
eine Strecke von rund 100 m erforderlich.

Hinsichtlich der gemessenen oberflächennahen Strömung ergibt sich tendenziell eine etwas
schlechtere Vergleichmäßigung.
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Abb. 5.23: Sohlnahe Geschwindigkeiten bei Q = 560 m3/s
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5.9.2 ADV-Messungen

Acoustic-Doppler-Velocimetry (ADV) bezeichnet ein akustisches Messverfahren unter Nut-
zung des Doppler-Effekts zur Bestimmung dreidimensionaler Fließgeschwindigkeiten. Das
Messgerät, die so genannte ADV-Sonde, besteht aus einem Ultraschallsender und drei Emp-
fängern (Abb. 5.24, links). Fortlaufend werden zwei kurze akustische Impulse in vorgegebe-
nem Zeitabstand ausgestrahlt. In der Strömung mitgeführte Partikel reflektieren diese Signale,
welche wiederum von den Empfängern registriert werden. Über eine Vorgabe der Laufzeit
kann das Messvolumen klar abgegrenzt werden. Die Phasenverschiebung der beiden reflek-
tierten Impulse gibt Rückschlüsse auf die Partikelgeschwindigkeit. Das zugehörige Verfahren
wird „Pulse Coherent Doppler Processing“ genannt.

Wesentlich an ADV-Messungen ist die Erfassung dreidimensionaler Geschwindigkeitskom-
ponenten in hoher zeitlicher Auflösung. Aufgrund des relativ kleinen Messvolumens kann
nahezu von einer punktuellen Messung ausgegangen werden. Bei dem verwendeten ADV-
System von der Firma SonTek befindet sich das Messvolumen von 9 mm Länge und 6 mm

Durchmesser 5,4 cm vom Sender entfernt. Da sich der Sondenkopf samt Sender und Emp-
fängern beim Messen unter Wasser befinden muss, ergibt sich bei vertikaler Benutzung der
ADV-Sonde (siehe Abb. 5.24, rechts) eine Mindestfließtiefe von etwa 7 cm. Mit der Sonde ist
es möglich, sohlnahe Geschwindigkeiten zu erfassen. Mitunter störend wirkt dann das von der
festen Berandung reflektierte Signal. Die Messfrequenz beträgt 25 Hz.

Abb. 5.24: ADV-Sonde
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Der Meßgerätehersteller gibt als Gütekriterien der gemessenen Daten zwei Parameter an (Son-
Tek, 1997):

Signal-to Noise-Ratio (SNR) Je stärker das empfangene Signal im Verhältnis zum Rauschen
(dies entspricht dem Empfangssignal ohne Aussendung eines Impulses) ist, desto gerin-
ger ist die Streuung der ermittelten Geschwindigkeiten. Für zeitlich aufgelöste Messun-
gen sollte ein Wert > 15 dB eingehalten werden. Geringe SNR-Werte weisen auf eine
mangelnde Partikelkonzentration in der Strömung, eine Verschmutzung der Sensoren
oder einen Defekt hin. Bei den durchgeführten Messungen konnte die Einhaltung dieses
Kriteriums gewährleistet werden.

Korrelationskoeffizient (COR) Da sich im Messvolumen mehrere Partikel individuell be-
wegen, besteht das Empfangssignal aus der Überlagerung zwischen einem kohärenten
Anteil und einem Rauschen. Verhalten sich im Messvolumen alle Partikel gleich, d.h.
behalten sie ihre relative Position und Geschwindigkeit zueinander zwischen den bei-
den Impulsen bei, so wird sich ein eindeutiges Signal und ein Korrelationskoeffizient
von 100 % ergeben. Wenn aufgrund starken Rauschens kein eindeutig kohärentes Si-
gnal mehr erkennbar ist, beträgt der Korrelationskoeffizient hingegen 0 %. In der Praxis
sollten Werte zwischen 70 und 100 % eingehalten werden. Niedrigere Werte können
aufgrund starker Turbulenz oder Reflexion der Signale an einer festen Berandung auf-
treten. Zur Einhaltung dieses Kriteriums war ein Mindestabstand von 3 cm zwischen
Messvolumen und Sohle erforderlich.

5.9.2.1 Vorgehen

Vorteilhaft an diesem Messprinzip ist die Erfassung turbulenter Schwankungsgrößen in hoher
zeitlicher Auflösung mit geringem Aufwand. Da allerdings nur Punktmessungen durchgeführt
werden, können keine Wirbelstrukturen analysiert werden.

Als Bezugsniveau der hydraulischen Sohle wurde eine Höhe von 0,25 der mittleren Rau-
heitserhebung km unter der Oberkante der Steine gewählt. Die Lage des Messvolumens lag
im Mittel um 3 cm über der Sohle, dies entspricht umgerechnet auf Natur einer Höhe von
rund 79 cm. Aufgrund des Störeinflusses der Impulsreflektionen an der Sohle konnte der Ab-
stand nicht weiter verringert werden. Die Punktmessungen wurden mit einer Messfrequenz
von 25 Hz über einen Zeitraum von 60 s durchgeführt. Bei jeder der nachfolgend beschriebe-
nen Tosmuldenvarianten wurden in etwa zweieinhalb Stunden je 91 Messpunkte in der rech-
ten Versuchshälfte aufgenommen (Abb. 5.25). Je nach Tosmuldenvariante weist der Strahl
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ein weitestgehend symmetrisches Verhalten auf. In einigen Fällen war allerdings eine leichte
Orientierung der Strahlachse in Richtung der rechten Versuchshälfte zu beobachten.

5.9.2.2 Untersuchte Varianten

Insgesamt 14 hinsichtlich Geometrie oder Unterwasserrandbedingung unterschiedliche Vari-
anten wurden mit der ADV-Sonde vermessen (Abb. 5.26). Der Abfluss wurde unverändert
zu Q = 560 m3/s gewählt. Falls nicht gesondert erwähnt, wurde der Unterwasserstand bei
x = 220 m entsprechend den Normalwasserverhältnissen mit hUW = 3,43 m angesetzt:

TA: V-Rampe ohne Tosmulde.

TB: V-Rampe mit zwei Bögen von je 0,5 bis 1,0 m Erhebung und einer dazwischen ange-
ordneten 2 m tiefen Tosmulde (vgl. Abb. 5.22).

TC : V-Rampe mit zwei Bögen von je 0,5 bis 1,0 m Erhebung und einer dazwischen ange-
ordneten 1 m tiefen Tosmulde.

TD: Die Geometrie ist identisch zu TB. Der Unterwasserstand wurde einen halben Meter
unter den Normalwasserverhältnissen auf hUW = 2,93 m gesetzt.

TE: Die Geometrie ist identisch zu TB. Der Unterwasserstand wurde einen halben Meter
über den Normalwasserverhältnissen auf hUW = 3,93 m gesetzt.

TF : Die Geometrie ist identisch zu TB. Der Unterwasserstand wurde einen Meter über den
Normalwasserverhältnissen auf hUW = 4,43m gesetzt.

Abb. 5.25: Lage der Messpunkte - die Koordinaten wurden auf Naturwerte umgerechnet
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Abb. 5.26: Mit der ADV-Sonde vermessene Varianten

TG: Zusätzlich zur Geometrie TB wurde 10 m unterstrom des zweiten Bogens ein dritter
Bogen identischer Abmessungen angeordnet.

TH : Zusätzlich zur Geometrie TB wurde 20 m unterstrom des zweiten Bogens ein dritter
Bogen identischer Abmessungen angeordnet.

TI : In Gewässerachse findet sich im Abstand von 7,5 m unterstrom der Seitenstrukturen
eine Keilstruktur von 5 m Länge, 4 m Höhe und mit einem Innenwinkel von 40◦. Die
Sohle ist eben ausgeführt.

TJ : Diese Variante besteht aus zwei, in seitlichem Abstand von 5 m angeordneten Keilstruk-
turen mit je 5 m Länge, 4 m Höhe und einem Innenwinkel von 20◦. Die Sohle ist eben.

Bei den folgenden „Varianten“ wurde der Referenzzustand für eine ungestörte Strömung, d. h.
ohne Verwendung einer V-Rampe, gemessen. Variiert wurde jeweils der Unterwasserstand.

TK : Unterwasser = Normalwasser = 3,43 m

TL: Unterwasser = Normalwasser − 0,5 m = 2,93 m

TM : Unterwasser = Normalwasser + 0,5 m = 3,93 m

TN : Unterwasser = Normalwasser + 1,0 m = 4,43 m
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5.9.2.3 Parameter

Zur Auswertung werden die folgenden Parameter herangezogen.

• Die mittlere Fließgeschwindigkeit u in x-Richtung.

• Die maximal zu erwartende Fließgeschwindigkeit wird mit der Beziehung umax =

u + 3 σ abgeschätzt. Bei einer Normalverteilung der Schwankungsgröße u′ um den
Mittelwert u wären ca. 99 % der Werte kleiner als umax. Aufgrund der Abweichung
von der Normalverteilung dient dieser Ansatz nur einer tendenziellen Abschätzung der
maximalen Geschwindigkeiten.

• Die turbulente Schubspannung in der vertikalen x-z-Ebene τxz = −ρu′w′. Sie stellt
im wesentlichen die mittlere turbulente Belastung auf das Nachbett dar. Momentane
Belastungsspitzen können wesentlich höher ausfallen.

• Die turbulente Schubspannung in der horizontalen x-y-Ebene τxy = −ρu′v′ sorgt für
einen Impulsaustausch quer zur Strahlachse. In der rechten Versuchshälfte sind vom
Vorzeichen hauptsächlich positive τxy Werte anzutreffen. In diesem Fall findet entweder
eine Bewegung schnelleren Fluids in den ruhigeren Randbereich oder eine Einmischung
langsameren Fluids in den Strahl statt (Abb. 5.27).

• Die kinetische Energie ekin = 1
2
(u2 + v2 + w2).

• Die turbulente kinetische Energie ekin,turb = 1
2

(
u′2 + v′2 + w′2

)
.

Die gemessenen und auf Naturwerte umgerechneten Wasserspiegellagen in der Gewässerach-
se finden sich im Anhang D.

Aufgrund der Höhenlage von umgerechnet rund 80 cm über der Sohle wird die Sohlbelastung
mit den ausgewerteten Parametern tendenziell überschätzt. Mit abnehmendem Abstand von
der Sohle wird der strömungsberuhigende Wandeinfluss erhöht.

Die Darstellung der ausgewerteten Parameter erfolgt auf zwei Wegen. Für jede Parameter
und Variantenkombination wurden aus den 91 Messpunkten Draufsichten in der x− y-Ebene
mit Unterteilung der Werte in Farbklassen erstellt. Meist ist der mittlere Wert jeder Klasse
zusätzlich mit einer gestrichelten Linie markiert. Aus dieser flächigen Darstellung können
die auf Naturwerte umgerechneten Parameter in ihrer Größenordnung abgelesen werden. Die
Darstellungen finden sich im Anhang C. Mitunter sind in Fließrichtung auf den ersten Metern
bis x ≤ 30 m Fehlmessungen aufgrund sehr starker Turbulenz aufgetreten.
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Abb. 5.27: Bedeutung des Vorzeichens von τxy bei der rechten freien Strahlgrenze

Zusätzlich wurden vergleichende Diagramme erstellt, in denen die Abweichung des jeweiligen
Parameters von den ungestörten Verhältnissen in der Iller ohne V-Rampe dargestellt sind. Es
wurde hierzu jeweils der maximale Wert je Querschnitt verwendet. Die Abweichung ∆ ergibt
sich nach Gl. 5.19.

∆ =
PT − Pungestoert

Pungestoert

(%) (5.19)

mit PT : betrachteter Parameter bei der jeweiligen Tosmuldenvariante und Pungestoert: entspre-
chender Parameter bei ungestörten Verhältnissen ohne V-Rampe.

5.9.2.4 Detailuntersuchung der optimierten Variante

Zunächst wurde die zuvor mit dem Messflügel positiv beurteilte Variante TB im Detail unter-
sucht. Zum Vergleich wurde die V-Rampe ohne Tosmulde (TA) und mit einer auf einen Meter
Tiefe verringerten Tosmulde (TC) herangezogen (vgl. Abb. 5.28 und 5.29).

Im Fall ohne Tosmulde (TA) benötigt der Strahl eine sehr lange Strecke, um die überschüs-
sige Energie abzubauen. Die Wasserspiegeloberfläche ist sehr unruhig und es ist eine klare
Strömungskonzentration in der Gewässermitte zu erkennen.

Die Fließgeschwindigkeiten nehmen in Fließrichtung linear ab und liegen nach einer Distanz
von 100 m noch um rund 50 % über denjenigen des ungestörten Zustands. Die turbulenten
Schubspannungen übersteigen direkt unterstrom der V-Rampe diejenigen des ungestörten Zu-
stands um ein Vielfaches. Die Abnahme von Schubspannungen und kinetischer Energie in
Fließrichtung erfolgt exponentiell. Nach einer Strecke von 100 m betragen die Abweichungen
von den ungestörten Verhältnissen jeweils noch rund 100 bis 130 %. Am unterstromigen Ende
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des Versuchs in einer Distanz von 200 m werden die ungestörten Fließgeschwindigkeiten um
etwa 15 % und die turbulenten Schubspannungen τxz um rund 60 % überschritten.

Bei Annahme eines gleichbleibenden Trends wäre unterstrom des Versuchs eine Strecke von
zusätzlich etwa 200 m erforderlich, bis sich annähernd wieder ungestörte Verhältnisse einstel-
len.

Auffallend ist die nur geringfügige Strahlaufweitung in Fließrichtung. Rund 50 % der gemes-
senen Breite weist bis zum unterstromigen Ende der Versuchsrinne Geschwindigkeiten größer
der ungestörten Verhältnissen auf. Ufernah bleiben in jeweils etwa einem Viertel der Gewäs-
serbreite die Geschwindigkeiten deutlich unter den ungestörten Verhältnissen. Die größten
Werte der turbulenten Schubspannung τxy finden sich entlang der freien Strahlgrenze.

Die beiden Bögen und die dazwischen liegende Tosmulde (TB) bewirken eine deutliche Ver-
besserung der Situation. Es bilden sich in Gewässermitte acht stehende Wellen, deren Höhe in
Fließrichtung abnimmt. Unterstrom der Tosmulde liegen die Geschwindigkeiten nur noch um
40 % über dem Referenzzustand. Der Geschwindigkeitsüberschuss wird bereits hier gegenüber
dem Fall ohne Tosmulde um die Hälfte verringert. Die weitere Abnahme der Fließgeschwin-
digkeiten erfolgt weitestgehend linear, allerdings mit einer etwas flacheren Neigung als bei der
Variante TA. Nach einer Distanz von 100 m liegen die Geschwindigkeiten um 15 % und am
unterstromigen Versuchsende um nur noch 5 % über den ungestörten Verhältnissen. Trotz der
stärkeren Abnahme der Fließgeschwindigkeiten wird in der gesamten Versuchsstrecke eine
maximale Strahlaufweitung auf ca. 50 % der Gewässerbreite verzeichnet.

Die turbulenten Schubspannungen τxz werden ebenfalls verringert, allerdings in geringerem
Maße. Nach einer Fließstrecke von 200 m liegen die Werte um rund 45 % über den ungestörten
Verhältnissen.

Bei Verwendung der Variante TB wird bezüglich der kinetischen und turbulenten kinetischen
Energie eine deutliche Verbesserung gegenüber der Variante TA erreicht.

Eine Verringerung der Tosmuldentiefe auf einen Meter (TC) bewirkt eine geringfügig schlech-
tere Wirkung. Das Strömungsbild hingegen unterscheidet sich optisch kaum von der Variante
mit der zwei Meter tiefen Tosmulde. Im Vergleich zur Variante TA ohne Tosmuldeneinbauten
wird allerdings weiterhin eine wesentliche Verbesserung erreicht.
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Abb. 5.28: Gegenüberstellung der mittleren Fließgeschwindigkeit u und der turbulenten
Schubspannung τxy bei den Varianten TA, TB und TC
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Abb. 5.29: Abweichung der Parameter von den ungestörten Verhältnissen im Fluss bei den
Varianten TA, TB und TC

102



5.9.2.5 Einfluss des Unterwasserstands

Im Zuge zukünftiger Sanierungsmaßnahmen können sich die Randbedingungen ändern. Der
Unterwasserstand kann beispielsweise bei Errichtung eines Querbauwerks angehoben werden
oder sich aufgrund von Flussaufweitungsmaßnahmen absenken. Für die Variante TB mit zwei
Bögen und einer zwei Meter tiefen Tosmulde wurde die Abhängigkeit der Energieumwand-
lung vom Unterwasserstand untersucht. Die Veränderungen gegenüber dem Referenzzustand
werden im folgenden auf zwei Arten ausgewertet.

Zunächst wird als Referenz der ungestörte Zustand mit einem Unterwasserstand entsprechend
den Normalwasserverhältnissen (TK) betrachtet (Abb. 5.30). Es sind somit Aussagen über den
Einfluss einer nachträglichen Veränderung der Unterwasserbedingung möglich.

Bei einer Anhebung des Unterwasserstandes verringert sich das Energiepotential. Die Fließ-
geschwindigkeiten werden deutlich reduziert. Bezogen auf die ungestörten Normalwasserver-
hältnisse wird der Geschwindigkeitsüberschuss bei einer Anhebung des Unterwassers um 0,5
bis 1,0 m nach einer Fließstrecke von 100 m beinahe vollständig abgebaut. Bei den turbu-
lenten Schubspannungen τxz lässt sich erst nach einer Distanz von 100 m eine Abnahme der
Abweichung vom Referenzzustand feststellen. Bei einer Verringerung des Unterwasserstandes
gilt entsprechendes mit umgekehrtem Vorzeichen.

Wählt man als Referenzzustand den jeweils identischen Unterwasserstand, d.h. beispielsweise
bei TD die Messdaten von TL, so ergibt sich ein abweichendes Bild (Abb. 5.31). Mit niedri-
gerem Unterwasserstand erhöht sich die relative Sohlrauheit. Die relative Abnahme der Fließ-
geschwindigkeiten, Schubspannung und Energie in Fließrichtung wird insofern bei einer Ver-
ringerung des Unterwasserstandes verbessert und bei einer Erhöhung des Unterwasserstandes
verschlechtert.
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Abb. 5.30: Abweichung der Parameter von den ungestörten Verhältnissen im Fluss bei den Va-
rianten TB, TD, TE und TF (bezogen auf Normalwasserverhältnisse im ungestörten
Zustand - TK)
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Abb. 5.31: Abweichung der Parameter von den ungestörten Verhältnissen im Fluss bei den
Varianten TB, TD, TE und TF (bezogen auf jeweils gleiche Unterwasserstände im
ungestörten Zustand - TK bis TN )
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5.9.2.6 Anordnung eines zusätzlichen Bogens

Im Abstand von 10 m (TG) bzw. 20 m (TH) wurde eine zum zweiten Bogen identische Struktur
eingebaut. Deren Position bestimmt wesentlich ihren Einfluss auf die Strömung (Abb. 5.32).

Bei einem Abstand von 10 m zum zweiten Bogen trifft die durch den ersten und zweiten Bo-
gen initiierte Welle mit ihrem Tal auf den dritten Bogen. Die Welle wird dann durch eine
gegenläufige Bewegung überlagert. Dies resultiert in einer nahezu ebenen Wasserspiegelober-
fläche im Unterwasser mit einer vom Eindruck sehr guten Strömungsberuhigung und optima-
len Energieumwandlung.

Hinsichtlich der Abnahme der Fließgeschwindigkeiten, der turbulenten Schubspannungen τxz

und der Energie in Fließrichtung ergibt sich im Vergleich zur Variante TB mit zwei Bögen eine
geringfügige Verbesserung (Abb. 5.33 und 5.34). Der Strahl nimmt im Versuch eine etwas
größere Breite an und die Schubspannungen in der x-y-Ebene sind wesentlich erhöht.

Wird hingegen der dritte Bogen im Abstand von 20 m angeordnet, so wirkt sich dies optisch in
einer Verschlechterung aus. Der dritte Bogen verstärkt die Wellenbewegung im Unterwasser
und es bilden sich 15 stehende Wellen. Die turbulenten Schubspannungen in der x− y-Ebene,
die für einen Impulsausstausch quer zur Strahlachse beitragen, werden deutlich verringert.
Dennoch ist auf den ersten Metern ein ähnlicher, wenn nicht sogar tendenziell besserer Ener-
gieabbau im Vergleich zur Variante TG feststellbar. Der Anteil des Energieabbaus durch ste-
hende Wellen muss demnach größer als bei der Variante mit nur zwei Bögen (TB) sein.

Nach einer Strecke von 100 m ist zwischen den beiden Varianten TG und TH kein signifikanter
Unterschied mehr feststellbar.

Abb. 5.32: Lage des dritten Bogens in Relation zur initiierten Wellenbewegung

106



Abb. 5.33: Gegenüberstellung der mittleren Fließgeschwindigkeit u und der turbulenten
Schubspannung τxy bei den Varianten TB, TG und TH

107



Abb. 5.34: Abweichung der Parameter von den ungestörten Verhältnissen im Fluss bei den
Varianten TB, TG und TH
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5.9.2.7 Anordnung von Keilstrukturen

In einem letzten Arbeitsschritt wurde der Einfluss von Keilstrukturen untersucht. Grundsätz-
lich müssten Keilstrukturen den Strahl in mehrere kleine Strahlen aufteilen und somit die
Anzahl der freien Strahlgrenzen erhöhen.

Im Versuch wurden diesbezüglich zwei Varianten untersucht (Abb. 5.35 und 5.36).

Zunächst wurde auf ebener Sohle mittig ein einzelner Keil angeordnet (TI). Beim betrachte-
ten Abfluss wird der Keil, trotz seiner Höhe von 4 m, noch leicht überströmt. Der Schussstrahl
wird in zwei seitliche Strahlen aufgeteilt. Zwischen den Strahlen finden sich zusätzliche freie
Strahlgrenzen. Die Größenordnung der dort auftretenden turbulenten Schubspannungen in der
x − y-Ebene liegt allerdings deutlich unter denjenigen der äußeren Strahlgrenzen. Im Un-
terwasser der Keilstruktur bilden sich keine stehenden Wellen. Die Werte der auftretenden
Fließgeschwindigkeiten, turbulenten Schubspannungen und kinetischen Energie liegen zwi-
schen denjenigen der Variante ohne Tosmulde (TA) und der optimierten Variante mit zwei
Bögen (TB).

Bei Anordnung von zwei Keilstrukturen (TJ ) werden die Fließgeschwindigkeiten und Schub-
spannungen weiter minimal abgemindert. Im Unterwasser treten dann wenige stehende Wellen
auf.

Die Verwendung seitlich und nach unterstrom versetzter Mulden würde die Situation in beiden
Fällen prinzipiell verbessern.

Aufgrund der massiven Ausführung würden die Keilstrukturen den optischen Eindruck der
V-Rampe deutlich beeinträchtigen. Nicht zuletzt wegen der Gefahr für Kanuten stellt die Er-
richtung von großen Keilstrukturen eine eher akademische Option dar.
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Abb. 5.35: Gegenüberstellung der mittleren Fließgeschwindigkeit u und der turbulenten
Schubspannung τxy bei den Varianten TB, TI und TJ
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Abb. 5.36: Abweichung der Parameter von den ungestörten Verhältnissen im Fluss bei den
Varianten TA, TB, TI und TJ
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5.10 Schlussfolgerungen zur Energieumwandlung an V-Rampen

Das Versuchsprogramm orientierte sich maßgeblich an den Gegebenheiten der Unteren Iller.
Für die geplante V-Rampe bei Fluss-km 13,8 wurden umfangreiche Untersuchungen durch-
geführt. Als Ausführungsvorschlag wurde die Tosmuldenvariante mit zwei Bögen und einer
zwei Meter tiefen Tosmulde erarbeitet. Mit dieser Variante kann für einen relativ großen Ab-
flussanteil von 560 m3/s gegenüber einer Geometrie ohne Tosmulde und Einbauten eine we-
sentliche Verbesserung der Energieumwandlung im Unterwasser erreicht werden. Nach einer
Distanz von rund 100 m unterstrom der Tosmuldenstruktur sind die Fließgeschwindigkeiten
und Schubspannungen bereits deutlich reduziert. Für den Anschluss des befestigten Nachbetts
an die natürliche Flusssohle empfiehlt sich die Verwendung eines offenen Deckwerks (vgl.
Abschnitt 6.9.2).

