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Vorwort des Herausgebers

Die vorliegende Arbeit beschäftigt sich mit der Verformungsproblematik des Baugrunds inder

Nähe von Schlitzẅanden und berücksichtigt dabei den Herstellungsprozess der Wand.

Ausgangspunkt der Arbeit war die Fragestellung nach den zu erwartenden Verformungen von

benachbarten Bauwerken für den Fall von tiefen, innerstädtischen Baugruben. Aus vielen Scha-

densf̈allen ist bekannt, dass auch die Verfahrensweise der Herstellung von Verbauẅanden einen

Einfluss auf die Rissentwicklung der benachbarten Bebauung hat oder sogar Scḧaden hervorru-

fen kann. Im Rahmen der neuen, auf dem Partialsicherheitskonzept beruhenden Normung sind

Nachweisëuber die Gebrauchstauglichkeit von Stützkonstruktionen und auch der existierenden

benachbarten Bebauung zu führen. Hierf̈ur werden jedoch geeignete Prognosemodelle benötigt.

In der letzten Zeit wurden - unter anderem auch an unserem Institut - dafür Modelle auf der

Basis der Hypoplastizität entwickelt, deren Prognosequalität durch unterschiedliche praktische

Fragestellungen nachgewiesen werden konnte. Im Rahmen der durchgef̈uhrten numerischen

Berechnungen verwendet Herr Schäfer ein visko-hypoplastisches Stoffgesetz von Niemunis,

welches sich besonders gut für normal- bis leichẗuberkonsolidierte bindige B̈oden eignet und

die viskosen Eigenschaften des Baugrunds, wie Kriechen, Relaxation und Ratenabhängigkeit

erfasst. Die Verifikation des Stoffmodells erfolgt am Beispiel zweier Projekte in Oslo und

Taipeh. Aus den publizierten Daten zum Bodenaufbau wurden die erforderlichen Stoffparame-

ter und Zustandsvariablen ermittelt und im Anschluss eine numerische Verformungsprognose

durchgef̈uhrt. Der Vergleich der Berechnungsergebnisse und der in-situ Messungen dokumen-

tiert für beide F̈alle eine mehr als̈uberzeugende Prognosequalität, zumal keine nachträgliche

Kalibrierung der Parameter erforderlich gewesen ist.

Wesentliche Aspekte der Arbeit beschäftigen sich mit der Herstellung von Schlitzwänden in

weichen B̈oden. Im Vordergrund steht dabei die Bedeutung des Lamelleneinteilungsplans, der

Lamellengeometrie sowie der Herstellungssequenz im Hinblick auf die zu erwartenden Ver-

formungen von benachbarten Gründungsk̈orpern. Die Ergebnisse zeigen, dass sich die Ge-

samtsetzungen infolge Baugrubenherstellung aus einem Anteil infolge des Bodenaushubs selbst

sowie aus einem Anteil infolge der abschnittsweisen Herstellung der Schlitzwand zusammen-

setzen. Beide Komponenten können getrennt ermittelt und im Anschluss zur Abschätzung der

Gesamtverformungen superponiert werden. Diese Vorgehensweise bietet den Vorteil, dass die

Verformungen durch den Aushub der Baugrube selbst weiterhinkonventionell berechnet wer-

den k̈onnen. Der zus̈atzliche Anteil aus der Schlitzwandherstellung lässt sich dar̈uber hinaus

beispielsweisëuber dieäußere Standsicherheit des suspensionsgestützten Schlitzes vereinfacht
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abscḧatzen.

Für das Verformungsverhalten der Stützwand sowie der Entwicklung von Anker- und Steifen-

kräfte ẅahrend des Baugrubenaushubs kommt der Verteilung des Frischbetondrucks̈uber die

Schlitztiefe eine besondere Bedeutung zu. In Abhängigkeit des Erdruhedrucks verursacht der

Schlitzaushub unter Bentonitstützung sowie der anschließende Betoniervorgang im Kontrak-

torverfahren eine Veränderung des Spannungszustands im umliegenden Boden und führt somit

zwangsl̈aufig zu ver̈anderten Bodendeformationen und Steifenbeanspruchungen.

Mit der vorliegenden Arbeit ist es Herrn Schäfer gelungen ein interessantes Kapitel der bau-

werkschonenden Geotechnik abschließend zu behandeln. DieErkenntnisse decken sich sehr gut

mit bisherigen empirischen Erfahrungen aus der Praxis, sowohl hinsichtlich der Verformungen

von benachbarten Gebäuden als auch bezüglich der Steifenkraftentwicklung bei Baugruben in

weichen bindigen B̈oden. Es ist daher zu erwarten, dass Ergebnisse dieser Arbeit für den Grenz-

und den Gebrauchszustand von Baugrubenkonstruktionen in weichen bindigen B̈oden in die

EAB einfließen werden.

Theodoros Triantafyllidis
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Vorwort des Verfassers

Die Einführung des neuen Sicherheitskonzepts in der Geotechnik wird den Ingenieur vor die

Aufgabe stellen, neben dem Nachweis einer ausreichenden Tragf̈ahigkeit des Erdbauwerks

ebenfalls eine Beurteilung der Gebrauchstauglichkeit vorzunehmen. Durch eine Abschätzung

der zu erwartenden Bodenverformungen soll somit weitestgehend ausgeschlossen werden, dass

im Zuge der Ausf̈uhrungsarbeiten keine unverträglich großen Deformationen auftreten, welche

zwangsl̈aufig zu Scḧaden an der benachbarten Bebauung führen. Neben der Festlegung von

individuellen Verformungstoleranzen besteht die Schwierigkeit jedoch darin, eine gesicherte

Verformungsprognose durchzuführen. Numerische Verfahren haben sich hierfür als geeignetes

Werkzeug etabliert.

Seid einigen Jahren besteht am Lehrstuhl für Grundbau und Bodenmechanik der Ruhr-Universität

Bochum ein wissenschaftlicher Forschungsschwerpunkt im Bereich finiter Elemente Berech-

nungen in der Geotechnik. In meiner Zeit als wissenschaftlicher Mitarbeiter wurde mir in diesem

Zusammenhang die M̈oglichkeit gegeben, bei Verformungsprognosen tiefer Baugruben in wei-

chen B̈oden mitzuwirken. Die Problemstellung folgte dabei aus einer einfachenÜberlegung:

Kann die Herstellung einer Baugrube in der Form optimiert werden, dass die damit verbundenen

Verformungen m̈oglichst gering ausfallen?

Im Vordergrund der Betrachtung steht dabei die Herstellung von Schlitzẅanden, die einen

nennenswerten Eingriff in den Untergrund darstellt und bislang bei konventionellen Verfor-

mungsprognosen von Baugruben gänzlich vernachl̈assigt wird. F̈ur den Fallüberkonsolidierter

Tonsedimente konnten bislang in-situ Messungen und FE-Simulationen nachweisen, dass die

Ausführung von zweiphasigen Schlitzwänden einen erheblichen Einfluss auf den Spannungszu-

stand des umliegenden Bodens ausübt und den Grenz- und Gebrauchszustand der Konstruktion

nach Aushub der Baugrube nachhaltig beeinflusst. Eineäquivalente Betrachtung von verfor-

mungsfreudigen weichen Böden ist daher aus der Sicht des Geotechnikers ratsam.

Nicht alle in der vorliegenden Arbeit vorgestellten Ergebnisse stellen einen zahlenmäßigen

Quantensprung dar. Ebensowenig wird es mit Hilfe der neuen Methodik m̈oglich sein, von nun an

exakte Verformungsprognosen zu erstellen. Die Botschaft der Arbeit ist eine andere: Anhand der

Ergebnisse l̈asst sich ersehen, dass die konventionelle Nachweisführung f̈ur schlitzwandgestützte

Baugruben sowohl für den Gebrauchs- als auch für den Grenzzustand nicht immer auf der

sicheren Seite liegt.

Meinem Hauptreferenten Prof. Theodoros Triantafyllidis möchte ich an erster Stelle für die

stete Untersẗutzung und Gesprächsbereitschaft danken. Insbesondere seine baupraktischen Er-
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fahrungen und Ratschläge waren eine unverzichtbare Unterstützung bei der Anfertigung der

Arbeit. Prof. Achim Hettler sei f̈ur die Übernahme des Koreferates, die zügige Begutachtung

und ebenso f̈ur die freundlichen und ungezwungenen Diskussionsrunden gedankt. Weiterhin

möchte ich mich bei Prof. Michael Scherer für die Aufgabe des fachfremden Gutachters und bei

Prof. Klaus Hackl f̈ur dieÜbernahme des Vorsitzes der Prüfungskommission bedanken.

Besonderer Dank gebührt Dr. Andrzej Niemunis, der zum einen mit der Bereitstellung des visko-

hypoplastischen Stoffmodells in Form einerfortran-Routine eine wesentliche Voraussetzung

der Arbeit geleistet hat, mir darüber hinaus aber ebenso durch unzählige Diskussionen einen

Zugang zur Stoffmodellierung in der Geotechnik vermittelnkonnte. Ebenso m̈ochte ich mich

bei Dr. Diethard K̈onig bedanken, der als kritischer Wegbegleiter immer wieder neue Akzente

für die Bearbeitung setzen konnte. Reinhard Illian sei schließlich für die sorgf̈altige Durchsicht

des Manuskripts gedankt. Im Besonderen möchte ich meinem langjährigen Zimmergenossen

Henning Wolf danken, der in unserer gemeinsamen Zeit am Lehrstuhl vom Kollegen zum

Freund geworden ist. Nicht zu vergessen sind natürlich alle übrigen Mitarbeiter und Kollegen

des Lehrstuhls f̈ur Grundbau und Bodenmechanik, von denen jeder einzelne seinen Beitrag zum

freundschaftlichen und familiären Arbeitsklima geleistet hat.

Zuletzt m̈ochte ich mich an dieser Stelle jedoch ganz besonders bei meiner Frau Tanja bedanken.

Nur durch ihre unerm̈udliche Untersẗutzung ist es mir in einer Zeit der familiären Herausfor-

derung m̈oglich gewesen, die Dissertation erfolgreich zu Ende zu führen. Daf̈ur geb̈uhrt ihr ein

wesentlicher Teil des Erfolgs.

Reńe Scḧafer
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Abstract

The serviceability of retaining structures is frequently ensured by the use of numerical methods.

A conventional simulation neglects the construction process of the wall and adopts the earth

pressure at rest at the beginning of the calculation. However, considering diaphragm walls, the

stepwise installation of the different wall panels consisting of the trench excavation under slurry

support and the subsequent placing of fresh concrete, precedes the pit excavation. A number of

in-situ measurements and finite-element-calculations have already shown, that in case of highly

overconsolidated soil layers the installation process of the panels lead to a decreasing stress level

in the adjacent ground resulting in smaller wall deflectionsdue to the pit excavation. In order

to evaluate the influence of the diaphragm wall constructionon the stress development and the

serviceability of the pit in case of soft clayey deposits, a three-dimensional finite-element-model

is presented within this thesis. The model incorporates theexcavation and the pouring of adjacent

diaphragm wall panels as well as the simulation of the subsequent pit excavation. The normally

to slightly overconsolidated soil layers are described by avisco-hypoplastic constitutive equation

taking into account the viscous behaviour and the small-strain stiffness of the ground. In order

to evaluate the quality of the numerical model, the Taipei National Enterprise Center (TNEC)

has been chosen as an appropriate reference project.

The construction process of the diaphragm wall panels has a major impact on the stress distri-

bution behind the retaining structure at the beginning of the pit excavation. At the end of the

installation and the dissipation of excess pore water pressure, an oscillating stress distribution

along the centerline of the wall can be detected in dependence of the depth under consideration.

Due to the high fresh concrete pressure, the stress level in the upper third of the wall increases

while in the lower third a decreasing averaged stress level can be observed. Both effects result

in increasing wall deflections during the subsequent excavation of the pit, which are of the

magnitude of10 − 15 % for the considered subsurface soil conditions. The comparison of the

numerical results and the in-situ measured wall deformations distinctly show the high quality

of the simulation model and the visco-hypoplastic constitutive equation.

Due to the higher initial stress level resulting from the wall installation, increasing strut forces

can also be detected. Especially at lower depth close to the surface ground level,50 % higher

forces are predicted. In order to consider the influence of the diaphragm wall construction on

the serviceabilty and the limit analysis of the structure, amodified stress distribution at the

beginning of a conventional calculation is proposed.

Additionally, the settlements of adjacent buildings have been analysed. The over-all settlements
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of single and strip footings are composed of proportions dueto the panel installation and the

pit excavation. However, the deformations due to the wall construction can already be of high

magnitude and should not be neglected. A number of calculations has been run in order to

evaluate the influence of the trench length, the position of the footing, the foundation loading

and, additionally, the bending stiffness of the strip footing. The numerical results show, that the

settlements due to the installation process of a plain diaphragm wall can adequately be estimated

by those ones, which results from the trench excavation of anadjacent single wall panel. These

settlements can be directly calculated by a numerical model. Otherwise, in case of the single

footing, the movements can easily be correlated with the stability η of the open trench.

By means of the numerical results, recommendation can finallybeen drawn for the stepwise

construction process of a diaphragm wall in order to minimise the resulting settlements of

adjacent buildings.
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Kapitel 1

Einleitung

1.1 Einführung

Stress is a philosophical concept - deformation is the physical reality

Diesen urspr̈unglich von John Burland [20] geführten Gedanken greift Brian Simpson 1992 in

seiner richtungsweisendenRankine Lecture [108] über das Verformungsverhalten von Stütz-

konstruktionen in̈uberkonsolidierten bindigen Bodenformationen auf. Die Motivation zu seiner

Arbeit resultierte mitunter aus den eklatanten Unterschieden zwischen den für die British Library

[108] in London prognostizierten und den in-situ gemessenen Verformungen der Baugruben-

sicherung infolge Bodenaushubs. Die Prognoseberechnungenüberscḧatzten die Wandverfor-

mungen um ein Vielfaches und deuteten daraufhin, dass die Steifigkeit desLondon Clays

im numerischen Modell zu gering angesetzt worden war. Die Kenntnis, dass die Bodenstei-

figkeit in-situ deutlich gr̈oßer ist als jene, welche im Labor konventionell gemessen werden

kann [13, 22, 111], hatte Simpson bereits Jahre zuvor veranlasst [109], ein elasto-plastisches

Stoffmodell mit kinematischer Fließfläche zu entwickeln. Obwohl dieses Modell bei der Rück-

rechnung der Schlitzwandverformungen des New Palace Yard [21] und des Neasden Underpass

[107] zu überzeugenden Ergebnissen führte, versagte es bei der Class-A-Prognose [63] der

British Library. Simpson sah sich daraufhin veranlasst, dasStoffmodell weiter zu verbessern

und entwickelte das sog.brick -Modell [108], welches die abrupte Steifigkeitserhöhung des

Bodens bei einer̈Anderung des Dehnungspfades erfasst. Die genauere Berücksichtigung des

Spannungs-Verformungs-Verhaltens desLondon Clays führte schließlich zu einer verbesserten

Prognosequalität auch im Falle der British Library.

1



2 Kapitel 1. Einleitung

SimpsonsÜberlegungen stellen eine praktische Umsetzung der Analogie von Burland dar. Die

Hauptaufgabe des entwerfenden Ingenieurs bestand sowohl in der Geotechnik als auch in anderen

ingenieurtechnischen Fachdisziplinen lange Zeit darin, Grenzzusẗande auszuschließen und die

Tragf̈ahigkeit der Konstruktion dadurch zu gewährleisten, dass unzulässige Spannungszustände

innerhalb des Baustoffs nicht auftreten. Eine Betrachtung der Verformungen schied letztlich nicht

zuletzt deswegen aus, weil die theoretischen und praktischen Voraussetzungen dazu fehlten. In

der Geotechnik zeichnet sich ein Verlust der Tragfähigkeit vielfach jedoch durcḧuberm̈aßige

Bodenbewegungen aus, welche ihrerseits zu den eigentlichen, physikalisch wahrnehmbaren

Scḧaden des Bauwerks und der benachbarten Konstruktionen führen.

Mehr denn je ist heutzutage der Aspekt der Gebrauchstauglichkeit in den Mittelpunkt von

Planung und Ausf̈uhrung im Bereich des Spezialtiefbaus gerückt. Neben der Geẅahrleistung,

dass die aufzunehmenden Lasten mit ausreichender Sicherheit abgetragen werden können, muss

sichergestellt werden, dass die damit verbundenen Verformungen des Untergrundes individu-

ell vorgegebene Toleranzen nichtüberschreiten. Tiefe innerstädtische Baugruben stellen dabei

eine besondere geotechnische Herausforderung dar. Auf Grund der immer gr̈oßeren Baugru-

bentiefen in unmittelbarer N̈ahe zu benachbarten Gebäuden ist es zwingend erforderlich, das

Verformungsverhalten der Stützkonstruktion und des umliegenden Bodens in der Planungs-und

Ausführungsphase genau zu erfassen, da bereits Verformung von wenigen Zentimetern unter

sensiblen Randbedingungen ausreichend sein können, Bauwerkschäden im Zuge der Baugru-

benherstellung zu verursachen.

Voraussetzung für eine zutreffende Verformungsprognose für die Sẗutzkonstruktion und des um-

liegenden Bodens ist eine validierte Methode, welche neben der Mechanik des Bodens und der

Boden-Bauwerk-Interaktion auch die wesentlichen Konstruktionsschritte der Baugrubenherstel-

lung ber̈ucksichtigen muss. Ideale Randbedingungen bietet dazu die Finite-Elemente-Methode,

welche seit einigen Jahren auch in Deutschland zum Stand derTechnik im Bereich des Spezi-

altiefbaus geḧort [75, 132].

Zweifelsohne ist ein geeignetes Stoffmodell zur Beschreibung des komplexen Spannungs-

Verformungs-Verhaltens des Bodens die Grundvoraussetzungdafür, brauchbare Prognosebe-

rechnungen durchzuführen. Durch den steten Abgleich der Berechnungsergebnissemit den

in-situ Messungen und den daraus resultierenden Modellverbesserungen besteht die Möglich-

keit, das Prognosemodell zu validieren [46]. Doch die Aufgabe der Wissenschaft erschöpft

sich in diesem Zusammenhang nicht ausschließlich darin, die theoretischen Voraussetzungen

in Form von Stoffgesetzen zu schaffen. Vielmehr sollte durch die Anwendung eines verifizier-

ten Simulationsmodells auf geotechnische Randwertprobleme ein grundlegendes Verständnis



1.2. Problemstellung 3

dafür entwickelt werden, welche bodenmechanischen Zusammenhänge bei unterschiedlichsten

Tiefbaumaßnahmen auftreten und welche Konsequenzen sich daraus f̈ur die Planungs- und

Ausführungsarbeiten ergeben. Auf Grund des gestiegenen Kosten- und Zeitdrucks besteht diese

Möglichkeit in der Praxis nur in den seltensten Fällen.

Im aktuell diskutierten Kontext der Gebrauchstauglichkeit von Erdbauwerken [6] stellt sich

dabei die Frage, welche Bewegungen des Untergrundes bei den Ausführungsarbeiten als unver-

meidbar akzeptiert und welche Verformungen durch eine Optimierung des Bauablaufs minimiert

werden k̈onnen. F̈ur innersẗadtische Baugruben betrifft dies nicht nur den Aushubvorgang der

Baugrube selbst, sondern ebenfalls den Herstellungsvorgang der Sẗutzkonstruktion. Aus den

Ergebnissen verschiedener Forschungsprojekte [73, 83, 126] ist bekannt, dass der Konstrukti-

onsvorgang der Baugrubensicherung den Ausgangszustand desumliegenden Bodens nachhaltig

ver̈andern und somit einen indirekten Einfluss auf die zu erwartenden Deformationen infol-

ge Baugrubenaushubs ausüben kann. Ein weiterführender Schritt besteht nun darin, mit Hilfe

eines geeigneten Prognosemodells die Herstellung einer Verbauwand so zu optimieren, dass

gleichzeitig die damit verbundenen Bodenverformungen minimal werden.

Zuletzt besteht die Aufgabe der Bauwirtschaft darin, unter geeigneten Randbedingungen diese

Erkenntnisse bei der Planung und Ausführung von Bauprojekten zu berücksichtigen und in die

Praxis umzusetzen. Denn nur durch eine enge Verzahnung zwischen Theorie und Praxis kann

eine stete Weiterentwicklung der wissenschaftlichen Methodik sichergestellt werden.

1.2 Problemstellung

Mit der bauaufsichtlichen Einführung der neuen DIN 1054 [6] findet das Teilsicherheitskonzept

Einzug in die Geotechnik. Im Unterschied zu den bisherigen Regelwerken, welche bislang für die

Bemessung von Erdbauwerken globale Sicherheiten vorsehen [1, 3, 7], werden zuk̈unftig Bean-

spruchungen mit Teilsicherheitsbeiwerten erhöht und Widersẗande mit Teilsicherheitsbeiwerten

abgemindert [133]. Die Größe der Teilsicherheitsbeiwerte richtet sich nach dem Grenzzustand

der Tragf̈ahigkeit GZ 1, welcher f̈ur den Nachweis der Konstruktion gemäß DIN 1054 [6]

maßgebend wird.

Neben den Grenzzuständen der Tragfähigkeit werden im Rahmen des Teilsicherheitskonzepts

zus̈atzlich die Grenzzustände der GebrauchstauglichkeitGZ 2 eingef̈uhrt, welche im Regelfall

den separaten Nachweis einzuhaltender Verformungen und Verschiebungen beinhalten. Im Falle

einer Sẗutzkonstruktion wird somit bei der Bemessung nach DIN 1054, Ausgabe Januar 2003
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[6], neben dem Nachweis der Tragfähigkeit die Sicherstellung erforderlich sein, dass im Vorfeld

der Baumaßnahme festgelegte Verformungen, wie beispielsweise Kopf- und Fußverschiebun-

gen, Wanddurchbiegungen oder Setzungen der Nachbarbebauung, während der Herstellung der

Baugrube nichẗuberschritten werden.

Die damit verbundene Problematik ergibt sich bereits bei der Festlegung von Gebrauchstauglich-

keitsanforderungen und -kriterien [104, 128]. Da für Sẗutzkonstruktionen keine allgemeingülti-

gen Anforderungen abgeleitet werden können, muss die Festlegung der Verformungstoleranzen

im Einzelfall durch die Beteiligung der Planer, der Ausführenden sowie des Bauherrn erfol-

gen. In der Regel wird es zudem nicht ausreichend sein, lediglich ein Verformungskriterium,

beispielsweise die Durchbiegung einer duktilen Verbauwand, zur Geẅahrleistung der Gebrauch-

stauglichkeit festzulegen. Im Falle einer innerstädtischen Baugrubenkonstruktion mit unmittel-

bar benachbarter Bebauung ist es zum Beispiel zweckmäßig, neben dem Verformungsverhalten

der Sẗutzwand zus̈atzlich die Setzungen und Verkantungen des Gebäudes in die Betrachtung zu

integrieren [128].

Die Hauptschwierigkeit des Nachweises imGZ 2 besteht jedoch darin, realistische Verfor-

mungsprognosen im Vorfeld und während der Durchführung einer Baumaßnahme mit Hilfe

geeigneter und validierter Prognosemethoden zu erstellen. Im Unterschied zum Nachweis im

Grenzzustand, bei dem die mit Teilsicherheiten belegte Festigkeit des Bodens angesetzt wird,

erfordern Gebrauchstauglichkeitsnachweise die geeignete Modellierung des Bodenverhaltens

auch vor dem Erreichen der Tragfähigkeitsgrenze. Die Steifigkeit des Bodens wird dabei von

vielfältigen Einfl̈ussen, wie beispielsweise von Spannungs- und Dehnungszuständen und von

der Belastungsgeschichte und der -richtung bestimmt und istdeshalb schwieriger als der Versa-

genszustand zu beschreiben. Hinzu kommt, dass bei komplexen Randbedingungen ebenfalls die

Boden-Bauwerk-Interaktion die Systemsteifigkeit und somit das Verformungsverhalten maß-

geblich mitbestimmt.

Angaben zur Methodik von Gebrauchstauglichkeitsnachweisen werden in DIN 1054 [6] nur in

sehr begrenztem Umfang gemacht. Eine Möglichkeit besteht beispielsweise darin, zusätzliche

Anpassungsfaktorenη < 1 auf Seiten des Bodenwiderstands einzuführen, mit dem Ziel, die

Verschiebungen zu reduzieren. Diese Vorgehensweise entspricht der bisherigen globalen Nach-

weisführung, bei der im Falle einer Baugrube die Abminderung des Erdwiderstands u.a. deshalb

erfolgt, um die Mobilisierung des passiven Erddrucks und die damit verbundenen Deformation

zu begrenzen.

Ein alternatives Konzept zur Abschätzung der Verformungen besteht darin, auf empirische und
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semi-empirische Verfahren zurückzugreifen. Peck [95] stellt dazu als erster eine Zusammenstel-

lung von messtechniscḧuberwachten Fallbeispielen vor, auf deren Grundlage eine Prognose des

Setzungsverlaufs der Geländeoberfl̈ache infolge der Herstellung von ausgesteiften und rückver-

ankerten Tr̈agerbohl- und Spundẅanden in Abḧangigkeit der Baugrubentiefe und der Bodenei-

genschaften m̈oglich ist. Seine Arbeit wurde im Folgenden u.a. durch Cloughund O’Rouke [26]

sowie Long [68] erg̈anzt, die f̈ur unterschiedliche Systemrandbedingungen eine Abschätzung

der Wandverformungen und Setzungen gestatten. Einen chronologischenÜberblick über die

bisherigen Datenbanken tiefer Baugruben wird von Moormann [78] zur Verf̈ugung gestellt.

Auf der Grundlage von in-situ Messungen an der Baugrube der Westdeutschen Landesbank

in Düsseldorf gibt Ulrichs [122] detaillierte Hinweise hinsichtlich des Verformungsverhaltens

von rückverankerten Baugrubenkonstruktionen. Demnach setzen sich die horizontalen Wand-

verformungen infolge Baugrubenaushubs aus den Eigenverformungen der Wand sowie den

Verformungen des durch die Wand und die Verankerung gebildeten Bodenblocks zusammen.

Zur Abscḧatzung der Verformungsordinaten schlägt Ulrichs unter Verwendung kennzeichnen-

der geometrischer Größen sowie der Steifigkeit des Bodens einen analytischen Näherungsansatz

vor. Seine Modellvorstellung wird schließlich von Ostermayer [90] aufgegriffen, der anhand von

ausgef̈uhrten r̈uckverankerten Baugruben allgemeingültige Konstruktionsempfehlungen ablei-

tet.

Für komplexe Baugrubensysteme mit ausgeprägter Boden-Bauwerk-Interaktion liefern die em-

pirischen Verfahren lediglich grobe Schätzwerte der zu erwartenden Verformungen und finden

bemessungstechnisch somit nur in der Vorentwurfsphase eine Anwendung. Zur besseren Er-

fassung des Verformungsverhaltens sieht DIN 1054 [6] in solchen F̈allen die Anwendung der

Beobachtungsmethode vor, welche eine Kopplung von baubegleitender Mess̈uberwachung und

Prognoseberechnung darstellt [44, 125, 126]. Im Einzelnenumfasst die Beobachtungsmethode

folgende Schritte:

• In der Entwurfsphase m̈ussen zun̈achst prinzipielle Gebrauchstauglichkeitskriterien pro-

jektspezifisch festgelegt werden. Anhand einer vereinfachten rechnerischen Verformungs-

prognose auf der Grundlage der bis dahin zur Verfügung stehenden Kenngrößen erfolgt die

Erarbeitung des Messkonzeptes sowie die Festlegung der maßgebenden Messquerschnitte.

• Während der Bauausführung wird das Prognosemodell durch den Vergleich der Berech-

nungs- und Messgrößen verifiziert und verbessert. Auf der Grundlage des verbesserten

Modells werden Prognoseberechnungen für die nachfolgenden Bauzustände durchgeführt.
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• Sofern die aktuellen Berechnungen eine erhebliche Zunahme der Bauwerk- und Bo-

denverformungen für weitere Bauzustände prognostizieren, kann durch Eingriffe in den

Bauablauf, beispielsweise durch den Einbau zusätzlicher Steifen- bzw. Ankerlagen oder

durch die Erḧohung der Vorspannkräfte von Ankern, das Verformungsverhalten der Stütz-

konstruktion unter Ber̈ucksichtigung der eingangs festgelegten oder baubegleitend aktua-

lisierten Gebrauchstauglichkeitskriterien beeinflusst werden.

Aus der Darstellung wird deutlich, dass neben dem Messsystem das rechnerische Progno-

semodell den Kern der Beobachtungsmethode bildet. Auf Grundder hohen Komplexiẗat von

Baugrubenkonstruktionen haben sich dafür numerische Verfahren auf der Grundlage der Finiten-

Elemente-Methode (FEM) durchgesetzt, die es gestatten, das Spannungs-Verformungs-Verhalten

des Untergrundes sowie die Boden-Bauwerk-Interaktion für unterschiedliche Randbedingungen

hinreichend genau abzubilden. Mit Hilfe eines validiertenBerechnungsmodells besteht im Un-

terschied zur reinen Verformungsmessung zudem die Möglichkeit, zeitgleich ablaufende Bau-

prozesse zu separieren und die jeweiligen Auswirkungen aufdas Gesamtverformungsverhalten

isoliert zu betrachten. Auch für solche F̈alle, in denen die konventionelle Beobachtungsmethode

versagt, beispielsweise beim Duktilitätsverlust des Gesamtsystems durch Kriechbruch [46, 94],

können leistungsfähige Berechnungsmethoden dafür Verwendung finden, Grenzzustände der

Tragf̈ahigkeit und der Gebrauchstauglichkeit weitestgehend auszuschließen.

Die Schwierigkeit, welche sich aus der Anwendung der FEM im Rahmen der Geotechnik jedoch

ergibt, resultiert aus der mechanischen Beschreibung des Bodens durch geeignete Stoffgesetze.

Je komplexer das verwendete Stoffgesetz ist, desto zahlreicher sind die daf̈ur erforderlichen

repr̈asentativen Bodenparameter und Zustandsvariablen, welcheanhand von Feld- oder Labor-

versuchen zu ermitteln sind. Die Bestimmung der Parameter wird zus̈atzlich dadurch erschwert,

dass der natürliche Werkstoff Boden im Unterschied zu künstlich hergestellten Werkstoffen wie

Beton oder Stahl, durch einen inhomogenen Aufbau mit räumlich flukturierenden Eigenschaften

gekennzeichnet ist. Weiterhin ist es für die Anwendung der FEM erforderlich, den Bodenauf-

bau zu idealisieren und abschnittsweise in Homogenbereiche mit bestimmten Eigenschaften

einzuordnen. Da die Einteilung̈ublicherweise recht grob erfolgt, können Inhomogenitäten des

Untergrundes nur bedingt berücksichtigt werden.

Mehr als in anderen geotechnischen Anwendungsbereichen spielt bei Verformungsprognosen

von Sẗutzkonstruktionen der Ausgangszustand zu Beginn des Baugrubenaushubs eine entschei-

dende Rolle. Auch wenn Potts und Fourie [97] lediglich ein vereinfachtes elasto-plastisches

Stoffgesetz verwenden, dokumentieren ihre Berechnungsergebnisse, wie stark die resultieren-

den Wandverformungen nach Baugrubenaushub vom ErdruhedruckkoeffizientenK0 abḧangig
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sein k̈onnen. Konventionelle FE-Berechnungen wählen als Ausgangsspannungszustand zu Be-

ginn der Aushubarbeiten den Erdruhedruck, welcher in-situbestimmt [55, 137] oder durch

Korrelationenüber gegebene Bodenparameter [54, 74] abgeschätzt werden kann. Dabei bleibt

unber̈ucksichtigt, dass dieser Zustand in Abhängigkeit der Verbauart durch den Herstellungsvor-

gang der Sẗutzkonstruktion selbst beeinflusst wird. In der Literatur wird eine solche Modellvor-

stellung vielfach als”wished-in-place” (wip-Modell) [80] bezeichnet, mit der Annahme, dass

der Ruhedruckzustand durch den Einbau der Verbauwand unverändert bleibt.

Der im Jahre 1993 durchgeführte Spundwand-Feldversuch in Hochstetten bei Karlsruhe[124,

126] dokumentiert beispielhaft, dass diese Vorstellung unzureichend ist. Im Rahmen des Feld-

versuchs wurde eine5 m tiefe, durch eine Spundwand verbaute Baugrube im Sand hergestellt

und u.a. die Wandverformungen und die Erddruckverteilung während des schrittweisen Aushubs

messtechnisch erfasst. Die Fachwelt wurde im Vorfeld dazu aufgefordert, Prognoseberechnun-

gen durchzuf̈uhren und der sp̈atere Vergleich von Mess- und Berechnungsgrößen sollte Auskunft

dar̈uber geben, wie genau das Verformungsverhalten der Wand mitunterschiedlichen Berech-

nungsmethoden erfasst werden kann. Bild 1.1 zeigt dazu die gemessene Verteilung des auf die

Wand wirkenden Erddrucks nachdem die Spundbohlen in den Untergrund eingerammt wor-

den sind. Zus̈atzlich ist der theoretische Ausgangszustand dargestellt, der sich nach J́aky [54]

mit K0 = 1 − sin ϕ′ bestimmt. Der Vergleich der theoretischen und gemessenen Spannungen

verdeutlicht, dass durch den Rammvorgang der Spundwand die Spannungen im Untergrund

nachhaltig ver̈andert werden und die Annahme des Erdruhedrucks als Ausgangszustand f̈ur Pro-

gnoseberechnungen von der Realität erheblich abweicht. Die Auswirkungen des Spundwand-

einbaus auf den angrenzenden Boden wird ferner durch Finno und Nerby [35] aufgezeigt, deren

Beobachtungen hohe Porenwasserüberdr̈ucke beim Einrammvorgang von Spundwandbohlen in

wasserges̈attigte bindige Bodenschichten dokumentieren.

Im Fall einer zweiphasigen Schlitzwand als Baugrubenverbaugeht der abschnittsweise Schlitz-

aushub unter Suspensionsstützung und der anschließende Betoniervorgang der Lamellen dem

eigentlichen Baugrubenaushub voraus. Bild 1.2a stellt dazu schematisch die Spannungs-Verfor-

mungsentwicklung des Systems während der Baugrubenherstellung dar, welche sich für konven-

tionellewip-Modelle ergibt: ausgehend vom theoretischenK0-Zustand sinkt der Erddruck hinter

der Wand infolge der horizontalen Wandverformungen während des Baugrubenaushubs auf die

Größe des aktiven ErddrucksEa ab. Zum Vergleich ist in Bild 1.2b die idealisierte Entwicklung

unter Ber̈ucksichtigung der Wandherstellung abgebildet. Während des Schlitzaushubs sinkt der

ErdruhedruckE0 zun̈achst RichtungEa ab und es stellen sich horizontale Verformungen der

Schlitzwandungen ein. Der anschließende Betoniervorgang führt zu einem Wiederanstieg des
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Bild 1.1: Theoretische Verteilung des Erdruhedrucks nach Jáky [54](durgezogene Linie)

und beidseitig der Spundwandbohle gemessene Verteilung des Erddrucks nach Abschluss

des Einrammvorgangs (gestrichelte Linie),[126]

Erddrucks und zu einer Reduktion der Bodenverformungen, so dass sich zu Beginn des Baugru-

benaushubs ein Ausgangszustand (E∗,δ∗) einstellt, der sich vom theoretischen Ausgangspunkt

mit E∗ = E0 und δ∗ = 0 unterscheidet. Analog zur Bezeichnung für konventionelle Berech-

nungen k̈onnen solche Modelle, die den veränderten Deformations- und Spannungszustand des

Bodens infolge Verbauwandherstellung berücksichtigen, alswim-Modelle (”wall-installation-

modelled”) [80] bezeichnet werden.

Der Vergleich der prognostizierten und gemessenen horizontalen Wandverformungen der Bau-

gruben der British Library [108] in London und des Lion Yard Underground Car Parks [66]

in Cambridge zeigt, dass für beide Beispiele die numerischen Berechnungen das wirkliche

Verformungsverhalten̈uberscḧatzen. In beiden F̈allen stehen stark̈uberkonsolidierte bindige

Bodenformationen an, die sich als Folge der geologischen Entstehungsgeschichte durch einen

hohen Erdruhedruck auszeichnen. Die geringeren Wandverformungen lassen sich in Analogie zu

Bild 1.2b u.a. dadurch erklären, dass der angrenzende Boden infolge der Schlitzwandherstellung

entspannt wird und das resultierende Spannungsniveau zu Beginn des Baugrubenaushubs unter-

halb dessen desK0-Ausgangszustands liegt. Die zu einem späteren Zeitpunkt durchgeführten

numerischen Simulationen der Schlitzwandherstellung desLion Yard Underground Car Parks

[81, 83] besẗatigen die Abnahme des Erddrucks um bis zu30 % als Folge der Verbauwand-
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Bild 1.2: Schematische Darstellung der Spannungs-Verformungsentwicklung infolge Bau-

grubenherstellung, a) ohne (wip-Modell) und b) mit Berücksichtigung des Herstellungs-

vorgangs der Schlitzwand (wim-Modell)

herstellung. Auch wenn für die geschilderten Beispiele die prognostizierten Verformungen

ingenieurm̈aßig auf der sicheren Seite liegen, kann im Sinne desGZ 2 der DIN 1054 nicht von

einer zufriedenstellenden Nachweisführung gesprochen werden.

Neben der Ver̈anderung des Spannungszustands im Boden werden durch die Herstellung der

Verbauwand bereits Bodenverformungen induziert, welche durch einwip-Modell zwangsl̈aufig

vernachl̈assigt werden. Tedd et al. [117] berichten davon, dass im Zuge des Bell Common

Tunnel im überkonsolidiertenLondon Clay 30 % der Endsetzungen der Geländeoberfl̈ache

bereits ẅahrend der Herstellung derüberschnittenen Bohrpfahlwand aufgetreten sind. Burland

und Hancock [21] zufolge sind schon bereits bei der Konstruktion der Schlitzwand des New

Palace Yard in London50 % der insgesamt gemessenen Bodendeformationen aufgetreten.

Ein besonders prekärer Fall, wie stark der Konstruktionsvorgang des Baugrubenverbaus das

Verformungsverhalten der Stützkonstruktion beeinflussen kann, wird von Triantafyllidis am

Beispiel des Daimler-Benz-Projektes am Potsdamer Platz in Berlin vorgestellt [119]. Die20 m

tiefe Baugrube bindet in wasserführende mitteldicht bis dicht gelagerte Sandschichten einund

wird durch eine1, 2 m dicke Schlitzwand gestützt. Da Wasserhaltungsmaßnahmen auf Grund

der örtlichen Bestimmungen nicht m̈oglich waren, wurde die Baugrube mit Hilfe einer durch

RI-Pfähle r̈uckverankerten Unterwasserbetonsohle in Trogbauweise hergestellt. Nach Fertig-
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stellung der Schlitzwand wurde zunächst ein Voraushub durchgeführt um den Einbau einer

einlagigen Verankerung am Kopf der Verbauwand zu ermöglichen. Im Anschluss erfolgte der

Unterwasseraushub der Baugrube bis zur Endteufe und es stellten sich horizontale Wandverfor-

mungen in der Gr̈oßenordnung von maximal etwa1 cm ein. Das nachfolgende Einrütteln der

Auftriebspf̈ahle f̈uhrte jedoch zu einer völlig unerwarteten Zunahme der Fußverschiebungen der

Schlitzwand auf ann̈ahernd5, 5 cm und konnte durch die Prognoseberechnungen im Vorfeld der

Baumaßnahme nicht annähernd erfasst werden.

Anhand der aufgeführten Beispiele wird deutlich, dass der Herstellungsvorgang der Verbaukon-

struktion den Gebrauchszustand des Boden-Bauwerk-Systems nachhaltig beeinflussen kann. Die

damit verbundene Aufgabenstellung besteht darin, diesen Einfluss f̈ur unterschiedliche Stützkon-

struktionen und Untergrundverhältnisse ingenieurm̈aßig zu quantifizieren und bei der Entwurfs-

und Ausf̈uhrungsplanung zu berücksichtigen. Die Konstruktion einer Verbauwand stellt immer

einen Eingriff in den geostatischen Gleichgewichtszustand des Bodens dar und ist somit unwei-

gerlich mit Deformationen verbunden. Die Setzungen eines benachbarten Gebäudes resultieren

daher nicht ausschließlich aus dem Baugrubenaushub allein,sondern zus̈atzlich aus der Herstel-

lung der Sẗutzwand. Je gr̈oßer dieser Anteil ist, desto geringer ist das zulässige Maß der Verfor-

mungen infolge Baugrubenaushubs, da die Gesamtsetzungen des Geb̈audes zur Geẅahrleistung

der Gebrauchstauglichkeit zwingend begrenzt werden müssen. F̈ur den planenden Ingenieur

besteht somit die Aufgabe, das gewählte Bauverfahren der Stützkonstruktion hinsichtlich der

Minimierung der daraus resultierenden Bodenverformungen zu optimieren. Voraussetzung dafür

ist ein bodenmechanisches Verständnis des Spannungs-Verformungs-Verhaltens des Untergrun-

des vor, ẅahrend und nach der Herstellung des Baugrubensystems. Die vorliegende Arbeit soll

dazu einen Beitrag leisten.

1.3 Zielsetzung und Gliederung der Arbeit

Im Mittelpunkt der Forschungsaktivitäten zur Gebrauchstauglichkeit von Stützkonstruktionen

unter Ber̈ucksichtigung der Verbauwandherstellung standen bislangvorwiegendüberkonsoli-

dierte bindige und rollige Bodenformationen. Die Zielsetzung dieser Arbeit besteht darin, die

bisherigen Modellvorstellungen auf verformungsfreudigenormalkonsolidierte B̈oden zu erwei-

tern und eine qualitative und quantitative Beurteilung darüber vorzunehmen, in welchem Umfang

Bodendeformationen bereits während des Konstruktionsvorgangs der Wand verursacht und der

Gebrauchszustand nach Baugrubenaushub beeinflusst werden.Auf der Grundlage dieser Er-

kenntnisse sollen Konstruktionsempfehlungen für die Herstellung von Baugruben in weichem
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Ton zur Minimierung der Bodenbewegungen abgeleitet werden,welche aus baupraktischer

Sicht sowohl f̈ur die ausf̈uhrenden Unternehmen des Spezialtiefbaus als auch der planenden

Ingenieurb̈uros von aktuellem Interesse sind.

In weichen Untergrundverhältnissen mit hoch anstehendem Grundwasserhorizont dominieren

verformungsarme Ortbetonkonstruktionen, wie Schlitz- oder überschnittene Bohrpfahlẅande,

als Baugrubensicherung. Ẅahrend die Herstellung der Bohrpfähle auf Grund der Geometrie und

des relativ geringen Pfahldurchmessers einen lokal begrenzten Eingriff in den Boden darstellt,

führt der Aushub- und Betoniervorgang der wesentlich längeren Schlitzwandlamellen zu aus-

gepr̈agteren Deformationen und Spannungsumlagerungen im Untergrund. Die Untersuchungen

im Rahmen der vorliegenden Arbeit konzentrieren sich daher ausschließlich auf zweiphasige

Schlitzwandkonstruktionen.

Zur Simulation der Schlitzwandherstellung sowie des nachfolgenden Baugrubenaushubs wird

ein dreidimensionales Modell auf der Grundlage der Finiten-Elemente-Methode entwickelt,

welches neben den charakteristischen idealisierten Konstruktionsschritten das mechanische

Verhalten des Bodens weitestgehend realitätsnah abbildet. Kapitel 2 stellt dazu das verwen-

dete visko-hypoplastische Stoffmodell [85] basierend aufeinem erweitertenOCR-Konzept

(OCR= over-consolidation-ratio) dar. Neben der Berücksichtigung der erḧohten Steifigkeit des

Bodens bei kleinen Dehnungsamplituden erfasst die konstitutive Beziehung die viskosen Ei-

genschaften wie Kriechen, Relaxation sowie Ratenabhängigkeit, welche bei normal- bis leicht

überkonsolidierten B̈oden besonders ausgeprägt sind.

Kapitel 3 bescḧaftigt sich mit der Entwicklung der effektiven Spannungσ′

h und des Porenwasser-

durcksu im angrenzenden Erdreich während der schrittweisen Herstellung einer zweiphasigen

Schlitzwand. Zur Validierung des FE-Modells wird zunächst ein in Oslo durchgeführter Feldver-

such [30] numerisch simuliert und im Anschluss daran werdendie grundlegenden Mechanismen

der Spannungsumlagerung während des Aushubs und des Betonierens einer einzelnen Schlitz-

wandlamelle untersucht. Danach erfolgt die Simulation derHerstellung eines Schlitzwandseg-

mentes bestehend aus sieben benachbarten Lamellen im Pilger-Schritt-Verfahren. Dabei wird

insbesondere berücksichtigt, inwiefern der Konstruktionsvorgang der Sekundärlamellen den

Spannungszustand im Boden hinter den bereits fertiggestellten Prim̈arlamellen beeinflusst und

welcher Spannungszustand für den nachfolgenden Baugrubenaushub maßgebend wird.

Die nachfolgenden Kapitel konzentrieren sich im Wesentlichen auf die zu erwartenden De-

formationen des Boden-Bauwerk-Systems infolge Wandherstellung und anschließendem Bau-

grubenaushub. Die numerischen Berechnungen werden dazu aufder Grundlage der mehrfach
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ausgesteiften Baugrube desTaipei National Enterprise Centers (TNEC-Projekt) [91, 92, 93]

in Taipei durchgef̈uhrt. Die Baugrube bindet annähernd20 m in den Untergrund ein und das

Verformungsverhalten der Schlitzwand wird maßgeblich durch eine25 m mächtige, normal-

konsolidierte schluffige Tonschicht kontrolliert.

In Kapitel 4 werden zun̈achst zwei r̈aumliche FE-Modelle der TNEC-Baugrube vorgestellt. Die

beiden Modelle weisen identische Geometrien und Randbedingungen auf und unterscheiden

sich lediglich in der Abfolge der Berechnungsschritte: Während das konventionellewip-Modell

denK0-Zustand als Ausgangsspannungszustand zu Beginn des Baugrubenaushubs zu Grun-

de legt, simuliert daswim-Modell den vorangestellten schrittweisen Herstellungsvorgang der

Schlitzwand und erfasst somit die Struktur- und Spannungsver̈anderung des angrenzenden Bo-

dens. Mit Hilfe beider Modelle werden Prognoseberechnungen für die Wandverformungen und

Gel̈andesetzungen für unterschiedliche Aushubschritte der Baugrube durchgeführt und mit den

entsprechenden in-situ Messungen verglichen. Dadurch istes m̈oglich, grunds̈atzliche Verfor-

mungsmechanismen der Baugrube herauszuarbeiten und bodenmechanisch zu interpretieren.

Um den Fall einer unmittelbar zur Schlitzwand angrenzendenNachbarbebauung zu berücksich-

tigen und die Geb̈audesetzungen infolge Schlitzwandherstellung zu erfassen, wird in Kapitel

5 das validierte TNEC-Modell modifiziert und eine Einzelgründung in der N̈ahe der Wand

modelliert. Durch eine Variation der Fundamentlast, der Schlitzgeometrie sowie der Funda-

mentposition in Bezug zur Verbauwand, können Gesetzm̈aßigkeiten f̈ur das Verformungsver-

halten des Fundamentes infolge der Herstellung einer Einzellamelle abgeleitet und̈uber die

äußere Standsicherheit des suspensionsgestützten Schlitzes korreliert werden. Neben den Ein-

zelfundamenten wird darüber hinaus der Fall einer benachbarten Streifengründung untersucht.

Zus̈atzlich zur Lamellengeometrie und der Gebrauchslast rückt dabei u.a. die Biegesteifigkeit

des Gr̈undungsk̈orpers und deren Einfluss auf die sich ausbildende Setzungsmulde in den Mit-

telpunkt des Interesses. Für beide Gr̈undungsvarianten wird darüber hinaus die Herstellung

eines Schlitzwandsegmentes modelliert, welches aus drei benachbarten Einzellamellen besteht.

Durch die Variation der Herstellungssequenz soll geklärt werden, ob beim Pilger-Schritt- oder

beim Läuferverfahren gr̈oßere Fundamentsetzungen zu erwarten sind. Kapitel 5 schließt mit der

Bereitstellung von Konstruktionsempfehlungen, welche aufeine Minimierung der auftretenden

Setzungen der Nachbarbebauung infolge Schlitzwandherstellung zielen.

In Kapitel 6 wird im Anschluss an die Simulation der Schlitzwandherstellung zusätzlich der

Baugrubenaushub modelliert. Als Referenzmodell dient dazu das in Kapitel 4 vorgestellte

TNEC-Projekt. Neben einer verformungsarmen ausgesteiftenBaugrube wird als zusätzliche

Ausführungsvariante ein dreifach rückverankertes System untersucht. Durch den Vergleich
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der Ergebnisse mit denen einer konventionellenwip-Berechnung l̈asst sich der Einfluss der

Spannungs- und Strukturveränderung des Bodens auf das Verformungsverhalten der Stützkon-

struktion, auf die Gebrauchstauglichkeit benachbarter Strukturen sowie auf die zu erwartenden

Steifenkr̈afte quantifizieren. Dazu werden unterschiedliche Vorbauzusẗande der jeweiligen Kon-

struktionsvariante analysiert. Die Simulation verschiedener Bauabl̈aufe bei der Schlitzwandher-

stellung soll Auskunft dar̈uber geben, inwieweit der Konstruktionsvorgang der Verbauwand im

Hinblick auf die Boden- und Wandverformungen bei Baugrubenaushub optimiert werden kann.

Mit Hilfe der in den vorangehenden Kapiteln erarbeiteten Zusammenḧange kann in Kapitel 7

abschließend eine Bewertung darüber vorgenommen werden, wie die Konstruktion einer zwei-

phasigen Schlitzwand in weichen Sedimenten den Spannungszustand des umliegenden Bodens

ver̈andert und mit welchen Auswirkungen auf die Gebrauchstauglichkeit der Sẗutzkonstruktion

und benachbarter Gebäude zu rechnen ist. Die aufgeführten Konstruktionsempfehlungen sollen

einen Beitrag dazu liefern, eine verformungsarme Verbauwandausf̈uhrung zu geẅahrleisten.



Kapitel 2

Das visko-hypoplastische Stoffgesetz

2.1 Viskosität und erweitertes OCR-Konzept

Mit der EmpfehlungEB 90 legt der Arbeitskreis ”Baugruben” der DGGT [131] klare Richtlinien

fest, in welchen F̈allen ein Boden alsweich zu charakterisieren ist. In der Regel handelt es sich

dabei um normal- bis leichẗuberkonsolidierte bindige Schichten, die auf Grund ihrer Konsistenz

Ic, der undrainierten Scherfestigkeitcu, der SensitiviẗatSt und des Wassergehaltesw alsweich

zu kennzeichnen sind. Die Bezeichnung ”weicher Boden” ist dabei nicht im Sinne der in DIN

18122 [4] geregelten Einstufung des Bodens anhand der Zustandszahl zu verstehen.

Das bodenmechanische Verhalten weicher Böden ist durch ausgeprägte Viskosiẗat und hohe

Kompressibiliẗat charakterisiert. Unter viskosem Verhalten können folgende Eigenschaften ver-

standen werden:

• Kriechen (Ṫ = 0 undD 6= 0)

• Relaxation (̇T 6= 0 undD = 0)

• Ratenabḧangigkeit (Ṫ(λ2D) 6= λ2Ṫ(D)).

Ursache der Viskosität und der hohen Kompressibilität des Bodens sind diffuse Wasserhüllen, die

sich auf Grund des negativen Ladungsüberschusses und der hohen spezifischen Oberfläche (Ton:

5 − 400 m2/g) der Bodenteilchen an den Kornoberflächen anlagern. Das Wasser innerhalb der

diffusen Ḧullen, welches allgemein alsgebundenes Wasser bezeichnet wird, hat auf Grund der

14
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elektro-chemischen Wechselwirkung mit dem Korngerüst eine im Vergleich zumfreien Poren-

wasser bis zu doppelt so große Dichte. Dadurch besitzen die Wassermolek̈ule in dieser Ḧulle eine

geringere Beweglichkeit, wodurch dem gebundenem Wasser eine ḧohere Z̈ahigkeit verliehen

wird [61]. Äußere Einwirkungen werden soweit von den viskosen Wasserhüllen abgetragen, bis

neugebildete Kontaktinseln zu einem Gleichgewichtszustand innerhalb der Kornstruktur führen

[16]. Je dicker die Wasserhüllen und je ḧoher somit die Plastizität Ip ist, desto ausgeprägter ist

das viskose Verhalten des Bodens und desto größer seine Zusammendrückbarkeit.