Aufgrund der hohen Seitenstrukturen und der vergleichsweise kleinen Öffnung stellt diese
V-Rampe allerdings einen Extremfall dar. Bei kleineren Abflüssen wird sich qualitativ eine
bessere Energieumwandlung ergeben. Aufgrund der Höhenlage der Messungen von umge-
rechnet 80 cm über der Sohle sind quantitative Aussagen bezüglich der Sohlbelastung nicht
möglich. Es ist davon auszugehen, dass die sohlnahe Strömung tendenziell eher vergleichmä-
ßigt und beruhigt ist.

Eine allgemeingültige Parameterstudie mit Veränderung der V-Rampengeometrie, des Ver-
hältnisses von Öffnungs- zu Gewässerbreite sowie der Abflüsse erfolgte nicht. Aufbauend auf
den Erkenntnissen aus dem Literaturstudium und den Versuchen können allerdings wesent-
liche Zusammenhänge beschrieben werden. Am Prozess der Energieumwandlung im Unter-
wasser von V-Rampen sind mehrere Faktoren beteiligt:

a) Maßgeblich werden die Fließgeschwindigkeiten entlang der Strahlachse durch den Im-
pulsaustausch an den freien Strahlgrenzen verringert. Dabei wird langsameres Fluid
seitlich in den Strahl eingemischt. Zur Wahrung der Kontinuität stellt sich eine ufernahe
Rückströmung ein, welche eine weitere Strahlverbreiterung behindert. In den Versu-
chen hat sich eine maximale Aufweitung des Strahls auf rund 50 % der Gewässerbreite
ergeben.

Bei Aufteilung in mehrere Einzelstrahlen, beispielsweise durch Keilstrukturen oder bei
einer Ausführung der V-Rampe mit mehreren Öffnungen, wird der Impulsaustausch in-
folge mehrerer freier Strahlgrenzen tendenziell vergrößert. Damit die zusätzlichen freien
Strahlgrenzen über eine längere Fließstrecke erhalten bleiben, ist ein gewisser Abstand
der Einzelstrahlen erforderlich.
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Liegt der Strahl einseitig an einer festen Uferberandung an, so wird sich der Impuls-
austausch auf nur noch eine freie Strahlgrenze beschränken. Es wird dann eine längere
Strecke zur Strömungsvergleichmäßigung benötigt.

b) Bei Einbau von Sohl- und Tosmuldenstrukturen wird ein beträchtlicher Anteil der Ener-
gie infolge Strömungsumlenkung und Verwirbelung abgebaut. Bereits Sohlstrukturen
geringer Höhe, die bei Niedrigwasser noch überströmt werden, verbessern deutlich die
Energieumwandlung. Ein positiver ökologischer Nebeneffekt dieser Strukturen ist die
Anreicherung des Gewässers mit Sauerstoff bei kleineren Abflüssen. Mitunter ergeben
sich bei mittleren Abflüssen an diesen Strukturen für Kanuten und andere Wassersport-
ler interessante Walzenstrukturen.

c) An der Sohlberandung wird ein Teil der Energie umgewandelt. Mit Erhöhung der rela-
tiven Sohlrauheit kann dieser Anteil vergrößert werden.

d) Der Energieabbau durch stehende oder oszillierende Wellen ist tendenziell den anderen
Faktoren untergeordnet.

Sollte die Länge des Nachbetts kürzer sein als die zum Energieabbau erforderliche Strecke,
so wird sich aufgrund der erhöhten Sohlbelastung ein Kolk ausbilden. Dieser wird tendenziell
die weitere Energieumwandlung im Unterwasser begünstigen.

Bei den Versuchen hat sich gezeigt, dass die Abströmung des konzentrierten Strahls sensibel
auf äußere Einflüsse reagiert und in vielen Fällen nicht symmetrisch ausgerichtet war:

• In den Grundlagenversuchen (vgl. Abschnitt 5.7 ff.) hat sich eine leicht pendelnde Be-
wegung des Schussstrahls gezeigt. Mitunter war die Abströmung über einen längeren
Zeitraum außermittig. Dies äußerte sich auch in den entstandenen Kolkbildern. Eine
geringfügig ungleichmäßige Zuströmung zur V-Rampe kann diesbezüglich nicht aus-
geschlossen werden.

• Bei den Messungen an der Iller V-Rampe im Maßstab M = 1 : 26,2 (vgl. Abschnitt
5.9) ergab sich zu Beginn eine sehr stark nach rechts gerichtete Abströmung. Der Strahl
orientierte sich nach einer Fließstrecke von umgerechnet 50 bis 100 m am rechten Ufer
und wies nur noch linksseitig eine freie Strahlgrenze auf. Die orographisch rechts ange-
ordneten Böschungen waren im Gegensatz zum linken Ufer aus sehr glattem Plexiglas
hergestellt. Nach Erhöhung der beidseitigen Uferrauheit infolge des Einbaus von Blo-
ckelemeten auf der Böschung konnte eine nahezu symmetrische Abströmung gewähr-
leistet werden.
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• Beim Großmodell im Maßstab M = 1 : 17 zur Sanierung der Unteren Iller war die
V-Rampe bei Fluss-km 15,8 in einer Rechtskurve angeordnet (vgl. Abschnitt 7.4). Das
linksseitige Ufer wurde unbefestigt ausgeführt. Der Freistrahl hatte zu Versuchsbeginn
eine nur geringfügig nach links gerichtete Tendenz. Im Zuge der linksseitigen Uferero-
sion verlagerte sich der Schussstrahl verstärkt ans linke Ufer und rechts bildete sich eine
größere Zone der Rückströmung aus.

Der Schussstrahl im Unterwasser von V-Rampen dissipiert einen Großteil seiner Energie an
den freien Strahlgrenzen. Ein einseitig an einer festen Berandung anliegender Strahl verliert
dort weniger Energie und kann deshalb länger seinen Geschwindigkeitsüberschuss aufrecht
erhalten. Vom energetischen Standpunkt ist dieser Zustand für den Strahl günstiger.

Bei asymmetischer Ausführung der V-Rampenöffnung oder bei Abströmung in eine Fluss-
krümmung wird der Strahl aufgrund der einseitig be- oder verhinderten Rückströmung be-
strebt sein, sich an die feste Berandung anzulegen. Als Resultat stellt sich neben der schlech-
teren Energieumwandlung eine signifikante Erhöhung der Uferbelastung ein. Mitunter verliert
die Tosmuldenstruktur infolge einer schiefen Abströmung an Wirksamkeit.
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6 Stabilität und Konstruktion

6.1 Strömungsstabile Deckwerke

6.1.1 Allgemeines

Die Errichtung von Flussbauwerken ist aufgrund der Baustelleneinrichtung, der Material-
beschaffung und des Transports, der mitunter notwendigen Wasserhaltung sowie durch er-
schwerte Einbaubedingungen mit erheblichen Kosten verbunden. Um hohe Folgekosten für
aufwendige Sanierungsmaßnahmen zu verhindern, ist eine dauerhaft stabile und die Funkti-
onstüchtigkeit gewährleistende Dimensionierung erforderlich.

Ungeachtet der Vorteile von V-Rampen hinsichtlich Sohlstabilisierung, Ökologie und Hoch-
wasserschutz wird deren Akzeptanz in der Bevölkerung maßgeblich von der optischen Wir-
kung abhängen. Bei der Konstruktion ist deshalb auf eine optisch gute Einbindung in die
Flusslandschaft zu achten und der Eindruck eines technischen Bauwerks weitestgehend zu
minimieren. Aus diesem Grund sollten V-Rampen unter Verwendung größerer Steine und
Blöcke errichtet werden.

Strömungsstabile Deckwerke können in Steinsatz oder Steinwurf ausgeführt werden und fin-
den im Flussbau bei Blockrampen, bei überströmbar ausgebildeten Dämmen und zur Sohlsi-
cherung bei lokal erhöhter Belastung, beispielsweise bei Brückenpfeilern oder Flusseinleitun-
gen, Anwendung.

Beim Steinsatz werden die Steine, meist einlagig und mit ihrer längsten Seite senkrecht zur
Deckwerksebene, aneinander geordnet. Auf eine kraftschlüssige Positionierung mit Minimie-
rung der Zwischenräume wird geachtet. Bei sorgfältiger Ausführung lässt sich dadurch eine
sehr hohe Stabilität des Deckwerks erreichen. Lokale Beschädigungen des Deckwerks können
allerdings durch Freilegen und Ausspülen des feineren Unterbaumaterials zu einem großflä-
chigen Versagen des gesamten Deckwerks führen.

Beim Steinwurf wird das Deckwerk mehrlagig auf einem Planum aufgeschüttet. Einzelne Stei-
ne liegen strömungsexponiert und werden sich bereits bei geringer hydraulischer Belastung in
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eine stabilere Position bewegen. Bis zu einem gewissen Grad kann sich ein mehrlagiger Stein-
wurf infolge Verformung einer lokalen Beeinträchtigung anpassen.

Bei V-Rampen können zur Wahrung der Funktionsweise Setzungen und großflächige Steinum-
lagerungen im Deckwerksgefüge nicht hingenommen werden. Eine formbeständige Errich-
tung in gesetzter Bauweise bietet sich deshalb an.

Als hydraulische Eingangsgrößen zur Dimensionierung des Bauwerks hinsichtlich der Stabi-
lität werden benötigt:

Bemessungsabfluss: In der Regel wird der Bemessungsabfluss einem hundertjährlichen
Hochwasserereignis gleich gesetzt. Zur Berücksichtigung einer zukünftig infolge des
Klimawandels möglichen Steigerung der Hochwasserabflüsse wird zur Zeit von der
bayerischen Wasserwirtschaftsverwaltung ein Klimazuschlag von 10 bis 20 % auf den
derzeitigen Bemessungsabfluss erhoben.

Abflussaufteilung: Insbesondere bei größeren Abflüssen werden mitunter Vorländer oder
Gewässeraltarme beaufschlagt. Der Bemessungsabfluss wird dann nur zu einem Teil
das Bauwerk belasten. Werden Vorlandabflüsse bei der Dimensionierung berücksichtigt,
so sollte sichergestellt sein, dass sich weder durch morphologische oder flussbauliche
Veränderungen diese Abflussaufteilung zu Ungunsten des Bauwerks verändern wird.

Unterwasserstände: Die Strömungsbelastung von Deckwerken ist von der Fließgeschwin-
digkeit abhängig. Mitunter wird der Unterwasserstand die hydraulische Belastung be-
schränken. Als größte Belastung kann dann ein geringerer Abfluss maßgebend werden.
Zukünftige Veränderungen morphologischer oder flussbaulicher Art, die zu einer Ver-
ringerung des Unterwasserstandes führen können, sollten bei der Dimensionierung be-
rücksichtigt werden.

6.1.2 Deckwerkssteine

Deckwerke werden neben ihrer Bauweise durch die verwendeten Steine charakterisiert.

Hinsichtlich der Form wird zwischen gerundeten und kantigen Steine unterschieden. Größere
Steine und Blöcke liegen aufgrund der Bruchgewinnung meist in kantiger Ausführung vor.
Die Steinform kann gedrungen oder plattig sein. Eine Charakterisierung erfolgt durch den
Quotienten c/

√
a b. Die Werte a, b und c stehen für die Hauptabmessungen des Steins (Abb.

6.1).
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Bei großen Steinen und Blöcken ist eine Größenbestimmung über Siebung nicht mehr mög-
lich. Zur Angabe eines charakteristischen Korndurchmessers wird über Kenntnis der Stein-
masse der Durchmesser ds einer Kugel identischer Dichte und Masse ermittelt.

ds = 3

√
6 m

π ρs

(6.1)

Whittaker und Jäggi (1986) fanden für das in ihren Versuchen verwendete Steinmaterial cha-
rakteristische Zusammenhänge zwischen den mittleren Hauptabmessungen der Steine und den
entsprechenden Siebdurchmessern heraus. Mit diesen kann eine Umrechnung erfolgen.

D50 =
b

1,25
; D65 =

a

1,55
; D65 =

ds

1,06
(6.2)

6.1.3 Stabilität eines Einzelsteins

Um die grundlegenden Zusammenhänge bei der Stabilität eines Deckwerks zu verstehen, wer-
den im folgenden kurz die an einen Einzelstein angreifenden Kräfte und die wesentlichen
Einflussfaktoren erläutert. Eine ausführliche Herleitung der Beziehungen findet sich in Dor-
nack (2001) und Bezzola (2002). Vereinfacht werden die Zusammenhänge im folgenden unter

Abb. 6.1: Verteilung der Steinabmessungen in den Versuchen von Whittaker und Jäggi (1986)
(aus Chervet und Weiss, 1990)
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Verwendung des äquivalenten Kugeldurchmessers ds angegeben, d. h. die unregelmäßig ge-
formten Steine werden gedanklich durch Kugeln identischer Masse und Dichte ersetzt.

An der Oberfläche eines geschütteten Deckwerks wirken auf einen Einzelstein vier Kräfte
(Abb. 6.2):

Die Gewichtskraft G greift im Schwerpunkt an und wirkt vertikal nach unten. Bei um den
Winkel α zur Horizontalen geneigten Deckwerken lässt sich die Gewichtskraft in eine senk-
recht und eine parallel zur Oberfläche wirkende Komponente zerlegen.

G = ρs g
π

6
d3

s (6.3)

Der hydrostatische Auftrieb A wirkt, bei Annahme paralleler Strombahnen, senkrecht zur
Deckwerksebene. Der Angriffspunkt liegt ebenfalls im Schwerpunkt des Steins.

A =
π

6
d3

s ρ g cos α (6.4)

Abb. 6.2: Kräfteverhältnisse am Einzelstein (nach Bezzola, 2002)
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Die hydrodynamische Schleppkraft FD (engl. drag force) belastet den Stein in Strömungs-
richtung und greift i. a. nicht im Schwerpunkt an. Sie ist proportional zur angeströmten Fläche
AD.

FD = cD
ρ

2
AD u2

ref (6.5)

Für eine idealisierte Kugel gilt

AD = cAD
π

4
d2

s (6.6)

mit cAD = 0,33 und cD = 0,5 (Hassinger, 1991; Dornack, 2001).

Der hydrodynamische Auftrieb FL (engl. lift force) wirkt senkrecht zur Oberfläche. Seine
Wirkungslinie geht ebenfalls nicht durch den Schwerpunkt. Für den Auftriebskoeffizienten
werden in der Literatur Werte zwischen cL = 0,178 und 1,0 angegeben (Bezzola, 2002). Die
Liftkraft kann auch über das Kräfteverhältnis FL/FD = 0,6 berücksichtigt werden (Dornack,
2001).

FL = cL
ρ

2
AL u2

ref mit AL ≈ AD (6.7)

Als maßgebende Geschwindigkeit uref für die Ermittlung der hydrodynamischen Kräfte nach
Gl. 6.5 und 6.7 schlägt Hassinger (1991) vereinfachend die mittlere Fließgeschwindigkeit u

vor. Tatsächlich stellt sich aber ein hoher Geschwindigkeitsgradient senkrecht zur Sohle ein.
Bei Annahme eines logarithmischen Geschwindigkeitsprofils gibt Bezzola (2002) zur Ermitt-
lung der hydrodynamischen Kräfte die maßgebende Geschwindigkeit uref mit Gl. 6.8 an.

uref = C u∗ = C
√

g h J (6.8)

mit C: Chezy-Beiwert und u∗: Schubspannungsgeschwindigkeit.

Infolge hoher Beanspruchung wird ein Stein entweder aus seiner Position gedreht oder aus
dem Deckwerk heraus gezogen. Eine Rotation tritt ein, wenn die destabilisierenden Momente
um den Stützpunkt P die stabilisierenden Momente übersteigen. Alternativ kann ein Abgleiten
des Steins auf der Ebene (t − t) tangential zur Oberfläche des stützenden Steins im Berüh-
rungspunkt P erfolgen (vgl. Abb. 6.2). Als zusätzliche stabilisierende Kraft wird dann im
Punkt P die Reibung angesetzt.
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Die obigen Werte wurden für idealisierte Kugeln angegeben. Tatsächlich unterscheiden sich
die Kräfteverhältnisse aufgrund der Steinformen, Lagerungsbedingungen und Exposition. Ein
Deckwerk aus vertikal und kraftschlüssig gesetzten Steinen wird eine verringerte angeströmte
Fläche AD des Einzelsteins und einen kleineren Hebelarm der destabilisierenden Kräfte auf-
weisen. Im Steinsatz wirkt aufgrund der Längskraftabtragung im Deckwerk bei kraftschlüssi-
gem Kontakt der Steine eine zusätzlich stabilisierende Reibungskraft (Dornack, 2001).

Im Gegensatz zu geschütteten Deckwerken, bei denen die maximal mögliche Neigung durch
den Reibungswinkel begrenzt wird, kann ein sorgfältig gesetztes Deckwerk sehr steil ausge-
führt werden. Die Grenzneigung von einlagig gesetzten Deckwerken ermittelt Dornack (2001)
anhand von Kippversuchen zu β ≈ 75◦.

6.1.4 Versagenszustände von Deckwerken

Bei der Konstruktion von Deckwerken ist die Kenntnis potentieller Schadensverläufe wichtig.
Für Schüttsteinrampen unterscheiden Whittaker und Jäggi (1986) drei mögliche Versagenszu-
stände:

Direkte Erosion Bei hoher Strömungsbelastung werden Deckwerkssteine transportiert. Mit-
unter verändert sich dadurch wesentlich die Oberfläche des Deckwerks und vereinzelte
Steine werden stärker der Strömung ausgesetzt. Die Zerstörung des Deckwerksgefüges,
eventuell in Verbindung mit einer Freilegung und Ausspülung des feineren Unterbau-
materials, kann die Folge sein. Gängige Bemessungsansätze für Deckwerke stützen sich
im allgemeinen auf diese Problematik.

Erosion des Unterbaumaterials Aus den Zwischenräumen des Deckwerks wird das feinere
Unterbaumaterial erodiert. In der Folge kommt es zu mitunter ungleichmäßigen Set-
zungen und einer Auflockerung des Deckwerksgefüges mit potentieller Zerstörung des
Bauwerks. Diesem Versagenszustand kann durch Einhaltung der Filterregeln begegnet
werden. Bei mehrlagig geschütteten Deckwerken ist diese Problematik von untergeord-
neter Rolle.

Übermäßige Kolkbildung Beim Übergang vom Deckwerk zur ungesicherten Gewässersoh-
le kann ein Kolk im Unterwasser zu massiven Problemen führen. Infolge Sohlerosion
wird mitunter das lokale Energieliniengefälle und die Belastung erhöht. Zusätzlich ver-
ringert sich die stützende Wirkung auf das Deckwerk und ein Abrutschen der gesamten
Konstruktion droht. Durch konstruktive Maßnahmen, beispielsweise Verwendung eines
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Nachbettschutzes oder einer stützenden Spundwand, kann die Gefahr einer vom Kolk
rückschreitenden Zerstörung des Bauwerks minimiert werden.

Den Einfluss einer Sickerströmung auf die Stabilität von sehr steil geneigten Deckwerken bei
überströmbar ausgeführten Dämmen hebt Dornack (2001) hervor und stützt sich auf Unter-
suchungen von Schaef (1964) und Gerodetti (1981). Bei durchlässigem Schüttmaterial und
undurchlässigerem Deckwerk können Sickerströmungskräfte die Stabilität herabsetzen. Bei
gleichzeitiger Über- und Durchströmung überwiegt allerdings die Belastung aus der Über-
strömung. Zusätzlich kann bei steil geneigten Deckwerken die Standsicherheit des Unterbaus
infolge Erhöhung des Eigengewichts verringert und ein Böschungsbruch begünstigt werden.

Für gesetzte Deckwerke großer Neigung gibt Hassinger (1991) zwei zusätzliche Versagens-
arten an. Das Deckwerk kann bei Nachgeben oder Fehlen einer Stützkonstruktion am Deck-
werksfuß entlang der Sohlfuge abgleiten. Bei zu großen Längskräften in der Konstruktion
kann das Deckwerk senkrecht zur Deckwerksebene ausbrechen.

6.2 Belastungsbereiche einer V-Rampe

Der Fokus dieser Arbeit liegt auf V-Rampen, bei denen zwei Seitenstrukturen den Abfluss-
querschnitt auf eine verbleibende Öffnung einengen. In diesem Fall lassen sich folgende Be-
lastungsbereiche definieren (Abb. 6.3):

a) Vorbett

b) Angeströmte Seite der Seitenstrukturen

c) Rücken der Seitenstrukturen

d) Sohle der V-Rampe

e) Öffnungswandung der Seitenstrukturen

f) Tosmulde

g) Nachbett

Es wird im folgenden eine Errichtung der V-Rampe in weitgehend gesetzter Bauweise be-
trachtet. Auf dem natürlichen Untergrundmaterial oder den vorgeformten Strukturen werden
eine oder mehrere Filterschichten aufgebracht. Auf diese werden die Deckwerkssteine ein-
lagig mit gutem kraftschlüssigem Verbund nebeneinander gesetzt. Die Steine sind mit ihrer
längsten Seite senkrecht zur Deckwerksebene zu orientieren.
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Abb. 6.3: Belastungsbereiche einer V-Rampe

Bei den folgenden Ausführungen zu den Belastungsbereichen werden mitunter auch geschüt-
tete Bauweisen betrachtet. Bei Modellversuchen konnte somit der für den Aufbau erforder-
liche Aufwand zugunsten einer Erhöhung der Anzahl der Wiederholungen und vergrößerten
Variation der Parameter reduziert werden. Tendenziell sind gesetzte Bauweisen bei sorgfälti-
ger Ausführung stabiler, so dass die mit geschütteten Deckwerken getroffenen Aussagen in
der Regel auf der sicheren Seite liegen.

6.3 Vorbett

Eine deutliche Beschleunigung der Strömung erfolgt erst im Bereich der Einschnürung durch
die Seitenstrukturen. Oberstrom stellt sich nur eine geringfügige Absenkung des Wasserspie-
gels auf einer Länge von wenigen Metern ein. Dies wirkt sich in einer leicht erhöhten Sohlbe-
lastung aus. Um den Anschluss des im Steinsatz erstellten Bauwerks an die bewegliche Sohle
im Oberwasser langfristig zu sichern, wird in der Regel ein Vorbett von rund 5 bis 10 m Län-
ge erforderlich. Ein mehrlagiger Steinwurf mit Steinen kleineren Durchmessers wird diesen
Zweck erfüllen.

Die erforderlichen Steingrößen können über eine vereinfachte Schubspannungsbetrachtung
abgeschätzt werden. Hierzu sind folgende Arbeitsschritte notwendig:

1. Mittels einer Berechnung der Senkungslinie werden die zu sichernde Länge des Vor-
betts sowie als Eingangswerte die Verteilung der Fließtiefe und des Energieliniengefäl-
les ermittelt. Bezüglich der Strömungseinschnürung sowie der räumlichen Absenkung
im Oberwasser der V-Rampe sind hierbei Annahmen zu treffen.
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2. Die wirkende Schubspannung wird über Gl. 6.9 bestimmt.

τw = ρ g h JE (6.9)

3. Mit dem Transportansatz nach Shields (1936) (Gl. 6.10), sowie dem kritischen Shields-
parameter Fr∗krit = 0,03 für eine Flusssohle in absoluter Ruhe (Meyer-Peter und Müller,
1949) ergibt sich der erforderliche Steindurchmesser nach Gl. 6.11.