Die Kompression von Bodenproben im̈Odometerversuch kann für Erstbelastung beziehungs-

weise Ent- und Wiederbelastung durch folgende Gesetzmäßigkeiten beschrieben werden:

e0 − e = Cc · ln
σ′

σ′

0

(2.1)

e − ep = Cs · ln
σ′

σ′

p

(2.2)

Unter Erstbelastung verläuft der Spannungspfad im halb-logarithmischen Porenzahl-Druck Dia-

gramm entlang einer Graden mit der SteigungCc (Bild 2.1a). Der KompressionsbeiwertCc ist für

eine Vielzahl gering sensitiver, bindiger Böden im Bereich10 kPa< σ′ < 1000 kPa konstant

[61]. Der Ent- und Wiederbelastungsast verläuft jedoch in Abḧangigkeit des Entlastungsniveaus

und des Spannungspfades gekrümmt und wird in der konventionellen Bodenmechanik durch

eine unterCs geneigte Gerade approximiert [43].Cs wird als Schwellbeiwert bezeichnet.

ln σ'

e

Cs

 σ'0

e0

 σ'p

ep

a)

Erstbelastung

Ent-/Wieder-

belastung

Cc

ln σ'

e

ε0

.
< <

Isotachen

a b

cd
e

f

σb)

Cc

ε1

.
ε2

.

Bild 2.1: a) konventioneller Ödometerversuch, b) viskoses Verhalten während ödometri-

scher Kompression: a-b Spannungssprung infolge Erhöhung der Belastungsgeschwindig-

keit, c-d Relaxation und e-f Kriechverformungen

Die drei Erscheinungsformen der Viskosität sind am Beispiel eines̈Odometerversuchs in Bild
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2.1b dargestellt. Durch eine Erhöhung der Belastungsgeschwindigkeit vonǫ̇0 auf ǫ̇1 findet ein

Spannungssprung△σ′

a−b von Punkta nach Punktb statt, da die diffusen Wasserhüllen weniger

Zeit haben sich der Belastung zu entziehen und sich daher der Boden makroskopisch steifer

verḧalt. Erstbelastungsgeraden unterschiedlicher Belastungsgeschwindigkeiteṅǫi werden allge-

mein alsIsotachen bezeichnet [113]. Wird am Punktc die vorschubgesteuerte Belastung der

Bodenprobe gestoppt und der Belastungsstempel festgehalten, so findet innerhalb des Bodens

eine Spannungsreduktion△σ′

c−d infolge Relaxation statt, die sich als annähernd horizontale

Gerade ime− ln σ′-Diagramm darstellt. Infolge der höheren Z̈ahigkeit des gebundenen Poren-

wassers treten bei konstant gehaltener Last (Punkte) zeitverz̈ogerte Deformationen auf, welche

als Kriechen bezeichnet werden. Im Porenzahl-Druck-Diagramm sind Kriechverformungen

△ee−f durch eine entsprechend lotrechte Gerade charakterisiert.

Analytisch lassen sich die Spannungs- bzw. Porenzahländerungen infolge viskosen Verhaltens

unter Verwendung des Viskositätsindex des BodensIv nach Leinenkugel [65] und des Kriech-

beiwertesCα wie folgt beschreiben:

△σ′

a−b = σ′

1 ·
[

(

ǫ̇2

ǫ̇1

)Iv

− 1

]

(2.3)

△σ′

c−d = σ′

3 ·
[

(

t0
t + t0

)Iv

− 1

]

(2.4)

∆ ee−f = Cα · ln t + t0
t0

(2.5)

Die Zeit t0 ist ein in Abḧangigkeit von OCR zu bestimmender Referenzzeitpunkt [61].

Neben der Plastizität Ip hat dasÜberkonsolidierungsverhältnis OCR (over-consolidation-ratio)

entscheidenden Einfluß auf die viskosen Eigenschaften des Bodens. In Abḧangigkeit von OCR

verläuft der Spannungs-Verformungs-Pfad infolge Belastung entlang des Wiederbelastungsa-

stes, wodurch sicḧuberkonsolidierte B̈oden wesentlicher steifer verhalten als normalkonsol-

dierte, bei denen Belastungspfade entlang der Erstbelastungsgeraden maßgebend werden (Bild

2.1a). Ferner nimmt die Kriechneigung des Bodens mit steigendem OCR exponentiell ab [15].

Zur Bestimmung von OCR wird ḧaufig die vertikale Vorlastspannungσ′

p verwendet, wobeiσ′

p

amÜbergang zwischen Wieder- und Erstbelastungsast bestimmtwird [24, 62]:

OCR =
σ′

p

σ′
(2.6)

Eine genauere Definition von OCR erfolgt unter Berücksichtigung des Schwellens bei Ent-

lastungüber dieäquivalente Spannungσ′

e, welche sich bei gegebener Porenzahle auf der
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Erstbelastungsgeraden befindet. Die Definition von OCR ergibt sich somit zu

OCR =
σ′

e

σ′
(2.7)

Auf Grund des geringen Schwellverhaltens des Bodens direkt nach Spannungspfadumkehr sind

ln σ'

e

σ

e0

σ'0

e1

γ0

.
γ1

.
γ2

.

εi
.

εi+1
.

γ i
.

γ i+1
.=

ε0

.
< <ε1

.
ε2

.

Bild 2.2: Festlegung der Referenzisotache durch e0, σ′

0 und ǫ̇0 und Kriechrate γ̇i im Verhält-

nis zur Belastungsgeschwindigkeit ǫ̇i

Gleichung 2.6 und 2.7 für Entlastungen von bis zu40% vom Belastungsniveau gleichwertig

[61]. Beide Definitionen setzen voraus, dass die Lage der Erstbelastungsgeraden im Porenzahl-

Druck-Diagramm durch die beiden Zustandsgrößene undσ′ ausreichend beschrieben ist. Aus

Bild 2.1b wird jedoch deutlich, daß zur Definition der Erstbelastungsgeraden bei viskosen Böden

weiterhin die Belastungsgeschwindigkeitǫ̇i zu ber̈ucksichtigen ist.

Für einen vorbelasteten Boden führt eine schnelle Belastung zu einer Erhöhung von OCR, da

die zugeḧorige Isotache im Porenzahl-Druck-Diagramm weiter rechtsliegt. Zur Bestimmung

desÜberkonsolidierungsverhältnisses entsprechend Gleichung 2.6 müsste daher eine Versuchs-

geschwindigkeit in Abḧangigkeit der in-situ Kriechrate des unvorbelasteten Bodens geẅahlt

werden [87]. In der Regel handelt es sich dabei jedoch um sehr geringe Vorschubgeschwindig-

keiten, die in konventionellen̈Odometerversuchen aus zeit- und versuchstechnischen Gründen

nicht realisierbar sind. Ein erweitertes OCR-Konzept, welches in dem in Kapitel 2.2 vorgestell-

ten visko-hypoplastischen Stoffgesetz Verwendung findet,ber̈ucksichtigt die Ratenabhängigkeit

des Bodens und somit die Lage der Isotachen in Abhängigkeit der Belastungsgeschwindigkeit.

Dazu wird eine Referenzisotache definiert, deren Lage ime − ln σ′-Diagramm beispielsweise

durch e0, σ′

0 und ǫ̇0 (s. Bild 2.2) festgelegt wird. Das klassische OCR-Konzept, vorbelaste-

te Böden alsüberkonsolidiert und unvorbelastete als normalkonsolidiert zu bezeichnen, wird
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aufgegeben und das̈Uberkonsolidierungsverhältnis resultiert ausschließlich aus der Belastungs-

geschwindigkeit und somit der Lage der zugehörigen Isotache zur geẅahlten Referenzisotache.

Die Kriechrateγ̇i eines bei der Porenzahle1 (s. Bild 2.2) durchgef̈uhrten Kriechversuchs hängt

nun nicht mehr von der Vorbelastung des Bodens, sondern ausschließlich von der Belastungsge-

schwindigkeitǫ̇i der zugeḧorigen Isotache ab. Je schneller der Boden belastet wird, desto größer

ist die Verformungsrate ẅahrend eines anschließenden Kriechversuchs.

2.2 Mathematische Formulierung

Das in der vorliegenden Arbeit verwendete visko-hypoplastische Stoffgesetz [85] stellt eine

Erweiterung des Konzepts der Hypoplastizität unter Ber̈ucksichtigung der im vorangegangenen

Kapitel beschriebenen viskosen Eigenschaften bindiger Böden dar. Durch die Einführung einer

Referenzkriechrate in die konstitutive Beziehung zwischen DehnungsrateD und Spannungsrate

Ṫ besteht die M̈oglichkeit, Kriechen, Relaxation und Ratenabhängigkeit des Bodens zu be-

schreiben. Der elastische Anteil des Stoffmodells und die Richtung der viskosen Dehnungsraten

stammen aus dem hypoplastischen Modell nach von Wolffersdorff [125, 126].

Die Dehnungsrate wird dazu in einen elastischen und viskosen Anteil D = De + Dv zerlegt,

welcheüber folgende konstitutive Gleichung mit der effektiven Jaumanschen SpannungsrateT̊

verkn̈upft sind:

T̊ = fb L̂(T, e) : (D − Dv) (2.8)

Die Dekomposition der Dehnungsrate in lediglich zwei Anteile und die Zusammenfassung der

viskosen und plastischen Dehnungsraten stellt für normal- bis leichẗuberkonsolidierte B̈oden

einen geeigneten Ansatz dar [84]. Gleichzeitig bedeutet dies jedoch, dass das Stoffmodell auf

ann̈ahernd ratenunabhängige B̈oden nicht anwendbar ist.

Der vierstufige Steifigkeitstensor̂L resultiert aus der Hypoplastizität:

L̂ = F 2I + a2T̂T̂ , (2.9)

mit:

a =

√
3(3 − sin ϕc)

2
√

2 sin ϕc

(2.10)
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F =

√

√

√

√

1

8
tan2 ψ +

2 − tan2 ψ

2 +
√

2 tan ψ cos 3θ
− 1

2
√

2
tan ψ (2.11)

tan ψ =
√

3‖T̂∗‖ (2.12)

cos 3θ = −
√

6
tr(T̂

∗ · T̂∗ · T̂∗

)

(T̂
∗

: T̂
∗

)3/2
(2.13)

Die zweistufigen Tensoren̂T = T/tr T und T̂
∗

= T̂ − 1/3 I werden als dimensionslose

Spannung und dimensionsloser Spannungsdeviator bezeichnet. Mit I wird der Einheitstensor

zweiter Stufe bezeichnet. Die skalaren FaktorenF und a definieren die Bruchbedingung in

der deviatorischen Ebene, welche dem Versagenskriterium nach Matsuoka und Nakai [72]

entspricht (s. Bild 2.3a). Die Winkelψ undθ beschreiben die Lage des SpannungszustandsT

im Spannungsraum entsprechend Bild 2.3b.

T1=
T2=

T3

T

Θ

ψ

-T1

-T2

-T3

triaxiale Kompression

triaxiale Extension

Mohr / Coulomb

Matsuoka / Nakai

-T1

-T2 -T3

a) b)

Bild 2.3: Das Versagenskriterium nach Matsuoka und Nakai [72] (a) und die geometrische

Interpretation der Winkel θ und ψ im Spannungsraum (b)

Die Dichteabḧangigkeit der Bodensteifigkeit wird̈uber einen zus̈atzlichen Barotropiefaktor

fb ber̈ucksichtigt.fb wird so geẅahlt, dass sich im doppel-logarithmischen Porenzahl-Druck-

Diagramm nach Butterfield [23] eine unter dem Schwellbeiwertκ geneigte Ent- und Wiederbe-

lastungsgerade ergibt:
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fb = − trT

(1 + a2/3)κ
(2.14)

Der nichtlineare Anteil des Stoffmodells wird durch die viskose DehnungsrateDv beschrieben.

Die RichtungB vonDv resultiert dabei aus der Fließbedingung hypoplastischer Stoffmodelle.

Die Kriechintensiẗat des Bodens ist ausschließlich eine Funktion der Spannung und der Po-

renzahl. Der vorausgegangene Spannungs-Verformungs-Pfad hat auf das viskose Verhalten nur

geringf̈ugigen Einfluss. Daher wird entsprechend dem Nortonschen Kriechansatz [88] die vis-

kose Dehnungsrate mit Hilfe desÜberkonsolidierungsverhältnissesOCR berechnet und ergibt

sich zu:

Dv = γ̇
B

‖B‖

(

1

OCR

)1/Iv

(2.15)

mit:

B = − L̂−1 : N̂ (2.16)

N̂ = Fa (T̂ + T̂
∗

) (2.17)

Iv ist der Viskosiẗatsindex nach Leinenkugel [65] undγ̇ eine Referenzkriechrate, die sich aus

der Belastungsgeschwindigkeit zuγ̇ = ǫ̇ · (λ − κ)/λ [85] berechnet.

Im Unterschied zur konventionellen Definitionüber die vertikale SpannungT33 wird OCR im

visko-hypoplastischen Modell̈uber die mittlere effektive Spannungp = −tr T/3 bestimmt.

Dazu wird nach Hvorslev [53] die zur Porenzahle äquivalente isotrope Spannungpe definiert,

welche sich ausgehend von einem frei wählbaren Referenzzustandpe0 und ee0 infolge einer

isotropen Erstbelastung berechnen lässt:

pe = peo

(

1 + e

1 + ee0

)−1/λ

(2.18)

λ ist der Kompressionsbeiwert nach Butterfield [23].

Zus̈atzlich ist nebenpe0 undee0 die zugeḧorige Belastungsratėǫ erforderlich, um die Lage der

Referenzisotache im Porenzahl-Druckdiagramm zu definieren. Dazu schlagen Niemunis und

Krieg [87] folgenden weiteren BodenparameterΓ vor:

Γ =
peo

γ̇1/n
exp

(

ee0

λ

)

(2.19)
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mit:

γ̇ = ǫ̇
λ − κ

λ
(2.20)

Zwei der drei Zahlenwerte des Tripels (eeo, peo, ǫ̇) sind frei ẅahlbar, der dritte resultiert entspre-

chend aus Gleichung 2.19.

Zur Definition vonOCR für nicht-isotrope Spannungszustände wird die elliptische Fließfläche

des Modified-Cam-Clay Modells (MCC) [102] benötigt, welche allgemein der mathematischen

Beziehung

p (p − pe) +
q2

M2
= 0 (2.21)

mit den Roscoe-Invariantenp = −tr T/3 undq =
√

3
2
‖T∗‖gen̈ugt (Bild 2.4).M ist die Neigung

der kritischen Zustandslinie CSL (critical-state-line), welche vom kritischen Reibungswinkelϕc

und dem Lodewinkel abḧangig ist. Unter Verwendung von Gleichung 2.11 ergibt sichM(T) =

6F (T) sin ϕc/(3 − sin ϕc). Die Spannungpe entspricht der isotropen̈aquivalenten Spannung,

die sich aus Gleichung 2.18 ergibt.

p

q

   C
SL 


 q= M
p

pepe
+

Ta

Dv

Dv
OCR = 1,0OCR > 1,0

Bild 2.4: Die Fließfläche des MCC-Modells zur Ermittlung von OCR für einen gegebenen

Spannungszustand Ta

Für einen gegebenen SpannungszustandTa wird nun eine proportional zur MCC-Fließfläche und

durchTa verlaufende Fl̈ache definiert. Der Schnittpunkt dieser Fläche mit der hydrostatischen

Achse liefert diëaquivalente isotrope Spannungp+
e gem̈aß
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p+
e = p



1 +

[

q

M p

]2


 , (2.22)

woraus sich das̈Uberkonsolidierungsverhältnis des Bodens zu

OCR =
pe

p+
e

(2.23)

ermittelt. Durch die Festlegung der Referenzisotache durchee0, pe0 und ǫ̇ wird ebenfalls die

Lage der Referenzfließfläche mitpe im p− q-Raum definiert. F̈ur Spannungszustände innerhalb

der Referenzfl̈ache giltOCR > 1 und für solche außerhalbOCR < 1. Letzterer Zustand ist

zulässig, da die MCC-Fließfl̈ache im visko-hypoplastischen Modell nur für die Ermittlung von

OCR ben̈otigt wird und keine Fließbedingung vergleichbar zur klassischen Plastiziẗatstheorie

darstellt. F̈ur Spannungszustände, die sich direkt auf der Referenzfläche befinden, giltOCR = 1.

Der Schnittpunkt der Fließfl̈ache mit derCSL beschreibt den kritischen Zustand mit rein

deviatorischer DehnungsrateDv.

Zur Verifikation des beschriebenen Stoffmodells wurden verschiedenëOdometer- und Triaxi-

alversuche unter Berücksichtigung des viskosen Verhaltens des Bodens durchgeführt und nu-

merisch simuliert [61, 85]. Der Vergleich der Mess- und Berechnungsergebnisse zeigt eine gute

Übereinstimmung f̈ur unterschiedliche Spannungspfade und bestätigt die Prognosetauglichkeit

des Modells.

Die Implemtierung des visko-hypoplastischen Stoffgesetzes in das Finite-Elemente-Programm

Abaqus erfolgt über eineFortran-Schnittstelle mit Hilfe des UnterprogrammsUmat und

ist beispielsweise in [52, 70] beschrieben.

2.3 Intergranulare Dehnung

Für ratenunabḧangige B̈oden kann die Steifigkeit entlang monotoner Deformationspfade (SOM-

Zusẗande, [47]) durch den aktuellen SpannungszustandT und die Porenzahle ausreichend be-

schrieben werden. Bei viskosen Böden hat ferner die Belastungsgeschwindigkeitǫ̇ einen Einfluß,

welches von Krieg [61] als erweitertes SOM-Verhalten (ESOM) bezeichnet wird. Laborversuche

[14, 56, 108] haben darüber hinaus gezeigt, daß die Deformationsgeschichte des Bodens einen

erheblichen Einfluß auf die Bodensteifigkeit hat. Infolge einer Richtungs̈anderung des Deh-

nungspfades konnten erhöhte Steifigkeiten gemessen werden, deren Maximum während einer
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totalen Dehnungspfadumkehr auftritt. Als Grund für die Pfadabḧangigkeit nennt Gudehus [45]

Änderungen der Kontaktformen und -kräfte ohne wesentliche Umlagerungen des Korngerüstes.

Zur Ber̈ucksichtigung dieser Abḧangigkeit wurden das hypoplastische [86] und das visko-

hypoplastische Stoffgesetz [85] erweitert und eine weitere Zustandsvariableh eingef̈uhrt, wel-

che alsIntergranulare Dehnung bezeichnet bezeichnet wird.h speichert den letzten Teil des

Deformationspfades, so dass in Abhängigkeit des Winkels zwischenh und dem aktuellen Deh-

nungsinkrementD die Steifigkeit des Bodens erhöht wird. F̈ur das in Kapitel 2.2 vorgestellte

visko-hypoplastische Modell ergibt sich daher folgender modifizierter Ansatz:

T̊ = M : D − L : Dv (2.24)

Der vierstufige SteifigkeitstensorM ber̈ucksichtigt die Pfadabḧangigkeit der Steifigkeit und

berechnet sich zuM = mL. Der skalare Multiplikatorm ist abḧangig von der Richtungsände-

rung der Dehnungsinkremente und wird zwischen den MaterialkonstantenmM = 1 für mo-

notone Dehnungspfade,mT für neutrale Dehnungsinkremente rechtwinklig zum bisherigen

Dehnungspfad undmR für eine Dehnungspfadumkehr interpoliert. Bild 2.5 stellt schematisch

die Steifigkeitsentwicklung entlang unterschiedlicher Dehnungspfade dar. Unabhängig von der

Vorgeschichte werden annähernd gleiche Steifigkeiten erreicht, sobald sich der Bodenwieder

in einem SOM-Zustand befindet.

Das Prinzip derIntergranularen Dehnung kann mit Hilfe des Bildes 2.6 für den Fall des ebenen

Dehnungszustands beschrieben werden. Für einen geẅahlten Ausgangszustand mith = 0 weist

der Boden unabḧangig von der Deformationsrichtung die maximale Steifigkeit M = mRL auf

(Punkt 0). Entlang eines monotonen Dehnungspfades nehmen die intergranularen Dehnungen

zu und erreichen im Punkt A den maximalen Betrag‖h‖ = R. Die Bodenkonstante R kann

als Radius einer kreisförmigen Belastungsfl̈ache um den Punkt 0 betrachtet werden, innerhalb

derer der Boden eine erhöhte Steifigkeit aufweist, welche von der mobilisierten intergranularen

Dehnung abḧangig ist:

ρ =
‖h‖
R

(2.25)

Für ρ = 1 ist die intergranulare Dehnung voll mobilisiert und die Steifigkeit des Bodens ent-

spricht bei weiterer Belastung mitD ∼ h jener entlang eines monotonen Deformationspfades.

Für eine neutrale Belastung im Punkt A mith : D = 0 betr̈agt die SteifigkeitM = mTL
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während bei einer v̈olligen Umkehr des Dehnungspfades (D ∼ −h) die maximale Steifigkeit

mit M = mRL erreicht wird.

ln  ε

E

εsom

E0

R

εsom

E0

0.1(E  - E  )0R

E  = m  ER R 0

E  = m  ET T 0

Bild 2.5: Schematische Darstellung der Steifigkeitsentwicklung: E0: monotoner Dehnungs-

pfad, ET : neutraler Dehnungspfad, ER: Dehnungspfadumkehr, [85]

Für den allgemeinen Fall wird der SteifigkeitstensorM in der konstitutiven Beziehung nach

Gleichung 2.24 mit Hilfe der Gleichung 2.26 berechnet.

M = [ρχmT + (1 − ρχ)mR]L +







ρχ(1 − mT )L : ĥĥ ĥ : D > 0

ρχ(mR − mT )L : ĥĥ ĥ : D ≤ 0
(2.26)

Der Parameterχ ist eine weitere Interpolationskonstante. Die objektive Evolutionsgleichung

der intergranularen Dehnung bestimmt sich zu:

h̊ =







(I − ĥĥρβr) : D ĥ : D > 0

D ĥ : D ≤ 0
(2.27)

wobei die Bodenkonstanteβr die Entwicklung von̊h maßgeblich steuert.

Aus Gleichung 2.24 wird deutlich, daß die intergranulare Dehnung lediglich den elastischen

Teil des Stoffmodells modifiziert. Aus numerischen Gründen bleibt der RelaxationstermL : Dv

davon unber̈ucksichtigt.
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Bild 2.6: Modifikation des Steifigkeitstensors L durch die zusätzliche Zustandsvariable h

in Abhängigkeit der mobilisierten intergranularen Dehnung und der Änderung des Span-

nungspfades [85]

2.4 Bestimmung der erforderlichen Bodenparameter

und Zustandsvariablen

Für das visko-hypoplastische Stoffgesetz unter Berücksichtigung der intergranularen Dehnung

werden insgesamt 13 Bodenparameter und drei Zustandsvariablen ben̈otigt. Alle erforderlichen

Bodenparameter k̈onnen durch Standardlaborversuche an gestörten Bodenproben ermittelt wer-

den und sind im Folgenden detailliert aufgeführt. Die Zustandsgrößen des Spannungszustands

T, der Porenzahle sowie der intergranularen Dehnungh0 im Ausgangszustand m̈ussen in-situ

durch geeignete Verfahren bestimmt oder entsprechend abgescḧatzt werden.

Tabelle 2.1 gibt einen̈Uberblicküber die Bodenparameter und Zustandsgrößen. Zur Bestimmung

sind im Einzelnen folgende bodenmechanische Untersuchungen erforderlich:

• Der kritische Reibungswinkelϕc definiert das Spannungsverhältnisq/p mit Ṫ = tr D = 0

und D 6= 0. Er kann durch einen triaxialen Kompressionsversuch (CU -Versuch) zu

sin ϕc = (σ1 − σ3)/(σ1 + σ3) oder alternative auch mit Hilfe eines Einfachscherversuchs

zu tan ϕc = τ/σ bestimmt werden.

• Der Kompressionsbeiwertλ und der Schwellbeiwertκ beschreiben die Neigung der Erst-
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Tabelle 2.1: Visko-hypoplastische Bodenparameter und Zustandsgrößen

Bodenparameter

ϕc kritischer Reibungswinkel

λ Kompressionsbeiwert

κ Schwellbeiwert

Iv Viskositätsindex

ee0,pe0,ǫ̇ Definition der Referenzisotache

βR Formbeiwert für die elliptische Fließfläche

mT , mR skalare Multiplikatoren zur Steifigkeitserhöhung

R maximale Ordinate der intergranularen Dehnung

χ, βr Interpolationsparameter

Zustandsgrößen

T effektiver Spannungszustand

e Porenzahl

h0 intergranulare Dehnung im Ausgangszustand

und Wiederbelastungsgeraden im doppel-logarithmischen Porenzahl-Druck-Diagramm

und lassen sich durcḧOdometer- oder Triaxialversuche festlegen. Für einen erstbelasteten

Boden ergeben sich unterödometrischer und isotroper Kompression gleiche Werte für λ.

Für den Ent- bzw. Wiederbelastungsast ergeben sich jedoch auf Grund des ver̈anderten

K0-Zustands unterschiedliche Werte für κ. Erfolgt daher die Bestimmung des Schwell-

beiwertes durch einen̈Odometerversuch, so muss eine Umrechnung auf isotrope Span-

nungszusẗande entsprechend [85] erfolgen.

• Der ViskosiẗatsindexIv beschreibt das viskose Stoffverhalten bindiger Böden und kann

durch eine Reihe von Laborversuchen bestimmt werden [85]. Versuchstechnisch am leich-

testen l̈asst sichIv anhand eines weggesteuertenÖdometerversuchs mit unterschiedlichen

Vorschubgeschwindigkeiteṅǫa undǫ̇b und den zugeḧorigen Spannungenσa undσb festle-

gen:

Iv =
ln(σa/σb)

ln(ǫ̇a/ǫ̇b)
(2.28)

Alternativ können beispielsweise isotrope Kompressions- oder undrainierte Scherversuche

mit verschiedenen Deformationsraten durchgeführt werden.
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• Die Festlegung der Referenzisotache erfolgt durch den StoffparameterΓi. Zur Berechnung

vonΓi sind die isotrope Spannungp und die zugeḧorige Porenzahle erforderlich, welche

auf einer Erstbelastungsgeraden mit der Deformationsrateǫ̇ liegen. Anhand des Zahlen-

tripels (p, e, ǫ̇) lässt sichΓi entsprechend Gleichung 2.19 berechnen.Üblicherweise wird

im Stoffgesetz ein Referenzdruck vonpeo = 100 kPa zu Grunde gelegt. Durch die Wahl

einer beliebigen Referenzporenzahleeo kann nun unter Verwendung des berechnetenΓi

die korrespondierende Deformationsrateǫ̇e0 bestimmt werden.

• Der BeiwertβR regelt die Form der elliptischen Fließfläche im unterkritischen Span-

nungsbereich. DurchβR < 1 erfolgt eine Abflachung der Kappe, wodurch undrainierte

Spannungspfade besser approximiert werden können. Die Bestimmung vonβR erfolgt

durch die Kalibrierung des numerischen Modells anhand von undrainierten Scherversu-

chen an normalkonsolidierten Bodenproben.

• Zur Ber̈ucksichtigung der erḧohten Steifigkeit des Boden bei kleinen Dehnungsamplituden

sind fünf weitere Parameter (mR, mT , R, βr, χ, siehe Tabelle 2.1) festzulegen. Die skala-

ren MultiplikatorenmR undmT steuern die Steifigkeitserhöhung des Bodens, welche aus

einer totalen Dehnungspfadumkehr und einer im Vergleich zum bisherigen Dehnungspfad

rechtwinkligen Pfad̈anderung resultieren. Die Größenordnung läßt sich durch Triaxial-

versuche mit unterschiedlichen Dehnungspfaden oder durchdynamische Scherversuche

(z.B. resonant column-Versuche) abscḧatzen. Anhand der dynamischen Versuche kann

zus̈atzlich der StoffparameterR bestimmt werden, welcher den annähernd elastischen

Deformationsbereich des Bodens beschreibt. Die Bestimmung der beiden zus̈atzlichen

Interpolationsparameterβr undχ, welche die Entwicklung der intergranularen Dehnung

nach einer Dehnungspfadumkehr steuern, kann von Niemunis [85] entnommen werden.

• Der effektive SpannungszustandT ist durch die Wichteγ bzw. γ′ des Bodens, der be-

trachteten Tiefezs unterhalb der GOK sowie des ErdruhedruckkoeffizientenK0 festgelegt.

Die Bestimmung vonK0 kann zum einen in-situ durch die direkte Messung [71, 116]

oder Pressiometerversuche [137] erfolgen. Alternativ wurden beispielsweise in Abhängig-

keit des Reibungswinkels, desÜberkonsolidierungsverhältnisses oder der Plastizitätszahl

verschieden Korrelationsm̈oglichkeiten f̈ur K0 abgeleitet [11, 18, 74].

• Unter der Annahme, dass der Boden mitSr = 1, 0 voll wasserges̈attigt ist, l̈asst sich die

aktuelle Porenzahle mit Hilfe des Wassergehaltes in der entsprechenden Tiefe berechnen.

• Für den Anfangszustand des intergranularen Dehnungstensors h0 ist die Kenntnis der
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vorausgegangenen Dehnungsgeschichte des Bodens erforderlich. In den meisten F̈allen

von geotechnischen Randwertproblemen wird im Ausgangszustand ein sedimentierter

Boden zu Grunde gelegt. Daraus kann die Schlussfolgerung gezogen werden, dass die

vertikale Komponente vonh0 mit h33 = R der maximalen intergranularen Dehnung

belegt ist. Infolge schwankenden Grundwasserspiegels unddamit verbundenen kleinen

Dehnungszyklen kann jedoch davon ausgegangen werden, dassdie Sedimentation keinen

nachhaltigen Einfluss hat undh0 = 0 hinreichend genau dem Ausgangszustand entspricht

[58].

Sofern keine Laborversuche durchgeführt werden k̈onnen, sind die erforderlichen Parameter an-

hand von anderen Kenn- oder Erfahrungswerten zu korrelieren. Diese Vorgehensweise entspricht

zwar nicht der labortechnischen Genauigkeit, allerdings sollte dabei ber̈ucksichtigt werden, dass

die entnommenen Bodenproben ohnehin nur einen lokal begrenzten Baugrundaufschluss zulas-

sen und die daran ermittelten Kenngrößen ebenfalls nur eine bedingt repräsentative Aussage

über die Eigenschaften des Untergrundes gestatten.



Kapitel 3

Spannungsentwicklung infolge

Schlitzwandherstellung

3.1 Verfahrenstechnischer Konstruktionsablauf

Bei der Herstellung von Schlitzẅanden wird zwischen ein- und zweiphasigen Ausführungen

unterschieden. Einphasige Wände werden in der Regel als Dichtwände ohne statische Beanspru-

chung, beispielsweise zur Umschließung kontaminierter Bodenbereiche, ausgeführt. Die durch-

laufende Wand wird dazu in einzelne Lamellen unterteilt, die entsprechend einer festgelegten

Herstellungssequenz mit Hilfe eines Hydraulik- bzw. Seilgreifers oder einer Bodenfräse aus-

gehoben werden. Ẅahrend des Aushubvorgangs wird zur Stützung der Schlitzwandungen eine

viskose Sẗutzsuspension auf Zementbasis in die Lamelle eingefüllt, welche dort ausḧartet und die

erforderlichen Eigenschaften der Dichtwand gewährleistet [110, 120]. Einphasen-Dichtwände

können auch in Form von Kombinationswänden als Baugrubensicherung verwendet werden.

Dazu werden in die noch flüssige Dichtwandmasse Spundwandprofile eingestellt, welche die

statisch-konstruktiven Eigenschaften der Verbauwand sicherstellen (z.B. Sony-Baugrube, Ber-

lin, [73]).

Eine zweiphasige Schlitzwand wird im Gegensatz zur reinen Dichtwand statisch beansprucht.

Üblicherweise werden Schlitzẅande als Verbaukonstruktionen von tiefen innerstädtischen Bau-

gruben mit hochanstehendem Grundwasserspiegel eingesetzt, um Bodenverformungen und Set-

zungen benachbarter Gebäude infolge Baugrubenaushubs zu minimieren und eine wasserdichte

Baugrubenumschließung zu erzielen. Darüber hinaus k̈onnen sie innerhalb der Struktur des

herzustellenden Gebäudes verbleiben und als Gründungselement sowohl vertikale als auch ho-

29
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rizontale Lasten abtragen.̈Ahnlich der Dichtwand wird die Schlitzwand abschnittsweise in

einzelnen Lamellen hergestellt. Die Länge der Lamellen richtet sich nach deräußeren Standsi-

cherheit des suspensionsgestützten Schlitzes gem̈aß DIN 4126 [5] und beträgt in Abḧangigkeit

der örtlichen Randbedingungen̈ublicherweise2, 5 − 7, 5 m. Der Aushub der Lamellen erfolgt

zur Geẅahrleistung der Stabilität des offenen Schlitzes im Schutze einer Stützsuspension. Nach

Erreichen der Endtiefe und dem Einsetzen von Abschalelementen und Bewehrungskorb wird

die Lamelle im Kontraktorverfahren betoniert und das Stützmedium von unten nach oben aus

dem Schlitz verdr̈angt.

P P PS

P Primärlamelle

S Sekundärlamelle

a)

A L L

A Anfängerlamelle

L Läuferlamelle

b)

Betoneinbau Schlitzaushub

Schlitzaushub

Bild 3.1: Sequentielle Herstellung einer zweiphasigen Schlitzwand im a) Pilger-Schritt-

und b) Läuferverfahren

In Abhängigkeit baubetrieblicher und verfahrenstechnischer Randbedingungen [120] kann als

Herstellungssequenz für die Schlitzwandlamellen das Läufer-, das Pilger-Schritt- oder ein

kombiniertes Verfahren angewendet werden. Beim Läuferverfahren wird ausgehend von ei-
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ner Anf̈angerlamelle die Schlitzwand kontinuierlich entsprechend Bild 3.1b gefertigt. Im Ver-

gleich dazu erfolgt beim Pilger-Schritt-Verfahren zunächst die Herstellung der Primärschlitze

(Bild 3.1a) und erst im Anschluss werden die zwischen den Primärschlitzen liegenden Se-

kund̈arlamellen in einem zweiten Arbeitsgang ausgehoben und betoniert. Der Vorteil des Pilger-

Schritt-Verfahrens besteht darin, dass im Vergleich zum Läuferverfahren die Fertigstellung einer

Lamelle nicht zwangsläufige Voraussetzung für die Herstellung der n̈achsten Lamelle ist. Somit

besteht die M̈oglichkeit, zeitgleich durch die Herstellung mehrerer Lamellen eine Bauzeitenop-

timierung zu erzielen. Im Gegensatz zur Läufersequenz ist das Pilger-Schritt-Verfahren jedoch

ein diskontinuierlicher Arbeitsablauf und erfordert ein häufigeres Umsetzen des verwendeten

Arbeitsger̈ates.

3.2 Stand der Forschung

Die Herstellung einer Schlitzwand stellt einen Eingriff indas geostatische Gleichgewicht des

Untergrundes dar und führt somit zu Spannungsumlagerungen und Deformationen im Erdreich.

Während des Bodenaushubs einer Lamelle unter Bentonit- oder Polymersẗutzung wird der Erd-

druck im angrenzenden Boden reduziert und es bildet sich ein horizontales Spannungsgewölbe

aus, welches den offenen Schlitz umschließt. Infolge des höheren Frischbetondrucks steigen

die Spannungen im angrenzenden Boden während des anschließenden Betoniervorgangs der

Lamelle im Kontraktorverfahren wieder an. Im Fall einer durchlaufenden Wand wiederholt sich

diese Spannungshysterese bei der Herstellung jeder einzelnen Schlitzwandlamelle, so dass nach

Fertigstellung der Verbauwand ein Spannungszustand resultiert, welcher sich vom ursprüng-

lichen Ruhedruckzustand unterscheidet. Die zu erwartendenBoden- und Wandverformungen

infolge des anschließenden Baugrubenaushubs hängen u.a. vom Ausgangsspannungszustand zu

Beginn der Aushubarbeiten ab [97]. Daher ist davon auszugehen, dass der Herstellungsvorgang

der Verbauwand einen indirekten Einfluss auf das Verformungsverhalten des Baugrubensystems

aus̈ubt.

In-situ Messungen am Bell Common Tunnel in Essex [117] ergaben, dass die Ausf̈uhrung einer

Bohrpfahlwand zu einer Reduktion des Erddrucks in derüberkonsolidierten steifen Tonschicht

desLondon Clay geführt hat. Symons und Carder [115] berichten von weiteren Baugruben im

London Clay, bei denen jeweils Erd- und Porenwasserdruckmessungen während der Herstellung

der Bohr- beziehungsweise Schlitzwände durchgeführt worden sind. In allen drei Fällen führte

der Konstruktionsvorgang der Verbauwand im angrenzenden Erdreich zu einer Abnahme des

effektiven Erddrucks um 10 - 20 %. Der Porenwasserdruck erreichte im Vergleich dazu bereits
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nach kurzer Zeit den hydrostatischen Ausgangszustand, nachdem zun̈achst eine Druckabnahme

während des Bodenaushubs gefolgt von einem Porenwasserüberdruck ẅahrend des Betonierens

gemessen werden konnte. Diese Beobachtungen konnten anhandvon Messungen am Lion Yard

Underground Car Park im̈uberkonsolidiertenGault Clay in Cambridge [66] bestätigt werden.

Gunn et al. [48] stellen ein numerisches Modell imüberkonsolidierten Ton vor, mit dessen

Hilfe die Herstellung einer zweiphasigen Schlitzwand und der anschließende Baugrubenaushub

simuliert werden kann. Das zweidimensionale Modell eines vertikalen Schnitts entspricht einem

unendlich langen Schlitz und erfasst somit die räumliche Spannungsumlagerung und die damit

verbundenen Bodenverformungen nur unzureichend. Von Powrie und Kantartzi [98] durch-

geführte Zentrifugenversuche in̈uberkonsolidiertem Kaolin bestätigen dieÜberlegung, dass der

Schlitzaushub im ebenen Dehnungszustand zu unrealistischgroßen Bodenverformungen führt.

Ferner wird in [48] der Frischbetondruck als hydrostatischüber die Schlitztiefe angesetzt, was

den in-situ Bedingungen widerspricht (s. Kapitel 3.3). Unter Berücksichtigung des Herstellungs-

vorgangs wird jedoch eine deutlich geringere Biegebelastung der Wand nach Baugrubenaushub

prognostiziert, welche sich mit denen im Rahmen des Bell CommonTunnels gesammelten

Erfahrungen [117] decken.

De Moor [76] modelliert die sequentielle Herstellung fünf benachbarter Schlitzwandlamellen

in einer waagerechten Bodenscheibe15 m unterhalb der Geländeoberkante (GOK) und erfasst

dadurch die temporären horizontalen Spannungsumlagerungen. Die resultierenden Spannungen

nach Fertigstellung des Schlitzwandausschnitts sind um mehr als30% geringer als im Ausgangs-

zustand. Zur Ber̈ucksichtigung der vertikalen Spannungsumlagerung führen Ng et al. [80, 81]

zwei gekoppelte Scheibenberechnungen am Beispiel des Lion Yard Projektes in Cambridge

durch. In einem ersten Berechnungsschritt wird zunächst analog zu [76] anhand eines hori-

zontalen Schnitts der Konstruktionsvorgang dreier benachbarter Schlitzwandlamellen simuliert.

Die Auswertung der Spannungen im angrenzenden Boden dokumentiert eine deutliche Abnah-

me des anf̈anglich hohen Erdruhedrucks in Verbindung mit horizontalen Geẅolbebildungen.

Die berechneten Bodenverformungen werden anschließend alsKnotenverschiebungen in einem

zweiten, nun vertikalen Modellausschnitt aufgebracht unddie resultierende Spannungsvertei-

lungüber die Tiefe der Lamelle ausgewertet. Dabei wird deutlich, dass die Spannungen unterhalb

des Schlitzwandfußes deutlich ansteigen und somit eine dauerhafte Spannungsumlagerung in

vertikaler Richtung auftritt. Durch die separate Betrachtung eines horizontalen und vertika-

len Modellausschnitts k̈onnen die Spannungsumlagerungsmechanismen jedoch nur getrennt

betrachtet werden. In-situ bildet sich ein in vertikaler und horizontaler Richtung gekoppeltes

Spannungsgeẅolbe neben der Schlitzwandlamelle aus.
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Mit Hilfe eines dreidimensionalen Finite-Differenzen-Modells einer einzelnen Schlitzwandla-

melle im überkonsolidiertenGault Clay ist es Ng und Yan [82] gelungen, die gekoppelten

Spannungsumlagerungen in horizontaler und vertikaler Richtung realiẗatsnah zu simulieren. Im

Vergleich zu den Ergebnissen von Ng [81] können eine geringere Spannungserhöhung unterhalb

des Schlitzwandfußes und eine stärker ausgeprägte horizontale Geẅolbebildung beobachtet wer-

den. Insgesamt resultiert aus dem Herstellungsvorgang derLamelle eine Spannungsreduktion

im angrenzenden Boden in Verbindung mit nur geringfügigen Deformationen.

Die Entwicklung des Erddrucks ẅahrend der sequentiellen Herstellung einer durchlaufenden

Schlitzwand in einer steifen Tonschicht wurde zeitgleich von Gourvenec und Powrie [40, 41]

sowie Ng und Yan [83] untersucht. In beiden Fällen ergibt sich nach Fertigstellung des Schlitz-

wandausschnitts eine ungleichförmige Spannungsverteilung im angrenzenden Boden mit Span-

nungsminima in der Mitte und Spannungsmaxima an denÜberg̈angen der Lamellen (Bild 3.2b).

Insgesamt nimmt das durchschnittliche Spannungsniveau neben der Schlitzwand im Vergleich

zum hohen Erdruhedruck derüberkonsolidierten Tonschicht erheblich ab. Der Spanungszustand

neben einer Lamelle wird dabei ausschließlich durch den Aushub und den Betoneinbau der

Lamelle selbst sowie der zu beiden Seiten unmittelbar anschließenden Nachbarlamellen kon-

trolliert. Der Vergleich der prognostizierten Spannungsverteilung aus [83] und in-situ Messungen

am Lion Yard Projekt bestätigt die Qualiẗat des numerischen Modells (Bild 3.2a).

Für die Baugrube SONY-Center am Potsdamer Platz simuliert Mayer [73] die Herstellung der

Kombinationsdichtwand im mitteldicht bis dicht gelagerten quarẗaren Sand mit Hilfe eines

dreidimensionalen FE-Modells.̈Uber die Tiefe der Wand kann hier ebenfalls eine Spannungs-

abnahme in Lamellenmitte und eine Erhöhung amÜbergang zweier benachbarter Lamellen

beobachtet werden. Dabei ist jedoch zu beachten, dass der angesetzte hydrostatische Suspen-

sionsdruck der Dichtwandmasse deutlich geringer als der Frischbetondruck ist und demnach

keine Aussagëuber den resultierenden Spannungszustand des angrenzenden Bodens bei einer

im Sand hergestellten zweiphasigen Schlitzwand getroffenwerden kann.

Im Zuge des Baus der Nord-Süd-Linie der Amsterdamer Metro wurden Feldversuche zur

Ausführung von Schlitzẅanden im geschichteten Untergrund mit anstehenden normalkonso-

lidierten bindigen Bodenformationen durchgeführt und dreidimensionale FE-Modelle zur nu-

merischen Simulation einer Schlitzwandlamelle entwickelt [27, 28]. Die Messungen der hori-

zontalen Bodenverformungen neben der Lamelle ergeben, dassinfolge des Betoniervorgangs

mit erheblichen Bodenverformungen von bis zu100 mm in Richtung Erdreich im Bereich der

weichen oberfl̈achennahen Bodenschichten zu rechnen ist. Analog prognostizieren die numeri-

schen Berechnungen einen deutlichen Anstieg der horizontalen Spannungen im angrenzenden
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Boden verbunden mit einer Entlastung in Bereichen seitlich des zu betonierenden Schlitzes.
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Bild 3.2: Qualitativer Verlauf des Erddrucks nach Fertigstellung eines Schlitzwandsegmen-

tes in einer steifen überkonsolidierten Bodenformation, a) vertikaler Schnitt in Lamellen-

mitte [82] und b) horizontaler Schnitt in einer Tiefe von 8, 5 m [81]

Schweiger und Freiseder [104] simulieren mit Hilfe eines dreidimensionalen FE-Modells neben

dem Herstellungsvorgang einer Schlitzwand ebenfalls den nachfolgenden Aushub einer ca.15 m

tiefen, ausgesteiften Baugrube. Daraus resultiert, dass als Folge der Schlitzwandkonstruktion

in den sandig-schluffigen Bodenformationen die horizontalen Spannungen im angrenzenden

Erdreich um etwa10 % im Vergleich zum Ausgangszustand ansteigen und bereits50 % der

Gel̈andesetzungen eintreten, welche insgesamt nach Baugrubenaushub zu erwarten sind.

Der Großteil der bislang zitierten Referenzen bezieht sich auf die Herstellung von Ortbe-

tonwänden in steifen,̈uberkonsolidierten Tonb̈oden, welche durch einen im Ausgangszustand

entsprechend hohen Erdruhedruck charakterisiert sind. Durch die Konstruktion der Verbauwand

wird in allen F̈allen eine Reduktion des auf die Wand wirkenden Erddrucks gemessen und pro-

gnostiziert. Bild 3.2 stellt dazu in einem vertikalen und horizontalen Schnitt die resultierende

Spannungsverteilung nach Fertigstellung der Schlitzwandam Beispiel des Lion Yard Projektes

in Cambridge dar. Entscheidenden Einfluss auf den resultierenden Spannungszustand hat der

Frischbetondruck ẅahrend des Betonierens der Lamelle. Um den Ausgangsspannungszustand

zu Beginn des Baugrubenaushubs hinreichend genau zu erfassen, ist es somit von Bedeutung,

den sich einstellenden Frischbetondruck realitätsnah zu erfassen und in das numerische Modell

zu implementieren. Das folgende Kapitel 3.3 beschäftigt sich daher eingehender mit der Frage-
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stellung der Druckentwicklung und -verteilung beim Betoniervorgang einer Schlitzwandlamelle

im Kontraktorverfahren.

Eine systematische Analyse der Spannungs- und Porenwasserdruckentwicklung ẅahrend der

Herstellung einer zweiphasigen Schlitzwand in weichen, normalkonsolidierten Bodenformatio-

nen wurde bislang noch nicht durchgeführt. Die beispielhafte Betrachtung von de Wit [27, 28]

deutet jedoch darauf hin, dass im Vergleich zu starküberkonsolidierten B̈oden mit einem

grunds̈atzlich anderen Verformungsmechanismus und einer resultierenden Spannungsverteilung

nach Fertigstellung der Schlitzwand zu rechnen ist.

3.3 Druck- und Steifigkeitsentwicklung des Frischbe-

tons

Aus dem Hochbau ist bekannt, dass der Frischbetondruck während des Betonierens einer Wand

nicht hydrostatiscḧuber die gesamte Schalungshöhe des Bauteils zunimmt. Die Größe und

Verteilung des Frischbetondrucks auf lotrechte Schalungen ist in DIN 18218 [10] geregelt.

In Abhängigkeit der Betonkonsistenz und der Betoniergeschwindigkeit und unter Ber̈ucksichti-

gung weiterer Einflussfaktoren ergibt sich eine bilineare Verteilung, wobei der Druck ausgehend

von der Spiegelḧohe der Betons̈aule bis zu einer Tiefehs hydrostatisch zunimmt und in größerer

Tiefe konstant bleibt. Bild 3.3 stellt dazu den qualitativenVerlauf der totalen Vertikal- und Ho-

rizontalspannung̈uber die Tiefe einer frisch eingebauten Betonsäule der Ḧohe H entsprechend

[67] dar. Ẅahrend des Einbaus des Frischbetons kann vereinfacht davonausgegangen werden,

dass alle Zuschlagkörner vom fl̈ussigen Zementleim vollständig umschlossen sind und keine

Kornkontakte bestehen. In Analogie zur Bodenmechanik sind daher die effektiven Spannun-

genσ′ gleich Null und die totalen Spannungen entsprechen dem Druck u der flüssigen Phase.

Unmittelbar nach dem Einbau führt jedoch die Abgabe von Filtratwasser zum Aufbau von Fest-

stoffbrücken und zu einer Reduktion vonu, wodurch sich die sogenannte Grünstandfestigkeit

des Betons ausbilden kann. Sie entsteht vor Beginn des eigentlichen Erstarrungsvorgangs durch

Adhäsionkr̈afte zwischen Wasser und den festen Bestandteilen des Betons sowie durch eine

Verzahnung der Zuschlagkörner selbst [42]. Als Folge der geringen Standfestigkeit können die

zunehmenden vertikalen Spannungen infolge eines ansteigenden Betonspiegels zum Teilüber

Kontaktkr̈afte der Zuschlagk̈orner abgetragen werden, wodurch die horizontalen Spannungen im

Frischbeton unterproportional anwachsen (Bild 3.3b, [25]). Eng verbunden mit der Grünstand-

festigkeit ist die Gr̈undruckfestigkeit des Betons, welche in erster Linie durch die Konsistenz
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des Frischbetons, der Kornform und -zusammensetzung des Zuschlags sowie der Verdichtung

bestimmt wird. Je plastischer der Beton ist und je intensiverdie Verdichtung nach Einbau erfolgt,

desto ḧoher ist die Stand- und Druckfestigkeit und desto geringereTiefenhs sind zu erwarten.
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Bild 3.3: a) Verlauf der totalen Vertikalspannung innerhalb einer Frischbetonsäule der

Höhe H sowie b) qualitative Verteilung des Frischbetondrucks auf eine lotrechte Schalung

[25]

Im Vergleich zum Schalungsdruck bei Hochbauten ist die Verteilung des Frischbetondrucks in-

nerhalb einer Schlitzwandlamelle eine bislang nicht vollständig gekl̈arte Fragestellung. In-situ

Messungen [29, 31, 80, 123] dokumentieren, dass der Betondruck ebenfalls nur bis zu einer

gewissen Tiefe unterhalb des Betonspiegels hydrostatisch zunimmt. Im Unterschied zu [10]

kann jedoch in gr̈oßerer Tiefe ein weiterer Anstieg des Betondrucks mit geringerem Gradien-

ten beobachtet werden, welcher daraus resultiert, dass derBetoniervorgang im Vergleich zu

Hochbaukonstruktionen beim Schlitzwandbau im Schutze einer Sẗutzsuspension erfolgt [67].

Zur Abscḧatzung des Frischbetondrucks wird von Lings et al. [67] ein bilinearer Verlaufüber

die Schlitztiefe vorgeschlagen, wobei die Empfehlungen des CIRIA-Reports 108 [25] f̈ur Be-

toniervorg̈ange unter Wasser aufgegriffen und auf den speziellen Fall der Schlitzwandbauweise

übertragen werden. Demnach steigt der Frischbetondruck bis zu einer kritischen Tiefehcrit

hydrostatisch, unterhalb jedoch lediglich mit der Wichteγb der Bentonitsuspension an. Damit

ergibt sich folgende Beziehung, die anhand der oben genannten Messungen verifiziert werden
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konnte:

pb =







γc · h : h ≤ hcrit

(γc · hcrit) + γb · (h − hcrit) : h > hcrit

(3.1)

Die kritischen Tiefehcrit kann entsprechend dem CIRIA-Report 108, welcher ausschließlich

den Frischbetondruck auf Wandschalungen behandelt, in Abhängigkeit der Betonrezeptur, der

Betoniergeschwindigkeit und der Frischbetontemperatur zu30− 40 % der Wandḧohe angesetzt

werden. Diese Angaben beziehen sich jedoch lediglich auf Wandḧohen bis zu15 m und k̈onnen

somit nicht direkt auf deutlich tiefere Schlitzwandlamellen übertragen werden. Aus einer Ex-

trapolation der Werte auf größere Schlitztiefen ergibt sichhcrit zu 12 − 22 % der gesamten

Lamellentiefe [67]. Demgegenüber stehen exemplarisch die in-situ gemessenen Tiefen deroben

genannten Baumaßnahmen in der Größenordnung von22 − 30 % der jeweiligen Schlitztiefe.