τkrit = Fr∗krit (ρs − ρ) g dm (6.10)

dm =
h JE

Fr∗krit ρ
′ (6.11)

6.4 Angeströmte Seite der Seitenstrukturen

Die der Anströmung zugewandte Seite der Seitenstrukturen ist keiner wesentlichen Belas-
tung ausgesetzt. Zur Vermeidung von Beschädigungen des Unterbaus infolge Wellenschlag
und Witterung ist ein Deckwerk aufzubringen. Ein nach konstruktiven Gesichtspunkten ge-
wählter mehrlagiger Steinwurf ähnlich einer Ufersicherung ist ausreichend. Da allerdings der
Anschluss des Steinwurfes an die benachbarten und in Steinsatz auszuführenden Bereiche
mit konstruktiven Schwierigkeiten verbunden ist, wird empfohlen diesen Bereich analog der
angrenzenden Bereiche auszuführen.

Für die Böschungsneigung nach oberstrom ist der Nachweis der Böschungsstabilität maßge-
bend. Im allgemeinen wird eine Neigung von 1 : 2 bis 1 : 2,5 ausreichend sein.

6.5 Rücken der Seitenstrukturen

Die Seitenstrukturen werden erst ab einem bestimmten Abfluss überströmt. Das Durchlaufen
der Grenzverhältnisse und der schießende Abfluss belasten die Oberkante und den Rücken.
Zur Gewährleistung der Stabilität ist eine Sicherung mit einem Deckwerk erforderlich.

Die Belastung der Seitenstrukturen beim Bemessungsabfluss ist von der V-Rampengeometrie
und der Höhe der Seitenstrukturen abhängig. Mitunter ist der Abfluss je Breitenmeter über
den Seitenstrukturen relativ klein, so dass der Rücken der Seitenstrukturen steil ausgeführt
werden kann. Generell ist aus wirtschaftlichen Gründen zwischen einer kurzen Bauwerkslän-
ge und einer Minimierung der erforderlichen Abmessungen der Belegungssteine abzuwägen.
Gegebenenfalls ist auf die optische Wirkung Rücksicht zu nehmen.
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Die gängigen Bemessungsansätze für Deckwerke an Rampen bzw. überströmbar ausgebil-
deten Dämmen können unter Berücksichtigung der besonderen Gegebenheiten übernommen
werden.

6.5.1 Bemessungsansätze

Hassinger (1991), Dornack (2001) und Vogel (2003) geben Aufstellungen existierender Be-
messungsansätze für Rampenstrukturen und überströmbar ausgebildete Dämme an. Der An-
wendungsbereich der dort angegebenen Formeln ist jeweils auf bestimmte Gefällebereiche
beschränkt. Im folgenden werden drei der Ansätze, die auch für relativ steile Gefälle Gültig-
keit besitzen, erläutert:

Ansatz von Knauss (1979)

Basierend auf der Rauhgerinneformel von Scheuerlein (1968), entwickelte Knauss (1979) für
Neigungen von J = 1 : 6 bis 1 : 15 einen Stabilitätsansatz für gesetzte Rampen (Gl. 6.12). Der
Autor beschränkt den Steindurchmesser auf ds ≤ 1,2 m und erhält so einen relativ niedrigen
Maximalabfluss von qkrit,max = 9 m3/sm.

qkrit =
(
1,2 +

0,064

J

)√
g d3/2

s (6.12)

Ansatz von Whittaker und Jäggi (1986)

Anhand von Modellversuchen für Blockrampen mit Neigungen von J = 1 : 4 bis 1 : 20

entwickelten Whittaker und Jäggi (1986) eine Bemessungsformel. In dieser Formel wird nicht
zwischen einer gesetzten und geschütteten Bauweise unterschieden. Zwar hält der Steinsatz
im Mittel höheren Belastungen stand, allerdings stellten Whittaker und Jäggi (1986) in ihren
Versuchen eine vergleichbare minimale kritische Belastung fest. Sie führen dies darauf zurück,
dass im Steinsatz vereinzelt Schwachstellen infolge leichter Einbauungenauigkeiten vorhan-
den sind und an diesen Stellen bevorzugt der Schaden beginnt. Die Autoren geben deshalb
nur eine Bemessungsformel (Gl. 6.13) sowohl für die gesetzte als auch geschüttete Bauweise
an.

qkrit = 0,257 J−1,167

√
g

ρs − ρ

ρ
D65

3 (6.13)
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Ansatz von Dornack (2001)

Über eine Stabilitätsbetrachtung des Einzelsteins leitet Dornack (2001) einen Ansatz für ge-
setzte Deckwerke zur Sicherung überströmbar ausgebildeter Dämme ab. Die angesetzten Reib-
ungs- und Stützkräfte wurden auf experimentellem Wege ermittelt. Die folgende Gleichung
wurde für einen Neigungsbereich von J = 1 : 1,5 bis 1 : 10 entwickelt.

qkrit =
g5/4 d3/2

s

A
3/2
d sin α3/4

· (6.14)

·
(

4

3

ρs,0 − ρ

ρ
cos α

(
3,6856 + 0,9876

ρs,0

ρs,0 − ρ
(3,8637 f1 f3 − 1) tan α

))5/4

mit α: Sohlneigungswinkel bzw. tan α = J , Ad = 21,4 m1/2/s: Beiwert im Reibungsansatz
von Strickler, f1 = 1 und f3 = 1,25: Beiwerte zur Bestimmung der Reibungskraft.

Bei der Anwendung des obigen Ansatzes ist die den Versuchen zugrunde liegende Steindichte
ρs,0 = 2600 kg/m3 zu beachten. Für abweichende Steindichten ρs sollte der mit ρs,0 erhaltene
Steindurchmesser unter Verwendung von Gl. 6.15 korrigiert werden.

ds,korr = ds

(
1,6

ρ

ρs − ρ

)1/3

(6.15)

Um die Gültigkeit der oben angegebenen Bemessungsformeln für steile Gefälle zu überprü-
fen, wurden an der Versuchsanstalt für Waserbau der TU München Modellversuche in einer
52,5 cm breiten Rinne durchgeführt. Im Gefällebereich von J = 1 : 3 bis 1 : 7 wurde die Sta-
bilität einer längsgeneigten Steinschüttung für zwei verschiedene Schottermaterialien (Tab.
6.1) überprüft. Die Böschungslänge war ausreichend lang bzw. der Unterwasserstand niedrig
genug, um Normalwasserverhältnisse im Schießen zu gewährleisten. Je Gefälle und Material-
Kombination wurde der Versuch sieben Mal wiederholt.

Ein Vergleich der gemessenen kritischen Belastung mit den oben angegebenen Ansätzen lie-
fert eine gute Übereinstimmung (Abb. 6.4). Im Mittel entspricht der Ansatz von Dornack
(2001) den erhaltenen Messergebnissen. Mitunter wird mit diesem Ansatz, der für eine ge-
setzte Ausführung des Deckwerks entwickelt wurde, die Stabilität des untersuchten Stein-
wurfs überschätzt. Der Ansatz von Whittaker und Jäggi (1986) unterschätzt tendenziell die
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Tab. 6.1: Verwendete Materialien bei den Versuchen zur Überprüfung der Stabilitätsansätze
für den Rücken der Seitenstrukturen

mittl. äquiv. Korndurchmesser Standardabweichung Dichte
ds (mm) σds (mm) ρs (g/cm3)

Material A 13,7 1,6 2,54
Material B 19,6 2,3 2,60

Abb. 6.4: Deckwerksstabilität einer Steinschüttung - Vergleich der Versuchsergebnisse mit
Bemessungsansätzen

tatsächlich im Versuch vorhandene Stabilität. Die Gl. 6.12 nach Knauss (1979) führt zu un-
wirtschaftlich großen Steinen.

Auf der sicheren Seite liegend wird die Verwendung des Ansatzes von Whittaker und Jäg-
gi (1986) empfohlen. Einbauungenauigkeiten bei einer gesetzten Bauweise sind dann bereits
abgedeckt.

Einen wesentlichen Einfluss auf die erforderlichen Steindurchmesser und -massen besitzt die
Längsneigung des Deckwerks (Abb. 6.5). Eine möglichst steile Ausführung im Bereich von
1 : 3 wird sich nur bei einer niedrigen hydraulischen Belastung realisieren lassen. Wird das
Gefälle verringert, können hingegen die Steingrößen und -massen bei gleichbleibender Belas-
tung deutlich reduziert werden.
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Abb. 6.5: Erforderliche Steingröße und Steinmasse in Abhängigkeit vom Gefälle (nach Whit-
taker und Jäggi, 1986)

6.5.2 Verschneidung mit der Uferböschung

Besonderes konstruktives Augenmerk ist auf die Verschneidung von Seitenstruktur und Ufer-
böschung zu legen (Abb. 6.6). Auf dem Rücken der Seitenstrukturen fließt das Wasser in
Richtung der Falllinie. Die Verschneidungslinie mit der Böschung kann sich bei schießenden
Verhältnissen nur stromabwärts auswirken. Die Strömung wird dort nach außen in Richtung
der Uferböschung gedrückt. Da die freie Länge auf dem Rücken der Seitenstrukturen bis zum
Erreichen des Unterwassers relativ kurz ist, findet keine signifikante Strömungskonzentration
statt. Zudem wird durch den Impulsaustausch mit dem parallel nachströmenden Wasser ein
Teil der Strömungsenergie umgewandelt.

Abb. 6.6: Strömung im Verschneidungsbereich von Seitenstruktur und Uferböschung
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Die Verschneidungslinie von Seitenstruktur und Ufer ist tendenziell flacher als die Neigung
der Seitenstruktur.

Wird der angrenzende Uferbereich mit den gleichen Steingrößen wie bei den Seitenstrukturen
in gesetzter Bauweise ausgeführt, so kann die geringfügige Erhöhung des Abflussanteils im
Böschungsbereich durch die flachere Neigung kompensiert werden.

6.5.3 Abminderung der Belastung

Die oben genannten Bemessungsansätze wurden für den Fall der maximalen Deckwerksbe-
lastung bei Normalwasserverhältnissen im Schießen aufgestellt. Können sich aufgrund einer
begrenzten Beschleunigungsstrecke infolge eines hohen Unterwasserstandes oder kurzer Bau-
werksabmessungen keine Normalwasserverhältnisse einstellen, so ist die tatsächlich wirkende
Belastung verringert. Eine wirtschaftliche Dimensionierung sollte diesen Umstand berück-
sichtigen. In der Folge kann eine Verringerung der Steingrößen oder eine steilere Ausführung
der Seitenstrukturen angestrebt werden.

Whittaker und Jäggi (1986) schlagen vor, bei beschränkter Länge über eine Staukurvenbe-
rechnung die hydraulischen Kennwerte über der Rampe zu bestimmen.

Hassinger (1991) stellt bei räumlich gekrümmten Rampen fest, dass sich der Punkt größter
hydraulischer Belastung in Rampenmitte kurz oberstrom der einsetzenden Rückstauwirkung
befindet.

Um die tatsächlich wirkende Belastung bei begrenzter Beschleunigungslänge zu ermitteln,
sind drei Schritte notwendig:

6.5.3.1 Berechnung der Normalwassertiefe

Da die Belüftung des Rauhgerinneabflusses scheinbar keinen Einfluss auf die Deckwerksbe-
lastung hat, wird im folgenden vereinfacht die Fließformel von Manning-Strickler verwendet.
Mit R ≈ h für breite Gerinne ergibt sich Gl. 6.16.

h0 =

(
q

kSt

√
J0

)3/5

(6.16)
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Für den Stricklerbeiwert an Blockrampen bestimmen Whittaker und Jäggi (1986) die Werte
zu

Steinwurf kSt =
21

D
1/6
65

Steinsatz kSt =
15,5

D
1/6
65

(6.17)

Dornack (2001) empfiehlt für den Stricklerbeiwert

kSt =
21

k
1/6
m

(6.18)

mit der mittleren Rauheitserhebung km = 0,34 ls = 0,54 ds bei Steinsatz; mit ls: Längste Seite
der Steine.

6.5.3.2 Ermittlung der reduzierten Schleppspannung

Bei begrenzter Beschleunigungsstrecke kann die minimal auftretende Fließtiefe hmin über eine
iterative Berechnung der Senkungslinie ermittelt werden (Abb. 6.7). Die Gl. 2.17 und 2.18 der
Staulinienberechnung (siehe Abschnitt 2.2.2) kommen entsprechend zur Anwendung. Ausge-
hend von der bekannten Fließtiefe auf der Oberkante der Seitenstrukturen h∗ = hgr wird im
Abstand L unterstrom die lokale Fließtiefe berechnet. Die vorhandene Beschleunigungsstre-
cke wird auf der sicheren Seite nach Gl. 6.19 angesetzt.

Abb. 6.7: Fließverhältnisse auf dem Rücken der Seitenstrukturen bei relativ hohem Unterwas-
serstand
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L ≈
√

n2 + 1 ((HKrone −HUW + hgr) (6.19)

Die reduzierte Schleppspannung ergibt sich in Abhängigkeit des lokalen Energieliniengefälles
JE und Gl. 2.15 zu

τred = ρ g hmin JE = ρ g J0
h3

0

h2
min

(6.20)

6.5.3.3 Umrechnung der reduzierten Belastung

Zur Anwendung der Bemessungsansätze von Whittaker und Jäggi (1986) oder Dornack (2001)
wird im folgenden ein reduzierter Bemessungsabfluss qred ermittelt, bei dem die Schleppspan-
nung unter Normalwasserverhältnissen gleich der reduzierten Schleppspannung des tatsächli-
chen Abflusses bei begrenzter Länge ist.

Aus Gl. 6.21 kann eine reduzierte Normalwassertiefe (Gl. 6.22) abgeleitet werden.

τred = τ0,red = ρ g h0,red J0 (6.21)

h0,red =
h3

0

h2
min

(6.22)

Über die Fließformel nach Manning-Strickler ergibt sich der reduzierte Bemessungsabfluss
zu

qred = kSt

√
J0 h

5/3
0,red = kSt

√
J0

(
h3

0

h2
min

)5/3

(6.23)

Der zu bemessende Abfluss lässt sich dementsprechend um den Faktor Pred verringern

Pred =
qred

q
=

(
h0

hmin

)2

(6.24)
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6.5.3.4 Überprüfung

An der Versuchsanstalt Obernach wurde in einer 52,5 cm breiten Rinne der Einfluss des Un-
terwasserstandes auf die Stabilität eines geschütteten Deckwerks für Längsneigungen von
J = 1 : 3 und 1 : 4 untersucht. Der Steinwurf wurde mit Schottermaterial der Größe
ds = 13,7 mm erstellt. Für einen konstanten Abfluss wurde der Unterwasserstand langsam
so weit abgesenkt, bis sich das Versagen des Deckwerks einstellte.

Die Messergebnisse der kritischen Belastung in Abhängigkeit vom Unterwasserstand werden
im folgenden mit obigem beschriebenen Vorgehen verglichen. Für die Berechnung der theore-
tischen Abminderung wurde der von Whittaker und Jäggi (1986) angegebene Stricklerbeiwert
von kSt = 21,5/D1/6

65 verwendet.

Die Messergebnisse decken sich gut mit dem theoretischen Ansatz (Abb. 6.8). Bei niedri-
gen Unterwasserständen wird die Stabilität mit dem obig beschriebenen Vorgehen tendenziell
über- und bei Unterwasserständen über der Überfallkrone unterschätzt. Der unvollkommene
Überfall bei Unterwasserständen deutlich über der Krone wird mit dem beschriebenen Vorge-
hen nicht berücksichtigt.

Das genannte Vorgehen zur Reduzierung der Belastung ist demnach prinzipiell anwendbar
und hilft im wesentlichen die für die Bemessung maßgebenden Abflusszustände zu definie-
ren. Insbesondere bei Unterwasserständen über der Krone wird die Belastung aufgrund des
eingeschränkten Durchlaufens der Grenzverhältnisse deutlich verringert.

Bei Berücksichtigung einer belastungsverringernden Wirkung ist allerdings sicherzustellen,
dass die entsprechenden Unterwasserstände langfristig nicht verringert werden.

Abb. 6.8: Abhängigkeit der kritischen Belastung von der Lage des Unterwasserstandes in Re-
lation zur Rampenkrone
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6.5.4 Alternative Deckwerke

Naturnahes Bauen hat in der heutigen Zeit im Wasserbau erheblich an Bedeutung gewonnen.
Die Bevölkerung akzeptiert Blockrampen und aufgelöste Rampen aufgrund der Verwendung
natürlicher Steine.

Bei Blockrampen und aufgelösten Rampen ist die Sohlstruktur von essentieller Bedeutung für
die ökologische Durchgängigkeit. Bei V-Rampen hingegen gewährleistet die Form und Aus-
bildung der Öffnung mit großen Steinen bei niedrigen und mittleren Abflüssen die Durchgän-
gigkeit. Die Seitenstrukturen können dementsprechend, in Einklang mit der Ökologie, auch
mit alternativen Methoden errichtet werden.

Heumader (1995) hinterfragt kritisch die Haltung, jeglichen anthropogenen Eingriff als öko-
logische Beeinträchtigung abzubewerten. „Ein von einer Felsböschung ins Wasser gefallener
Felsblock wäre morphologisch (und damit ökologisch) eine Bereicherung, derselbe Stein, als
Vorgrundsicherung an einem Ufer künstlich eingebracht aber (ökologisch) eine Beeinträchti-
gung“. Er betont, dass zwischen einer „ökologischen Funktionsfähigkeit und dem „natürlichen
Gewässerzustand“ zu unterscheiden sei.

6.5.4.1 Verstärkung von gesetzten Deckwerken mit Pfählen

Pagliara und Chiavaccini (2003) haben in einem Modellversuch eine Methode untersucht,
die Stabilität von Blockrampen zu erhöhen. In die Zwischenräume eines Steinsatzes einge-
brachte Pfähle sollen die Strömungsstruktur durch erhöhte Rauheit beeinflussen und somit die
Schubbelastung auf das Deckwerk verringern. Ein zusätzlicher Effekt, allerdings nicht von
den Autoren genannt, wird die Einschränkung einer möglichen Rotation direkt an die Pfähle
grenzender Steine sein.

Der Modellversuch wurde in einer fünfzig Zentimeter breiten und acht Meter langen Rinne
durchgeführt (Abb. 6.9). Einheitliche Betonkugeln mit einem Durchmesser von ds = 70 mm

wurden einlagig in dichter Packung auf einer glatten Oberfläche angeordnet. Variiert wurde
das Längsgefälle J = 1 : 6 und 1 : 8 und das Verhältnis von Pfahlhöhe zu Kugeldurchmesser
von Hp/ds = 1,44, 1,14 und 1. Der Durchmesser der Pfähle beträgt konstant dp = 0,142 ds.

Die Autoren stellen eine deutliche Beeinflussung der Stabilität fest. Im Vergleich zum ur-
sprünglich eingebauten idealisierten Steinsatz konnte eine Erhöhung der Stabilität um bis zu
60 % erreicht werden. Dabei haben die größeren Pfähle den größten Einfluss. Bei steiler wer-
dender Rampenneigung muss eine Vergrößerung der Pfahlanzahl pro Fläche erfolgen, um wei-
terhin eine Erhöhung der Stabilität zu erreichen. Ein Zusatzeffekt stellt die Entkopplung des
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Abb. 6.9: Modellversuch zur Erhöhung der Stabilität eines Deckwerks mittels Verwendung
von Pfählen (aus Pagliara und Chiavaccini, 2003)

Steinsatzes dar. Lokale Schadstellen führen nicht mehr automatisch zum Kollaps des gesamten
Deckwerks.

Obwohl die Versuche aufgrund der Verwendung von einheitlichen Betonkugeln zunächst aka-
demisch anmuten, - der Grund für die Verwendung eines idealisierten Steinsatzes ist die ge-
wünschte Nachrechnung der Hydraulik mit einem dreidimensionalen numerischen Modell -
handelt es sich um eine viel versprechende Methode. Inwiefern allerdings bei scharfkantigen
und unregelmäßig geformten Steinen eine deutliche Beeinflussung der Stabilität durch Pfähle
erfolgen kann, müssten weitere Versuche klären.

6.5.4.2 Wasserbausteine aus Beton

Falls örtlich keine geeigneten natürlichen Steine vorhanden sind und deren Anlieferung relativ
teuer ist, können alternativ Wasserbausteine aus Beton verwendet werden. Insbesondere wenn
die erforderlichen Steine sehr große Abmessungen aufweisen, ist dadurch eine Einsparung
erheblicher Kosten möglich. Die im Fall einer bewehrten Ausführung genannten CABs (Con-
crete Armour Blocks) können in beinahe beliebiger Form (Abb. 6.10) und zudem in Ortbeton
gefertigt werden. Bei sperriger Ausführung wird durch eine Verzahnung mit benachbarten
Elementen die Stabilität erhöht. Als Wellenschutzbauten an Küsten sind diese Elemente seit
Jahrzehnten anzutreffen (Partemschky, 1996). Vischer und Bezzola (1999) beschreiben An-
wendungsbeispiele in Nepal, Bolivien und in der Schweiz zur Sohl- und Ufersicherung.

Werden diese Elemente zur Sicherung des Rückens der Seitenstrukturen eingesetzt, so bietet
sich eine Überdeckung mit feinerem natürlichen Material als Sichtschutz an. Die künstlichen
Steine werden dann erst bei einer seltenen Überströmung der Seitenstrukturen freigelegt.
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Abb. 6.10: Ausführungsvarianten für Wasserbausteine aus Beton (links) und Küstensicherung
an der Strandpromenade in Westerland/Sylt (aus Partemschky, 1996)

6.5.4.3 Verguss von Wasserbausteinen

An Wasserstraßen wird zur Böschungssicherung auch der Verguss von Wasserbausteinen an-
gewendet. Mit hydraulisch- oder bitumengebundenen Vergussstoffen werden die Steine mit-
einander verbunden und die Stabilität erhöht. Beim so genannten Vollverguss erfolgt eine voll-
ständige Verfüllung der Hohlräume zwischen den Wasserbausteinen, wohingegen bei einem
Teilverguss nur eine teilweise Verfüllung und Verklammerung erreicht wird. Es können was-
serdichte und durchlässige Vergussstoffe verwendet werden. In BAW-MAV (1990) finden sich
für den Einsatz an Wasserstraßen die Anforderungen an die Vergussstoffe und die vergossene
Deckschicht sowie Richtwerte für die notwendigen Vergussstoffmengen.

An Wasserstraßen bietet sich der Teilverguss an, falls die Stabilität des eingebauten Deckwerks
nicht ausreicht, die auftretenden hydraulischen und mechanischen Belastungen eine unwirt-
schaftlich große Dicke des Deckwerks ergeben würden oder nur lokal eine größere Belastung
vorhanden ist. Der Vollverguss wird zusätzlich auch zur Abdichtung von Schifffahrtskanälen,
bei Bauwerksanschlüssen und als flächiger Kolkschutz angewendet.

Römisch (2000) formuliert einen Stabilitätsansatz für mit Mörtel vergossene Steinschüttun-
gen. Er interpretiert die infolge der Verklammerung wirkenden Kräfte als zusätzlich anzuset-
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zende Gewichtskraft Fv. Im Ansatz wird von einer nahezu horizontalen Sohle ausgegangen,
so dass die Verklammerungskraft in Richtung der Gewichtskraft wirkt (Abb. 6.11). Aus dem
Momentengleichgewicht im Grenzzustand

(G + Fv) aG = FStr aStr (6.25)

erhält er die bei wirkender Verklammerung aufnehmbare Strömungsgeschwindigkeit zu

uStr,v = B

√√√√d g

(
ρs − ρ

ρ

) [
1 + 6 a

τv

(ρs − ρ)g d

]
(6.26)

mit

B2 =
aG

aStr

1

C

4 · 2
6

(6.27)

Vereinfachend kann B in Unkenntnis der Hebelarme aG und aStr und des Strömungsbeiwerts
C zu 1,4 bis 1,8 angesetzt werden; a ist das Verbundflächenverhältnis (Anteil der mit Mörtel
an andere Steine vergossenen Fläche zur gesamten Oberfläche eines Steines) und ist abhän-
gig von der eingesetzten Vergussmenge; d ist der Steindurchmesser; Bei Mörtel wird unter
Berücksichtigung der starken Streuung ausgewerteter Versuche und für den Einbau nicht ver-
unreinigter Steine und kontrolliertem Verguss die aufnehmbare Verbundspannung vom Autor
zu τv = 0,1 N/m2 angegeben.