Somit verbleibt eine Unsicherheit bezüglich der Verteilung des Frischbetondrucks, die anhand

der bisherigen Ver̈offentlichungen nicht geklärt werden kann.
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Bild 3.4: Zeitliche Entwicklung des E-Moduls und der Querkontraktionszahl des Betons

nach Einbau [101, 73]

Im Rahmen der nachfolgenden Berechnungen werden u.a. Bodenverformungen prognostiziert,

die aus der schrittweisen Herstellung einer zweiphasigen Schlitzwand bestehend aus mehreren

einzelnen Lamellen resultieren. Der Herstellungstakt derWand wird dabei so geẅahlt, dass

pro Tag eine Schlitzwandlamelle fertiggestellt wird. Für die Verformungsprognose ist daher

neben dem Frischbetondruck die Steifigkeitsentwicklung des ausḧartenden Betons von Inter-
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esse. Der ElastizitätsmodulEc des Betons setzt sich aus den E-Moduli des Betonzuschlags

und des Zementsteins zusammen und kann in Abhängigkeit der jeweiligen Volumenanteile

näherungsweise ermittelt werden [101]. Da der Betonzuschlagin hohem Maße die Steifigkeit

des Betons bestimmt, verläuft die zeitliche Entwicklung des E-Moduls schneller als jene der

Druckfestigkeit und bereits kurz nach Einbau treten relativ hohe Steifigkeiten auf. In Bild 3.4

ist die Evolutionsgleichung für Ec nach [101] dargestellt, welche folgender Funktionsvorschrift

gen̈ugt:

Ec(t) =



exp







s



1 −
(

28

t/t1

)1/2














1/2

· Ec (3.2)

Darin ist Ec(t) der Elastiziẗatsmodul nacht Tagen undEc nach28 Tagen,t1 = 1 Tag ein

Bezugsalter unds ein Beiwert, der die Steifigkeitszunahme unmittelbar nach Einbau steuert.

Bild 3.4 stellt die resultierenden Verläufe f̈ur einen BetonC25/30 [8] mit Ec = 30500 MPa

und eine Zementfestigkeitsklasse von 32,5 (s = 0, 38) und 42,5 (s = 0, 25) über einen Zeitraum

von 50 Tagen dar.

Der zeitliche Verlauf der Querkontraktionszahlν wird entsprechend dem Vorschlag von Mayer

[73] approximiert. Ausgehend vonν = 0, 5 für den einzubauenden Frischbeton nimmt die

Querkontraktionszahl proportional zum Verhältnis Ec(t)/Ec ab und erreicht nach28 Tagen

einen Wert vonν28 = 0, 2:

ν(t) = 0, 5 − (0, 5 − ν28) · Ec(t)/Ec (3.3)

Der Verlauf vonν ist für einen Beton mit der Zementfestigkeitsklasse 32,5 in Bild 3.4 zus̈atzlich

dargestellt.

Für die nachfolgenden Berechnungen wird die Annahme zu Grundegelegt, dass der Be-

ton während der gesamten Herstellungssequenz im ungerissenen Zustand I verbleibt und das

Spannungs-Verformungs-Verhalten durch ein zeitabhängiges inkrementelles HOOKsches Ge-

setz unter Verwendung der elastischen ParameterEc(t) undν(t) beschrieben werden kann. Eine

Volumenver̈anderung des Betons während des Hydratationsvorgangs der Zementklinkerphasen

wird nicht ber̈ucksichtigt. Entsprechend Wesche [134] ist bei Wasserlagerung, welche f̈ur den

Fall des Schlitzwandbaus mit in der Regel hoch anstehendem Grundwasserstand zutreffend ist,

mit einem Quellverhalten des aushärtenden Betons zu rechnen. Die Quelldehnungen betragen

jedoch lediglich20 − 40 % der Schwinddehnungen und liegen in der Regel unterhalb von
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0, 08 %. Da Zuschlagstoffe und die Bewehrung das Quellen des Betons zusätzlich behindern,

ist die Quelldehnung für die diskutierte Problemstellung von nachrangiger Bedeutung.

3.4 Herstellung einer einzelnen Schlitzwandlamelle

3.4.1 Referenzprojekt

Zur Analyse der effektiven Spannungs- und Porenwasserdruckentwicklung ẅahrend der Her-

stellung von zweiphasigen Schlitzwandlamellen in weichenbindigen Bodenschichten, wird ein

dreidimensionales Finite-Elemente-Modell generiert. Umdie Aussagequalität des Modells zu

verifizieren ist es zweckm̈aßig, ein geeignetes Referenzprojekt numerisch zu simulieren und

gewonnene Berechnungsergebnisse mit vorhandenen, gut dokumentierten in-situ Messungen zu

vergleichen.

Im Rahmen der Erweiterung des U-Bahn Netzes in Oslo wurde in den1960er Jahren mit der

Planung einer zweistöckigen Tunnelstrecke die Ost-West-Verbindung Oslos angestrebt. Inmit-

ten des Stadtzentrums Studenterlunden sollte die Tunnelstrecke mit Hilfe parallel verlaufender

Schlitzẅande in offener Bauweise hergestellt werden [33, 59]. Die Aushubtiefe der Baugrube

lag zwischen15 und16 m und die erforderliche Schlitztiefe betrug ca.28 m. Bis zum Beginn der

1970er Jahre konnten nur wenige Erfahrungen bezüglich der Schlitzwandbauweise innerhalb

weicher Bodenschichten gesammelt werden. Daher wurde im Vorfeld der Baumaßnahme ein

Feldversuch unter der Leitung des Norwegian Geotechnical Institute (NGI) durchgef̈uhrt [30],

welcher die grunds̈atzliche Eignung der Schlitzwandbauweise in den weichen, normal- bis leicht

überkonsolidierten Tonschichten in Oslo klären sollte. Dazu wurde unter Bentonitstützung eine

Testlamelle mit den Maßen28 x 5 x 1 m ausgehoben und die dabei auftretenden horizontalen

Bodenverformungen entlang der Schlitztiefe mit Hilfe von Inklinometer- und Verformungs-

messungen innerhalb des Schlitzes beobachtet. Um den Einfluss der Sẗutzsuspension auf die

Bodenverformungen ẅahrend des Lamellenaushubs bewerten zu können, wurde die Bentonit-

suspension mit einer anfänglich hohen Wichte vonγb = 12, 16 kN/m3 zun̈achst gegen eine

Suspension mitγb = 10, 8 kN/m3 und anschließend gegen Wasser ausgetauscht. Das Testpro-

gramm sah insgesamt wie folgt aus:

• Aushub der28 m tiefen Schlitzwandlamelle und Stützung mitγb = 12, 16 kN/m3

• Austausch der Stützsuspension nach12Tagen gegen eine Suspension mitγb = 10, 8kN/m3
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• Wiederholter Austausch der Suspension nach Verlauf von7 weiteren Tagen gegen Wasser

• Einbau des Betons im Kontraktorverfahren nach11 Tagen

Die Untergrundverḧaltnisse in Studenterlunden sindüberwiegend gekennzeichnet von normal-

bis leichtüberkonsolidierten gering sensitiven Tonschichten marinen Ursprungs. An der Gelände-

oberkante befindet sich eine1 − 2 m dicke Auffüllung, welche ihrerseits eine steife verwitterte

Tonschicht gleicher M̈achtigkeitüberlagert. Der natürliche Felshorizont befindet sich im Be-

reich des Testfeldes in einer Tiefe von30 − 34 m. Porenwasserdruckmessungen in den Jahren

1967 − 1971 dokumentieren einen freien Grundwasserspiegel in einer Tiefe von3 − 3, 5 m

unterhalb der GOK. Weiterhin wurden bereits seit den beginnenden 1950er Jahren kontinuierli-

che Setzungsmessungen durchgeführt, die eine j̈ahrliche, leicht abnehmende Setzungsrate von

2, 5 − 3 mm ergeben.
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Bild 3.5: Schichtenaufbau und Zustandsgrößen des Testfeldes in Studenterlunden/Oslo

[33]

Der ErdruhedruckkoeffizientK0 wurde mit Hilfe derhydraulic fracturing method [17, 55,

71] in unterschiedlichen Tiefen bestimmt und nimmt von ca.0, 65 unterhalb der Auff̈ullung

auf ca.0, 55 in einer Tiefe von30 m ab. Die undrainierte Scherfestigkeitcu der Tonschicht,
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welche zwischen20 − 40 kPa bei einem Wassergehalt vonw = 35 − 45 % variiert, wurde

durch Fl̈ugelsondierungen, Triaxial- und Rahmenscherversuche bestimmt. Der Wassergehalt

an der Fließgrenze beträgt wl = 40 − 50 % und an der Ausrollgrenzewp = 20 − 25 %,

wodurch sich die Plastizitätszahl nach DIN 18122 [4] zuIp = 15 − 25 % ergibt. Mit einem

FließindexIL = 0, 51 − 0, 83 ergibt sich eine vorwiegend breiige Konsistenz des anstehenden

Bodens. Somit liegen im Sinne der EmpfehlungEB 90 des Arbeitskreises Baugruben der

DGGT [131] weiche Bodenverhältnisse vor. Mit Hilfe der Plastizitätszahl und der Fließgrenze

erfolgt nach DIN 18196 [9] die Bezeichnung des bindigen Bodensim Plastiziẗatsdiagramm nach

Casagrande. Die Wertepaare (wl,Ip) liegen f̈ur die vorliegenden Bodenverhältnisse vorwiegend

oberhalb der A-Linie, so dass der Ton den mittelplastischenTonen TM zugeordnet werden

kann. Nach Bjerrum [16] ist somit davon auszugehen, daß die viskosen Eigenschaften keine

dominierende Rolle bei dem Verformungsverhalten des Bodens spielen werden. In Bild 3.5 ist der

Verlauf der undrainierten Scherfestigkeit, der Zustandsform des Bodens sowie des gemessenen

Erdruhedrucks exemplarischüber die Tiefe dargestellt.

3.4.2 Finite-Elemente-Modell

Zur Simulation der Herstellung einer zweiphasigen Schlitzwand wird mit dem FE-Programm

ABAQUS 6.3 ein dreidimensionales Finite-Elemente-Modellgeneriert. Das Modell besteht aus

etwa 7500 trilinearen finiten Elementen (s. Bild 3.6), deren Ansatz eine gekoppelte Konsoli-

dationsberechnung erm̈oglicht. In Anlehnung an die Empfehlungen in [75] weist das Modell

eine L̈ange von insgesamt84 m auf, welche der dreifachen Tiefe der Schlitzwandlamelle ent-

spricht. Die geẅahlte Ausschnittsbreite mit30 m resultiert aus den Untersuchungen in [12].

Der generierte Bodenaufbau entspricht den in Kapitel 3.4.1 vorgestellten Untergrundverhältnis-

sen in Studenterlunden/Oslo und das Spannungs-Verformungs-Verhalten der weichen marinen

Tonschichten wird mit Hilfe des in Kapitel 2.2 vorgestellten visko-hypoplastischen Stoffgeset-

zes abgebildet. Da im Vergleich zum Ton wenige Angabenüber die Auff̈ullung an der GOK

vorliegen, wird f̈ur diese Bodenschicht ein elastisches-idealplastisches Stoffmodell mit Mohr-

Coulombschen Bruchkriterium gewählt. Diese Wahl erfolgt unter der Annahme, dass der Einfluss

der Auffüllung auf die Bodenverformungen und die Spannungsentwicklung in der Tonschicht

während der Schlitzherstellung vernachlässigbar gering ist. Auf Grund der Symmetrie parallel

zur Schlitzwandlamelle wird lediglich eine Hälfte des Bodenausschnitts generiert. Die zweite

Symmetrieebene senkrecht zur Lamelle wird nicht berücksichtigt, da das Modell im Folgenden

erweitert und die Herstellung einer durchlaufenden ebenenSchlitzwand bestehend aus sieben
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benachbarten Schlitzwandlamellen simuliert wird (s. Kapitel 3.5.1).

5 m

30 m

3
4
 m 2
8
 m

84 m

Bild 3.6: Finite-Elemente-Modell einer einzelnen Schlitzwandlamelle

In einer ersten FE-Berechnung erfolgt zunächst die Simulation des Feldversuchs der28 m

tiefen Schlitzwandlamelle in Studenterlunden. Dazu wird zu Beginn der geostatische Aus-

gangszustand des Bodens simuliert und hydrostatische Wasserdruckbedingungen sowie das

effektive Spannungsfeld unter Berücksichtigung des gemessenen Erdruhedrucks initialisiert.

Danach erfolgt die Simulation des Schlitzaushubs durch lagenweises Entfernen der finiten Ele-

mente innerhalb der Lamelle, wobei die freien Schlitzwandungen durch Fl̈achenlasten gestützt

werden, welche dem hydrostatischen Stützdruck der Bentonitsuspension mit einer Wichte von

γb = 12, 16 kN/m3 entsprechen (s. Bild 3.7a). Die stufenweise Reduktion der Suspensions-

wichte aufγb = 10, 8 kN/m3 und γw = 9, 81 kN/m3 wird durch eine Verringerung der

Flächenlast unter Berücksichtigung der zeitlichen Abfolge der Konstruktionsschritte des Feld-

versuchs simuliert. Zur Verifikation des Modells werden im folgenden Kapitel die berechneten

Schlitzverformungen mit den Messungen aus [30] verglichen.

Um die Spannungsentwicklung im Boden während einer gesamten Konstruktionsabfolge ei-

ner zweiphasigen Schlitzwandlamelle zu untersuchen, wirdin einem zweiten Berechnungsgang

neben dem Schlitzaushub unter Bentonitstützung ebenfalls der Betoniervorgang der Lamelle

numerisch simuliert. Dabei wird auf eine Variation der Suspensionswichte im Aushubzustand

verzichtet und sẗutzende Fl̈achenlasten entsprechend der Wichte einer homogenisierten Ben-
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tonitsuspension vonγb = 10, 3 kN/m3 angesetzt. Zur Simulation des anschließenden Beto-

niervorgangs werden die Lasten in ihrer Größe und Verteilung entsprechend der bilinearen

Approximation des Frischbetondrucks nach Lings et al. [67]erḧoht (s. Bild 3.7b). Abschließend

werden die Fl̈achenlasten wieder entfernt und zusätzliche finite Elemente zur Modellierung des

Betons in den Schlitz eingefügt. Die zunehmende Steifigkeit des aushärtenden Betons erfolgt

dabei durch eine zeitliche Entwicklung der ElastizitätsparameterE undν entsprechend dem in

Kapitel 3.3 vorgestellten Ansatz (s. Bild 3.7c).

z

a) b) c)

hcrit

- 28 m 


p  = γ   zbb

hcrit = 5.6 m (20%  H)

pb = 



γ     

c z
γ     

b z +(γ    c- γ     
b) hcrit




z < hcrit

z > hcrit

γ b = Wichte der Stützsuspension
γ c = Frischbetonwichte

Bild 3.7: Simulation der Herstellung einer Schlitzwandlamelle: a) Schlitzaushub unter

Suspensionsstützung, b) Betoniervorgang im Kontraktorverfahren sowie c) ausgehärtete

Schlitzwandlamelle

3.4.3 Bestimmung der Bodenparameter

Die für das visko-hypoplastische Stoffgesetz erforderlichen Bodenparameter und Zustandsva-

riablen k̈onnen aus der im Folgenden zitierten Literatur entnommen beziehungsweise mit Hilfe

gegebener Kenngrößen korreliert werden. Unter der Annahme voller Wassersättigung kann die

aktuelle Porenzahle des Bodens unter Verwendung des Wassergehaltesw, der Wasserwichte



44 Kapitel 3. Spannungsentwicklung infolge Schlitzwandherstellung

γw = 10 kN/m3 und einer Kornrohwichteγs = 27 kN/m3 errechnet werden:

e = w · γs

γw

(3.4)

Der effektive SpannungszustandT resultiert aus der Wichte des Bodensγ′ unter Auftrieb,

dem in-situ gemessenen ErdruhedruckkoeffizientenK0 sowie der entsprechenden̈Uberlage-

rungsḧohe z. Unter Verwendung vonK0 und des kritischen Reibungswinkelsϕc wird das

ÜberkonsolidierungsverhältnisOCR = pe/p
+
e näherungsweise aus der empirischen Beziehung

nach Mayne und Kulhawy [74] abgeleitet:

K0 = (1 − sinϕc) · OCR(1−sinϕc) (3.5)

Der kritische Reibungswinkel kann dabei unter der Annahme eines mittleren Plastizitätsindex

Ip = 20 % nach Ladd et. al [62] zuϕc = 29◦ abgescḧatzt werden. Die Kompressions- und

Schwellbeiwerte (λ,κ) folgen aus [138], wobei zu beachten ist, daß die angegebenen Parameter

dem einfach-logarithmischen Kompressionsgesetz (Cc, Cs) nach Hvorslev [53] entsprechen und

auf den doppel-logarithmischen Maßstab nach Butterfield (λ, κ) umgerechnet werden m̈ussen.

Für einen Wassergehalt vonw = 40 % ergibt sichCc ≈ 2λ. Die Referenzporenzahlee0 bei einem

isotropen Referenzdruckpe0 = 100 kPa kann nun unter Verwendung der effektiven mittleren

Spannungp′ = −tr T/3, desÜberkonsolidierungsverhältnissesOCR, der aktuellen Porenzahl

e sowie des Kompressionsbeiwertesλ mit Hilfe des Kompressionsgesetz nach Butterfield [23]:

eeo = (1 + e) ·
(

p

peo

)λ

− 1 (3.6)

bestimmt werden. Der ViskositätsindexIv zur Ber̈ucksichtigung des Einflusses von OCR auf die

Intensiẗat der viskosen Dehnungsrate kann mit Hilfe der Fließgrenzewl des Bodens korreliert

werden. F̈ur die Tonschichten in Studenterlunden ergibt sichwl zu 30 − 40 % und nach [118]

folgt:

Iv[%] ≈ −7 + 2, 55 · ln(wl[%]) (3.7)

Die Referenzkriechratėγ, welche die Kriechrate eines normalkonsolidierten Tons beschreibt und

zusammen mit der Porenzahlee0 und der mittleren Spannungpe0 die Lage der Referenzisotache

im Porenzahl-Druck-Diagramm festlegt (Kapitel 2.2), lässt sich nicht aus der Literatur entneh-

men oder mit anderen Bodenparametern korrelieren. In Studenterlunden wurden jedoch in den

Jahren1950−1970 Setzungsmessungen durchgeführt, die einëuber die Zeit leicht abnehmende

Setzungsrate von im Mittel2, 5 − 3 mm/Jahr ergaben. Da in dieser Zeit nur geringfügige
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Bild 3.8: In-situ gemessene Kriechverformungen (bis 1967), aus den Messwerten über das

Jahr 1968 hinaus logarithmisch extrapolierte sowie numerisch prognostizierte Kriechset-

zungen

Schwankungen des freien Grundwasserspiegels gemessen worden sind, kann davon ausgegan-

gen werden, dass es sich dabei in erster Linie um Kriechsetzungen handelt. Zur Bestimmung

von γ̇ werden diese Kriechsetzungen zunächsẗuber das Jahr1968 hinaus logarithmisch extrapo-

liert. Unter Verwendung der bislang ermittelten Bodenparameter und Zustandsvariablen werden

anschließend für den Zeitraum nach1968 die Kriechverformungen numerisch prognostiziert

und durch die Variation der Referenzkriechrate an den extrapolierten Verlauf angepasst. Bild 3.8

zeigt den bis zum Jahr1968 gemessenen und den darüber hinaus rechnerisch prognostizierten

Verlauf der Kriechsetzungen. Aus der Anpassung der berechneten Setzungsraten resultiert eine

Referenzkriechrate voṅγ = 1 · 10−10/s.

Während des sequentiellen Aushubs und Betonierens von Schlitzwandlamellen kommt es zu

wiederholten Richtungsänderungen der Dehnungspfade im angrenzenden Boden. Damit ver-

bunden sindÄnderungen der Steifigkeit, welche wiederum einen Einfluss auf die berechneten

Bodenverformungen ausüben. Zur Ber̈ucksichtigung der erḧohten Steifigkeit des Bodens bei

kleinen Dehnungsamplituden und -pfadänderungen wurde das visko-hypoplastische Stoffgesetz

um das in Kapitel 2.3 beschriebene Konzept derIntergranularen Dehnung erweitert. Die daf̈ur

erforderlichen Parameter lassen sich jedoch nur anhand vonElementversuchen (Kapitel 2.4)
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Tabelle 3.1: Verwendete Bodenparameter und Zustandsvariablen für Oslo

Schicht Tiefe ϕ′ c′ Iv e ee0 Cc Cs OCR γ̇

[m] [◦] [kPa] [%] - - - - - [1/s]

Auffüllung 0-3 34 10 - 1,0 - - 0,0015 - -

weiche 3-16 29 2,7 1,03 1,65

marine 16-20 0 2,3 0,86 1,0 0,08 0,016 1,65 10−10

Tonschicht 20-22 3,1 1,22 1,25

22-34 2,3 0,86 1,0

Tabelle 3.2: Intergranulare Parameter der Tonschicht

R mR mT βR χ

10−4 5 2 0, 5 6

bestimmen und m̈ussen f̈ur den vorliegenden Fall aus Erfahrungswerten abgeschätzt werden.

In der Literatur [73, 127] wird bei der Berechnung von Randwertproblemen in rolligen B̈oden

verschiedentlich auf den intergranularen Parametersatz für Karlsruhe Sand zurückgegriffen,

welcher urspr̈unglich von Niemunis und Herle [86] bestimmt worden ist. Da im Zuge der vorge-

stellten Berechnungen nicht die Möglichkeit besteht, eigene Elementversuche zur Bestimmung

der erforderlichen Bodenparameter durchzuführen, wird dieser Parametersatz (s. Tabelle 3.2)

im Folgenden ebenfalls für die numerischen Berechnungen verwendet.

Für das elasto-plastische Stoffverhalten der Auffüllung werden die SteifigkeitsparameterE

undν sowie die Festigkeitsparameterϕ′ und c′ ben̈otigt. Mit der Annahme vonCs = 0, 0015

lässt sich der Steifemodul nach [43] mit Hilfe der effektivenSpannungσ′

v und der Poren-

zahl e in Schichtmitteüberschl̈agig berechnen. Unter Verwendung der Querkontraktionszahl

ν = 0, 2 kann daraus der E-Modul bestimmt werden und ergibt sich im vorliegenden Fall zu

E = 30 MPa. Der Reibungswinkel der Auffüllung wird für locker gelagerten Sand mitϕ′ = 34◦

abgescḧatzt und ebenso wird eine assoziierte Fließregel vorausgesetzt. Zus̈atzlich wird infolge

eines kapillaren Aufstiegs des Grundwassers eine effektive Koḧasion vonc′ = 10 kPa angenom-

men. In den Tabellen 3.1 und 3.2 sind die bei den nachfolgenden Berechnungen verwendeten

Bodenparameter und Zustandsgrößen zusammenfassend dargestellt.
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3.4.4 Berechnungsergebnisse der Einzellamelle

Zur Überpr̈ufung der Prognosequalität des numerischen Modells werden zunächst die berech-

neten Bodenverformungen mit den gemessenen Werten des Feldversuchs in Studenterlunden

verglichen. Bild 3.9 stellt dazu die horizontalen Verformungen des an den Probeschlitz an-

grenzenden Bodens̈uber die Schlitztiefe dar, die sich unter einer Bentonitstützung des offenen

Schlitzes mit einer Wichte vonγb = 10, 8 kN/m2 (Bild 3.9a) und unter der Stützung des

Erdreichs mit Wasser (Bild 3.9b) ergeben.

Die Verteilung und Gr̈oßenordnung der gemessenen Bodenverformungen unter Bentonitstützung

können zufriedenstellend durch das FE-Modell approximiertwerden. Auf Grund der stützenden

Wirkung der Leitwand treten annähernd keine Deformationen an der Geländeoberkante auf.

Unterhalb der Leitwand nehmen die Bodenverformungen mit wachsender Schlitztiefe stetig

zu und erreichen in einer Tiefe zwischen20 und 25 m einen Maximalwert von etwa2 cm.

Im Bereich des Schlitzfußes kann anschließend eine rasche Verformungsabnahme beobachtet

werden und bereits2 m unterhalb des offenen Schlitzes werden keine Verformungenmehr

prognostiziert.

Infolge des Austausches der Bentonitsuspension gegen Wasser tritt eine deutliche Zunahme

der Bodenverformungen̈uber die gesamte Schlitztiefe ein. Die maximalen Deformationen kurz

oberhalb des Schlitzfußes betragen etwa3, 5 cm. Auch wenn in gr̈oßerer Tiefe die gemessenen

Deformationen geringfügig unterscḧatzt werden, bilden die numerischen Berechnungen die

charakteristische Verteilung der Bodenverformungen auch in dieser Phase des Feldversuchs

über die Tiefe gut ab.

Bild 3.10 stellt in einer Tiefe von15, 5 m unterhalb der GOK die Deformationen während der

Bentonit- und Wasserstützungüber die L̈ange des Schlitzes dar. Auf Grund der stützenden Wir-

kung der seitlichen Bodenbereiche verformt sich der Schlitzparabelf̈ormig und die maximalen

Verformungsordinaten treten in der Mitte des5 m langen Schlitzes auf.