Das Stabilitätsverhältnis αV ergl - dies entspricht dem Verhältnis der gerade noch aufnehmba-
ren Fließgeschwindigkeit mit Verguss zur aufnehmbaren Fließgeschwindigkeit ohne Verguss

Abb. 6.11: Stabilitätsbetrachtung am Einzelstein unter Einbeziehung der Verklammerungs-
kraft Fv (aus Römisch, 2000)
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- wird in Abhängigkeit von der Vergussmenge und dem Steindurchmesser in Abb. 6.12 an-
gegeben. Bei Steinen mit rund 60 bis 70 cm Durchmesser könnte somit bei ausreichender
Vergussmenge eine Erhöhung der Stabilität im Vergleich zum unvergossenen Deckwerk um
den Faktor 2 bis 2,5 erreicht werden.

Die Stabilität einer vergossenen Steinschüttung wird wesentlich von der eingesetzten Verguss-
menge beeinflusst. Bei kleineren Steinen kann ein großer Zuwachs der Stabilität durch Verguss
erfolgen. Auf die Notwendigkeit eines flächenhaft gleichmäßigen Vergusses, insbesondere bei
geringer Vergussmenge von etwa 40 l/m2, weist Römisch (2000) hin. Bei größeren Steinen
wird die Stabilität maßgeblich durch das Eigengewicht der Steine beeinflusst und kann durch
einen Verguss nicht mehr wesentlich beeinflusst werden.

Eine praktische Überprüfung des theoretischen Ansatzes erfolgte nicht, weshalb Römisch
(2000) für Wasserbausteine der Klasse II bis III aufgrund eigener Erfahrung die Anwend-
barkeit der Formel bei sohlnahen Fließgeschwindigkeiten uSohle > 12 m/s in Frage stellt.

Beim Einsatz an V-Rampen zur Sicherung des Rückens der Seitenstrukturen wäre eine Ver-
wendung vergossener Wasserbausteine prinzipiell denkbar. Die Deckschicht könnte in diesem
Fall durchlässig in Teilverguss als starres Bauwerkselement ausgeführt werden. Auf eine aus-
reichende Verbindung der Steine und Sicherung gegen Liftkräfte sollte geachtet werden. Die
Dauerhaftigkeit des vergossenen Deckwerks stellt einen wesentlichen Punkt bei der Dimensio-
nierung dar. Die Seitenstrukturen sind einem permanenten Wechsel von Nässe und Trocken-
heit, Frost und Sonneneinstrahlung ausgesetzt. Bei Ausführung in Teilverguss wird sich der
optische Eindruck der Oberfläche nur unwesentlich von der eines unvergossenen Deckwerks
unterscheiden.

Der Ansatz von Römisch (2000) geht von einer identischen Wirkungsrichtung der Verklam-
merungs- und Gewichtskraft aus. Bei einer stark geneigten Ebene wird hingegen die Ver-
klammerung tendenziell normal zur Berandung wirken. Die Verklammerung wird insofern
aufgrund des im Vergleich zur Gewichtskraft größeren Hebelarms einen wesentlich stärkeren
Einfluss auf die Stabilität haben. Das von Römisch (2000) definierte Stabilitätsverhältnis lässt
sich unter Berücksichtigung einer um den Winkel α geneigten Oberfläche zu folgendem Term
bestimmen

αV ergl =

√
1 +

6 a τv

d(ρs − ρ) g cos α
(6.28)
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Abb. 6.12: Stabilitätserhöhung durch Mörtelverguss im Verhältnis zur Stabilität einer losen
Steinschüttung für unterschiedliche Vergussmengen (aus Römisch, 2000)

6.5.4.4 Gabionen

Bei der Ausführung von Stützmauern und bei der Böschungs- und Sohlsicherung an Flüssen
haben sich mit Steinen gefüllte Drahtgitterkörbe, auch Gabionen genannt, als probates Mit-
tel etabliert. Die Einsatzmöglichkeiten als Kolkschutz bei Brückenpfeilern wurden von Yoon
(2005) in einem physikalischen Modell untersucht.

Gabionen zeichnen sich durch ihre einfache und flexible Handhabung aus. Schweres Gerät ist
zum Transport und Aufbau der Körbe und das anschließende Befüllen mit Steinen, die grö-
ßer als die Maschenweite des Gitters sein müssen, nicht zwingend erforderlich. Die Stabilität
des Bauwerks bestimmt sich maßgeblich durch die Masse der miteinander verbundenen und
gefüllten Drahtgitterkörbe. Die Herstellung kann in verschiedenen Formen erfolgen. Neben
kompakten Bauweisen können auch Flussmatratzen mit einer relativ geringen Dicke verwen-
det werden.
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FAO (2001) enthält Richtlinien für die Erstellung von kleinen Wehren, Schussrinnen und Tos-
mulden aus Gabionen. Bei der Bemessung eines solchen Bauwerks müssen die Kipp- und
Gleitsicherheit nachgewiesen werden sowie Bauwerksverformungen infolge eines wirkenden
Sohlwasserdrucks und einer Überschreitung der Bodenfestigkeit ausgeschlossen werden. Zu-
sätzlich kann ein Schaden eintreten, wenn bei starken Turbulenzen das Füllmaterial in Bewe-
gung gerät und das Gitternetz dynamisch belastet wird. Um einen Austrag des Untergrund-
materials zu verhindern, sollte zwischen den Gabionen und dem Untergrund entweder eine
Filterschicht, evtl. in Kombination mit einem Geotextil, oder eine Trennschicht vorgesehen
werden.

Die Belastungsgrenze von Flussmatratzen mit einer Stärke von 150 mm wird von TxDOT
(2004) mit τkrit = 1675 N/m2 angegeben. Bei einer Neigung von J = 1 : 4 wäre bei einem
Stricklerbeiwert kSt = 30 m1/3/s die Deckschicht dementsprechend bis zu einem spezifischen
Abfluss von etwa qkrit = 12 m3/sm stabil. Gabionen zeichnen sich durch ein hohes Maß an
Verformungs- und Anpassungsfähigkeit aus, bevor der Versagenszustand eintritt (Powledge
et al., 1989).

Bei der Errichtung der El Cajón Bogenstaumauer in Honduras wurden zwei Fangedämme
mit je rund 47 m Höhe überströmbar ausgeführt. Die aus Gabionen bestehende abgeschrägte
Oberfläche hat Gerodetti (1981) in einem physikalischen Modellversuch im geometrischen
Maßstab M = 1 : 40 detailliert untersucht (Abb. 6.13). Im Versuch wurde das Gitternetz der
Drahtgitterkörbe durch ein Nylonnetz mit einem Faserdurchmesser von 0,3 mm dargestellt.
Um die Form der Modellgabionen zu wahren, wurden Querschnittsverstrebungen aus dünnem
Plastikmaterial eingebaut. Zur zusätzlichen Verstärkung wurden die Ecken der Gabionen, wie
auch am Prototypen, mit Mörtel ausgegossen.

Abb. 6.13: Aufbau eines Drahtgitterkorbs für die Kofferdämme bei der El Cajón Bogenstau-
mauer (links) und auf eine Gabione wirkende Kräfte (aus Gerodetti, 1981)
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Bei kleineren Abflüssen q < 1,2 m3/sm (umgerechnet auf Naturdaten) findet eine Durchsi-
ckerung der Konstruktion statt, die in Höhe des Unterwasserstandes aus dem Bauwerk austritt.
Bereits bei q > 1,5 m3/sm tritt ohne rückwärtige Verankerung ein Versagen durch Verschie-
ben der unteren Gabionen infolge Durchsickerung ein. Erst wenn die Gabionen durch rück-
wärtige Verankerung in ihrer Lage gesichert sind, wird die Überströmung die maßgebliche
Belastung bei der Stabilitätsbetrachtung. Für die erforderliche Ankerlänge ist der maßgeben-
de Gleitkreis zu ermitteln. Der Bemessungsabfluss von q = 30,6 m3/sm konnte bei einer
Neigung von 1 : 2 mit Verankerung schadlos abgeführt werden. Gerodetti (1981) betont,
dass mitunter die Steinfüllung in den Gabionen durch die Strömung angeregt und das Gitter-
netz dynamisch belastet werden kann. Der Autor weist zusätzlich auf die Notwendigkeit einer
absolut sauberen Verarbeitung hin. Eine unregelmäßige Oberfläche wird bei großen Fließ-
geschwindigkeiten hohe Unterdrücke hervorrufen und kann dadurch zu einer Zerstörung der
Gitterkörbe mit Austrag der Steine führen.

An V-Rampen könnten Gabionen eine kostengünstige Alternative bei der Konstruktion der
Seitenstrukturen darstellen. Die Drahtgitterkörbe sind in verschiedenen Formen herstellbar,
so dass neben einer treppenartigen Ausbildung der Seitenstrukturen auch eine geneigte Ober-
fläche möglich ist. Nachteilig bei dieser Methode ist die hohe Anfälligkeit bei Vandalismus, da
das Gitternetz mit gängigem Werkzeug leicht beschädigt werden kann. In kurzen Intervallen
müssten deshalb Zustandskontrollen erfolgen. Eine begrünte Deckschicht aus Humus würde
zu einer besseren Einbindung ins Landschaftsbild beitragen.

6.5.4.5 RCC - Roller Compacted Concrete

RCC (Roller Compacted Concrete) hat sich seit den frühen achtziger Jahren des 20. Jahrhun-
derts zu einer preisgünstigen und effektiven Methode im Bau von Staumauern entwickelt. Der
erdfeuchte und meist mit geringem Zementanteil versehene Walzbeton wird lagenweise mit
Erdbaugeräten eingebaut und verdichtet.

Hansen und France (1986) beschreiben den Einsatz von RCC zur Sanierung überströmbar
ausgebildeter Deiche in den USA. Der Einbau erfolgt meist treppenartig mit den Vorteilen
eines geringen Aufwands, erhöhten hydraulischen Energieverlusten auf der überströmten Bö-
schung und der großen Masse zur Stabilisierung der Böschung (Powledge et al., 1989, siehe
Abb. 6.14). Alternativ kann mit erhöhtem Arbeitsaufwand, allerdings geringerem Material-
verbrauch, die Deckschicht auch einlagig und parallel zur luftseitigen Böschung ausgeführt
werden. Auf einen sorgfältigen Anschluss der Deichkrone, einer Sicherung des Böschungsfu-
ßes und der Notwendigkeit einer Drainage weisen die Autoren hin.
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Abb. 6.14: Aufbau eines überströmbar ausgebildeten Deiches mit RCC (Powledge et al., 1989)

Der Kerville Ponding Dam in Texas wurde nach einer Zerstörung unter Verwendung von RCC
wieder aufgebaut. Bei einem Hochwasserereignis wurde der Deich anschließend vier bis fünf
Tage lang um rund 4,3 m überströmt - dies entspricht einem spezifischen Abfluss von etwa
q ≈ 15 m3/sm. Es trat während des gesamten Hochwasserereignisses mit einer insgesamt
drei Wochen andauernden Überflutung des Deiches kein Schaden auf. Lediglich loses und
nicht ausreichend verdichtetes Material an der Oberfläche wurde erodiert. Auch andere von
Hansen und France (1986) geschilderte Beispiele hatten sich bereits mehrfach bei Überströ-
mung bewährt (Abb. 6.15).

Abb. 6.15: Überströmung des mit RCC saniert ausgeführten Ocoee No. 2 Dam in Tennesse
(Hansen und France, 1986)
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Bei V-Rampen stellt RCC eine mögliche Alternative dar. Eine Ausführung nur der überström-
ten Rückseite oder eine komplette Errichtung der Seitenstrukturen in RCC kommen dabei in
Frage. Letzteres würde sich aufgrund der relativ geringen Abmessungen und des Umgehens
der Problematik eines Anschlusses von RCC an den Unterbau empfehlen. Durch Auftrag einer
Humusschicht mit Bewuchs könnte der Beton kaschiert werden. Nach einer selten eintreten-
den Überströmung müsste diese Überdeckung wieder erneuert werden.

6.5.4.6 Betonverbundsteine

Eine weitere Möglichkeit zur Sicherung von erosionsgefährdeten Oberflächen stellt eine Pflas-
terung mit Betonverbundsteinen dar. Diese können durch eine Verzahnung (Abb. 6.16) oder
mittels Seilsystemen (cable-tied concrete blocks, Abb. 6.17) im Verbund gehalten werden. Die
unkomplizierte Handhabung, das relativ geringe Flächengewicht, sowie die Möglichkeit der
flexiblen Anpassung an die zu schützende Oberfläche, vereinfachen den Einbau. Betonver-
bundsteine haben sich u. a. im Küstenschutz und bei der Anlage von Wellenbrechern bewährt
(Powledge et al., 1989).

Melville (2006) untersuchte in einem physikalischen Modell zweiachsig kabelgebundene Be-
tonverbundsteine zur Kolksicherung an Flügelmauern und verglich diese Maßnahme mit ei-
nem Steinwurf. Im Gegensatz zu einem Steinwurf, der bei einem Durchgang von Transport-
körpern und einer Kolkbildung zur Auflockerung neigt, kann sich das kabelgebundene System
flexibel den Sohlverformungen anpassen.

Bei einer Verwendung an überströmbar ausgeführten Deichen ergibt sich die höchste Stabi-
lität, wenn die Zwischenräume der mit offenen Strukturen versehenen Betonverbundsteine

Abb. 6.16: Betonsteine mit Verzahnung (aus King’s Material Inc., 2007)
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Abb. 6.17: Einbau eines kabelgebundenen Verbundsteinsystems zur Ufersicherung (aus Ar-
mortec, 2007)

verfüllt und mit Gras bewachsen werden (Powledge et al., 1989). Bei Einbau von Verbund-
steinen mit einem Flächengewicht von 135 bis 160 kg/m2, einer sorgfältigen Verankerung und
einem Grasbewuchs konnten auf einem kohäsiven Untergrund Fließgeschwindigkeiten von bis
zu 7,9 m/s sicher abgeführt werden. Eine Verwendung von Geotextilien unter den Betonver-
bundsteinen wird in den meisten Fällen empfohlen. Powledge et al. (1989) weisen darauf hin,
dass an der Überfallkante auftretende Unterdrücke für die Stabilität maßgebend sein können
und dies durch ein entsprechendes Steingewicht bzw. eine zusätzliche Verankerung berück-
sichtigt werden muss. Zweiachsig gespannte Systeme hatten in diesen Untersuchungen die
besten Ergebnisse erzielt.

Von TxDOT (2004) werden die kritischen Schubspannungen, jeweils ohne Bewuchs, für zwei-
achsig kabelgebundene Betonverbundsteinsysteme in der Größenordnung τkrit > 1532 N/m2

und für einachsig kabelgebundene Systeme im Bereich von τkrit > 574 bis 957 N/m2 ange-
geben.

Bei V-Rampen könnten mit Grasbewuchs versehene kabelgebundene Betonverbundsteine eine
auch optisch ansprechende Alternative darstellen. Durch die flexiblen Verlegemöglichkeiten
wäre die Verwirklichung weicher Übergänge und gefälliger Strukturen möglich.
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6.6 Öffnungswandung der Seitenstrukturen

Auf die Steine im Bereich der Öffnungswandung wirkt zusätzlich zum Strömungsangriff eine
destabilisierende hangparallele Komponente der Gewichtskraft. Für diesen Bereich existierten
bislang keine geeigneten Bemessungsansätze.

Im Rahmen einer Diplomarbeit wurden von Schmidt (2006b) physikalische Modellversuche
in einer 52,5 cm breiten Rinne an der Versuchsanstalt für Wasserbau der TU München durch-
geführt. In den Versuchen wurde die Stabilität der Öffnungsneigung der Seitenstrukturen an
einem Halbmodell untersucht (Abb. 6.18). Folgende Parameter wurden variiert:

• Bezüglich der Form wurden zwei mögliche Ausführungen der Seitenstrukturen unter-
sucht (Abb. 6.19). Eine prismenartige Formgebung (Ausführung A) und eine im Grund-
riss elliptisch ausgerundete Seitenstruktur (Ausführung B) wurden dargestellt.

• Die Öffnungsneigung wurde zu Werten von 1 : m = 1 : 1, 1 : 1,5 und 1 : 2 angesetzt.

• Die Seitenstrukturen wurden geschüttet aus feinem Schottermaterial mit einem Korn-
durchmesser ds = 7 mm errichtet. Da sie durch leichtes Andrücken der Steine in Form
gebracht wurden, liegt die Einbauqualität tendenziell zwischen der eines reinen Stein-
wurfes und eines Steinsatzes. Zu Beginn durchgeführte Versuche mit gröberem Mate-
rial der Größenordnung ds = 13,7 mm wurden verworfen, da aufgrund des zu großen
Widerstandes gegen Erosion der Versagenszustand erst bei Überströmung der Seiten-
strukturen eintrat.

Abb. 6.18: Modellaufbau zur Untersuchung der Stabilität der Öffnungswandung
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Abb. 6.19: Ausführungsvarianten der Seitenstrukturen im Modellversuch

Da die Sohle im Bereich der Öffnung bereits bei kleineren Abflüssen erodiert wurde
und der entstehende Kolk zu einem Nachrutschen der Seitenstrukturen führte, wurde
die Sohle mit gröberem Material der Größe ds = 13,7 mm belegt.

• Die Öffnungsbreite bof/2 wurde zu BR/2 = 26,3 cm, BR/3 = 17,53 cm bzw. BR/4 =

13,1 cm angesetzt.

Die Seitenstrukturen wurden in Fließrichtung ober- und unterwasserseitig mit einer Neigung
von 1 : 3 befestigt aufgebaut. Die Stabilität des Rückens der Seitenstrukturen war nicht Be-
standteil dieser Untersuchungen.

Die insgesamt 18 Kombinationen aus den Parametern Formgebung, Öffnungsneigung und Öff-
nungsbreite wurden je drei Mal mit steigender Belastung beaufschlagt. Der Unterwasserstand
wurde jeweils niedrig eingestellt, so dass im Bereich der Öffnung die Grenzverhältnisse ohne
Rückstau von Unterwasser durchlaufen wurden. Bei den vorliegenden Versuchen wurden die
Seitenstrukturen bei Versagenseintritt noch nicht überströmt.

Bei einer Ausführung der Öffnungswandung in Steinwurf ist die Abgrenzung zwischen verein-
zelten Steinumlagerungen und einer Instabilität erschwert und mit von subjektiven Eindrücken
beeinflusst. Bei den Versuchen wurde die Struktur als beschädigt angesehen, wenn die Form
der Öffnung nicht mehr gegeben war. Diesem Zustand ging ein Abtrag mehrerer exponierter
Steine mit leichten Veränderungen der Form voraus. Das Abflussspektrum zwischen diesen
beiden Zuständen ist relativ klein.

Die Strömung im Bereich der Öffnung wird von einer Ablösung an der Öffnungswandung
überschattet. Bei der prismenartigen Ausführung ist die Ablösung aufgrund der strömungs-
ungünstigen Form wesentlich stärker ausgeprägt. Prinzipiell zeigten sich bei beiden Formge-
bungen ähnliche Zerstörungsmechanismen (Abb. 6.20). Zunächst wird im Bereich der Strö-
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mungsablösung (I) Material abgetragen. Anschließend wird bei niedrigem Unterwasserstand
Material im Fußbereich der unterstromigen Öffnungswandung Material erodiert (II). Eine ge-
ringfügige Belastungssteigerung vergrößert die Erosionsmulde und führt zu einem schlagarti-
gen Kollaps infolge Nachrutschen des Kronenbereichs (III).

Die kritische Belastung Qkrit nimmt mit zunehmender Öffnungsbreite bof und abnehmen-
der Neigung 1 : m zu. Bei steilen Neigungen liegt der kritische Abfluss bei der prismen-
artigen Form im Vergleich zur ausgerundeten Form höher. Dies liegt an der stärkeren Ablö-
sung und resultierend geringeren Strömungsbelastung der Öffnungswandung. Bei der Neigung
1 : m = 1 : 2 liegt die kritische Belastung bei beiden Formvarianten im gleichen Bereich.
Je Parameterkombination wurde innerhalb der drei Wiederholungen mit einer Schwankung
der kritischen Belastung im Bereich von ± 13% eine gute Reproduzierbarkeit der Ergebnisse
festgestellt.

Da die kritische Belastung Qkrit mit von der Öffnungsbreite abhängt, wird im folgenden ein
rechnerisch leicht zu erfassender fiktiver Abflussanteil Q∗

krit über der Öffnungswandung bei
Versagen definiert (Abb. 6.21 und Gl. 6.29).

Q∗
krit =

A∗
gr

Agr

Qkrit (6.29)

Die Grenzgeschwindigkeit ergibt sich für beliebige Querschnitte zu

ugr =

√
g Agr

bSp

(6.30)

Abb. 6.20: Versagensablauf an der Öffnungswandung
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Abb. 6.21: Fiktiver Abflussanteil über der Öffnungswandung

Unter der Voraussetzung, dass die Seitenstrukturen noch nicht überströmt werden, bestimmen
sich bei einer trapezförmigen Öffnung die Flächen gemäß Abb. 6.21 zu

Agr =
bof

2
hgr +

1

2
h2

gr m

A∗
gr =

1

2
m h2

gr

(6.31)

Mit Berücksichtigung der Kontinuitätsbedingung (Gl. 6.32) wird iterativ die Grenzfließtiefe
hgr bei Versagen ermittelt.

Qkrit = Agr ugr (6.32)

Die angegebenen fiktiven Abflussanteile (Abb. 6.22) beziehen sich auf eine Öffnungswan-
dung. Dies ist bei Anwendung der Gl. 6.29 zu beachten.

Die kritische Belastung über der Öffnungswandung Q∗
krit ist im wesentlichen unabhängig von

der Öffnungsbreite. Der Trend einer Zunahme des Erosionswiderstandes mit flacherer Nei-
gung 1 : m ist klar erkennbar.

Für die durchgeführten Versuche kann von den Gesetzmäßigkeiten eines Froude-Modells
ausgegangen werden. Signifikante Zähigkeitseinflüsse werden aufgrund der großen Fließge-
schwindigkeiten und des relativ großen Korndurchmessers ausgeschlossen. Theoretisch kön-
nen deshalb für beliebige Maßstabszahlen die Versuchsergebnisse mit der Beziehung

ds,Natur = ds,Modell ·λG und Q∗
krit,Natur = Q∗

krit,Modell ·λ
5/2
G (6.33)
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Abb. 6.22: Fiktive Abflussanteile bei Beschädigung der Öffnungswandung

Abb. 6.23: Abschätzung der erforderlichen Steingröße für die Öffnungswandung
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in Naturwerte umgerechnet werden (Abb. 6.23).

Aufgrund des relativ geringen Umfangs der durchgeführten Versuche, der Verwendung eines
Halbmodells und keiner Variation des Korndurchmessers sind die Ergebnisse als eine erste
Abschätzung anzusehen.

6.7 Sohle der V-Rampe

Die Sohle im Bereich der V-Rampe wird durch einen konzentrierten und beschleunigten Ab-
fluss belastet. Auf das Deckwerk wirken destabilisierend die hydrodynamische Schleppkraft
sowie der Auftrieb. Da die Sohle beinahe horizontal ist, hat die Gewichtskraft im Gegensatz
zu längsgeneigten Deckwerken einen rein stabilisierenden Einfluss.

Einen Anhaltspunkt für die notwendige Steingröße liefert ein Vergleich mit Bemessungsansät-
zen für Rampenbauwerke. Im Vergleich zu längsgeneigten Deckwerken liegt die Strömungs-
belastung im Bereich der V-Rampenöffnung deutlich niedriger. Die Strömung ist im Begriff
sich zu beschleunigen und wird durch das relativ hohe Unterwasser nach einer kurzen Strecke
bereits wieder eingebremst. Bei Bemessungsansätzen für konventionelle Rampen mit einer
gewissen Neigung tritt die maximale Belastung im Bereich des schießenden Normalabflusses
auf.

Der Bemessungsansatz von Abt und Johnson (1991) für die Sicherung überströmbar ausge-
bildeter Dämme mit einem geschütteten Deckwerk wurde für Längsgefälle von J = 1 : 5 bis
1 : 100 entwickelt. Im metrischen System lautet der Bemessungsansatz:

qkrit =
1

1,35
3,416 D1,786

50 J−0,768 (6.34)

Bereits enthalten ist ein Abminderungsfaktor von 1,35, um eine vereinzelte Bewegung von
Steinen zu verhindern. Die Autoren weisen darauf hin, dass bei flacherem Gefälle nur wenige
Versuche durchgeführt wurden, so dass Gl. 6.34 in diesem Fall nur als eine Abschätzung zu
sehen ist.

Zur Ermittlung der Größenordnung der erforderlichen Steine kann die Öffnung in Analogie
zu einem Rampenbauwerk gesehen werden. Das Gefälle wird auf der sicheren Seite sehr flach
zu 1 : 100 gewählt. Für die Strömungsbelastung auf die Sohle kann ebenfalls auf der sicheren
Seite liegend der Abflussanteil durch die Öffnung auf die Öffnungsbreite bof bezogen werden,
d. h. es wird vereinfacht von einer kleineren und rechteckförmigen Öffnung ausgegangen.
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Mit Gl. 6.34 beträgt dann beispielsweise bei einem Bemessungsabfluss qd = 40 m3/sm der
erforderliche Steindurchmesser D50 ≈ 65 cm.

Im Rahmen dieser Arbeit wurde in einer Messrinne mit 8 m Länge und 52,5 cm Breite ein
Grundlagenversuch zur Stabilität der Belegungssteine in einer rechteckfömigen Verengung
durchgeführt. Der Abflussquerschnitt wurde einseitig auf einer Länge von 50 cm auf eine
Breite von 16,7 cm reduziert. Im Oberwasser wurde eine viertelkreisförmige Verziehung mit
einem Radius von 20 cm angebracht, um die Strömungsablösung bei Beginn der Einengung
zu reduzieren und eine möglichst gleichmäßige Belastung über den Querschnitt zu erhalten.
Die Sohle wurde als mehrlagiger Steinwurf aus Schotter der Korngröße ds = 13,7 mm mit
einem Längsgefälle von 1,0 h erstellt.

Bei der Versuchsdurchführung wurde jeweils für einen konstanten Abfluss der Unterwasser-
stand schrittweise abgesenkt. Für die ersten Steinbewegungen und anschließende Kolkbildung
wurden der korrespondierende Unterwasserstand und der Ort des Auftretens registriert. Ver-
gleichend ist in Abb. 6.24 der Unterwasserstand bei Normalwasserverhältnissen mit einem
Stricklerbeiwert kSt = 40 m1/3/s angegeben.

Bei den Versuchen hat sich eine klare Abhängigkeit der ersten Steinbewegungen und an-
schließenden Zerstörung vom Unterwasserstand gezeigt. Vereinzelte Steinbewegungen sind
im wesentlichen im Steinwurf unvermeidbar und treten bereits bei kleineren Abflüssen und
bei Unterwasserständen deutlich über Normalwasserverhältnissen auf.

Die tatsächliche Zerstörung kann bei Abflüssen Q < 20 l/s nur mit Unterwasserständen deut-
lich unter den Normalwasserverhältnissen provoziert werden. Der schießende Abfluss wird
dann vom Übergang der Einengung zur Aufweitung weiter beschleunigt und führt zu einem
überkritischen Sohlangriff unterstrom der Einengung. Erst bei Abflüssen Q ≥ 22,7 l/s verla-
gert sich die kritische Belastung bei höheren Unterwasserständen in den Bereich der Einen-
gung.

Im geometrischen Maßstab M = 1 : 30 entspricht der Modellabfluss Q = 22,7 l/s bei Ver-
sagen in der Öffnung einer spezifischen Belastung von q = 22,4 m3/sm am Prototypen. Der
Steinwurf weist dann einen äquivalenten Kugeldurchmesser von umgerechnet ds = 42 cm

auf. Bei Anwendung der Gl. 6.34 mit J = 1 : 100 ergibt sich für ds = 42 cm eine kritische
Belastung qkrit = 18,5 m3/sm. Diese Belastung liegt in einer vergleichbaren Größenordnung
wie das Versuchsergebnis.
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Abb. 6.24: Kritische Belastung der Sohle in einer rechteckförmigen Öffnung der Breite
16,7 cm bei einem äquivalenten Kugeldurchmesser ds = 13,7 mm

6.8 Tosmulde

Der Tosmuldenbereich ist aufgrund starker Turbulenz und der auftretenden Strömungsum-
lenkung erhöhten Belastungen ausgesetzt. Die Belastung ist mit abhängig von der gewählten
Struktur zur Energieumwandlung. Im Rahmen dieser Arbeit wurde dieser Belastungsbereich
nicht gesondert untersucht. Für die Wahl der notwendigen Steingrößen dienen allerdings fol-
gende Anhaltspunkte:

• Bei den im Modellversuch im Maßstab M = 1 : 26,2 untersuchten Tosmuldenvarianten
(vgl. Abschnitt 5.9) wurde die Tosmulde zwischen den beiden Bögen in geschütteter
Bauweise mit Schotter der Größe ds,Modell = 19,7 mm erstellt. Die umgerechnet auf
Naturmaße 51 cm großen Steine hielten der Belastung bis zum untersuchten Höchstab-
fluss Q = 560 m3/s ohne größere Veränderungen stand.

• Im Rahmen eines separaten Modellversuchs wurde die Stabilität einer aufgelösten Ram-
pe an der Salzach untersucht (Strobl et al., 2007a). Die betrachtete Rampe wird mit einer
Längsneigung von J = 1 : 50 in tendenziell locker gesetzter Weise ausgeführt und be-
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steht aus insgesamt elf Riegelstrukturen mit dazwischen liegenden Becken (Abb. 6.25).
Die Riegel werden aus drei nebeneinander gesetzten Blöcken mit je maximal 4 t Masse
und einer Größe von ds ≤ 1,4 m errichtet. Die Becken werden einlagig mit Steinen von
maximal 400 kg Masse und einer Größe von ds ≤ 60 cm in gesetzter Bauweise erstellt.

Bei größeren Abflüssen stellt sich über dem Rampenbauwerk ein gewellter Abfluss ein.
Die untersuchte Rampenstruktur weist eine sehr hohe Stabilität auf und wurde erst bei
einer spezifischen Belastung von umgerechnet q = 28,2 m3/sm zerstört.

Die wesentliche Belastung der Tosmuldenstruktur unterstrom einer V-Rampe konzentriert sich
auf die Breite der Öffnung und nimmt in Fließrichtung aufgrund erhöhter Turbulenz rasch ab.
Eine gesetzte Ausführung der Tosmuldenstruktur unter Verwendung der im Bereich der Öff-
nung gewählten Steine bietet sich an und wird nach derzeitigem Kenntnisstand eine ausrei-
chende Stabilität liefern.

Werden erhöhte Bogen- oder Riegelstrukturen aus Steinen oder Blöcken errichtet, so soll-
te deren Lagesicherung konstruktiv gewährleistet werden. Diese Sicherung kann durch eine
direkt unterstrom der Riegelblöcke angeordnete Spundwand erfolgen, an welche die Blöcke
kraftschlüssig anzulehnen sind.

Im Anschluss an den letzten Riegel wird die Sohle durch die stehenden Wellen weiterhin stark
belastet. Es wird deshalb empfohlen den Bereich des Steinsatzes um eine entsprechende Länge
nach unterstrom zu verlängern.

6.9 Nachbett

6.9.1 Geschlossenes Deckwerk

Bei V-Rampen wird ein Teil der Energie unterstrom der Tosmuldenstruktur umgewandelt. Um
eine übermäßige Kolkbildung zu vermeiden, empfiehlt sich die Verwendung eines Nachbett-

Abb. 6.25: Aufgelöste Rampe an der Salzach (Strobl et al., 2007a)
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schutzes. Dieser kann im Gegensatz zum eigentlichen V-Rampenbauwerk in Lockerbauweise
als Steinwurf erstellt werden, da lokale Umlagerungen einzelner Steine hingenommen werden
können. Zwischen einer oberstrom angebrachten starren Deckschicht in Steinsatz und dem
flexibel ausgeführten Nachbett ist eine Spundwand anzuordnen, um bei lokaler Kolkbildung
im Steinwurf eine rückschreitende Erosion des Steinsatzes zu vermeiden.

Damit nach Umlagerung einzelner Steine noch eine ausreichende Schutzschicht vorhanden ist,
wird von Hassinger (1991) der 1,5-fache Wert des größten Steindurchmessers als Schichtdicke
des Steinwurfs angesetzt.

Gebler (1991a) ermittelt die erforderliche Steingröße des Steinwurfs in Abhängigkeit von der
mittleren Fließgeschwindigkeit:

dm,erf = 0,04 u2
m (6.35)

Anhaltspunkte für die Dimensionierung des Nachbetts können Ansätze für örtlich geschlosse-
ne Sohldeckwerke an Brückenpfeilern zur Kolksicherung geben. Nach Izbash (1970) bestimmt
sich der erforderliche Steindurchmesser zu:

D50 >
FB u2

m

g′
mit g′ = g

ρS − ρ

ρS

(6.36)

Der Wert FB wird hierbei verschiedentlich definiert (siehe Tab. 6.2):

Bonasoundas (1973) formuliert einen Bemessungsansatz in Abhängigkeit von der mittleren
Fließgeschwindigkeit um:

D50 > 0,01
(
6− 3,3 um + 4 u2

m

)
(6.37)

Nach Yoon und Yoon (1997) werden mit den obigen Ansätzen die erforderlichen Durchmesser
für geschlossene Deckwerke teilweise stark überschätzt (Tab. 6.3). Insbesondere die Ergebnis-
se von Neill (1975) und Breusers et al. (1977) erscheinen deutlich zu hoch.

Tab. 6.2: Ansätze für den Faktor FB zur Bemessung örtlich geschlossener Deckwerke (aus
Hartlieb, 1999)

Autor Izbash (1970) Neill (1975) Breusers et al. (1977) Richardson et al. (1993)

FB 0,7 1,521 2,838 0,778
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Tab. 6.3: Vergleich der Ergebnisse verschiedener Bemessungsansätze für geschlossene Deck-
werke

dm bzw. D50 dm bzw. D50

Autor für um = 3 m/s für um = 4 m/s

Gebler (1991a) 36 cm 64 cm
Izbash (1970) 39 cm 69 cm
Neill (1975) 85 cm 150 cm
Breusers et al. (1977) 158 cm 280 cm
Richardson et al. (1993) 43 cm 77 cm
Bonasoundas (1973) 32 cm 57 cm

6.9.2 Offenes Deckwerk

Bei nicht zu hoher Belastung stellen Offene Deckwerke (Knauss, 1995; Hartlieb, 1999) eine
Alternative zu geschlossenen Deckwerken dar. Sie zeichnen sich durch eine lückenhafte Bele-
gung des natürlichen Untergrundes mit größeren Steinen aus. Die Größe und Belegungsdichte
der Steine sind auf die hydraulische Belastung abgestimmt, so dass die Belegungssteine für
sich genommen stabil sind und das natürliche Sohlmaterial im Strömungsschatten nicht ero-
diert wird. Hartlieb (1999) gibt für den erforderlichen Mindestdurchmesser der Belegungsstei-
ne folgende Bedingung an:

ds,min =

(
qmax

hmax

)2

2 g 1,44
ρs − ρ

ρ

(6.38)

Er empfiehlt zur Kontrolle eine Vergleichsrechnung mit dem Ansatz von Shields mit einem
abgeminderten Shields-Parameter von Fr∗krit = 0,015:

ds,min =
ρ

ρs − ρ

hmaxJ

0,015
(6.39)

Die erforderliche Anzahl an Belegungssteinen pro m2 ist abhängig von der tatsächlich gewähl-
ten Steingröße ds,m und ergibt sich zu:

n =
1

2 d2
s,m

+ 1 (6.40)
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Im Vergleich zur Dimensionierung geschlossener Deckwerke (Tab. 6.3) ergeben sich bei An-
wendung der Gl. 6.38 deutlich kleinere Steingrößen von ds,min ≈ 20 cm bzw. 35 cm bei
um = 3 m/s bzw. 4 m/s.

Die Untersuchungen von Hartlieb (1999) sind für gleichförmige Strömungsverhältnisse kon-
zipiert und nicht direkt auf erhöhte Turbulenz in Folge von noch nicht abgeschlossener Ener-
gieumwandlung anwendbar. Bei V-Rampen sollte deshalb zunächst die Tosmuldenstruktur
und eine gewisse Nachbettlänge in Steinsatz bzw. -wurf errichtet werden. Im Anschluss bietet
sich allerdings ein Offenes Deckwerk als zusätzliche und flexible Maßnahme zum Anschluss
der ungeschützten Sohle im Unterwasser an. In Modellversuchen an der Versuchsanstalt für
Wasserbau der TU München für eine aufgelöste Rampe an der Salzach (Strobl et al., 2007a)
hat sich die Verwendung eines Offenen Deckwerks als Nachbettschutz bestens bewährt. Sohl-
veränderungen infolge leichter Kolkbildung werden flexibel unter Beibehaltung der Struktur
aufgenommen.
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6.10 Konstruktive Hinweise

6.10.1 Sicherheiten

Bei der Dimensionierung einer V-Rampe müssen praxisorientierte Annahmen und Vereinfa-
chungen getroffen werden. Bei der Bauausführung können Unzulänglichkeiten auftreten. Die
Steine können aufgrund einer Beschädigung beim Anliefern und Abladen eine vom Entwurf
abweichende Größe und Form aufweisen.

Allgemein sollten Unsicherheiten dort berücksichtigt werden, wo sie auftreten. Die Angabe
eines pauschalen Sicherheitsbeiwerts ist nicht mehr zeitgemäß und führt mitunter zu einer
deutlichen Über- oder Unterschätzung der Unsicherheiten. Mitunter wird in Abhängigkeit des
Gefährdungspotentials oder spezieller Anforderungen eine erhöhte Sicherheit gefordert.

Eine nähere Angabe von Sicherheitsbeiwerten kann im Rahmen dieser Arbeit nicht erfolgen.
Die exakte Bestimmung der Sicherheitsbeiwerte würde eine Kenntnis der Unsicherheiten im-
plizieren. Insbesondere bei den eigenen durchgeführten Untersuchungen, bspw. zur Stabilität
der Öffnungswandung, ist allerdings die Anzahl der Versuche nicht ausreichend groß, um sta-
tistisch aussagekräftige Informationen zur Streuung der Messergebnisse zu liefern.

Zur Berücksichtigung von Unsicherheiten bei der Dimensionierung werden im allgemeinen
Aufschläge auf die erforderlichen Steingrößen oder Abschläge bei der zulässigen hydrauli-
schen Belastung erhoben:

• Beispielsweise empfehlen Whittaker und Jäggi (1986) bei der Anwendung ihres Ansat-
zes zur Dimensionierung von Blockrampen (Gl. 6.13) eine Verringerung der zulässigen
Abflüsse um 10 bis 20 %.

• Bei seinem Ansatz zur Bemessung überströmbar ausgebildeter Dämme berücksich-
tigt hingegen Dornack (2001) das erhöhte Schadenspotential und die Abhängigkeit der
Deckwerksstabilität von der Qualität der Ausführung und empfiehlt deshalb eine Be-
messung des Deckwerks auf den zweifachen Bemessungsabfluss. Alternativ schlägt er
eine Vergrößerung des Steindurchmessers ds um den Faktor 1,6 vor. Dies entspricht
einer Erhöhung der Steinmasse um den Faktor 4.

Bei V-Rampen bietet sich bei der Bestimmung der Sicherheitsbeiwerte eine Unterscheidung
der einzelnen Belastungsbereiche an. Beispielsweise wird die hydraulische Belastung der Sei-
tenstrukturen aufgrund der im Vergleich zur Öffnung relativ geringen Überströmungshöhe
wesentlich stärker auf Ungenauigkeiten in der Bestimmung des Bemessungsabflusses oder bei
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der Bestimmung des Oberwasserstandes reagieren. Dieser Umstand sollte durch einen lokal
erhöhten Sicherheitsbeiwert berücksichtigt werden.

6.10.2 Steinauswahl

Das einzubauende Gesteinsmaterial muss frostsicher, beständig und frei von Klüften sein. Die
Anforderungen der DIN EN 13383-1 an Wasserbausteine sind zu gewährleisten.

Für den Steinsatz ist kantiges Material mit gedrungener Form zu wählen. Im allgemeinen
sollten die zuvor bestimmten Steingrößen nicht unterschritten werden. Der Gefahr einer Be-
schädigung des Materials beim Anliefern und Abladen vor Ort ist durch Maßnahmen entgegen
zu wirken. Eine Veränderung des Steindurchmessers ds um nur 10 % wirkt sich in einer Ände-
rung des Steingewichts von≈ 30 % aus. Eine geringfügige Unterschreitung des erforderlichen
Steindurchmessers kann sich deshalb deutlich in einer Reduzierung der Stabilität auswirken.

In den TLW 2003 (siehe Tab. 6.4) sind Größen- und Gewichtsklassen zur Lieferung von Was-
serbausteinen definiert. Die größte angegebene Gewichtsklasse HMB300/1000 reicht von 300

bis 1000 kg. Mitunter sind bei der Ausschreibung von Bauleistungen bzw. bei der Ausfüh-
rungsplanung einer V-Rampe hiervon abweichende Steingrößen festzuschreiben.

Tab. 6.4: Steinklassen der TLW 2003

Grundklasse Kategorie Größenordnung

Größenklasse (Coarse Particles) CP45/125 45 bis 125 mm
CP63/180 63 bis 180 mm
CP90/250 63 bis 180 mm

leichte Gewichtsklasse (Light Mass) LMB5/40 5 bis 40 kg
LMB10/60 10 bis 60 kg
LMB40/200 40 bis 200 kg
LMB60/300 60 bis 300 kg

schwere Gewichtsklasse (Heavy Mass) HMB300/1000 300 bis 1000 kg

6.10.3 Filter

Bei Deckwerken aus Steinsatz oder Steinwurf kann ein Ausspülen des Untergrundmaterials zu
Setzungen und einer Lockerung des Gefüges führen, in deren Folge die Stabilität abnimmt. In
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der Regel ist die Anordnung einer oder mehrerer Filterschichten zwischen dem relativ feinen
Untergrundmaterial und den großen Deckwerkssteinen erforderlich.

Aus der Geotechnik ist u. a. die Filterregel nach Terzaghi bekannt. Die Korngröße des Filter-
materials df sollte in Abhängigkeit des gröberen Materials D die Bedingung der Gl. 6.41 erfül-
len, um ein Ausspülen feinerer Bestandteile zu verhindern. Sowohl Filter als auch abzufiltern-
des Material müssen für die Anwendbarkeit gleichkörnig gestuft sein mit U = d60/d10 < 2.

D15

df,85

< 4 (6.41)

Raudkivi und Ettema (1982) stellen bei einzelnen gröberen Steinen auf feinerem Untergrund
zwei mögliche Veränderungszustände fest. Bei zu feinem Untergrundmaterial sinken die grö-
beren Steine in den Untergrund ein. Ist hingegen der Untergrund zu grob, so gleiten die gröbe-
ren Steine auf dem Untergrundmaterial ab. Whittaker und Jäggi (1986) berücksichtigen dies
in ihrem Filteransatz Gl. 6.42.

ds

17
< ds,UB <

ds

10
(6.42)

mit ds: äquivalenter Kugeldurchmesser der Deckwerkssteine, und ds,UB: äquivalenter Kugel-
durchmesser des Unterbaumaterials.

Platzer (2000) empfiehlt alternativ eine Regel für das unter dem Deckwerk anzuordnende
Bettungsmaterial (Gl. 6.43). Die Schichtdicke des Unterbaumaterials sollte mindestens dem
zweifachen Korndurchmesser ds,UB entsprechen.

ds,UB =
3 k

7
∼= 0,2 ds (6.43)

mit k: Rauheitserhebung der Deckwerkssteine und k ≈ ls/3.

Eine ähnliche Beziehung mit Bezug auf Platzer (2000) gibt Vogel (2003) an (Gl. 6.44).

ds,UB ≥
(

1

7
÷ 3

7

)
k (6.44)

Hengl (2005) führte physikalische Modellversuche an aufgelösten Rampen durch und stellte
fest, dass der von Whittaker und Jäggi (1986) definierte kritische Zustand des Abgleitens bei
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gesetzten Steinen im wesentlichen nicht auftritt. Er empfiehlt deshalb in Anlehnung an Platzer
(2000) und Vogel (2003) die Anwendung der Gl. 6.45.

ds

10
≤ ds,UB ≤

ds

4
(6.45)

Bei Verwendung einer Filterschicht unter den Deckwerksteinen ist beim dortigen Übergang
zum feinen Untergrund ebenfalls die Filterstabilität nachzuweisen und evtl. durch den Einbau
zusätzlicher Schichten sicherzustellen.

6.10.4 Ausführung und Bauwerksanschlüsse

Im Rahmen dieser Arbeit wurden V-Rampen an mittleren und größeren Gewässern betrachtet.
Hier ist davon auszugehen, dass im Bereich der Seitenstrukturen und der Öffnung große Steine
oder Blöcke zu verwenden sind.

Bei der Konstruktion des Gesamtbauwerks ist in diesem Fall zwischen Bereichen zu unter-
scheiden, die in Steinsatz oder Steinwurf zu errichten sind.

Im Steinsatz erstellte Deckwerke sind starr und unflexibel und weisen bei sorgfältiger Aus-
führung eine hohe Stabilität auf. Allerdings sind bei lokaler Beschädigung und Offenlegen
des feineren Unterbaumaterials kaum Überlastungsreserven vorhanden. Bei einer V-Rampe
können zur Wahrung der hydraulischen Funktion während des Betriebs keine Veränderungen
der Öffnungsgeometrie, der Seitenstrukturen und der Tosmulde in Kauf genommen werden,
weshalb diese Bereiche in gesetzter Bauweise zu errichten sind. Zudem kann, insbesondere
bei größeren Steinen und Blöcken, ein formgenauer Einbau nur durch kontrolliertes Setzen
erfolgen.

Ein mehrlagiger Steinwurf hingegen kann sich in gewissen Grenzen einer lokal erhöhten Be-
lastung durch Steinumlagerungen anpassen und bietet sich, auch aus Kostengründen, im Nach-
bettbereich an.

Aufgrund der unterschiedlichen Charakteristika müssen die Übergänge vom Steinsatz zum
Steinwurf mit einer Spundwand voneinander abgegrenzt werden. Nur so kann sichergestellt
werden, dass es bei einer Veränderung des Steinwurfs zu keiner rückschreitenden Erosion des
Steinsatzes führt. Im Bereich der Seitenstrukturen und Öffnungsgeometrie sollte einheitlich
eine Errichtung in Steinsatz erfolgen.

Bei den Anschlüssen angrenzender Bereiche mit deutlich unterschiedlichen Steingrößen ist
auf eine sorgfältige Ausführung zu achten.
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Um im Steinsatz eine Zerstörung des Gesamtbauwerks infolge einer lokalen Schwachstelle zu
vermeiden, bietet sich eine Einfassung der Seitenstrukturen im Sohlbereich mit Spundwänden
an. Bei Schädigung des Sohlbereichs hat dies keine unmittelbare Destabilisierung der Seiten-
strukturen zur Folge. Alternativ könnte ein Abrutschen der Seitenstukturen durch zusätzliche
Steine am Fuß, analog zur Ausbildung der Fußsicherung einer Rampenfußkonstruktion, ver-
hindert werden.

Bei V-Rampen in kleineren Gewässern, bei denen aufgrund der verringerten hydraulischen
Belastung deutlich kleinere Steine erforderlich sind, ist prinzipiell auch ein stark vereinfachter
Einbau mit einer Schüttung der erforderlichen Strukturen möglich. Aufgrund der kleineren
Bauwerksabmessungen wären evtl. anstehende Nacharbeiten ohne größeren technischen und
finanziellen Aufwand möglich.