Der Vergleich der berechneten und in Studenterlunden gemessenen horizontalen Schlitzverfor-

mungen dokumentiert die Prognosequalität des numerischen Modells. Die während der Bentonit-

und Wasserstützung berechneten Bodenverformungen (Bild 3.9 und 3.10) bilden die Messwerte

in Größe und Verteilung̈uber die Schlitztiefe und -länge hinreichend genau ab. Die Abweichun-

gen k̈onnen zum einen in dem natürlichen Streubereich der gewählten Bodenparameter und

Zustandsvariablen, zum anderen aber auch in den Drainagebedingungen im Umgebungsbereich

der Lamelle begr̈undet sein.
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Bild 3.9: Horizontale Bodenverformungen in Schlitzmitte infolge Bodenaushubs unter a)

Bentonitstützung mit γb = 10, 8 kN/m3 und b) Wasserstützung
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Bild 3.10: Horizontale Bodenverformungen über die Schlitzlänge in einer Tiefe von 15, 5 m,

a) Bentonitstützung mit γb = 10, 8 kN/m3 und b) Wasserstützung
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Anhand der nachfolgend vorgestellten Entwicklung des Porenwasserdrucks bei der Herstellung

der Schlitzwandlamelle wird deutlich, dass während des Schlitzaushubs unter Bentonitstützung

ein Absinken des Porenwasserdrucks im Umgebungsbereich der Lamelle eintritt. Bezogen auf

den hydrostatischen Ausgangszustand kann diese Reduktion als Porenwasserunterdrucku inter-

pretiert werden. Aus der Untersuchung des Setzungsverhaltens einer Einzelgründung ẅahrend

der Herstellung einer Schlitzwandlamelle in Kapitel 5 wirdersichtlich, dass infolge der Dis-

sipation des Porenwasserunterdrucks und des damit verbundenen Schwellens des Bodens eine

erhebliche Zunahme der Deformationen auftreten kann. Für die in Bild 3.9 dargestellten Schlitz-

verformungen ist es daher entscheidend, wie schnell der Dissipationsvorgang der ẅahrend des

Schlitzaushubs entstandenen Porenwasserunterdrücke abl̈auft und ob eine Drainagewirkung

über den Schlitz besteht. Bei den vorliegenden Bodenverhältnissen kann davon ausgegangen

werden, dass es ẅahrend der Stützung des offenen Schlitzes zu einer Filterkuchenbildungan

der Grenzfl̈ache Boden-Suspension kommt [120]. Durch die teilweise Trennung von festen und

flüssigen Suspensionsphasen fließt dabei zunächst Filtratwasser in den angrenzenden Boden ab

und führt zu einer beschleunigten Konsolidation. Mit zunehmender Dauer bildet sich jedoch ein

Filterkuchen geringer Durchlässigkeit aus, welcher ein weiteres Abfließen des Filtratwassers

unterbindet.

Weiterhin wird die Dissipation vonu durch die Wasserdurchlässigkeitk des angrenzenden

Bodens gesteuert, welche infolge der Parallelstruktur des tonigen Erdstoffes anisotrop [43]

und in der Regel in horizontaler Richtung höher als in der vertikalen ist. Im Rahmen der

Berechnungen wird für den Ton jedoch vereinfacht eine isotrope Durchlässigkeit mitk =

1 · 10−8 m/s und volle Drainagewirkung durch den Schlitz zu Grunde gelegt. Bild 3.11 zeigt

dazu vergleichend die Bodenverformungen entlang der Schlitztiefe infolge Wasserstützung bei

einer zehnfach geringeren Durchlässigkeit vonk = 1 · 10−9 m/s. Erwartungsgem̈aß sind

die Deformationen durch den zeitlich verzögerten Konsolidationsprozess geringer als die des

urspr̈unglichen Modells, die Auswirkungen sind jedoch verhältnism̈aßig gering und liegen

innerhalb einer schmalen Bandbreite.

Berücksichtigt man, dass die verwendeten visko-hypoplastischen Bodenparameter mit Ausnah-

me der Referenzkriechratėγ ausschließlich anhand von Literaturangaben und Korrelationen

bestimmt worden sind und dass nachträglich keine Anpassung von Berechnungs- und Messer-

gebnissen erfolgte, so können mit Hilfe des Modells im Rahmen geotechnischer Fragestellungen

zutreffende Prognosen erwartet werden.

Zur Interpretation der Spannungsentwicklung während der schrittweisen Herstellung einer zwei-

phasigen Schlitzwand ist es zunächst sinnvoll, den Konstruktionsvorgang einer einzelnenLa-
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Bild 3.11: Horizontale Schlitzverformungen (Wasserstützung) bei einer Wasserduchlässig-

keit des Bodens von k = 1 · 10−8 und k = 1 · 10−9 m/s

melle bestehend aus Schlitzaushub unter Bentonitstützung und anschließendem Betoneinbau

näher zu untersuchen. Abweichend vom Feldversuch in Studenterlunden wird dabei auf ei-

ne Variation des Stützdrucks verzichtet und eine Schlitzwandlamelle betrachtet, die ẅahrend

des schrittweisen Aushubs durch eine Bentonitsuspension mit der Wichteγb = 10, 3 kN/m3

gesẗutzt und anschließend im Kontraktorverfahren betoniert wird.

Bild 3.12 zeigt dazu in Schlitzmitte die horizontalen Bodenverformungen, die sich ẅahrend der

unterschiedlichen Konstruktionsschritte ergeben. Infolge des Schlitzaushubs verformt sich der

angrenzende Boden parabelförmig über die Schlitztiefe ins Innere der Lamelle. Die maximale

Verformungsordinate ist mit etwa1, 5 cm geringer als die des Testschlitzes bei Bentonitstützung,

da sich im Unterschied zum Feldversuch unmittelbar nach Erreichen der Endteufe der Betonier-

vorgang anschließt und somit der Schwellvorgang des angrenzenden Bodens unterbunden wird.

Infolge des anschließenden Betoniervorgangs kommt es zu einer Reduktion der Deformationen

und in der oberen Schlitzhälfte können sogar konvexe Schlitzverformungen in Richtung des

angrenzenden Erdreichs beobachtet werden.



3.4. Herstellung einer einzelnen Schlitzwandlamelle 51

-35

-30

-25

-20

-15

-10

-5

0

-3 -2 -1 0 1 2

Bodenverformungen [cm]

T
ie

fe
 [
m

]

Schlitzaushub

+ -

Fertigstellung

der Lamelle

Bild 3.12: Horizontale Bodenverformungen in Schlitzmitte während des Schlitzaushubs

unter Bentonitstützung mit γb = 10, 3 kN/m3 und nach Abschluss des Betoniervorgangs

Zum Versẗandnis der Verformungsentwicklung ist eine analoge Betrachtung der horizontalen

Spannungen im angrenzenden Erdreich während der Bentonitstützung und nach Fertigstellung

der Betonarbeiten zweckm̈aßig. In Bild 3.13a ist die Verteilung der totalen horizontalen Span-

nungenσh in Schlitzmitte zu den entsprechenden Zeitpunktenüber die Tiefe dargestellt. Ferner

ist der in-situ gemessene totale Erdruhedruck abgebildet.

Während des Schlitzaushubs sinken die totalen Horizontalspannungen im Bereich des Schlitzes

auf das Maß des Suspensionsdrucks ab und unterhalb des Schlitzfußes ist eine Spannungs-

erḧohung infolge einer vertikalen Gewölbebildung zu beobachten. Da der Suspensionsdruck

über die gesamte Schlitztiefe geringer als der Erdruhedruck im Ausgangszustand ist, bilden sich

zugeḧorige Bodenverformungen ins Innere des geöffneten Schlitzes aus. Der Betoniervorgang

führt im Anschluss auf Grund des hohen Frischbetondrucks zu einem Wiederanstieg vonσh,

welcher nahe der GOK̈uber das ursprünglicheK0-Niveau hinausreicht und Verformungen des

angrenzenden Bodens in entgegengesetzte Richtung zum Schlitz verursacht. Betrachtet man ver-

gleichend die Verteilung der effektiven Spannungσ′

h über die Schlitztiefe (Bild 3.13b), so ergibt
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sich ein deutlicherer Unterschied zwischen dem Ausgangszustand und jenem nach Fertigstellung

der Lamelle. Die Herstellung der Schlitzwandlamelle führt in der oberen Schlitzhälfte zu einer

Spannungserḧohung um bis zu70 % während in gr̈oßerer Tiefe das Spannungsniveau unterhalb

desK0-Zustands absinkt. Bei der Darstellung vonσ′

h wurde die vollsẗandige Dissipation der

beim Betoniervorgang entstandenen Porenwasserüberdr̈ucke bereits berücksichtigt.
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Bild 3.13: a) Verteilung der totalen Horizontalspannungen über die Schlitztiefe im Aus-

gangszustand, während der Suspensionsstützung und nach Betoneinbau, b) Vergleich des

K0-Zustands und der effektiven Horizontalspannungen nach Fertigstellung der Lamelle

und Dissipation der Porenwasserüberdrücke

Anhand der Spannungsverteilung in Bild 3.13 könnenüber die Schlitztiefe somit drei Bereiche

unterschieden werden: Nahe der Geländeoberkante führt die Herstellung der Lamelle zu einer

Erhöhung der horizontalen Spannungen in Lamellenmitte, in mittlerer Tiefe entspricht das

resultierende Spannungsniveau etwa dem Ausgangszustand und in Richtung des Lamellenfußes

findet eine deutliche Spannnungsreduktion statt. Die Auswertung der Spannungsverteilungüber

die Schlitzl̈ange erfolgt daher im Folgenden repräsentativ in den Tiefen5 m, 14 m und26 m.

Die Bilder 3.14, 3.15 und 3.16 stellen dazu die Verteilung dertotalen Spannungenσh während

des Aushubvorgangs des Schlitzes und nach Abschluss des Betoneinbaus in den entsprechenden
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Tiefen dar.

Infolge des Schlitzaushubs wird der geostatische Gleichgewichtszustand innerhalb des Bodens

gesẗort und es bilden sich Spannungsgewölbe im angrenzenden Boden aus (Bilder 3.14a bis

3.16a). Dadurch nehmen unabhängig von der betrachteten Tiefe die totalen Horizontalspannun-

genσh im Bereich der gëoffneten Lamelle ab, so dass sich ein Gleichgewichtszustand zwischen

Suspensions- und totalem Erddruck einstellen kann. Als Folge der Geẅolbebildung steigen die

Spannungen zu beiden Seiten des geöffneten Schlitzes sprunghaft an und es bilden sich entspre-

chende Spannungskonzentrationen in den unmittelbar angrenzenden Bodenbereichen aus. Mit

zunehmendem seitlichen Abstand vom Schlitz nehmen diese Spannungen jedoch wieder ab und

erreichen innerhalb einer Distanz, welche annähernd der L̈ange des Schlitzes entspricht, den

Ruhedruckzustand.

Im Vergleich dazu beobachten Gourvenec und Powrie [41] bei der numerischen Simulation der

Herstellung einer5 m langen Schlitzwandlamelle im̈uberkonsolidierten Lias Clay einen nur

geringf̈ugigen Spannungsanstieg in den Mitten der benachbarten Lamellen. Ng und Yans [83]

Berechnungen zu Folge sinken die Spannungen sogar innerhalbeines Drittels der Schlitzlänge

wieder auf den ursprünglichenK0-Wert ab. Der seitliche Einflussbereich des Schlitzaushubsist

somit für weiche B̈oden gr̈oßer als f̈ur steife Bodenformationen. Eine Erklärung daf̈ur bietet die

folgendeÜberlegung. Zur Ausbildung der horizontalen Spannungsgewölbe ist die Mobilisierung

von Schubspannungen im angrenzenden Boden erforderlich. InAbhängigkeit desÜberkonso-

lidierungsverḧaltnisses OCR steigt die Scherfestigkeit des Bodens, so dass im Falle von stark

überkonsolidierten B̈oden ḧohere Schubspannungen mobilisiert werden können. Die daf̈ur not-

wendigen Scherdeformationen sind deutlich geringer als bei weichen, normalkonsolidierten

Böden. Als Folge daraus kann der umzulagernde Erddruck innerhalb einer geringeren Distanz

auf die seitlichen Bodenbereiche abgetragen werden. Dem entgegen steht jedoch der Sachver-

halt, dass bei steifen B̈oden auf Grund des mit OCR ebenfalls ansteigenden Erdruhedrucks

höhere Lasten ẅahrend des Schlitzaushubs umzulagern sind.

Dennoch ergibt sich daraus auch für normalkonsolidierte B̈oden die Konsequenz, dass der Span-

nungszustand des an den Schlitz angrenzenden Bodens ausschließlich durch die Herstellung des

Schlitzes selbst sowie der daran beidseitig anschließenden Lamellen beeinflusst wird. Dem-

nach entspricht die vorgestellte Spannungsentwicklung der Einzellamelle jener, welche für den

Fall der Herstellung einer durchlaufenden Schlitzwand im Pilger-Schritt-Verfahren temporär im

Umgebungsbereich der Primärlamellen zu erwarten ist.

In den Bildern 3.14a bis 3.16a ist zusätzlich die Verteilung der Horizontalspannungen mit zuneh-
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onsstützung und b) nach Abschluss des Betoneinbaus
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mender Distanz senkrecht zur Lamelle dargestellt. Die Abstände resultieren aus der Netzweite

des FE-Netzes, da die Spannungen jeweils in Elementmitte ausgewertet werden. Unmittelbar

neben dem Schlitz (x = 0, 15 m) ist die Spannungsumlagerung besonders ausgeprägt und mit

zunehmendem Abstand zum Schlitz sinkt der Einfluss des Bodenaushubs aufσh entsprechend. In

einem Abstand vonx = 6, 3 m bleibt derK0-Zustand schließlich nahezu unverändert. Die Aus-

bildung des Spannungsgewölbes senkrecht zum Schlitz bis in eine Entfernung der eineinhalb-

bis zweifachen Schlitzlänge entspricht somit etwa jenen Dimensionen, welche in [41] f ür steife

Böden angegeben sind.

In Bild 3.15 ist die Verteilung der totalen Horizontalspannungen parallel zum Schlitz in einer

Tiefe von14 m dargestellt. Die Spannungsverteilung infolge des Bodenaushubs unter Bento-

nitstützung (Bild 3.15a) entspricht qualitativ derjenigen in einer Tiefe von5 m, bezogen auf

denK0-Zustand findet jedoch eine ausgeprägtere Spannungsumlagerung statt. Der Einflussbe-

reich bleibt jedoch unverändert, so dass seitlich in einem Abstand gleich der Schlitzlänge und

senkrecht in einer Entfernung vonx = 6, 3 m vom Schlitz ann̈ahernd der Erdruhedruck herrscht.

Die Darstellung der Spannungsverteilung in einer Tiefe von26 m nahe des Schlitzfußes (Bild

3.16) setzt schließlich die bislang beobachtete Tendenz fort. Infolge des Schlitzaushubs ist im

Vergleich zu Bereichen geringerer Tiefe eine ausgeprägtere Spannungsumlagerung in Bodenbe-

reichen außerhalb des geöffneten Schlitzes zu beobachten, wobei die Größe des Einflussbereichs

parallel und senkrecht zum Schlitz unverändert bleibt.

Die Erkenntnis, dass sich in den betrachteten weichen Sedimenten ein horizontales Spannungs-

gewölbe ẅahrend des Schlitzaushubs ausbildet, ergänzt die Empfehlungen des Arbeitskreises

”Baugruben” zu weichen B̈oden [131]. In dem Entwurf der Empfehlung EB 92 wird vorausge-

setzt, dass bei weichen Untergrundverhältnissen keine Geẅolbebildung unterstellt werden kann.

Die äußere Standsicherheit des Schlitzes ist dadurch zu gewährleisten, dass der Suspensions-

druck in jeder Tiefe mindestens10 % größer sein muss als die Summe aus aktivem Erd- und

Wasserdruck, wobei für die Berechnung des Erddrucks ebene Verhältnisse zu Grunde gelegt

werden. Die numerischen Ergebnisse deuten jedoch darauf hin, dass diese Annahme zu konser-

vativ ist. Aus der Spannungsumlagerung auf die Bodenbereiche seitlich des gëoffneten Schlitzes

kann die Schlussfolgerung gezogen werden, dass sich auch inweichen B̈oden ein r̈aumlicher

Erddruck ẅahrend des Schlitzaushubs ausbildet, welcher standardmäßig beim Nachweis der

Standsicherheit nach DIN 4126 [5] angesetzt werden darf. Jedoch ist zu beachten, dass bei

den numerischen Berechnungen lediglich ein Parametersatz verwendet worden ist, welcher

einen mittelplastischen Ton repräsentiert. Letztlich bleibt natürlich immer eine Ungewissheit

dar̈uber, wie genau das verwendete Stoffgesetz das Spannungs-Verformungs-Verhalten abbil-
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det und wie groß der Einfluss auf die Umlagerungsmechanismendes Erddrucks ẅahrend der

Schlitzherstellung ist. Feld- und Modellversuche bleibendaher auch in diesem Zusammenhang

ein unverzichtbarer Bestandteil der Bodenmechanik.

Im Vergleich zum horizontalen Lastabtrag kann während des Schlitzaushubs ein nur geringer

Spannungsanstieg unterhalb des Schlitzfußes und im Bereichder Leitwand festgestellt wer-

den. Aus Bild 3.13a ist ersichtlich, dass die vertikale Lastumlagerung unterhalb des Schlitzes

lediglich einen Bereich von maximal2 m oberhalb der Schlitzsohle betrifft. Grund dafür ist

im Wesentlichen das R̈aumlichkeitsverḧaltnisH/L (H= Schlitztiefe,L=Schlitzl̈ange) der La-

melle, wodurch der Hauptteil der umzulagernden Horizontalspannungen̈uber die im Vergleich

zur Schlitztiefe geringe L̈ange des Schlitzes abgetragen wird. Im Hinblick auf die Herstellung

eines Schlitzwandsegmentes bieten dabei während des Bodenaushubs der Schließerlamellen die

bereits fertiggestellten Prim̈arlamellen ein besonders steifes Widerlager.

Im Unterschied zum Schlitzaushub ist die qualitative Verteilung der totalen Horizontalspan-

nungenσh nach Abschluss der Betonierarbeiten abhängig von der betrachteten Tiefe unterhalb

der GOK. Aus Bild 3.17 ist zu entnehmen, dass der angenommene Frischbetondruck den to-

talen Erdruhedruck im oberen Drittel der Lamelleüber- und im unteren Drittel unterschreitet.

Nach Fertigstellung der Schlitzwandlamelle entspricht imunmittelbar angrenzenden Boden die

Verteilung der Spannungen in etwa derjenigen des Frischbetondrucks. Die Konsequenz, die

sich dabei f̈ur die effektiven Spannungen des Bodens nach Dissipation derPorenwasserüber-

drücke ergibt, wird anschaulich durch Bild 3.13 dokumentiert.Im oberen Drittel der Wand tritt

eine deutliche Spannungszunahme auf, die im Vergleich zum Ausgangsspannungszustand in

der Tiefehcrit = 5, 6 m (Kapitel 3.3) ihr Maximum erreicht. Unterhalb vonhcrit nehmen die

Spannungen nur mit einem geringeren Gradientenüber die Tiefe zu, so dass im unteren Drittel

der Lamelle das Spannungsniveau schließlich unterhalb desAusgangszustands verbleibt.

Betrachtet man einen horizontalen Schnitt in einer Tiefe von5m unterhalb der GOK (Bild 3.14b),

so wird deutlich, dass der Betoniervorgang der Lamelle zu einer hohen Spannungskonzentration

im Bereich des Schlitzes führt. Die maximalen Spannungsordinaten sind dabei um bis zu70 %

größer als die des geostatischen Ausgangszustands. Ausgehend von der Mitte nehmen die

Spannungen in Richtung Lamellenrand zügig ab und in den Bereichen außerhalb des Schlitzes

tritt sogar eine Entlastung des Bodens unterhalb des Erdruhedrucks auf. Mit wachsendem

Abstand senkrecht zum Schlitz nimmt jedoch die Entlastung ab und in einer Entfernung größer

als x = 3, 5 m findet ausschließlich eine Spannungserhöhung infolge des Betonierens statt.

Der Einflussbereich des Betoneinbaus auf die horizontalen Spannungen seitlich der Lamelle

entspricht etwa der Schlitzlänge und ist somit vergleichbar mit jenem, welcher bereits während
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des Aushubzustands der Lamelle beobachtet werden konnte.

Betrachtet man im Vergleich dazu den in Bild 3.15 dargestellten horizontalen Schnitt in14 m

Tiefe, so f̈allt auf, dass sich der Spannungszustand im angrenzenden Boden nach Fertigstellung

der Lamelle nur geringfügig vom Ausgangszustand unterscheidet. Aus Bild 3.13 ist bereits er-

sichtlich, dass in dieser Tiefe der Spannungszustand nach Fertigstellung der Schlitzwandlamelle

ann̈ahernd dem Ausgangszustand entspricht. Durch die in Bild 3.15b dargestellte Spannungsver-

teilung wird dieses Bild bestätigt. Der Betoniervorgang hebt die Spannungsumlagerung infolge

des Schlitzaushubs vollständig auf und nach der Fertigstellung verbleibt nur eine geringfügige

Belastung des Bodens innerhalb und eine Entlastung außerhalbder Lamelle. Die resultierende

Spannungsverteilung parallel zur Lamelle weicht letztlich weniger als10 % vom Spannungszu-

stand vor der Schlitzherstellung ab.

In größerer Tiefe, welche stellvertretend durch den horizontalen Schnitt26 m unterhalb der GOK

in Bild 3.16 abgedeckt wird, kann schließlich das Spannungsgewölbe durch den Betoneinbau

nicht mehrüberdr̈uckt werden, da der Frischbetondruck als Folge des geringeren Gradienten

unterhalb der kritischen Tiefehcrit kleiner als der Erddruck im Ausgangszustand ist. Somit
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verbleibt auch nach Abschluss der Betonierarbeiten ein horizontales Spannungsgewölbe im

Boden.

Bild 3.18 stellt f̈ur die drei betrachteten Tiefen in der Mitte der Lamelle die Spannungspfade

(Schlitzaushub und Betoniervorgang) imp′ − q-Diagramm mit den Invariantenp′ = −tr T/3

und q =
√

3/2 ‖T∗‖ dar. Ausgehend vom jeweiligenK0-Zustand kann zun̈achst ein Anstieg

der Deviatorspannungq infolge des Schlitzaushubs beobachtet werden. Je tiefer dabei der Punkt

unterhalb der GOK liegt, desto näher verl̈auft der Spannungspfad am Grenzzustand des Bodens.

Die Neigung der den Grenzzustand beschreibenden kritischen ZustandslinieM resultiert aus

dem aktuellen SpannungszustandT und dem kritischen Reibungswinkelϕc des Bodens. Da sich

in den betrachteten Punkten keine rotationssymmetrischenSpannungszustände ergeben, muss

M für den allgemeinen Fall mit Hilfe der SpannungsfunktionF (T) (Kapitel 2.2, Gleichung

2.11) zuM = F (T)Mc berechnet werden. Es gelten folgende Beziehungen:

triaxiale Kompression: M = Mc =
6 sin ϕc

3 − sin ϕc

= F
6 sin ϕc

3 − sin ϕc

→ F = 1

triaxiale Extension: M = Me =
6 sin ϕc

3 + sin ϕc

= F
6 sin ϕc

3 − sin ϕc

→ F =
3 − sin ϕc

3 + sin ϕc

Die Größe vonF im triaxialen Extensionszustand richtet sich demnach nachdem Reibungs-

winkel ϕc des Bodens und stellt das Verhältnis vonMe/Mc dar. Im Falle vonϕc = 29◦ ergibt

sich somitF = 0, 72. Für die untersuchten Punkte liegen die Werte für F zum Zeitpunkt des

Schlitzaushubs zwischen0, 87 und0, 95 und deuten daraufhin, dass der Spannungszustand im

angrenzenden Boden tendenziell triaxialen Kompressionsverhältnissen entspricht. Dies wider-

spricht zun̈achst den bodenmechanischenÜberlegungen, da ausgehend vomK0-Zustand die

Spannungskomponente senkrecht zum Schlitz infolge des Bodenaushubs auf das Maß des Sus-

pensionsdrucks absinkt und somit ein Extensionszustand zuerwarten ẅare. Dabei ist jedoch zu

ber̈ucksichtigen, dass ẅahrend des Schlitzaushubs unabhängig von der Tiefe Porenwasserun-

terdr̈ucke im Boden entstehen (vgl. der totalenp − q und effektiven Spannungspfadep′ − q in

Bild 3.18), die ein zu schnelles Absinken der effektiven Spannungskomponente unterbinden.

Dissipieren diese Porendrücke im Folgenden jedoch, ist zu erwarten, dass triaxiale Extensions-

verḧaltnisse maßgebend werden und sich somit die Spannungspfade dem Bruchzustand weiter
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nähern. Bild 3.19 stellt den Verlauf der skalaren SpannungsfunktionF (T) für die drei betrach-

teten Punkte ẅahrend des schrittweisen Schlitzaushubs und einer anschließenden einjährigen

Konsolidierungsphase dar. Im geostatischen Ausgangszustand liegen mitF = 1 Kompressi-

onszusẗande vor, daK0 < 1 gilt. Der Aushubvorgang des Schlitzes führt zu einer Abnahme

von F , so dass nach dem Erreichen der Endteufe die oben angegebenen Werte f̈ur F resultie-

ren. Die weitere Abnahme der effektiven Spannungskomponente senkrecht zum Schlitz infolge

Dissipation von Porenwasserunterdrücken f̈uhrt insbesondere in der unteren Schlitzhälfte zu

einer weiteren Abnahme vonF , so dass schließlich unter drainierten Verhältnissen vorwiegend

Extensionszustände anliegen.

Anhand der Spannungspfade ist ferner zu erkennen, dass der anschließende Betoniervorgang

zu Porenwasserüberdr̈ucken f̈uhrt, welche insbesondere in oberflächennahen Bereichen (Bild

3.18a) besonders ausgeprägt sind.Über den kurzen Drainageweg zur Auffüllung folgt jedoch

eine schnelle Dissipation, so dass ein Anstieg der effektiven mittleren Spannungp′ im Vergleich

zu den Tiefen14 m und26 m bereits ẅahrend des Betonierens beobachtet werden kann.

In Analogie zu der in Bild 1.2 dargestellten theoretischen Spannungs-Verformungs-Hysterese

stellt Bild 3.20 die berechneten Verläufe f̈ur die Tiefen5 m und26 m in der Mitte des Schlitzes

dar. Daraus ist ersichtlich, dass durch die Herstellung derLamelle in geringer Tiefe unterhalb der

GOK der passive Erddruck und nahe des Schlitzfußes der aktive Erddruck des Bodens anteilig

mobilisiert werden. Der Punkt1 der jeweiligen Kurve stellt in diesem Zusammenhang den Aus-

gangszustand dar, welcher bei einer konventionellenwip-Berechnung einer Baugrube zu Grunde

gelegt wird. Im Vergleich dazu charakterisiert der Punkt4 den Spannungs-Verformungszustand

des angrenzenden Bodens, welcher sich in-situ nach Fertigstellung der Lamelle und Dissipation

vonu in der Mitte des Schlitzes ergibt.