6.10.5 Böschungssicherung

Im Gegensatz zu konventionellen Rampen ist durch den mittig konzentrierten Schussstrahl
im Unterwasser die Belastung der Uferböschung deutlich verringert. Eine verstärkte Ufersi-
cherung ist deshalb i. a. nicht notwendig. Ausnahmen ergeben sich bei einer asymmetrischen
Abströmung oder infolge von Kurveneffekten.

Im Verschneidungsbereich von Seitenstrukturen und Ufer ist die Böschung analog zu dem
Rücken der Seitenstrukturen mit einem Deckwerk zu sichern.

Ebenso wie bei herkömmlichen Rampen ist bei einer seitlichen Durchsickerung des Ufers auf
eine Befestigung des Bereichs der austretenden Sickerlinie zu achten.

6.10.6 Ausuferung

Infolge der Errichtung von V-Rampen werden in der Regel bei größeren Hochwasserereig-
nissen verstärkt Vorländer und Gewässeraltarme beaufschlagt. Die schadlose Ausuferung und
Rückströmung ins Flussbett sind zu gewährleisten. Eine Erosion der Flussbettberandung, ins-
besondere bei tiefer liegenden Vorländern, kann zur Umströmung der V-Rampe mit großen
Schäden führen.
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7 V-Rampen in Kombination mit Uferrückbaumaßnahmen

7.1 Eigendynamische Gewässerentwicklung

Mittels Entfernung der starren Uferverbauung kann an einem eintiefungsgefährdeten Flussab-
schnitt eine eigendynamische Entwicklung eingeleitet werden. Das Gewässer verbreitert sich,
die wirkenden Sohlschubspannungen werden reduziert und der temporäre laterale Material-
eintrag infolge der Ufererosion schützt die Sohle zeitweise vor weiterer Eintiefung. Mitunter
kann sich dadurch eine mittelfristige Sohlanhebung einstellen. Die Strukturvielfalt wird erhöht
und die Fluss- und Auenökologie nachhaltig gestärkt.

Da die landwirtschaftliche Nutzung der Talaue sowie die angrenzende Bebauung oft nur ei-
ne beschränkte Gewässerentwicklung zulassen, geeignete Planungswerkzeuge zur Abschät-
zung der morphologischen Entwicklung hingegen nur unzureichend vorhanden sind, wer-
den seit 1999 am Lehrstuhl und der Versuchsanstalt für Wasserbau und Wasserwirtschaft
der TU München umfangreiche Untersuchungen zur eigendynamischen Gewässerentwick-
lung durchgeführt (Aufleger et al., 2005). In großmaßstäblichen physikalischen Modellver-
suchen werden die grundlegenden strukturellen Prozesse untersucht. Zeitgleich erfolgt eine
Weiterentwicklung des zweidimensional-tiefengemittelten hydraulisch-morphologischen Mo-
dells UFERLOS und dessen Anwendung an Salzach, Isar und Wertach (Schmautz, 2003; Haf-
ner, 2006).

Eine Gewässerverbreiterung führt zwar zu einer mitunter deutlichen Verringerung der Sohl-
belastung, i. a. wird aber zum Erreichen einer dynamisch stabilen Sohllage weiterhin eine an-
schließende Eintiefung und Abflachung des Gefälles erforderlich sein. Eine Kombination der
eigendynamischen Gewässerentwicklung mit Querbauwerken, insbesondere mit V-Rampen,
bietet sich zur Stabilisierung an.

7.2 Großmaßstäbliche physikalische Modellversuche

Die durchgeführten physikalischen Modellversuche befassen sich mit stark korrigierten Fluss-
abschnitten beschränkter Längenausdehnung, die unter starkem Geschiebedefizit leiden. Exis-
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tierende Ansätze für die Abschätzung der Gewässerbreite und Profilform (Parker, 1979; Chang,
1980, u. a.), die unter dem Begriff Regime-Theorie verbreitet sind, lassen sich nicht auf die
vorgegebene Aufgabenstellung anwenden. Die Regime-Theorie geht von langen Gewässerab-
schnitten aus, bei denen sich ein dynamisch stabiler Zustand mit Sättigung des Transportver-
mögens einstellt.

Die vorgestellten physikalischen Modellversuche zur Thematik „Weiches Ufer“ dienen dem
Verständnis der beteiligten Prozesse, der Quantifizierung der zu erwartenden morphologischen
Veränderungen und als Datengrundlage zur Kalibrierung und Verifizierung numerischer Mo-
delle.

7.2.1 Versuchseinrichtung

Für die physikalischen Untersuchungen stehen zwei Versuchseinrichtungen zur Verfügung
(Abb. 7.1). In einem geraden Versuchsgerinne mit 100 m Länge und acht Meter Breite kön-
nen gerade und gestreckte Flussläufe untersucht werden. Für den Witterungsschutz sorgt eine
Folienbehausung (Aufleger et al., 2003).

Zusätzlich wurde im Jahr 2002 eine gekrümmte Versuchsstrecke mit zwei gegensinnigen Kur-
ven mit einer Gesamtlänge von 90 m und einer Breite von zehn Metern errichtet. In dieser
Versuchseinrichtung konnten in zwei Versuchsläufen die morphologischen Veränderungen bei
Entfernung der Uferverbauung an einer konkreten Situation an der Unteren Isar untersucht
werden, bei der in Natur ausgeprägte Flusskrümmungen mit Radien von etwa 500 m vorhan-
den sind (Aufleger und Niedermayr, 2004; Niedermayr und Aufleger, 2004).

Abb. 7.1: Versuchseinrichtung „Weiches Ufer“
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7.2.2 Vereinfachungen

Ein natürlicher Fluss kann im physikalischen Modell nur bedingt reproduziert werden. Ver-
einfachungen sind nötig, um in einem vertretbaren Zeit- und Kostenrahmen aussagefähige
Ergebnisse zu erhalten. Einschränkende Faktoren sind im vorliegenden Fall u. a. neben dem
Platzbedarf, der maximal zur Verfügung stehende Abfluss, die Notwendigkeit der exakten Ver-
messung der morphologischen Veränderungen und der erforderliche Witterungsschutz. Die
Versuche stellen zudem aufgrund ihrer Größe hohe Anforderungen an den Aufbau, die Peri-
pherie und die Messeinrichtung.

Die Versuche werden mit kohäsionslosem Sand mit einem maßgebenden Korndurchmesser
von dm = 1,2 mm durchgeführt. Für Sohl- und Ufermaterial wird einheitliches Material ver-
wendet. Eine in Natur oft zu beobachtende Schichtung im Uferbereich kann aus Zeit- und
Kostengründen nicht realisiert werden. Der Einfluss von Vorlandbewuchs wird aufgrund des
Grundlagencharakters der Untersuchungen ebenfalls nicht berücksichtigt.

7.2.3 Übertragbarkeit der Modellversuche

Der Grundgedanke des hydraulischen Modellversuchs ist eine vereinfachte und verkleiner-
te Abbildung der wesentlichen natürlichen Verhältnisse. Zur Übertragung der Modellergeb-
nisse auf den Prototypen ist zu beachten, dass die maßgeblichen Kräftepaare in Modell und
Natur in jeweils gleichem Verhältnis stehen sollten. Insbesondere der kritische Wert für den
Transportbeginn Fr∗krit sollte für die Modellierung von Prozessen der eigendynamischen Ge-
wässerentwicklung korrekt abgebildet werden, da sich die Morphologie zum Erreichen des
dynamisch stabilen Zustands soweit verändern wird, bis die Belastung und der Widerstand im
Gleichgewicht stehen.

Geschiebetransportvorgänge werden von Trägheit und Schwerkraft dominiert. Zur Modellie-
rung werden deshalb in der Regel die Gesetzmäßigkeiten eines Froude-Modells betrachtet und
Zähigkeitseinflüsse vernachlässigt. Dies ist gerechtfertigt, wenn im Modell ebenso wie in Na-
tur der Transportbeginn und die Intensität unabhängig von der Reynoldszahl des Kornes Re∗

sind (Abb. 7.2). Die Forderung von Gehrig (1978) nach einer Reynoldszahl des Kornes von
Re∗ > 60 zur Vernachlässigung des Zähigkeitseinflusses entspricht im wesentlichen dem Er-
gebnis der Ausgleichskurve nach Zanke (1982). Dieser Wert kann sicherlich bei deutlichem
Sohltransport angewendet werden, für die vorliegende Aufgabenstellung erscheint die ange-
gebene Grenze allerdings als zu gering. Bei Verwendung der Kurven nach Shields (1936)
bzw. van Rijn (1984) liegt die Schwelle zur Vernachlässigung des Zähigkeitseinflusses bei der
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vorliegenden Aufgabenstellung bei Re∗ ≈ 400. Zur Einhaltung wäre demzufolge ein geome-
trischer Maßstab im Bereich von etwa M = 1 : 3 bis M = 1 : 6 notwendig.

Im zweidimensional tiefengemittelten hydraulisch-morphodynamischem Modell UFERLOS
wird der Zähigkeitseinfluss auf den Transportbeginn vereinfachend über eine Anpassung des
Parameters Fr∗krit, in Abhängigkeit vom Wert Re∗, berücksichtigt. Der Einfluss der Zähigkeit
bei der physikalischen Modellierung von Uferrückbaumaßnahmen bei verschiedenen geome-
trischen Maßstäben wurde unter Verwendung des Modells UFERLOS quantifiziert (Schmidt,
2006a). Im Ergebnis ist eine tendenzielle Überschätzung des Geschiebetransportes und der
Breitenentwicklung im Modellversuch bzw. ein im Vergleich zur Natur zu klein abgebildeter
Korndurchmesser festzustellen. Es hat sich gezeigt, dass bei den physikalischen Modellversu-
chen der Korndurchmesser im Modell relativ zur Natur vergrößert werden könnte, um so den
früheren Transportbeginn auszugleichen. Verbunden wäre diese Änderung mit einer Rauhig-
keitsvergößerung der Berandung und einer Beeinflussung der Hydraulik.

Eine Überhöhung des Versuchs, d. h. eine Verwendung unterschiedlicher Längen- und Hö-
henmaßstäbe, in Kombination mit deutlich gröberem, aber leichterem Ersatzmaterial, schei-
det aus. Zwar könnte so theoretisch die Bedingung identischer Froude- und Reynoldszahlen
in Modell und Natur eingehalten werden; dies allerdings nur für einen vorher zu definierenden
Abflusszustand. Sobald sich der Fluss verbreitert und sich die Strömungsverhältnisse verän-
dern, wäre eine Anpassung an die dimensionslosen Kennzahlen erforderlich. Zudem wären im

Abb. 7.2: Transportbeginn nach Shields (1936), Zanke (1982) und van Rijn (1984)
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Uferbereich die Transportvorgänge und die Böschungsstabilität verfälscht wiedergegeben.

Bei den vorliegenden und im folgenden beschriebenen Beispielen wurde der geometrische
Maßstab so groß wie technisch, finanziell und zeitlich möglich gewählt. Ein gewisser Zähig-
keitseinfluss kann jedoch nicht vermieden werden. Deshalb werden bei den Untersuchungen
der Transport und die Aufweitung tendenziell überschätzt. Dennoch werden die ablaufenden
Prozesse korrekt abgebildet. Die qualitativen Aussagen zur morphologischen Entwicklung
sind somit richtig. Die bei der Versuchsdurchführung gewonnene große Datenmenge kann,
unter Berücksichtigung des verringerten Transportwiderstands, zur Kalibrierung und Verifi-
zierung von numerisch hydraulisch-morphologischen Modellen verwendet werden.

Nicht zu vernachlässigen ist ferner der Einfluss der Kornverteilung. Um Abpflasterungseffek-
te berücksichtigen zu können, sollte im Modellversuch die Kornverteilungskurve möglichst
exakt den natürlichen Verhältnissen entsprechen. Im Modell auftretende Transportkörper sind
nicht zwingend auf natürliche Verhältnisse übertragbar.

Die zwei im folgenden beschriebenen Modellversuche dienen zur Darstellung und Erläuterung
der Verwendung von V-Rampen in Kombination mit Uferrückbaumaßnahmen. Zugunsten des
Prozessverständnisses werden die Modelldaten und -abmessungen auf den Prototypen, unter
jeweiliger Vernachlässigung des vorhandenen Zähigkeitseinflusses, umgerechnet.

7.3 Steuerung der Gewässerentwicklung durch die unterstromige
Randbedingung

Die eigendynamische Aufweitung nach Entfernung der Uferverbauung hängt wesentlich von
der Länge des Flussabschnitts, und bei kurzen Strecken von der unterstromigen Randbedin-
gung, ab. Bei kurzen Gewässerabschnitten ohne Geschiebeeintrag wird sich aufgrund des
ungesättigten Geschiebetransports die Flusssohle gleichzeitig mit dem Aufweitungsvorgang
eintiefen. Die Uferschubspannungen werden dadurch reduziert und die mögliche Gewässer-
verbreiterung bei gegebenem Abfluss verringert. Ein Handrechenverfahren zur Abschätzung
der zu erwartenden Flussbreite findet sich in Schmautz (2003). Ein hoher Unterwasserstand,
beispielsweise infolge eines vorhandenen Querbauwerks, wird zu verminderten Sohl- und
Uferschubspannungen führen und somit, neben dem Sohltransport, auch die generelle Auf-
weitungstendenz reduzieren.

In den ersten Versuchsreihen zur Thematik „Weiches Ufer“, die in den Jahren 2000 und 2001
durchgeführt wurden, lag das Hauptaugenmerk auf den Zusammenhängen bei der eigendyna-
mischen Entwicklung. Zunächst wurden in Voruntersuchungen die Ausgangsbreite, das Sohl-
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längsgefälle und die unterstromige Randbedingung variiert. Um in möglichst kurzer Zeit eine
Vielzahl von Varianten untersuchen zu können, wurde die gesamte Versuchsanlage in zwei je
vier Meter Breite Rinnen und in Längsrichtung in je drei rund 30 m lange Gewässerabschnitte
unterteilt. Mit nur einem Versuchslauf konnte so gleichzeitig die morphologische Entwicklung
von sechs verschiedenen Gewässerabschnitten in einem verkleinerten Maßstab M = 1 : 30

beobachtet werden (Aufleger et al., 2004).

Im folgenden werden zwei Varianten verglichen, die sich, bei jeweils identischer Ausgangs-
breite, Gewässerlänge und gleichem Sohllängsgefälle, nur durch die unterstromige Randbe-
dingung unterscheiden (Abb. 7.3):

• Bei Variante I befindet sich unterstrom ein Absturz mit einer Höhe von umgerechnet
1 m und einer Breite entsprechend der Ausgangsflussbreite von 65 m.

• Bei Variante II befindet sich unterstrom ein Absturz mit einer Höhe von umgerechnet
1 m und einer verringerten Breite von 46 m. Diese Randbedingung entspricht in ihrer
Wirkung derjenigen einer V-Rampe.

Die beiden Versuchsstrecken wurden über einen Zeitraum von 20 Naturtagen jeweils konstant
mit dem bordvollen Abfluss Q = 570 m3/s belastet. Aufgrund der unterschiedlichen Randbe-
dingungen ergeben sich deutliche Abweichungen in der Morphologie (Abb. 7.4). Der höhere
Aufstau bei der Variante II verringert die Sohl- und Uferbelastung. Im Vergleich zur Variante
I stellen sich hier deshalb eine geringerere Aufweitung und Sohleintiefung ein.

Abb. 7.3: Randbedingungen der Varianten I und II
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Abb. 7.4: Vergleich der Flussbreiten- und Sohllagenentwicklung nach umgerechnet 20 Natur-
tagen - Die Breite bh/2 wird auf halber Höhe des Querschnitts gemessen

7.4 Einfluss der zeitlichen Abfolge auf die Morphologie

Für die Untere Iller wurde im Jahr 2004 von der bayerischen und baden-württembergischen
Wasserwirtschaftsverwaltung in Zusammenarbeit mit dem Lehrstuhl und der Versuchsanstalt
für Wasserbau und Wasserwirtschaft der TU München und dem Büro Björnsen Beratende
Ingenieure ein Konzept zur Sanierung des Gewässerabschnittes von Fluss-km 15,8 bis 14,5
entwickelt. Das Konzept wurde detailliert in einem physikalischen Modellversuch im geome-
trischen Maßstab M = 1 : 17 untersucht (Aufleger und Niedermayr, 2006).

Zu diesem Zeitpunkt war die Errichtung zweier V-Rampen bei Fluss-km 15,8 und 14,5 vor-
gesehen (Abb. 7.5). Zwischen diesen beiden Bauwerken wird das Ufer rückgebaut und eine
eigendynamische Entwicklung ermöglicht. Aufgrund räumlicher Restriktionen und gewerbli-
cher Flächennutzung kann allerdings nur linksseitig die Uferverbauung entfernt werden. Dort
ist eine Aufweitung des rund 60 m breiten Flusses um maximal 40 m zulässig. Da befürchtet
wurde, dass die auftretende Ufererosion zu gering ausfallen wird, wurde in der Konzeptphase
die V-Rampe bei Fluss-km 15,8 um 5◦ in Richtung des linksseitigen Prallufers verdreht. Die-
se Maßnahme sollte den lokalen Uferangriff, zusätzlich zu der erhöhten Belastung infolge der
Kurvenströmung, verstärken.
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Die V-Rampe bei Fluss-km 14,5 soll die Flusssohle nach Aufweitung und erfolgter Sohl-
anhebung auf der gesamten Länge stabilisieren und den Mittelwasserspiegel gegenüber der
Ausgangsituation um rund vier Meter anheben. Mittig im Untersuchungsgebiet befindet sich
die Vöhringer Brücke, bei der mit Einfassungen ein stabiler Übergang vom beweglichen zum
festen Ufer sichergestellt werden muss. Die Brücke unterteilt die Strecke in den oberstrom
bzw. unterstrom liegenden Bereich I und Bereich II.

Ziel dieser Maßnahmen war eine deutliche Anhebung der Flusssohle und eine langfristige
Stabilisierung dieses Höhenniveaus. Außerdem wurde Wert auf eine Anhebung des Mittel-
wasserspiegels auf ein auenökologisch verträgliches Niveau gelegt. Vor einer Umsetzung war
zu klären, in welchem Rahmen sich die morphologischen Veränderungen bewegen werden,
insbesondere ob sich eine zuvor abgeschätzte Sohlanhebung einstellen wird. Von Interesse
war zudem die Frage, ob die V-Rampe bei km 14,5 zeitlich vor oder erst nach erfolgter eigen-
dynamischer Entwicklung zu errichten sei.

Analytisch und numerisch sind im konkreten Fall die morphologischen Veränderungen im
Vorhinein nicht abschätzbar. In dem Versuchsgerinne der Versuchsanstalt für Wasserbau der
TU München wurde deshalb im geometrischen Maßstab M = 1 : 17 der Gewässerabschnitt
von Fluss-km 15,8 bis 14,5 einschließlich der beiden V-Rampen abgebildet (Abb. 7.6). Die
Versuchseinrichtung musste im ersten Drittel angepasst werden, um die deutliche Rechtskurve
zu berücksichtigen. Mit dem verwendeten Modellsand wird im gegebenen Maßstab der in
Natur vorhandene mittlere maßgebende Korndurchmesser dm = 21 mm gut abgebildet.

Über einen Zeitraum von umgerechnet insgesamt 32 Naturtagen wurde der Flusslauf konstant
mit dem bettbildenden Abfluss HQ1 = 396 m3/s belastet. In diskreten zeitlichen Abständen
wurde der Versuch unterbrochen und im trockenen Zustand die morphologischen Verände-
rungen mittels eines Laser-Distanz-Messgerätes querschnittsweise aufgemessen. Bei der Da-
tenaufbereitung kann aus den gemessenen Querschnitten ein digitales Geländemodell erstellt

Abb. 7.5: Sanierungskonzept Untere Iller (Stand 2004) - Umsetzung im Modellversuch
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werden, welches bei der weiteren Auswertung und Darstellung der morphologischen Verän-
derungen hilfreich ist.

Beim Versuchsprogramm wurden zwei Varianten untersucht, die sich durch die zeitliche Ab-
folge der geplanten Maßnahmen unterscheiden:

• Bei Variante A werden zunächst die beiden V-Rampen errichtet. Erst nach Fertigstel-
lung, dies wäre nach damaligem Kenntnisstand schätzungsweise im Jahr 2007 der Fall
gewesen, wird durch Entfernung der linksseitigen Uferverbauung die eigendynamische
Entwicklung zugelassen.

Zusätzlich wurden bei dieser Variante, im linksseitigen Uferbereich unterstrom der Vöhr-
inger Brücke, acht Abgrabungen der Abmessungen drei auf drei auf fünf Meter ausge-
führt. Man erhoffte sich an diesen Störstellen eine verstärkte Wirbelbildung und dadurch
eine begünstigte Ufererosion. Aufgrund mangelnder Wirkung wurde bei der Variante B
und in der zukünftigen Planung auf die Ausführung von derartigen Abgrabungen ver-
zichtet.

• Bei Variante B hingegen wird direkt im Anschluss an die Fertigstellung der V-Rampe
bei km 15,8 die Uferverbauung entfernt. Erst nach abgeschlossener eigendynamischer
Entwicklung wird die V-Rampe bei km 14,5 errichtet. Aufgrund des zeitlichen Vor-
sprungs ist bei dieser Variante die Ausgangssohllage über derjenigen der Variante A
anzusiedeln.

Abb. 7.6: Modellversuch zur Sanierung der Unteren Iller
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Der wesentliche Unterschied zwischen den beiden Varianten beruht auf der unterstromigen
Randbedingung. Bei Variante A erfolgt durch die V-Rampe bei km 14,5 ein deutlicher Auf-
stau, wohingegen bei Variante B Normalwasserverhältnisse bei Fluss-km 14,5 angesetzt wer-
den. Dieser Unterschied macht sich deutlich in der morphologischen Entwicklung bemerk-
bar.

Bei beiden Varianten wird im Pralluferbereich unterstrom der ersten V-Rampe auf einer Län-
ge von 300 m massiv das Ufer erodiert (Abb. 7.7). Innerhalb weniger Tage wird dort die zu-
vor definierte, aber nicht zusätzlich befestigte, Sicherungslinie in einer Entfernung von 40 m

erreicht. Nach einer acht Tagen andauernden Belastung wird lokal, nach einer erfolgten Auf-
weitung auf rund 130 m, die linksseitige Modellberandung freigelegt.

Bei Variante A (Abb. 7.8 oben) beschränkt sich der Uferangriff im wesentlichen auf den
Pralluferbereich. Das dort erodierte Material lagert sich zum Großteil an der Flusssohle ab
und bewegt sich langsam, in Form eines rund drei bis vier Meter hohen Transportkörpers, nach
unterstrom. Aufgrund der nach unterstrom hin abnehmenden Sohlschubspannungen, verlang-
samt sich der Transportkörper und kommt gegen Versuchsende nach 32 Tagen im Bereich der
Vöhringer Brücke nahezu zum erliegen. Im Bereich I hat sich bis dahin die Sohle um rund
drei Meter aufgelandet. Unterhalb der Vöhringer Brücke hingegen ergeben sich gegenüber
dem Ausgangszustand kaum Veränderungen.

Bei Variante B (Abb. 7.8 unten) wirken aufgrund der freien Fließverhältnisse deutlich er-
höhte Schubspannungen im Ufer- und Sohlbereich. Zusätzlich zu der starken Ufererosion im
Pralluferbereich, findet im Bereich II unterstrom der Vöhringer Brücke eine nahezu gleich-
mäßige Aufweitung um rund 20 m statt. Bis zum 16. Tag führt der gleichmäßige seitliche
Materialeintrag auf der gesamten Strecke im Bereich I zu einer Auflandung von rund 0,5 m

und im Bereich II zu einer Sohlaufhöhung um bis zu 1,5 m. Nach dem 16. Tag ist die Auf-
weitung weitgehend abgeschlossen und infolge fehlenden Materialeintrags tieft sich die Sohle
bis zum Versuchsende nach 32 Tagen wieder um bis zu einen halben Meter ein. Der ideale
Zeitpunkt zum Errichten der V-Rampe bei km 14,5 wäre demnach direkt im Anschluss an
die beendete Aufweitung. Die maximale Sohlanhebung könnte dann langfristig auf diesem
Niveau stabilisiert werden.

Aufgrund der Ergebnisse des Modellversuchs wurde beschlossen, die unterstrom anzuordnen-
de V-Rampe erst nach abgeschlossener Aufweitung zu errichten, um eine möglichst auf der
gesamten Strecke gleichmäßige und maximale Sohlaufhöhung zu erreichen.

Der Zeitpunkt der größtmöglichen Aufweitung kann nicht prognostiziert werden, da die hy-
drologischen Randbedingungen als große Unbekannte eine entscheidende Rolle spielen. Durch
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Abb. 7.7: Vergleich der beiden Varianten hinsichtlich der morphologischen Veränderungen
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Abb. 7.8: Flussbreite und mittlere Sohllage bei den Varianten A und B

172



kontinuierliche Beobachtungen der Morphologie muss dieser Zeitpunkt mittelfristig abgepasst
werden.

Das aktuelle und in wesentlichen Punkten geänderte Sanierungskonzept ist in Abschnitt 8
beschrieben. Die Forderung nach einer Anhebung des Wasserstandes auf ein auenökologisches
Niveau wurde zwischenzeitlich verworfen.

7.5 Anmerkungen zur eigendynamischen Gewässerentwicklung

In Kombination mit Uferrückbaumaßnahmen können V-Rampen auf drei Arten eingesetzt
werden:

Stabilisierung (Abb. 7.9) In der Regel wird eine eigendynamische Gewässeraufweitung nicht
ausreichen, um die Sohlbelastung auch bei größeren Abflüssen auf ein unterkritisches
Niveau zu reduzieren. V-Rampen können eine weitestgehende Sohlstabilisierung nach
der abgeschlossenen Aufweitung sicherstellen. Soll eine im Zuge der eigendynamischen
Entwicklung erreichte maximale Sohlanhebung längerfristig erhalten bleiben, so ist die
V-Rampe möglichst kurzzeitig nach Erreichen der zu erwartenden Endbreite zu errich-
ten. Abgestimmt auf die vergrößerte Gewässerbreite, fällt dabei der notwendige Aufstau
vergleichsweise gering aus, und die Öffnung der V-Rampe kann dementsprechend grö-
ßer gewählt werden.

Nach erfolgter Gewässerverbreiterung und anschließender Anordnung einer V-Rampe,
kann in der Regel durch die verringerte Uferbelastung auf einen erneuten aufwändigen
und ökologisch bedenklichen Uferverbau verzichtet werden. Ein weiterer Vorteil ist,
dass durch den bedarfsgerechten Aufstau die Vorteile der eigendynamischen Entwick-
lung, nämlich die Erhöhung der Struktur- und Strömungsvielfalt, nicht wieder zunichte
gemacht werden.

Steuerung (Abb. 7.10) Nicht immer ist, insbesondere in Kurvenströmungen, die maximal zu
erwartende Aufweitung nach einem Uferrückbau auch tatsächlich erwünscht. V-Rampen
können auch zur Begrenzung und Steuerung der eigendynamischen Entwicklung eines
Flusses eingesetzt werden. Im Vorfeld des Uferrückbaus errichtet, kann in sensiblen Be-
reichen eine übermäßige Ufererosion vermieden werden. Ergänzend kann rückverlagert
eine verdeckte Sicherungslinie als Grenze einer vertretbaren Aufweitung vorgesehen
werden.
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Abb. 7.9: Stabilisierung eines Gewässers nach erfolgter Aufweitung mit V-Rampen

Abb. 7.10: Steuerung der Aufweitungstendenz eines Gewässers mit V-Rampen

Kontrolle (Abb. 7.11) Erfolgt bei längeren Gewässerabschnitten ein großräumiger Uferrück-
bau, so sind, insbesondere in Kurvenstrecken, Laufverlagerungen nicht immer auszu-
schließen. Durch die intensive Flächennutzung steht der hierfür benötigte Raum meist
nicht zur Verfügung. Um die Flussverbreiterung einerseits zuzulassen, andererseits die
Laufverlagerung zu vermeiden, bieten sich in regelmäßigen Abständen angeordnete
V-Rampen an. Diese fixieren örtlich den Flusslauf, ermöglichen dennoch die Uferer-
osion und vermeiden unerwünschte Laufverlagerungen.

Im Zusammenhang mit einer Entfernung der Uferverbauung sind im Vorfeld mögliche Lauf-
verlagerungen bzw. Umwegigkeiten zu berücksichtigen. Im Falle eines größeren Hochwassers
kann der Fluss in kurzer Zeit durch Ufererosion Altarme erschließen und sich einen neu-
en Weg bahnen. Bei Zwangspunkten, beispielsweise an Brücken- und Querbauwerken, muss
durch stabile Strukturen ein Übergang vom beweglichen zum lokal befestigten Uferbereich
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Abb. 7.11: Kontrolle des Flusslaufs mit V-Rampen bei großräumigem Uferrückbau

geschaffen werden, um Laufverlagerungen und eine daraus folgende Gefährdung auszuschlie-
ßen. Auch beim Übergang vom „freien“ Gewässerabschnitt auf den befestigten Bereich der
V-Rampe muss ein derartiger Übergang durch eine ausreichend tiefe Einbindung in den Ufer-
bereich sichergestellt werden.
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8 Sanierung der Unteren Iller

8.1 Konzept

An der Unteren Iller herrscht dringender Handlungsbedarf zur Stabilisierung der eintiefungs-
gefährdeten Sohle. Von der bayerischen und baden-württembergischen Wasserwirtschaftsver-
waltung wurde in Zusammenarbeit mit dem Lehrstuhl und der Versuchsanstalt für Wasserbau
und Wasserwirtschaft der TU München und dem Büro Björnsen Beratende Ingenieure ein
Konzept zur Sanierung des Gewässerabschnitts von Fluss-km 15,8 bis 13,8 entwickelt. Die
Planung sieht eine Kombination verschiedener Maßnahmen vor (Abb. 8.1).

Bei Fluss-km 15,8 wird eine konventionelle Rampe errichtet. Unterstrom dieser Rampe erfolgt
auf einer Länge von etwa 1100 m eine technische Aufweitung um rund 40 m. Das aus dem
Aushub gewonnene Ufermaterial dient zum Teil zur Anhebung der Flusssohle. Später wird
das verbleibende Material als Geschiebe zugegeben. Im Bereich der technischen Aufweitung
wird anschließend mit Einbau eines Offenen Deckwerks (Hartlieb, 1999) die Flusssohle gegen
eine weitere Eintiefung gesichert und ein erneuter Uferverbau eingebracht.

Auf den verbleibenden 900 m bis Fluss-km 13,8 wird anschließend die Uferverbauung ent-
fernt und eine eigendynamische Gewässerentwicklung zugelassen. Sobald die Breitenent-
wicklung weitestgehend abgeschlossen ist und die Sohle im Zuge der Aufweitung eine An-

Abb. 8.1: Konzept zur Sanierung der Unteren Iller von Fluss-km 15,8 bis 13,8
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hebung erfahren hat - dieser Prozess kann in Abhängigkeit der Hydrologie mehrere Jahre in
Anspruch nehmen - wird bei Fluss-km 13,8 eine V-Rampe errichtet.

Seitens der Wasserwirtschaftsverwaltung wird eine umfassende Sohlstabilisierung auch bis
zum Referenzhochwasser aus dem Jahr 1999 mit HW (1999) = 1000 m3/s gefordert.

Dieses Konzept basiert auf den im Jahr 2004 an der Versuchsanstalt Obernach durchgeführten
physikalischen Modellversuchen. Im geometrischen Maßstab M = 1 : 17 wurde die eigen-
dynamische Gewässerentwicklung an der Unteren Iller im Zusammenspiel mit V-Rampen
untersucht (vgl. Abschnitt 7.4).

8.2 V-Rampe bei Fluss-km 13,8

8.2.1 Sohlstabilisierung

Die erforderliche Stabilisierung bis zum angegebenen Gesamtabfluss von 1000 m3/s, dies ent-
spricht in etwa einem HQ200, ist eine stark restriktive Randbedingung. Um dies zu gewähr-
leisten, muss die V-Rampe mit einer relativ kleinen Öffnung von nur zwölf Metern Breite
und hohen Seitenstrukturen bis zur angrenzenden Geländeoberkante ausgeführt werden (Abb.
8.2).

Eine zweidimensional-tiefengemittelte hydraulische Berechnung des planenden Ingenieurbü-
ros ergab für den betrachteten Gewässerabschnitt einen im Fluss verbleibenden und die Sohle
belastenden Abflussanteil von rund 900 m3/s. Aufgrund des großen Aufstaus wird allerdings
auf einer begrenzten Länge von rund 200 m oberstrom der V-Rampe ein Abflussanteil von et-
wa 340 m3/s ins linksseitige Vorland ausgeleitet, so dass über die V-Rampe beim HW(1999)
nur etwa 560 m3/s abfließen.

Abb. 8.2: Abmessungen der V-Rampe bei Fluss-km 13,8
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Unter Berücksichtigung des sich beim HW(1999) einstellenden Sohlabpflasterungsprozesses
(vgl. Abschnitt 2.1.2) kann die Sohlstabilität nachgewiesen werden (Abb. 8.3 - a und d). Die
V-Rampe entspricht in ihrer Aufstauwirkung beim HW(1999) einer 70 m breiten Rampe mit
rund drei Metern Höhe (b).

Bei kleineren, aber bereits geschiebetriebwirksamen Abflüssen wird aufgrund der relativ klei-
nen V-Rampenöffnung der eigentlich notwendige Aufstau überschritten. Der Grundgedanke
der V-Rampe, einen bedarfsgerechten Aufstau zu bieten und den Fließgewässercharakter nicht
mehr als nötig zu beeinträchtigen, wird bei diesem Projekt zugunsten einer beinahe absoluten
Sohlstabilisierung abgeschwächt. Im Oberwasser der V-Rampe werden jedoch auch bei nied-
rigen und mittleren Abflüssen Fließgeschwindigkeiten von mindestens 40 cm/s erreicht.

An der Versuchsanstalt für Wasserbau der TU München wurde die geplante V-Rampe bei
Fluss-km 13,8 in physikalischen Modellversuchen eingehend untersucht.

Abb. 8.3: Aufstauwirkung der V-Rampe bei Fluss-km 13,8
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8.2.2 Energieumwandlung

Für die gewählte V-Rampengeometrie wurde die Energieumwandlung durch Einbau von Tos-
muldenstrukturen optimiert (vgl. Abschnitt 5.9). Durch Anordnung von zwei 0,5 bis 1,0 m

hohen Bogenstrukturen, die auch bei Niedrigwasser noch überströmt werden, und einer da-
zwischen liegenden, zwei Meter tiefen Tosmulde, kann dem Schussstrahl ein wesentlicher
Anteil an Energie entzogen werden. Der verbleibende Energieüberschuss wird im weiteren
Unterwasser an den freien Strahlgrenzen und infolge der Nachbettrauheit sowie durch den
gewellten Abfluss abgebaut. Für den großen Bemessungsabfluss ist im Anschluss an die Tos-
muldenstruktur eine 75 bis 100 m lange Nachbettsicherung anzuordnen. Am Übergang auf
die natürliche Flusssohle wird ein etwa 25 m langes Offenes Deckwerk empfohlen, welches
flexibel auf etwaige Sohländerungen reagieren wird.

8.2.3 Konstruktion

Audsgehend von der zweidimensional-tiefengemittelten Berechnung des an der Planung be-
teiligten Ingenieurbüros wurde für den gegebenen Oberwasserstand der über die V-Rampe
fließende Abfluss gemäß Kapitel 4 ermittelt. Im Gegensatz zur numerischen Berechnung, bei
der die Energieverluste im konkreten Fall überschätzt werden, ergibt sich ein etwas höherer
Abflussanteil über die V-Rampe (Abb. 8.4).

Im nächsten Schritt wurden für die einzelnen Belastungsbereiche entsprechend der Ausfüh-
rungen in Kapitel 6 die erforderlichen Steingrößen bestimmt bzw. abgeschätzt.

Abb. 8.4: Geometrie und Belastung der V-Rampe bei Fluss-km 13,8
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8.2.3.1 Rücken der Seitenstrukturen

Die Neigung der Seitenstrukturen wurde zu 1 : 4 festgelegt. Da die hydraulische Belastung der
Seitenstrukturen empfindlich auf eine Veränderung des Oberwasserstandes reagiert, wurde die
spezifische Belastung von q = 3,4 m3/sm um einen Sicherheitsfaktor von 1,5 auf 5 m3/sm er-
höht. Mit dem Ansatz von Whittaker und Jäggi (1986) (Gl. 6.13) ergibt sich ein erforderlicher
Durchmesser ds ≈ 1,0 m bzw. eine Masse des Einzelsteins von 1,4 t.

8.2.3.2 Öffnungswandung

Bei den in Abschnitt 6.6 beschriebenen Modellversuchen hat sich eine hohe Stabilität der
Öffnungswandung bereits bei relativ kleinen Steindurchmessern ergeben.

Für die Vordimensionierung der geplanten V-Rampe an der Iller bei Fluss-km 13,8 wurde
in einer 52,5 cm breiten Versuchsrinne eine Öffnungswandung, die angrenzende Hälfte der
Öffnung und ein Teil der angrenzenden Seitenstruktur abgebildet (Abb. 8.5). Der geometrische
Maßstab wurde zu M = 1 : 40 gewählt. Der Abflussanteil, der im Bemessungsfall über den
betrachteten Ausschnitt fließt, beträgt Qd,Natur = 296,7 m3/s bzw. Qd,Modell = 29,3 l/s.

Das Deckwerk wurde einlagig aus gesetztem Schottermaterial der umgerechneten Größe von
ds ≈ 80 cm und Masse von etwa 700 kg errichtet. Die Steine wurden sorgfältig mit ihrer
längsten Seite senkrecht zum Planum mit einem guten kraftschlüssigen Verbund im Deckwerk
eingebaut (Abb. 8.6 links). Als Unterbau wurde scharfkantiger Kies mit einer umgerechneten
Körnung von 80 bis 200 mm verwendet. Das Größenverhältnis von Filter zu Deckwerk liegt
im Bereich 1/4 bis 1/10.

Der Unterwasserstand wurde auf der sicheren Seite liegend mit der Fließformel nach Manning-
Strickler für eine Sohlbreite von 80 m und einem Längsgefälle von 1,3 h ermittelt. Der Un-
terwasserstand wird tatsächlich aufgrund einer geringeren Gewässerbreite höher liegen.

Ausgehend von umgerechnet 200 m3/s wurde im Ausschnittmodell der Abfluss sukszessi-
ve in Schritten von je ca. 50 m3/s erhöht und die Konstruktion jeweils über einen Zeitraum
von mindestens 20 Modell-Minuten belastet. Der Versuch wurde insgesamt fünf Mal aufge-
baut und bis zu einem Spitzenabfluss von Qmax,Natur = 911 m3/s, der etwa dem dreifachen
Bemessungsabflussanteil entspricht, belastet (Abb. 8.6 rechts). In keinem der Fälle wurden
merkliche Setzungen oder eine Beschädigung des Deckwerks beobachtet.

Um die Sensitivität des Steinwurfs auf Schwachstellen und Einbauungenauigkeiten zu testen,
wurden an je vier Stellen im Bereich der Öffnungswandung und im Sohlbereich der Öffnung je
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Abb. 8.5: Ausschnittsmodell der V-Rampe an der Iller bei Fluss-km 13,8 im geometrischen
Maßstab M = 1 : 40
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Abb. 8.6: Setzen des Deckwerks auf einer Filterschicht - Bauzustand (links) und Belastung
des Versuchs mit Qmax,Natur = 911 m3/s (rechts)

zwei nebeneinander stehende Steine entfernt. Der Versuch wurde ebenfalls fünf Mal, identisch
zu obigem Vorgehen, durchgeführt. Auch bei diesem gestörten Steinsatz wird eine hohe Sta-
bilität beobachtet. Erst bei Abflüssen Qkrit,Natur ≥ 860 m3/s versagt die Struktur. Ausgehend
vom unterstromigen Sohlbereich stellt sich dabei in der Öffnung der Schaden bei längerer Be-
lastung infolge Auflockerung des Unterbaus und des Deckwerksgefüges ein. Sobald sich eine
lokale Schwachstelle verbreitert hat, wird infolge Stabilitätsverlusts schlagartig die gesamte
V-Rampenstruktur zerstört.

8.2.3.3 Sohle im Bereich der Öffnung

Die spezifische Belastung wird auf der sicheren Seite liegend auf die Öffnungsbreite bezogen,
d. h. q = 566 m3/s : 12 m = 47,2 m3/sm. Ausgehend von der Abschätzung mittels der Gl.
6.34 von Abt und Johnson (1991) ergibt sich damit für die betrachtete V-Rampe ein Durch-
messer D50 ≈ 70 cm. Ebenso wie für den Bereich der Öffnungswandung ergibt sich in diesem
Bereich eine hohe Stabilität (vgl. den vorhergehend beschriebenen Versuch).

8.2.3.4 Ausführungsvorschlag

Generell ist die Verwendung unterschiedlicher Steingrößen bei aneinander angrenzenden Be-
reichen mit konstruktiven Schwierigkeiten verbunden. Da bislang weder Erfahrungen bei der
Errichtung noch bezüglich des Langzeitverhaltens existieren, wird im vorliegenden Fall si-
cherheitshalber ein einheitlicher Steindurchmesser gewählt. Als für das Gesamtbauwerk kri-
tisch wird der Rücken der Seitenstrukturen betrachtet. Somit wird konkret die Verwendung
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von Blöcken mit einem Durchmesser ds = 1,0 m und einer Masse von 1,4 t vorgeschlagen.
Mit der gewählten Steingröße sind der Bereich der Öffnung und derÖffnungswandung deut-
lich überdimensioniert.

Unter dem einlagig gesetztem Deckwerk ist eine Filterschicht vorzusehen. Entsprechend der
Empfehlung von Platzer (2000) und Vogel (2003) sollte der Unterbau einen Durchmesser von
ds,UB = 7 bis 20 cm aufweisen.

Bei der Abschätzung der erforderlichen Steingrößen wurde kein belastungsverringernder Ein-
fluss hoher Unterwasserstände berücksichtigt.

8.2.3.5 Vollmodell der Iller V-Rampe

Die in einem ersten Schritt über eine Betrachtung einzelner Belastungsbereiche gewonnenen
Steingrößen wurde anschließend an einem Vollmodell überprüft. Im geometrischen Maßstab
M = 1 : 26,2 wurde die V-Rampe einschließlich des Vorbetts und einem umgerechnet 30 m

langen unterstrom anschließenden Bereich aufgebaut (Abb. 8.7). Die Tosmulde und das Nach-
bett wurden nicht abgebildet.

Auf einem Unterbau aus scharfkantigem Filtermaterial der Größe ds = 13,7 mm wurden die
Steine der Größe ds = 36,5 mm mit ihrer längsten Seite ls = 53,1 mm senkrecht zur Be-
randung gesetzt. Umgerechnet auf Naturdaten sind die Steine rund 1,2 t schwer und besitzen
einen äquivalenten Kugeldurchmesser von ds = 95 cm. Die Steine wurden um die Rauheits-
erhebung k = ls/3 über den in Abb. 8.4 angegebenen Höhen eingebaut. Das Filtermaterial
ist mit umgerechnet ds ≈ 35 cm größer als eigentlich erforderlich. Die Belegungssteine des
Deckwerks hingegen sind, im Vergleich zur oben erfolgten Abschätzung, etwas kleiner.

Im Bereich des Vorbetts wurde das Filtermaterial mehrlagig ohne zusätzliche Deckschicht
eingebaut.

Bei der Versuchsdurchführung wurde schrittweise der Abfluss gesteigert und über einen länge-
ren Zeitraum konstant belassen. Der Unterwasserstand wurde entsprechend den Normalwas-
serverhältnissen bei einer Sohlbreite von 80 m und einem Längsgefälle von 1,3 h eingestellt.
Da die künftige Flusssohle maximal eine Breite von 60 m aufweisen wird, ist der eingestellte
Unterwasserstand auf der sicheren Seite liegend niedriger gewählt.

Der Versuch wurde abschließend mit einem modellbedingt maximal möglichen Abfluss von
222 l/s, dies entspricht 780 m3/s, über einen Zeitraum von zwei Stunden belastet. Auch bei
dieser, um einen Faktor von 1,15 über den Bemessungsabfluss liegenden Belastung, wurden
keine wesentlichen Schäden festgestellt.
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Abb. 8.7: Vollmodell der Iller V-Rampe bei Fluss-km 13,8 im Maßstab M = 1 : 26,2

Einzig an der Verschneidungskante von der rechten Seitenstruktur und der Uferböschung wur-
de bei Einstellen der höchsten Belastung eine Bewegung mehrerer Deckwerkssteine beobach-
tet (Abb. 8.8). Die Ursache hierfür liegt in der im Modell unrealistisch abgebildeten Aufla-
gefläche der Deckwerkssteine entlang der Uferböschung. Trotz dieser Schadstelle wurde das
offengelegte Filtermaterial während der im Modell mehrstündig andauernden Belastung nicht
erodiert.

Aufgrund der modelltechnisch bedingten Abflussbeschränkung konnte die maximal mögliche
Belastung, bei der Versagen eintritt, nicht näher quantifiziert werden. Ausgehend von den
Voruntersuchungen und den getroffenen Annahmen ist allerdings davon auszugehen, dass die
V-Rampe überdimensioniert ist und weit größeren Belastungen standhalten wird.

Bei der vorliegenden V-Rampe kann die Konstruktion in gesetzter Bauweise erfolgen. Für
den Bereich der Seitenstrukturen, der V-Rampenöffnung und der Tosmulde wird die einheit-
liche Verwendung von Blöcken der Größe ds = 1,0 m empfohlen. Für das Nachbett wird ein
mehrlagiger Steinwurf der Größe ds = 60 cm ausreichen.
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Abb. 8.8: Belastung des Versuchs mit umgerechnet Q = 780 m3/s (oben) und aufgetretener
Schaden im ufernahen Bereich der Seitenstruktur (unten)
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9 Zusammenfassung

9.1 Ergebnisse

Am Lehrstuhl und der Versuchsanstalt für Wasserbau und Wasserwirtschaft der TU Mün-
chen wurde zur Sohlstabilisierung eintiefungsgefährdeter Flussabschnitte das Konzept der so
genannten V-Rampe entwickelt. Eine V-Rampe besteht typischerweise aus zwei Seitenstruk-
turen, die lokal den Abflussquerschnitt einengen und insbesondere bei höheren Abflüssen den
Oberwasserstand anheben. Die Gewässersohle erfährt im Idealfall im Bereich der V-Rampe
keinen Höhenversatz. Da bei geringen und mittleren Abflüssen, die keinen Geschiebetrieb be-
wirken, der Wasserspiegel im Oberwasser nur geringfügig beeinflusst wird, kann somit über
einen Großteil des Jahres der Fließgewässercharakter weitestgehend erhalten bleiben.

Anhand von physikalischen Modellversuchen und durch ein Studium thematisch verwandter
Literatur wurden im Rahmen dieser Arbeit die Grundlagen für die Gestaltung und die Funkti-
onsweise von V-Rampen erarbeitet.

Sohlstabilisierung

Die Sohlstabilisierung eintiefungsgefährdeter Flussabschnitte mit V-Rampen beruht auf ei-
ner Anhebung des Oberwasserstandes und folgend einer Reduzierung der Fließgeschwindig-
keiten und Sohlbelastung. Der erforderliche Aufstau ist im wesentlichen von der kritischen
Sohlschubspannung, vom Sohllängsgefälle und Abfluss, sowie von der Länge des zu stabili-
sierenden Bereichs abhängig.