In Bild 3.21 wird der Einfluss der Viskosität des Bodens auf die Entwicklung der effektiven

horizontalen Spannungen während und nach der Herstellung der Schlitzwandlamelle unter-

sucht. Die Betrachtung beschränkt sich auf zwei Punkte mittig zur Lamelle in einer Tiefe von

jeweils 5 m (Bild 3.21a) und26 m (Bild 3.21b) unterhalb der GOK, in denen die bisherigen

Berechnungsergebnisse den stärksten Einfluss des Konstruktionsvorgangs der Lamelle aufden

Spannungszustand des Bodens dokumentieren. Die viskosen Eigenschaften des Bodens wer-

den durch einen variierenden ViskositätsindexIv ber̈ucksichtigt, welcher f̈ur die betrachteten

Fälle 0, 5 %, 3 % und 10 % betr̈agt. Die Zeitskala auf der Abszisse des Bildes 3.21 ist in

logarithmischem Maßstab aufgetragen und umfasst eine Dauer von insgesamt10 Jahren.

Unabḧangig von der Viskosiẗat des Bodens ergeben sich zunächst f̈ur die betrachteten Unter-
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Lamelle

grundverḧaltnisse ann̈ahernd deckungsgleiche Spannungskurven während des Schlitzaushubs

und des anschließenden Betoneinbaus. Nach Fertigstellung der Lamelle dissipieren die Poren-

wasser̈uberdr̈ucke und es treten Kriechverformungen sowie Relaxation im angrenzenden Boden

auf. Dieser Vorgang, welcher von Scherzinger [105] alsKriechrelaxation bezeichnet wird,

führt zu einer graduellen Veränderung des Spannungsverlaufs in der Form, dassσ′

h dem anf̈ang-

lichen Ruhedruck entgegen strebt. Je ausgeprägter die viskosen Eigenschaften des Bodens dabei
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Schlitzwandlamelle
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Bild 3.21: Zeitliche Entwicklung von σ′

h in der Mitte der Lamelle für eine unterschiedliche

Viskosität (Iv) des Bodens, a) 5 m und b) 26 m unterhalb der GOK

sind, desto deutlicher ist die Kriechrelaxation zu beobachten. F̈ur Iv = 10 % wird 10 Jahre

nach Fertigstellung der Schlitzwandlamelle der Ausgangsspannungszustand annähernd wieder

erreicht.

Geht man davon aus, dass in Abhängigkeit der Fließgrenzewl der Viskosiẗatsindex f̈ur schluffig

tonige Sedimente etwaIv = 3 − 5 % betr̈agt [43, 61], so ergibt sich aus Bild 3.21, dass für den

betrachteten Fall eine Erddruckveränderung infolge Kriechrelaxation aus baupraktischer Sicht

vernachl̈assigbar ist. Hinzu kommt, dass die Herstellungsdauer einer baugrubenumschließenden

Schlitzwand selten länger als3 − 6 Monate in Anspruch nimmt und somit bis zum Baugruben-

aushub kaum ausreichend Zeit zur Verfügung steht, um eine nachhaltige Veränderung vonσ′

h
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zu bewirken.

Um eine Aussage bezüglich der Spannungsverteilung unmittelbar vor Beginn des Baugruben-

aushubs treffen zu k̈onnen, ist es jedoch nicht ausreichend, die Veränderung der horizontalen

Spannungen im Boden angrenzend an eine einzelne Schlitzwandlamelle zu untersuchen. Im Fol-

genden wird daher das vorgestellte FE-Modell erweitert, umdie Herstellung einer geschlossenen

zweiphasigen Schlitzwand numerisch zu simulieren. Die Auswertung der Spannungsentwick-

lung erfolgt insbesondere unter der Fragestellung, inwiefern der Spannungszustand hinter einer

fertiggestellten Lamelle durch den Konstruktionsvorgangder benachbarten Lamellen verändert

wird.

3.5 Herstellung eines ebenen Schlitzwandsegmentes

3.5.1 Erweitertes FE-Modell

Die sequentielle Herstellung eines ebenen Schlitzwandsegmentes wird mit Hilfe eines erweiter-

ten FE-Modells bestehend aus sieben benachbarten Lamellenentsprechend Bild 3.22 simuliert.

Der Bodenaufbau und die geometrischen Verhältnisse der Schlitzwandlamellen (28 x 5 x 1 m)

und des Modellausschnitts entsprechen dem in Kapitel 3.4.2vorgestellten Simulationsmodell

des Feldversuchs in Studenterlunden. Zur seitlichen Begrenzung des Modells muss zu beiden

Seiten ein vertikaler Schnitt durch die Schlitzwand und desumgebenden Bodens geführt werden.

Auf Grund der Symmetriewirkung der Modellränder werden die beiden̈außeren Schlitzwand-

lamellen1 und 7 nur mit halber L̈ange diskretisiert und die senkrechten Ebenen durch die

Lamellenmitten als Modellbegrenzung gewählt. Die Herstellung jeder Lamelle gliedert sich in

den Schlitzaushub unter Suspensionsstützung und dem anschließenden Betoneinbau. Die nu-

merische Simulation entspricht dabei der für den Einzelschlitz beschriebenen Vorgehensweise.

Die Dauer des Schlitzaushubs beträgt jeweils8 h und entspricht somit einer Aushubrate des

Bodens von etwa18 m3/h. Der Zeitraum des Betoniervorgangs richtet sich nach der in DIN

4126 [5] minimal geforderten Steiggeschwindigkeit des Frischbetons von3 m/h und betr̈agt für

die geẅahlte Schlitzgeometrie etwa9, 5 h. Die Steifigkeitsentwicklung der eingebauten Beton-

elemente erfolgt mit Hilfe der in Kapitel 3.3 beschriebenenEvolutionsgleichung des E-Moduls

und der Querkontraktionszahl.

Als Herstellungssequenz wird für den betrachteten Schlitzwandausschnitt das Pilger-Schritt-

Verfahren geẅahlt. Bild 3.23 stellt dazu die Abfolge der Schlitzherstellung anhand des FE-
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Bild 3.22: Erweitertes FE-Modell bestehend aus sieben Schlitzwandlamellen

Modells dar. Die zeitliche Diskretisierung erfolgt so, dass jeweils eine Lamelle innerhalb eines

Tages fertiggestellt wird und somit die Herstellungsdauerder Schlitzwand insgesamt7 Tage

betr̈agt.

Bild 3.23: Herstellung der Schlitzwandlamellen im Pilger-Schritt-Verfahren

Nach Fertigstellung des Schlitzwandausschnitts wird ferner eine Zeitspanne von einem Jahr

simuliert, innerhalb derer der Bodenüber die Sandschicht an der GOK drainieren kann und

Porenwasserüberdr̈ucke als Folge des Herstellungsvorgangs der Wand dissipieren.



3.5. Herstellung eines ebenen Schlitzwandsegmentes 67

3.5.2 Berechnungsergebnisse des Schlitzwandsegmentes

Aus den numerischen Berechnungen des Einzelschlitzes in Kapitel 3.4.4 wird deutlich, dass

die resultierende Spannungsverteilung im benachbarten Boden nach Fertigstellung der Lamelle

erheblich vom Ausgangsspannungszustand abweichen kann. Der Einfluss des Konstruktions-

vorgangs der Lamelle auf die horizontalen Spannungen ist dabei im oberen und unteren Drittel

des Schlitzes besonders ausgeprägt. Ferner lassen die Ergebnisse die Vermutung zu, dass bei

der Herstellung des in Bild 3.22 dargestellten Wandausschnitts im Pilger-Schritt-Verfahren der

Spannungszustand des Bodens im Bereich der Primärlamellen (vgl. Kapitel 3.4.4) nicht nur aus-

schließlich durch die Konstruktion der Lamelle selbst, sondern weiterhin durch den Einbau der

unmittelbar benachbarten Sekundärlamelle kontrolliert wird. F̈ur die nachfolgende Auswertung

der effektiven Spannungs- und Porenwasserdruckentwicklung während der Wandherstellung er-

geben sich daher zwei Konsequenzen. Zum einen sollte die Spannungsauswertung hinter einer

primären Wandlamelle erfolgen, um den Einfluss der Sekundärlamelle zu ber̈ucksichtigen und

somit eine repr̈asentative Aussagëuber die Druckentwicklung treffen zu können. Zum anderen

ist es ausreichend, sich dabei auf zwei unterschiedliche Tiefen im oberen und unteren Drittel

der Wand zu konzentrieren, da hierdurch die beiden extremalen F̈alle abgedeckt werden.

Bild 3.24 stellt die zeitliche Entwicklung der effektiven Spannungσ′

h und des Porenwasser-

drucksu während der schrittweisen Herstellung der Schlitzwand und einer anschließenden

Zeitspanne von einem Jahr dar. Betrachtet werden zwei Punktein einer Tiefe von5 m und

einem Abstand von30 cm hinter der Prim̈arlamelle3, wobei sich Punkt A (Bild 3.24a) in der

Mitte und Punkt B (Bild 3.24b) am Rand der Lamelle zur benachbarten Sekund̈arlamelle4

befindet. Die Vorzeichenkonvention erfolgt so, dass die effektiven Druckspannungen mit einem

negativen und der Porenwasserdruck mit einem positiven Vorzeichen gekennzeichnet sind. Die

auf der Abszisse dargestellten Konstruktionsschritte dereinzelnen Lamellen umfassen jeweils

den Schlitzaushub und den anschlies-senden Betoneinbau, sodass sich f̈ur σ′

h und u jeweils

zwei Ordinaten je Herstellungsschritt ergeben. Aus darstellungstechnischen Gründen k̈onnen

die berechneten Spannungen und Porenwasserdrücke1 Jahr nach Fertigstellung der Schlitzwand

nicht maßsẗablich auf der Abszisse eingetragen werden.

Der Spannungszustand hinter Lamelle3 wird durch den Herstellungsvorgang der Startlamelle

1 nicht beeinflusst. Erst infolge des Schlitzaushubs der Lamelle 3 selbst kann an den Punkten

A und B eine Reduktion vonσ′

h undu beobachtet werden. Der anschließende Betoniervorgang

führt zu einem Wiederanstieg der effektiven Spannungen und zu Porenwasserüberdr̈ucken im

unmittelbar an den Schlitz angrenzenden Boden. Infolge der Dissipation vonu während der
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Bild 3.24: Zeitliche Entwicklung der effektiven Spannung σ′

h und des Porenwasserdrucks

u in einer Tiefe von 5 m während der Herstellung der Wand im Pilger-Schritt-Verfahren

und einer anschließenden Zeitspanne von 1 Jahr, a) in der Mitte (Punkt A) und b) am

Rand (Punkt B) der Primärlamelle 3

nachfolgenden Konstruktionsschritte steigen im Punkt A die effektiven Spannungen weiter an

und erreichen nach Fertigstellung der Wand ein Niveau, welches um etwa67 % höher als im

Ausgangszustand ist.

Im Punkt B verl̈auft die zeitliche Entwicklung vonσ′

h und u zun̈achst qualitativ̈ahnlich wie

im Punkt A. Aus den vorgestellten Ergebnissen des Einzelschlitzes wird jedoch deutlich, dass

bei der Konstruktion des Schlitzwandsegmentes die Herstellung der Sekund̈arlamellen einen

Einfluss auf den Spannungszustand des Bodens im Bereich der Primärlamellen aus̈uben wird.
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Während des Schlitzaushubs der Lamelle 4 kann daher infolge des sich tempor̈ar ausbildenden

Spannungsgeẅolbes um den gëoffneten Schlitz eine Zunahme der effektiven Spannungσ′

h im

Punkt B (Bild 3.24b) beobachtet werden. Der anschließende Betoniervorgang verursacht analog

zu Bild 3.14b eine Spannungskonzentration in der Mitte der Lamelle 4 und führt zu einer

erheblichen Reduktion der effektiven Spannung und zu Porenwasserunterdrücken im Punkt B.

Durch die unmittelbar anschließende Dissipation nimmtσ′

h im Folgenden weiter ab und beträgt

nach Abschluss der Bauaktivitäten lediglich70 % des urspr̈unglichenK0-Wertes.

L
a
m

e
ll
e
 1

L
a
m

e
ll
e
 2

L
a
m

e
ll
e
 3

L
a
m

e
ll
e
 4

L
a
m

e
ll
e
 5

L
a
m

e
ll
e
 6

L
a
m

e
ll
e
 7

Punkt C

Tiefe = 26 m

L
a
m

e
ll
e
 1

L
a
m

e
ll
e
 2

L
a
m

e
ll
e
 3

L
a
m

e
ll
e
 4

L
a
m

e
ll
e
 5

L
a
m

e
ll
e
 6

L
a
m

e
ll
e
 7

Punkt D

Tiefe = 26 m

-200

-100

0

100

200

300

Zeitliche Abfolge der Herstellung

Ausgangs-
zustand

Betonieren 
Lamelle 3

Aushub 
Lamelle 3

Lamelle 3 Lamelle 5 Lamelle 7 Lamelle 6 1 JahrLamelle 1 Lamelle 2 Lamelle 4

σ'

-200

-100

0

100

200

300

Zeitliche Abfolge der Herstellung

Lamelle 3 Lamelle 5 Lamelle 7 Lamelle 6 1 JahrLamelle 1 Lamelle 2 Lamelle 4

Ausgangs-
zustand

Aushub 
Lamelle 3

Aushub 
Lamelle 4

σ'

b)

effektive Spannung σ'h

Porenwasserdruck u 

effektive Spannung σ'h

Porenwasserdruck u 

σ
' h

  b
zw

. 
 u

 [
kP

a
]

σ
' h

  b
zw

. 
 u

 [
kP

a
]

a)

Bild 3.25: Zeitliche Entwicklung der effektiven Spannung σ′

h und des Porenwasserdrucks

u in einer Tiefe von 26 m während der Herstellung der Wand im Pilger-Schritt-Verfahren

und einer anschließenden Zeitspanne von 1 Jahr, a) in der Mitte (Punkt C) und b) am

Rand (Punkt D) der Primärlamelle 3
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Bild 3.25 zeigt ebenfalls die Spannungs- und Porenwasserdruckentwicklung im Boden angren-

zend an Lamelle3 während des Herstellungsvorgangs des Schlitzwandausschnitts im Pilger-

Schritt-Verfahren. Die betrachteten Punkte C und D in der Mitte und am Rand der Lamelle

befinden sich nun jedoch in einer Tiefe von26 m unterhalb der Gelände-oberkante. Der Einbau

der Lamelle1 hat wie bereits zuvor keinen Einfluss auf das Spannungsniveau in den betrach-

teten Punkten. Der Aushubvorgang der Lamelle3 hingegen f̈uhrt im angrenzenden Erdreich zu

einer Reduktion der Porenwasserdrücke, welche jedoch durch den anschließenden Betoneinbau

unmittelbar neutralisiert werden. Nach Abschluss des Betoniervorgangs liegen daher annähernd

hydrostatische Wasserdruckbedingungen im Umgebungsbereich der Lamelle vor. Ẅahrend des

Schlitzaushubs sinkt gleichzeitig das effektive Spannungsniveau ausgehend vomK0-Zustand

um etwa40 − 50 % ab. F̈ur den betrachteten Punkt C in der Mitte der Lamelle bleibt dieser

Spannungszustand während der folgenden Konstruktionsschritte nahezu unverändert und nur

der Betoniervorgang der Lamelle selbst sowie die Dissipation von dabei entstandenen Poren-

wasser̈uberdr̈ucken verursachen im weiteren Verlauf eine geringfügige Zunahme vonσ′

h. Das

resultierende Spannungsniveau nach Fertigstellung der Wand liegt somit in der Lamellenmitte

deutlich unterhalb des Ausgangszustands.

Im Vergleich dazu bewirkt die Herstellung der angrenzendenSekund̈arlamelle4 ähnlich wie in

5 m Tiefe eine weitere Veränderung des Spannungszustands am Rand der Lamelle3. Als Folge

der Spannungsumlagerung während des Bodenaushubs der Lamelle 4 kann im Punkt D (Bild

3.25b) eine Zunahme vonσ′

h um bis zu70 % im Vergleich zum Zeitpunkt nach Fertigstellung

der Lamelle5 beobachtet werden. Da mit zunehmender Tiefe die Größe des umzulagernden

Erddrucks ansteigt, ist die Spannungserhöhung in Punkt D entsprechend stärker ausgeprägt als

in Punkt B. Der Porenwasserdruck bleibt währenddessen weitestgehend unberührt auf hydro-

statischem Niveau, da auf Grund der fehlenden Scherfestigkeit des Fluids die Geẅolbewirkung

lediglich vom Kornger̈ust übernommen werden kann. Der nachfolgende Betoniervorgang der

Lamelle bewirkt nur eine geringe Abnahme vonσ′

h, da der Betondruck nicht mehr dazu aus-

reicht, das Spannungsgewölbe vollsẗandig zuüberdr̈ucken. Das Spannungsniveau im betrachte-

ten Punkt D ẅachst somit durch die Konstruktion der Schlitzwand um mehr als 23 % gegen̈uber

demK0-Zustand an.

Zur Darstellung der aus dem Bauvorgang resultierenden dreidimensionalen Spannungsvertei-

lung im angrenzende Boden werden horizontale Schnittebenenin unterschiedlichen Tiefen

unterhalb der Geländeoberkante betrachtet. Bild 3.26 illustriert dazu den Verlauf von σ′

h par-

allel zur Schlitzwand in den Tiefen5, 14 und 26 m nach Fertigstellung der sieben Lamellen

und Dissipation von Porenwasserüberdr̈ucken. Erg̈anzend dazu ist zusätzlich der effektive Aus-
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Bild 3.26: Verteilung der effektiven horizontalen Spannungen nach Fertigstellung des
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gangsspannungszustand in der jeweiligen Tiefe dargestellt.

Wie bereits in Kapitel 3.4.4 für die Einzellamelle beobachten werden kann, ist der Einfluss des

Herstellungsvorgangs der Wand auf die Verteilung der effektiven horizontalen Spannungen im

angrenzenden Boden in geringer und in großer Tiefe besondersausgepr̈agt. Die Spannungsver-

teilung5 und26 m unterhalb der GOK ist gekennzeichnet durch einen regelmäßig oszillierenden

Verlauf und weicht sichtbar vom Ausgangszustand ab. In5 m Tiefe (Bild 3.26a) sind in den La-

mellenmitten Spannungsmaxima zu beobachten, welche den urspr̈unglichenK0-Wert erheblich

überschreiten. Im Vergleich dazu verbleibt jedoch an den Rändern der Prim̈arlamellen auch nach

Abschluss der Bauaktivitäten eine Spannungsreduktion unterhalb des Ausgangswertes. Wird der

oszillierende Spannungsverlaufüber die L̈ange des Schlitzwandsegmentes gemittelt, so ergibt

sich in einer Tiefe von5 m unterhalb der GOK ein mittleres Spannungsniveau, welches als Folge

des Herstellungsvorgangs der Schlitzwand um mehr als30 % gegen̈uber dem Ausgangszustand

angestiegen ist.

In einer Tiefe von26 m (Bild 3.26c) ergibt sich zwar der gleiche charakteristischeVerlauf

der effektiven Spannung wie in der Nähe der GOK, nun tritt jedoch eine Abnahme vonσ′

h in

den Mitten der Lamellen auf, ẅahrend an den R̈andern der Prim̈arlamellen jeweils eine Span-

nungserḧohung zu erkennen ist. Im Vergleich zum Ausgangszustand sinkt das durchschnittliche

Spannungsniveau um etwa6 %.

Analog zu den Ergebnissen des Einzelschlitzes ergibt sich nun auch f̈ur das betrachtete Schlitz-

wandsegment, dass der Konstruktionsvorgang der Schlitzwand keinen nennenswerten Einfluss

auf die Verteilung des Erddrucks in einer Tiefe von14 m aus̈ubt (Bild 3.26b). Der resultierende

Spannungszustand nach Fertigstellung der Wand entsprichtin der Ordinate und der Verteilung

ann̈ahernd jenem zu Beginn der Baumaßnahme.

Auch wenn davon ausgegangen werden kann, dass die Messung des Erdruhedruckkoeffizien-

ten K0 und somit die Bestimmung des Ausgangsspannungszustands miteiner Fehlertoleranz

behaftet ist, f̈uhrt die Herstellung der zweiphasigen Schlitzwand zu einerVeränderung des

Spannungszustands im Boden, welche außerhalb desüblichen messtechnischen Toleranzbe-

reichs liegt. Das resultierende Spannungsbild unterscheidet sich dabei grundsätzlich von jenem,

welches f̈ur überkonsolidierte B̈oden bislang messtechnisch und numerisch erfasst werden konn-

te [41, 83, 115, 117]. Auf Grund des hohen Erdruhedrucks führt bei steifen B̈oden entsprechend

der qualitativen Darstellung in Bild 3.2 die Herstellung vonOrtbetonẅanden zu einer Abnahme

des Spannungsniveaus um bis zu20 − 30 %. Eine konventionelle Simulation des Baugruben-

aushubs, welche die Spannungsveränderung infolge Verbauwandherstellung vernachlässigt und
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den Erdruhedruck als Ausgangszustand zu Grunde legt (wip-Modell), überscḧatzt somit die auf-

tretenden Boden- und Wandverformungen [66] und liegt vom ingenieurm̈aßigen Standpunkt auf

der sicheren Seite. Die vorgestellten Berechnungsergebnisse verdeutlichen, dass die Herstellung

von Ortbetonẅanden in normalkonsolidierten Bodenschichten mit geringemErdruhedruck zu

einem Anstieg des Spannungsniveaus gerade in den Bodenbereichen f̈uhrt, welche ẅahrend des

anschließenden Baugrubenaushubs gestützt werden m̈ussen. In den folgenden Kapiteln wird da-

her der Fragestellung nachgegangen, ob die Berücksichtigung der Herstellung der Verbauwand

und des dadurch veränderten Ausgangsspannungszustands zu einer Zunahme der Wand- und

Bodenverformungen infolge Baugrubenaushubs führt und somit konventionelle Berechnungs-

ans̈atze f̈ur den Nachweis der Gebrauchstauglichkeit von Stützkonstruktionen in weichen B̈oden

auf der unsicheren Seite liegen.

3.6 Fazit

Die numerischen Berechnungen zeigen, dass die Herstellung einer zweiphasigen Schlitzwand-

lamelle im normal- bis leichẗuberkonsolidierten bindigen Boden zu einer Veränderung des

Spannungsfeldes im angrenzenden Erdreich führt. Während des Schlitzaushubs unter Bento-

nitstützung bilden sich trotz der weichen Konsistenz der Bodenschichten Spannungsgewölbe

aus, die eine horizontale Umlagerung des Erddrucks im Bereich des gëoffneten Schlitzes be-

wirken. Seitlich des Schlitzes tritt infolge der Lastumlagerung ein sprunghafter Anstieg der

effektiven Spannungen in unmittelbarer Nähe zur Lamelle auf, welcher mit zunehmendem seit-

lichen Abstand stetig abklingt. In einer Entfernung gleichder Schlitzl̈ange wird schließlich das

urspr̈unglicheK0-Niveau wieder erreicht.

Die infolge des Schlitzaushubs auftretenden horizontalenBodenverformungen betragen weniger

als2 cm und liegen damit in einer Größenordnung, welche für nichtbindige Untergrundverhält-

nisse zu erwarten sind [73]. Allerdings erfolgt der Bodenaushub für bindige Bodenschichten

weitestgehend undrainiert, so dass infolge Konsolidierung mit zunehmender Zeit ein weiterer

Anstieg der Deformationen zu erwarten ist.

Auf Grund der großen Schlitztiefe wird der Erddruck vorrangig in horizontaler Richtung abgetra-

gen. Unterhalb der Schlitzsohle und im Bereich der Leitwand kann ẅahrend des Schlitzaushubs

daher nur ein geringfügiger Spannungszuwachs beobachtet werden.

Der resultierende Spannungszustand nach Fertigstellung der Lamelle wird durch die Größe

und Verteilung des Frischbetondrucks gesteuert. Im Unterschied zum hydrostatischen Sus-
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pensionsdruck dokumentieren eine Reihe von in-situ Messungen einen bilinearen Verlauf des

Frischbetondrucks, wobei ausgehend von der GOK hydrostatische Druckbedingungen nur bis

etwa20− 30 % der Schlitztiefe herrschen. Im Gegensatz dazu kann in größerer Tiefe ein gerin-

gerer Gradient beobachtet werden, welcher näherungsweise der Suspensionswichte entspricht.

Als Folge des hohen Frischbetondrucks im oberen Bereich der Lamelle wird der passive Erd-

druck im angrenzenden Boden anteilig mobilisiert und es treten konvexe Schlitzverformungen

in Richtung Erdreich auf. Damit verbunden ist eine Entlastung des Bodens seitlich der Lamelle.

Da in gr̈oßerer Tiefe der Frischbetondruck geringer als der totale Erddruck im Ausgangszustand

ist, verbleibt auch nach Fertigstellung im unteren Drittelder Lamelle ein Spannungsgewölbe

im benachbarten Boden. Die Lamellenherstellung beeinflusstden Spannungszustand im Boden

dort am geringsten, wo der Frischbeton- und der totale Erdruhedruck ann̈ahernd gleich groß

sind.

Bei der sequentiellen Herstellung einer ebenen Schlitzwandwird der Spannungszustand im

Bereich einer Lamelle nicht nur durch den Herstellungsvorgang des Schlitzes selbst, sondern

zus̈atzlich durch den Bodenaushub und den Betoniervorgang der beidseitig benachbarten La-

mellen gesteuert. Im Falle des Pilger-Schritt-Verfahrensbeeinflusst daher die Konstruktion der

Sekund̈arlamellen die Spannungs- und Porenwasserdruckentwicklung im unmittelbaren Boden-

bereich nahe der bereits eingebauten Primärlamellen. Nach Abschluss der Bauaktivitäten und

Dissipation von Porenwasserüberdr̈ucken resultiert in Abḧangigkeit der Tiefe ein oszillierender

Spannungsverlauf parallel zur Wand. Im Unterschied zu stark überkonsolidierten B̈oden mit

hohem ErdruhedruckkoeffizientenK0, bei denen die Schlitzwandherstellung zu einer Abnahme

des Spannungsniveausüber der gesamten Wandtiefe führt, kann f̈ur die betrachteten weichen

Untergrundverḧaltnisse eine Zunahme des mittleren Spannungsniveaus um bis zu 30 % im

oberen Drittel der Wand beobachtet werden.