In der Regel ist eine Stabilisierung des Gewässers bis zum so genannten bettbildenden Abfluss
ausreichend. Die Wiederkehrwahrscheinlichkeit eines solchen Abflusses liegt im Bereich ei-
nes ein bis fünfjährlichen Hochwasserereignisses (Bray, 1975/1976; Ackers, 1982). Im Ein-
zelfall ist der maßgebliche Abfluss für die Sohlstabilisierung jedoch entsprechend der örtli-
chen, hydrologischen und sedimentologischen Gegebenheiten zu wählen, so dass mitunter die
Gewässersohle bis zu einem wesentlich größeren Abfluss zu stabilisieren ist.

Mit einem eindimensionalen Wasserspiegellagenprogramm mit integriertem Geschiebetrans-
portmodul wurde die Sohlanhebung im Oberwasser einer V-Rampe untersucht. Jeder Abfluss
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weist eine, in Abhängigkeit vom Geschiebeeintrag, unterschiedliche dynamisch stabile Sohl-
lage auf. Da diese bei einem kleineren Abfluss aufgrund des geringeren Aufstaus tiefer liegt
als bei einem größeren Hochwasserereignis, wird sich zwangsläufig bei Veränderung des Ab-
flusses oder des Geschiebeeintrags eine Veränderung der Sohllage einstellen. Im Gegensatz zu
konventionellen Querbauwerken verbleibt bei V-Rampen eine stärker ausgeprägte Sohldyna-
mik im Oberwasser, solange noch ein geringer Anteil an Geschiebe in die Strecke eingetragen
wird.

Ausgehend von der Staulinienfunktion und einer eindimensionalen Strömungsbetrachtung
wurde ein vereinfachtes Verfahren entwickelt, mit dessen Hilfe der erforderliche Aufstau zur
Stabilisierung eines Gewässers gegebener Länge ermittelt werden kann (vgl. Anhang A). Mit
diesem Verfahren kann auch die Wirkung eines tendenziell zu geringen Aufstaus quantifiziert
werden. Aussagen über die verbleibende Abminderung der Schubspannungen oder der Länge
des noch stabilisierten Bereichs sind damit möglich.

Es wird in diesem Zusammenhang betont, dass eine moderate Unterschreitung des Aufstaus
nicht zwangsläufig zu einem vollkommenen Verlust der sohlstabilisierenden Wirkung führt.
Neben der verbleibenden belastungsverringernden Wirkung der V-Rampe kann die Bildung
einer natürlichen Deckschicht zur Stabilisierung beitragen. Zusätzlich werden Sohlverände-
rungen ebenfalls zu einer Reduktion der Sohlbelastung führen.

Ökologie

Der Charakter von Fließgewässern wird durch eine Vielzahl biotischer und abiotischer Fakto-
ren bestimmt. Für die Ausbildung einer gewässerspezifischen Biozönose sind maßgeblich der
Sauerstoffgehalt, die Wassertemperatur, die Fließgeschwindigkeiten und -tiefen, das Sohlsub-
strat, sowie die Lichtverhältnisse und die Wasserqualität entscheidend. Zusätzliche Bedeutung
kommt der Längsdurchgängigkeit für Fische und aquatische Organismen zu, um die lebens-
notwendige Wanderbewegung in verschiedene Habitate zu ermöglichen und die Wiederansie-
delung artenarmer Gewässerbereiche zu fördern.

Bei einer Sohlstabilisierung mit V-Rampen werden aufgrund des bedarfsgerechten Aufstaus
die ökologischen Randbedingungen eines Fließgewässers nur geringfügig verändert. Anthro-
pogene Eingriffe können dadurch wesentlich minimiert werden. Die Gefahr einer Kolmation
der Gewässersohle wird gegenüber herkömmlichen Querbauwerken deutlich reduziert.

Zur Passierung der V-Rampe müssen Fische keinen Höhenversatz bewältigen, allerdings ge-
gen lokal erhöhte Fließgeschwindigkeiten ankommen. Aufgrund der Strömungsablösung von
den Seitenstrukturen sind die Fließgeschwindigkeiten im Randbereich der Öffnung deutlich
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verringert. Im allgemeinen werden Fische und aquatische Organismen bei Verwendung großer
Steine aufgrund der geschützten Zwischenräume im Randbereich aufsteigen können.

Der Aufstau durch V-Rampen

Die Aufstaucharakteristik einer V-Rampe kann durch Wahl der Öffnungsbreite, Neigung der
Öffnungswandung sowie Höhe der Seitenstrukturen an die Erfordernisse der Sohlstabilisie-
rung und des Hochwasserschutzes angepasst werden. Ein bedarfsgerechter Aufstau bei ge-
schiebetransportwirksamen Abflüssen lässt sich gewährleisten.

Der Aufstau im Oberwasser einer V-Rampe bei Auftreten eines Fließwechsels kann durch
Ansetzen der minimalen Energiehöhe im Bereich der V-Rampenöffnung ermittelt werden.

Zur Berücksichtigung der Energieverluste bietet sich das Verfahren von FHWA (1978) an. Die
Abweichung zwischen den im Modellversuch der Iller V-Rampe bei Fluss-km 13,8 gemesse-
nen und mit diesem Verfahren berechneten Wasserständen ist vernachlässigbar gering.

Da sich die Strömung in der Öffnung von den Seitenstrukturen ablöst, können Energieverluste
auch vereinfachend durch eine Reduktion der Öffnungsbreite erfasst werden. Dieses Vorge-
hen entspricht im Prinzip dem Verfahren zur Berücksichtigung von Pfeilereinschnürungen auf
die Überfallleistung an Wehrkronen. Exemplarisch wurde für die geplante V-Rampe an der
Unteren Iller bei Fluss-km 13,8 (vgl. Kapitel 8) ein Kontraktionskoeffizient im Bereich von
k = 0,23 bis 0,30 ermittelt.

Für die gleiche V-Rampe hat sich der beginnende Rückstau von Unterwasser auf den Ober-
wasserstand bei einem Verhältnis von hUW /hOW ≈ 0,60 ergeben.

Energieumwandlung

Zum Schutz der Gewässersohle vor übermäßiger Belastung kommt der Umwandlung des
Energieüberschusses des durch die V-Rampenöffnung konzentrierten Strahls eine große Be-
deutung zu. Zur Optimierung der Energieumwandlung an V-Rampen wurden physikalische
Modellversuche durchgeführt, welche sich maßgeblich an den Gegebenheiten der geplanten
V-Rampe an der Unteren Iller orientierten.

In den Versuchen hat sich die Errichtung von zwei erhöhten Bogenstrukturen mit einer dazwi-
schen liegenden Tosmulde als zufriedenstellende Variante herausgestellt. Durch diese Struk-
tur wird dem Strahl auf kurzer Strecke ein Großteil der Strömungsenergie entzogen und eine
Strahlverbreiterung erreicht. An der weiteren Energieumwandlung im Unterwasser ist maß-
geblich der Impulsaustausch an den freien Strahlgrenzen beteiligt. Die Energieumwandlung
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kann durch die Anordnung dieser Tosmuldenvariante entscheidend verbessert und die notwen-
dige Nachbettlänge deutlich reduziert werden.

Sollte die Strömung am Ende des befestigten Nachbetts noch einen gewissen Energieüber-
schuss aufweisen, so wird sich dieser infolge der resultierenden Kolkbildung weiter abbau-
en.

Der Strahl wird sich bei asymmetrischer Abströmung, oder falls die V-Rampe in einer Fluss-
krümmung liegt, bevorzugt in Richtung einer Uferböschung orientieren. Falls sich der Strahl
infolgedessen an ein Ufer anlegt, hat dies den Verlust einer freien Strahlgrenze zur Folge, mit
dem Resultat einer verschlechterten Energieumwandlung und einer lokal erhöhten Uferbelas-
tung.

Stabilität und Konstruktion

Einer dauerhaft stabilen und die Funktionstüchtigkeit gewährleistenden Dimensionierung des
Bauwerks kommt aus wirtschaftlichen Gründen eine große Rolle zu. Im Rahmen dieser Arbeit
wurde hauptsächlich eine naturnahe Bauweise unter Verwendung großer Steine und Blöcke
betrachtet. Es sind aber auch alternative Bauweisen, u. a. unter Verwendung von Beton oder
Gabionen, denkbar.

Das Bauwerk wird hinsichtlich der hydraulischen Belastung in verschiedene Bereiche ge-
gliedert. Für jeden dieser Bereiche konnten entweder durch Vergleich übertragbarer Bemes-
sungsansätze für Deckwerke oder anhand eigener Modellversuche Aussagen zur erforderli-
chen Steingröße getroffen werden, mit denen eine erste Vordimensionierung erfolgen kann.
Aufgrund des relativ geringen Umfangs der durchgeführten Versuche sind bei der konkreten
Planung einer V-Rampe allerdings weiterführende Modellversuche durchzuführen.

V-Rampen in Kombination mit Uferrückbaumaßnahmen

Eine zusätzliche Möglichkeit zur Sanierung eintiefungsgefährdeter Fließgewässer stellt der
Rückbau der festen Uferverbauung dar. Aufgrund der folgenden Gewässerverbreiterung wird
das Gewässer ökologisch aufgewertet, die Sohlbelastung reduziert und ein temporärer Ge-
schiebeeintrag erreicht. In der Regel wird allerdings die Aufweitung alleine nicht ausreichen,
um die Sohle zu stabilisieren.

In großmaßstäblichen physikalischen Modellversuchen wurden die Möglichkeiten einer Kom-
bination der beiden Maßnahmen Uferrückbau und V-Rampen näher untersucht. Es stellten
sich wesentliche Synergieeffekte heraus.
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Eine V-Rampe kann, bei Errichtung nach weitestgehend abgeschlossener Gewässerverbreite-
rung, die Flusssohle langfristig vor weiterer Eintiefung schützen. Durch die vergrößerte Ge-
wässerbreite fällt der erforderliche Aufstau deutlich geringer aus und die Eingriffe in das Öko-
system können weiter reduziert werden. Zusätzlich kann eine V-Rampe, wenn sie zeitlich vor
der Maßnahme des Uferrückbaus errichtet wird, die Aufweitungstendenz in Bereichen mit
angrenzender Bebauung begrenzen.

Durch Wahl der Form der V-Rampe wird der Aufstau und die sohlstabilisierende Wirkung im
Oberwasser, die Energieumwandlung im Unterwasser, sowie die Strömung in der Öffnung und
damit die Durchgängigkeit für Fische, bestimmt. Bei einer konkreten Planung muss bei Kon-
flikten der Planungsziele Sohlstabilisierung, Hochwasserschutz und Durchgängigkeit mitunter
abgewägt werden. Gegebenenfalls kann durch eine Veränderung der V-Rampengeometrie oder
des Längsabstands zwischen den Bauwerken eine alternative Lösung gefunden werden.

9.2 Ausblick

Ziel dieser Arbeit war die Erarbeitung von Grundlagen zur Funktionsweise und Gestaltung von
V-Rampen. Dem Planer wird ein ausführlicher Überblick über zu beachtende Punkte gegeben.
Im vorgegebenen Rahmen kann allerdings nicht jedes Detail erschöpfend behandelt werden.

Bei zukünftigen wissenschaftlichen Untersuchungen sollten deshalb u. a. folgende Punkte be-
arbeitet werden:

• Für die Ermittlung der Aufstaubeziehung sollte der Energieverlust näher quantifiziert
werden. Eine Parameterstudie mit Variation der V-Rampengeometrie wird allgemein-
gültige Aussagen über die Strömungseinschnürung an den Seitenstrukturen und den an-
zusetzenden Kontraktionskoeffizienten liefern.

Zur Quantifizierung des beginnenden Rückstaueinflusses von Unterwasser ist eine Pa-
rameterstudie unter Variation der V-Rampengeometrie, der Abflüsse und des Unterwas-
serstandes notwendig.

• Zur Beurteilung der ökologischen Durchgängigkeit können Untersuchungen an einem
physikalischen Modell, mit Messung der Fließgeschwindigkeitsverteilung im Bereich
der Öffnung, Anhaltswerte liefern. Definitive Aussagen über die Passierbarkeit von Fi-
schen und aquatischen Organismen sind letztendlich aber erst nach einer Artenzählung
an einer realisierten V-Rampe möglich.

191



• Hinsichtlich der Energieumwandlung ist eine Parameterstudie unter Variation des Öff-
nungsverhältnisses, der Abflüsse und des Unterwasserstandes erforderlich, um wirt-
schaftlich die erforderliche Nachbettlänge angeben zu können. Hilfreich wäre bei wei-
terführenden Untersuchungen die Inanspruchnahme einer beweglichen Flusssohle un-
terstrom des Nachbetts, um über die Kolkentwicklung Aussagen zur tatsächlichen Sohl-
belastung zu ermöglichen, sowie um die Auswirkungen eines Kolkes auf die weitere
Energieumwandlung im Unterwasser zu beurteilen.

Mit Modellversuchen sollte die Tendenz des Strahls, sich bei asymmetrischer Abströ-
mung im Unterwasser an ein Ufer zu orientieren, und die diesbezüglichen Auswirkun-
gen auf die Energieumwandlung, näher quantifiziert werden.

• Bezüglich der Stabilität erfolgte durch Literaturstudium und eigene Versuche eine vor-
läufige Quantifizierung der erforderlichen Steingrößen. Aufgrund des begrenzten Ver-
suchsprogramms sind die Aussagen mit einem erweiterten Versuchsprogramm zu veri-
fizieren. In diesem Zusammenhang sollte auch der Einfluss des Unterwasserstandes auf
den Öffnungsbereich der V-Rampe untersucht werden. Nach umfangreichen Untersu-
chungen wird die Angabe zu berücksichtigender Unsicherheiten bei der Dimensionie-
rung von V-Rampen erleichtert.
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Anhang

Anhang A - Notwendiger Aufstau zur Sohlstabilisierung

Mit Hilfe der Diagramme können drei Fragestellungen näherungsweise bearbeitet werden:

A. Für einen gegebenen Abfluss und eine zu stabilisierende Länge kann über (L/h0)Soll

und dem entsprechenden Verhältnis von τkrit/τ0 der notwendige Aufstau (h∗/h0)Soll

abgelesen werden.

B. Wird der notwendige Aufstau unterschritten, so kann über (h∗/h0)Ist die noch voll zu
stabilisierende Länge (L/h0)Ist ermittelt werden.

C. Alternativ kann bei nicht ausreichendem Aufstau (h∗/h0)Ist die Verringerung der wirk-
samen Schubspannung im Abstand L oberstrom des Querbauwerks abgelesen werden.
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Anhang B - Ergebnisse der Flügelmessungen zur Energieumwandlung
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Anhang C - Auswertung der ADV-Messungen zur Energieumwandlung
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Anhang D - Wasserspiegellagen bei den ADV-Messungen zur
Energieumwandlung
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Verwendete Symbole und Formelzeichen

a, b und c (m) Hauptabmessungen eines Steins, in absteigender
Größenordnung

aG (m) Hebelarm der Gewichtskraft
aStr (m) Hebelarm der Strömungskraft
A (m2) Fläche
A (N) hydrostatischer Auftrieb
A∗ (m2) Verdrängungsfläche
Ad (m1/2/s) Beiwert im Reibungsansatz von Strickler
AD (m2) angeströmte Fläche eines Steins
Agr (m2) Fließfläche bei Durchlaufen der Grenzverhältnisse
A∗

gr (m2) fiktive Fließfläche über einer Öffnungswandung
bei Durchlaufen der Grenzverhältnisse

b oder B (m) Breite
bF (m) Fußbreite einer räumlich gekrümmten Blockrampe
bh/2 (m) Gewässerbreite, gemessen auf halber Höhe des Querschnitts
bof (m) Öffnungsbreite der V-Rampe
bof,red (m) reduzierte Öffnungsbreite der V-Rampe zur

Berücksichtigung der Strömungseinschnürung
bsp (m) Wasserspiegelbreite
bst (m) Gesamtbreite des Überfalls auf den Seitenstrukturen
B∗ (m) wirksame Überfallbreite
BR (m) Breite der Versuchsrinne
cAD, cD und cL (-) Strömungsbeiwerte zur Ermittlung der hydrodynamischen

Kräfte
C (m1/2/s) Chezy-Beiwert
Cb (-) Verlustbeiwert, abhängig vom Öffnungsverhältnis M
CC (-) Verlustbeiwert bei einer plötzlichen Gerinneverengung
CE (-) Verlustbeiwert bei einer plötzlichen Gerinneerweiterung
CL (m) Länge, auf der sich eine plötzliche Querschnittsverengung

auf die Strömung auswirkt
dgr (m) Korndurchmesser zur Abgrenzung des Feststofftransports

zwischen Schwebstoff und Geschiebe
dm (m) maßgebender Korndurchmesser
dmax (m) Größtkorn einer Kornmischung
dp (m) Pfahldurchmesser
ds (m) äquivalenter Kugeldurchmesser eines Steins
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D50 (m) Siebdurchmesser mit 50 % Massedurchgang
D65 (m) Siebdurchmesser mit 65 % Massedurchgang
ekin (m2/s2) kinetische Energie
ekin,turb (m2/s2) turbulente kinetische Energie
EL (m) Länge, auf der sich eine plötzliche Querschnitts-

erweiterung auf die Strömung auswirkt
f1 und f3 (-) Beiwerte zur Bestimmung der Reibungskraft

in gesetzten Deckwerken
FB (-) Beiwert zur Bemessung geschlossener Deckwerke
FD (N) hydrodynamische Schleppkraft
FL (N) hydrodynamischer Auftrieb
FR (N) Reibungskraft
FS (N) Stützkraft
Fv (N) Verklammerungskraft in einem

vergossenen Deckwerk
Fr = u/

√
g h (-) Froudezahl

Fr1 (-) Froudezahl des Eingangsschussstrahls
Fr∗ = u2

∗/(ρ
′ g dm) (-) Froudezahl des Kornes bzw. Shieldsparameter

Fr∗krit (-) kritischer Shieldsparameter
g (m/s2) Erdbeschleunigung
g′ = g(ρs − ρ)/ρs (-) relative Erdbeschleunigung unter Berücksichtigung

des hydrostatischen Auftriebs
G (N) Gewichtskraft
h∗ (m) Aufstau am Querbauwerk
h0 (m) Normalwassertiefe
h1 oder how (m) Aufstau im Oberwasser
h∗

1 (m) Anhebung des Oberwasserstandes (h1 = h0 + h∗
1)

h2 (m) konjugierte Fließtiefe beim Wechselsprung
∆h (m) Wellenamplitude
hE (m) Energiehöhe
hE,min (m) minimale Energiehöhe
hgr (m) Grenzfließtiefe mit Übergang vom strömenden

zum schießenden Abflusszustand
hm oder hmin (m) minimale Fließtiefe
hOW (m) Fließtiefe im Oberwasser
hSt (m) Höhe der Seitenstrukturen
hUW (m) Fließtiefe im Unterwasser
h(x) (m) lokale Fließtiefe an der Stelle x
Hp (m) Pfahlhöhe
HKrone (m) Höhenlage der Oberkante der Seitenstrukturen
HUW (m) Wasserspiegellage im Unterwasser
J und J0 (-) Sohllängsgefälle
JE (-) Energieliniengefälle
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k (m) Rauheitserhebung
k (-) Kontraktionskoeffizient
km (m) mittlere Rauheitserhebung
kSt (m1/3/s) Stricklerbeiwert
lm (m) Mischungsweglänge
lNB (m) Länge des Nachbetts
ls (m) Länge der Steine
L (m) Länge des zu stabilisierenden Gewässerabschnitts,

oder freie Fließstrecke zwischen Ober- und Unter-
wasserstand auf dem Rücken der Seitenstrukturen

LE (m) Wirkungslänge des Wandstrahls
Lw (m) Länge einer Welle
mL (-) Steigungsmaß bei linearer Breitenzunahme

des Wandstrahls
M (-) Öffnungsverhältnis oder Maßstab
n (-) Anzahl der Strömungseinschnürungen
p (N/m2) Druck
Pred (-) Reduktionsfaktor der anzusetzenden Belastung

infolge eines hohen Unterwasserstandes
q (m3/sm) spezifischer Abfluss je Breitenmeter
qkrit (m3/sm) kritische spezifische Belastung
qred (m3/sm) reduzierte spezifische Belastung
qv (l/m2) Vergussmenge
Q (m3/s) Abfluss
Qkrit (m3/sm) kritischer Abfluss
Q∗

krit (m3/sm) kritischer fiktiver Abflussanteil über
einer Öffnungswandung

R (m) hydraulischer Radius
Re = (u h)/ν (-) Reynoldszahl
Re∗ = (u∗ dm)/ν (-) Reynoldszahl des Kornes
Sr (-) Strouhalzahl
u (m/s) Geschwindigkeitskomponente in x-Richtung
u (m/s) mittlere Fließgeschwindigkeit
u′ (m/s) zeitliche Schwankungsgröße der Fließgeschwindigkeit
u∗ =

√
τ0/ρ (m/s) Schubspannungsgeschwindigkeit

u∗
t (m/s) Übergangsschubspannungsgeschwindigkeit, dient

zur Abgrenzung zwischen statischen und
dynamischen Deckschichten

u0 (m/s) Fließgeschwindigkeit bei Normalwasserverhältnissen
oder Eintrittsgeschwindigkeit des Freistrahls

ugr (m/s) Fließgeschwindigkeit bei Durchlaufen
der Grenzverhältnisse

umax = u + 3σ (m/s) Abschätzung der zu erwartenden maximalen
Fließgeschwindigkeit
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U (m) benetzter Umfang
v (m/s) Geschwindigkeitskomponente in y-Richtung
v (m/s) Mittelwert der Geschwindigkeitskomponente in

y-Richtung
v′ (m/s) zeitliche Schwankungsgröße der Geschwindigkeits-

komponente in y-Richtung
w (m/s) Geschwindigkeitskomponente in z-Richtung
w (m/s) Mittelwert der Geschwindigkeitskomponente in

z-Richtung
w′ (m/s) zeitliche Schwankungsgröße der Geschwindigkeits-

komponente in z-Richtung
x (m) Koordinate in Hauptfließrichtung
x0 (m) Kernzonenlänge des turbulenten Freistrahls
y (m) horizontale Koordinate normal zu x
z (m) vertikale Koordinate normal zu x und y

x, y und z bilden ein rechtsgerichtetes
Koordinatensystem

1 : m (-) Neigung der Öffnungswandung
1 : n (-) Neigung eines Deckwerks
α (◦) Sohlneigungswinkel gegenüber der Horizontalen
α (-) Geschwindigkeitshöhenbeiwert
αa (◦) äußerer Diffusionswinkel beim Freistrahl
αi (◦) innerer Diffusionswinkel beim Freistrahl
αV ergl (-) Verhältnis der Stabilität eines vergossenen zu

einem unvergossenen Deckwerk
β (◦) Grenzneigungswinkel eines gesetzten Deckwerks
β (-) Druckhöhenbeiwert
δ∗ (m) Verdrängungsdicke
∆ (-) Abweichung eines Parameters vom ungestörten Zustand
ετ (cm2/s) Wirbelviskosität
λ (-) Maßstabszahl; mit:

Index G: Geometrie, T : Zeit und Q: Abfluss
Λ (m) Impulsübertragungsgröße
ν (cm2/s) kinematische Viskosität
ρ (kg/m3) Dichte des Wassers
ρs (kg/m3) Steindichte
ρ′ = (ρs − ρ)/ρ (-) relative Dichte
σ (m) oder (m/s) Standardabweichung
τ0 = ρ g h0 J0 (N/m2) Sohlschubspannung unter Normalwasserverhältnissen
τkrit (N/m2) kritische Schubspannung
τred (N/m2) reduzierte Schubspannung
τv (N/m2) Verbundspannung infolge Verguss
τw (N/m2) lokal wirkende Schubspannung
τxy (N/m2) turb. Schubspannung in der horizontalen x-y-Ebene
τxz (N/m2) turb. Schubspannung in der vertikalen x-z-Ebene
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