Während des nachfolgenden Baugrubenaushubs spielt im Hinblick auf die Wandverformungen

und Gel̈andesetzungen unter anderem der Ausgangsspannungszustand des Bodens eine entschei-

dende Rolle. Es ist daher davon auszugehen, dass im Falle weicher Böden die Ber̈ucksichtigung

der Herstellung der Stützkonstruktion zu einer Zunahme der Deformationen führt.



Kapitel 4

Boden- und Wandverformungen

infolge Baugrubenherstellung

4.1 Vorbemerkungen

Während im Blickfeld der bisherigen Untersuchungen die Auswirkungen der Schlitzwand-

bauweise auf den Spannungszustand des angrenzenden Bodens stand, r̈uckt in den folgenden

Kapiteln das Verformungsverhalten des Boden-Bauwerk-Systems in den Mittelpunkt des Inter-

esses. Die Betrachtung beschränkt sich dabei nicht nur auf den Herstellungsvorgang der Schlitz-

wand selbst, sondern schließt den eigentlichen Baugrubenaushub unter Ber̈ucksichtigung des

ver̈anderten Ausgangszustands mit ein. Um sicherzustellen, dass die numerisch prognostizierten

Deformationen dabei weitestgehend der Realität entsprechen, muss das Modell durch eine Rück-

rechnung eines geeigneten Referenzprojektes verifiziert werden. Das Anforderungsprofil dieses

Projektes besteht für die vorliegende Arbeit in einer tiefen, durch eine Schlitzwand gesẗutzten

Baugrube in normal bis leichtüberkonsolidiertem Ton. Neben einer intensiven messtechnischen

Begleitung der Bauausführung m̈ussen die Angaben hinsichtlich der geometrischen Verhältnis-

se, des Bauablaufs und des Untergrundaufbaus so detailliertaufgef̈uhrt sein, dass sich daraus

ein realiẗatsnahes dreidimensionales FE-Modell generieren lässt.

Die in der Fachliteratur [91, 92, 93] ausführlich dokumentierte Baugrube des Taipei National

Enterprise Centers (TNEC) bietet dazu ideale Voraussetzungen. Im nachfolgenden Kapitel wird

daher zun̈achst ein Simulationsmodell der TNEC-Baugrube generiert unddie berechneten Wand-

und Bodenverformungen für unterschiedliche Bauzustände mit den in-situ Messungen vergli-

chen. Zur Beantwortung der Frage, wie groß der Einfluss der Schlitzwandherstellung auf das

75
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Verformungsverhalten der Stützkonstruktion ist, wird neben einer klassischenwip-Berechnung

eine Simulation durchgeführt, welche vor dem Baugrubenaushub den Herstellungsvorgang der

Schlitzwand bestehend aus fünf benachbarten Lamellen berücksichtigt (wim-Berechnung).

Aufbauend auf dem validierten Prognosemodell der TNEC-Baugrube werden in den anschlie-

ßenden Kapiteln modifizierte Simulationsmodelle generiert, um das Verformungsverhalten von

benachbarten Gründungselementen während der Schlitzwandherstellung selbst und infolge des

anschließenden Baugrubenaushubs zu analysieren und hieraus grunds̈atzliche Schlussfolgerun-

gen zu ziehen.

4.2 Das Taipei National Enterprise Center

4.2.1 Projektbeschreibung

Das1991 errichteteTaipei National Enterprise Center (TNEC) ist ein 18-sẗockiges Geb̈aude

mit fünf Untergeschossen und befindet sich inmitten der Stadt. Die im Rahmen des Projektes

ausgef̈uhrte Baugrube mit einem annähernd trapezförmigen Grundriss umfasste eine Grund-

fläche von ca.3500 m2 mit einer L̈ange von106 bzw.61 m und einer Breite von43 m (Bild 4.1).

Die Herstellung der19, 7 m tiefen Baugrube erfolgte in top-down Bauweise mit einer Gesamt-

bauzeit von etwa eineinhalb Jahren. Als Verbauwand wurde eine zweiphasige Schlitzwand mit

einer Dicke von90 cm und einer Tiefe von35 m ausgef̈uhrt, deren Herstellung abschnittsweise

durch insgesamt 57 Lamellen mit einer Länge von jeweils4 − 6 m erfolgte. Ẅahrend des Bau-

grubenaushubs wurde die Verbauwand durch insgesamt sechs Deckenscheiben (B0-B5, Bild

4.1) ausgesteift, welche entsprechend dem Aushubfortschritt eingebaut worden sind. Darüber

hinaus wurden zur temporären Sicherung vorgespannte Stahlsteifen zusätzlich in zwei Ebenen

eingebaut.

Nach der Fertigstellung der Schlitzwand und vor Beginn des Baugrubenaushubs wurden bis

in eine Tiefe von etwa36 m unterhalb der Geländeoberfl̈ache Pf̈ahle im Bereich der Baugrube

hergestellt (Bild 4.2), welche als Gründungselemente der aufgehenden Konstruktion dienen. Die

Angaben̈uber die Pfahlabmessungen, das Pfahlraster sowie der Herstellungsmethode liegen nur

unvollsẗandig vor und m̈ussen f̈ur die Modellbildung daher zum Teil entsprechend abgeschätzt

werden. Der Pfahldurchmesser beträgt ca.1, 20 m und der minimale Abstand zur Schlitzwand

etwa3, 5 m. Der Pfahlabstand parallel zur Verbauwand wird mit5 m alsübliches Hochbaumaß

abgescḧatzt. Die Herstellung erfolgte in der Form, dass jeweils nach dem Erreichen der Endteufe



4.2. Das Taipei National Enterprise Center 77

Tabelle 4.1: Konstruktionsschritte der TNEC-Baugrube

Schritt Aktion Tage

-1 Herstellung der Schlitzwand 1-89

0 Herstellung der Pfahlgründung innerhalb der Baugrube 90-155

1 Aushub bis za = −2, 8 m 156-162

2 Einbau und Vorspannung der Steifenlage strut 1 (zs = −2, 0 m) 164-169

3 Aushub bis za = −4, 9 m 181-188

4 Betonieren der Deckenscheibe B1 (zs = −3, 5 m) 217

5 Ausbau von strut1 und Betonieren von B0 222-328

6 Aushub bis za = −8, 6 m 233-255

7 Betonieren der Deckenscheibe B2 (zs = −7, 1 m) 279

8 Aushub bis za = −11, 8 m 318-337

9 Betonieren der Deckenscheibe B3 (zs = −10, 3 m) 352

10 Aushub bis za = −15, 2 m 363-378

11 Betonieren der Deckenscheibe B4 (zs = −13, 7 m) 400

12 Aushub bis za = −17, 3 m (center strip) 419-423

13 Einbau und Vorspannung von strut2 (zs = −16, 5 m) 425-429

14 Aushub bis za = −17, 3 m (side strips) 430-436

15 Einbau und Vorspannung von strut2 437-444

16 Aushub bis za = −19, 7 m 445-460

17 Betonieren der Bodenplatte 464-468

18 Ausbau der Steifenlage strut2 528

der Pfahl bis auf Ḧohe der Baugrubensohle im Endaushubzustand betoniert, in den frischen Beton

Stahlprofile eingestellt und anschließend die obere Leerbohrung wiederverf̈ullt wurde.

Tabelle 4.1 und Bild 4.2a-f geben einenÜberblicküber den Konstruktionsablauf der Baugrube.

Beginnend von der Geländeoberkante erfolgte zunächst ein2, 8 m tiefer Voraushub und der

Einbau der oberen temporären Steifenlage (strut 1) in einer Tiefe von−2, 0 m unterhalb der

GOK. Die Stahlsteifen wiesen einen Abstand von6 bis 11 m auf und wurden jeweils mit einer

Kraft von 784, 8 kN vorgespannt. Im Anschluss darauf erfolgte der Baugrubenaushub unter

gleichzeitigem Einbau der Steifenlagen (B0-B4) schrittweise bis in eine Tiefe von−15, 2 m

unter Gel̈andeniveau. Zur Minimierung der aushubbedingten Wandverformungen wurde der an-

schließende Aushubschritt bis−17, 3 m innerhalb der Baugrube horizontal unterteilt: Zunächst
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Herstellung der Schlitzwand und der Gründungspfähle innerhalb der Baugrube, b) Aushub

bis −4, 9 m unter Einbau der temporären Steifenlage strut1 und der Deckenscheibe B1,

c)-e) schrittweiser Baugrubenaushub bis −15, 2 m unter Einbau der Deckensteifen B0 und

B2−B3, f) Endaushub bis −19, 7 m unter Einbau der Steifenlage B4 und der temporären

Steifenlage strut2
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erfolgte der Bodenaushub und der Einbau der unteren Temporärsteifen im mittleren Baugru-

bensegment (Segment P-R-S-Q, vgl. Bild 4.1). Erst danach wurden die seitlichen Bereiche der

Baugrube bis in eine Tiefe von−17, 3 m ausgehoben und die untere temporäre Steifenlage

durch den Einbau der noch fehlenden Steifen komplettiert. Die messtechnischëUberwachung

und nachtr̈aglich durchgef̈uhrte FE-Berechnungen ergaben jedoch, dass diese Vorgehensweise

keinen nennenswerten Einfluss auf die Wandverformungen hatte [91]. Der horizontale Abstand

der tempor̈aren Steifen in der unteren Lage variierte zwischen2, 5 m und 6, 0 m bei einer

Vorspannkraft von1177 kN je Steife.

a)

b)

Bild 4.3: Blick in Ost-West-Richtung entlang der a) Süd- und der b) Nordwand der Bau-

grubenumschließung während der Aushubarbeiten der Baugrube
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Die während des fortschreitenden Baugrubenaushubs auftretenden Boden- und Wandverfor-

mungen wurden mit Hilfe eines umfangreichen Messprogrammsüberwacht. Entsprechend Bild

4.1a befand sich der Hauptmessquerschnitt in der Südwand der Baugrube mit einem Abstand

von 21 m gemessen von der süd-östlichen Baugrubenecke. Die Messachse war mit insgesamt

vier Vertikal-Inklinometern ausgestattet, wobei das erste (I1) direkt innerhalb der Schlitzwand

und die übrigen drei (S1-3) mit zunehmendem Abstand zur Baugrube angeordnet wurden.

Zus̈atzlich wurden entlang der Südwandachse zwei weitere Inklinometer (I2+I3) zur Messung

der Schlitzwandverformungen installiert. ZurÜberwachung der auftretenden Geländesetzungen

wurden angrenzend an die südliche Baugrubensicherung eine Vielzahl von geodätischen Mess-

stellen eingerichtet und zusätzlich im Bereich des Hauptmessquerschnitts drei Extensometer

(E1-3) eingebaut. Die umliegenden Gebäude A, B, D und E wurden darüber hinaus mit Vertikal-

Neigungsmessern ausgestattet um die jeweilige Schiefstellung infolge des Baugrubenaushubs

zu erfassen.

Der Einbau der Messtechnik erfolgte erst nach Fertigstellung der Baugrubensicherung. Die

angegebenen Messdaten beziehen sich daher ausschließlichauf den Bodenaushub der Baugrube

und erfassen nicht den Verformungsanteil, welcher bereitsaus der Herstellung der Schlitzwand

resultiert.

In Bild 4.3 ist die Baugrube nach Einbau der Deckenscheibe B0 undeines fortschreitenden

Bodenaushubs bis in eine Tiefe von−4, 9 m dargestellt. Parallel zum Baugrubenaushub hat

die Montage der aufgehenden Stahlkonstruktion bereits begonnen. Die Bilder sind aus einer

Ost-West-Perspektive aufgenommen und zeigen jeweils einen Ausschnitt der s̈udlichen und der

nördlichen Baugrubenumschließung.

4.2.2 Geologie

Das TNEC-Geb̈aude befindet sich im Taipei-Basin, welches aus der vor5000−6000 Jahren ent-

standenen Sungshang-Formation besteht. Die Sungshan-Formation setzt sich aus abwechselnden

schluffigen Sand- und Tonschichten zusammen und weist im Bereich des TNEC-Geb̈audes ei-

ne Mächtigkeit von45 m auf. Sieüberlagert die aus Kies bestehende, sehr dicht gelagerte

Chingmei-Formation mit SPT-Schlagzahlen von> 100.

Direkt an der Gel̈andeoberkante befindet sich bis in eine Tiefe von5, 6 m eineüberkonsolidierte,

schluffige Tonschicht, die eine2, 4 m dicke schluffige Sandschichẗuberlagert (Bild 4.4a).

Unterhalb dieser Sandschicht steht bis in einer Tiefe von33 m eine schluffige Tonschicht an,
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welche das Verformungsverhalten der Verbauwand wesentlich beeinflußt. Der Wassergehalt

dieser Schicht schwankt zwischenw = 20 − 40 % und liegt in weiten Bereichen nahe der

Fließgrenze vonwl = 29 − 39 %. Daraus kann nach DIN 18122 [4] die Konsistenz des Bodens

als vorwiegend breiig bis fl̈ussig eingestuft und die Bodenschicht entsprechend der Empfehlung

EB90 der EAB [131] als ”weich” charakterisiert werden. Nach DIN 18196 [9] kann anhand

des Plastiziẗatsdiagramms nach Casagrande der Boden den leicht- (TL) bis mittelplastischen

Tonen (TM) zugeordnet werden. Auf Grund des geringen PlastizitätsindexIp = 9 − 19 % lässt
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sich jedoch schließen, dass die viskosen Eigenschaften nureine untergeordnete Rolle bei dem

Spannungs-Verformungs-Verhalten der Tonschicht spielen[16]. Diese Vermutung wird durch

die Ergebnisse von triaxialen Kompressions- und Extensions-Kriechversuchen bestätigt, welche

im Rahmen des Projektes an isotrop konsolidierten Bodenproben durchgef̈uhrt wurden [92].

Der daraus resultierende KriechbeiwertCα = 0, 48 − 0, 6 % (vgl. Gleichung 2.5, Kapitel 2.1)

deutet auf ein geringes bis mittleres Kriechpotenzial hin.

Mit Hilfe von Ödometerversuchen an Bodenproben aus unterschiedlichen Tiefen wurde das

Überkonsolidierungsverhältnis abnehmend̈uber die Tonschicht zuOCR = 1, 05 − 1, 90 be-

stimmt (Bild 4.4b). Zur Ermittlung der undrainierten Scherfestigkeitcu des Bodens wurden

Flügel- und Drucksondierungen sowie Triaxialversuche (undrainiert-unkonsolidiert (UU ), K0-

konsolidiert-undrainiert f̈ur Kompressions- (CK0U−AC) und Extensionsverḧaltnisse (CK0U−
AE)) durchgef̈uhrt. Bild 4.4c stellt den Verlauf voncu über die Tiefe dar. Das Verhältnis der

undrainierten Scherfestigkeit zur effektivenÜberlagerungsspannungcu/σ
′

v betr̈agt für die UU-

Versuche0, 36 und für die Fl̈ugelsondierungen0, 32. Inwieweit die Geschwindigkeitsabhängig-

keit des Bodens bei der Durchführung der Versuche, insbesondere bei der Bestimmung des für die

Modellgenerierung erforderlichen KonsolidierungsverhältnissesOCR, ber̈ucksichtigt worden

ist, bleibt ungewiss. Die Wasserdurchlässigkeit der Tonschicht wurde anhand vonödometrischen

Konsolidierungsversuchen bestimmt und beträgtk = 4 · 10−8 m/s. Der Konsolidationsbeiwert

cv variiert zwischen3 · 10−3 und1, 1 · 10−3 cm2/s.

Unterhalb dieser Tonschicht stehen abwechselnd eine2 m dicke, mitteldicht gelagerte Sand-

schicht, eine2, 5 m dicke, normalkonsolidierte Tonschicht und bis in eine Tiefe von45 m eine

mitteldicht bis dicht gelagerte schluffige Sandschicht an.

4.3 Finite-Elemente-Modell

4.3.1 Modellbeschreibung

Bild 4.5 stellt das r̈aumliche FE-Modell eines ebenen Baugrubenausschnitts des TNEC-Projektes

dar. Das Modell besteht aus23984 trilinearen Volumenelementen mit insgesamt108318 Frei-

heitsgraden f̈ur eine gekoppelte Konsolidationsberechnung. Die Tiefe des betrachteten Modell-

ausschnitts beträgt90 m mit einem baugrubenseitigen Anteil von20 m und einem erdseitigen

Anteil von70 m. Die Schlitzwand besteht aus5 Schlitzwandlamellen mit einer jeweiligen Länge
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von5 m, wobei dieäußeren Lamellen1 und5 aus Symmetriegründen nur zur Ḧalfte diskretisiert

werden. Daraus resultiert eine Breite des FE-Modells von insgesamt20 m.

Der Bodenaufbau mit insgesamt6 abwechselnden bindigen und nichtbindigen Bodenschich-

ten (Bild 4.4) wird in Anlehnung an die Untergrundverhältnisse in Taipeh abgebildet. Das

mechanische Verhalten der bindigen Bodensedimente wird mitHilfe des in Kapitel 2.2 vorge-

stellten visko-hypoplastischen Stoffmodells [85] beschrieben. F̈ur die rolligen Schichten findet

eine inAbaqus bereits implementierte nichtlinear elasto-plastische Formulierung Anwendung.

Die elastische Steifigkeit des Materials ist dabei proportional zum mittleren Spannungsniveau

p′ = −tr T/3. Als Bruchbedingung wird ein modifizierter Drucker-Prager-Ansatz mit unter-

schiedlichen Festigkeiten für triaxiale Kompressions- und Extensionszustände geẅahlt. Die er-

forderlichen Bodenparameter und Zustandsvariablen für die unterschiedlichen Bodenschichten

werden separat im anschließenden Kapitel 4.3.2 vorgestellt. Die untere geometrische Modell-

begrenzung bildet der in einer Tiefe von45 m anstehende natürliche Felshorizont. F̈ur die

Modellränder werden die Randbedingungen so gewählt, das jeweils senkrecht zur Modellebene

keine Knotenverschiebungen auftreten.

20 m

19.7 m

20 m

70 m

Schlitzwand-

lamellen

Gründungspfähle

B0-B4

Bild 4.5: Dreidimensionales FE-Modell der Baugrube des Taipei National Enterprise Cen-

ters(TNEC)
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Die Diskretisierung der Verbauwand erfolgt durch achtknotige trilineare Kontinuumselemen-

te. Um den bekanntenshear-locking-Effekt bei linearen Ansatzfunktionen zu quantifizieren

und ein zu steifes Verhalten der Wand unter Biegebeanspruchung auszuschließen, wurden im

Vorfeld der TNEC-Berechnungen ein Krag- und ein Einfeldbalken numerisch simuliert. Die

Systeme entsprachen in der Elementierung und der Biegesteifigkeit einem1 m breiten Aus-

schnitt der TNEC-Schlitzwand. Der Vergleich der Durchbiegung unter Einzel- beziehungsweise

Streckenlast ergab zwischen der analytischen und der numerisch approximierten L̈osung einen

Unterschied von weniger als1 %.

Im Rahmen des geotechnischen Messprogramms wurde im Hauptmessquerschnitt I1 (Bild

4.1a) zus̈atzlich die Dehnung der Bewehrungüber die Tiefe der Schlitzwand aufgezeichnet und

der Verlauf des Biegemoments daraus zurückgerechnet. Unter der Annahme, dass der Beton

während des Baugrubenaushubs im ungerissenen Zustand I verbleibt, kann die Biegemomenten-

verteilung ebenfalls durch die aus der Inklinometermessung I1 ermittelte Kr̈ummung der Wand

berechnet werden. Aus dem Vergleich der Verläufe [92] ist zu erkennen, dass sich der Beton im

Endaushubzustand bis in eine Tiefe von28 m im Zustand II befindet und die Biegesteifigkeit

EI auf durchschnittlich65 % abnimmt. Da das TrägheitsmomentI aus der Geometrie des

FE-Netzes automatisch folgt, wird zur Berücksichtigung der Rissbildung bei den numerischen

Berechnung ein um ca.35 % reduzierter E-Modul des Betons mitEcm = 20000 MPa zu Grunde

gelegt. Zur Kontrolle wurde mit Hilfe eines vereinfachten zweidimensionalen FE-Modells der

TNEC-Baugrube der Einfluss der Biegesteifigkeit der Verbauwandauf die Wandverformungen

infolge Bodenaushubs abgeschätzt. Die Reduktion der Steifigkeit führt jedoch nur zu einer

Verformungszunahme von lediglich10 %.

Die Kontaktformulierung zwischen der Schlitzwand und dem angrenzenden Boden erfolgt in

totalen Spannungen. Für die Definition der maximal̈ubertragbaren Schubspannungτm kann

somit nicht das Coulombsche Reibungsmodellτm = σ′ · tan δ mit dem Wandreibungswinkelδ

zu Grunde gelegt werden. Alternativ findet ein Vorschlag analog zur rechnerischen Ermittlung

der Mantelreibung von Pfählen Verwendung, welcherτm in Abhängigkeit der undrainierten

Kohäsioncu und eines Adḧasionsfaktorsα darstellt:τm = α · cu. Entsprechend [37] wird für

die anstehenden normal- bis leichtüberkonsolidierten Bodenschichtenα ≃ 1, 0 angesetzt. Zur

Überpr̈ufung der Sensibiliẗat vonα bez̈uglich der zu erwartenden Wandverformungen wurde

ebenfalls eine Parameterstudie mit Hilfe eines ebenen Baugrubenmodells durchgeführt. Dem-

nach f̈uhrt eine Abnahme vonα um30 % zu einer Vergr̈oßerung der horizontalen Verformungen

im Endaushubzustand von weniger als5 %.

Die innerhalb der Baugrube eingebauten Gründungspf̈ahle f̈ur die Hochbaukonstruktion des
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TNEC-Geb̈audes bewirken einen Verdübelungseffekt des Bodens unterhalb der Baugrubensoh-

le. Daher wird durch die Pfahlherstellung ein nachhaltigerEinfluss auf die horizontalen Wand-

verformungen unterstellt und eine Diskretisierung der Pfähle im FE-Modell ber̈ucksichtigt. Auf

Grund der geẅahlten Orthogonaliẗat des FE-Netzes werden die Gründungselemente durch im

Grundriss quadratische finite Elemente mit der Kantenlänge1, 25 m modelliert (Bild 4.5) und

ein linear elastisches Materialverhalten der Pfähle vorausgesetzt. Unter Berücksichtigung der

geometrischen Verḧaltnisse sowie der Steifigkeiten des Betons und der eingestellten Stahlsẗutzen

wird eine Ersatzverbundsteifigkeit für das Modell vonEverbund = 1, 9E7 kPa geẅahlt. Bild

4.6b stellt die berechneten Wandverformungen infolge Baugrubenaushubs für unterschiedliche

BiegesteifigkeitenEI∗ der Pfahlgr̈undung dar, wobei f̈ur die ReferenzsteifigkeitEI der zuvor

ermittelte E-ModulEverbund verwendet wird. Aus den Ergebnissen ist zu entnehmen, dass erwar-

tungsgem̈aß eine abnehmende Biegesteifigkeit der Pfähle zu gr̈oßeren Wandverformungen führt.

Da jedoch der Einfluss auf die maximale Verformungsordinateverḧaltnism̈aßig gering ist, ist

eine genauere Steifigkeitsapproximation in den nachfolgenden Berechnungen nicht erforderlich.

Die aussteifenden GeschossdeckenB0 − B4 werden durch diskrete Federelemente mit einer

äquivalenten Federsteifigkeit modelliert. Entscheidend ist dabei die DehnsteifigkeitEA/L der

Geschossdecken rechtwinklig zur Verbauwand. Bei einer Deckendicke von15 cm, einem E-

Modul Ecm = 29000 MPa für einen BetonC20/25 und einer Baugrubenbreite von etwa

40 m ergibt sich die theoretische Steifigkeit zuEA/L = 217, 5 MN/m. Das zeitabḧangige

Verhalten des Betons führt jedoch dazu, dass infolge des Kriech- und Schwindvorgangs der

Geschossdecken die Schlitzwandverformungen mit der Zeit zunehmen [135].

Zur Ber̈ucksichtigung des Kriecheinflusses können die elastischen Dehnungenǫc(t0) und die

zus̈atzlichen Kriechdehnungenǫcc(t, t0) nach [139] zusammengefasst werden:

ǫc(t) = ǫc(t0) + ǫcc(t, t0) (4.1)

mit: ǫc(t0) =
σc

Ecm

, ǫcc(t, t0) = ϕ(t, t0)
σc

Ec0

Die zeitabḧangige Kriechzahlϕ(t, t0)beschreibt das Verhältnis zwischen den elastischen Anfangs-

und plastischen Kriechverformungen des Betons. Im Unterschied zu den mit Hilfe des mittleren

E-ModulsEcm berechneten Dehnungenǫc(t0) werden die Kriechdehnungen auf den ursprüng-

lichen TangentenmodulEc0 = 1, 1 · Ecm bezogen.
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Bild 4.6: Mit Hilfe eines vereinfachten zweidimensionalen wip-Modells berechnete Wand-

verformungen für den Endaushubzustand der TNEC-Baugrube, a) Variation der Dehnstei-

figkeit EA∗ der Deckensteifen und b) Variation der Biegesteifigkeit EI∗ der Gründungs-

pfähle innerhalb der Baugrube. Die Steifigkeiten EA und EI stellen jeweils Referenzwerte

dar.

Üblicherweise wird der Kriecheinfluss auf das Verformungsverhalten des Betons durch eine

Abminderung des Elastizitätsmoduls ber̈ucksichtigt. Aus Gleichung 4.1 ergibt sich somit der

effektive Elastiziẗatsmodul des Betons zu:

Ec,eff =
1, 1Ecm

1, 1 + ϕ(t, t0)
(4.2)

Für Berechnungen zum Zeitpunktt = ∞ ist die Endkriechzahlϕ(∞, t0) in Abhängigkeit der

wirksamen Bauteildickeh0, der relativen Luftfeuchte, der mittleren Betondruckfestigkeit fcm,

des Betonalterst0 bei Belastungsbeginn, sowie der Festigkeitsklasse des Zements beispielsweise

dem Betonkalender [139] zu entnehmen. Für eine BetonfestigkeitsklasseC20/25, einer Decken-
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Tabelle 4.2: Effektive E-Moduli der Deckenscheiben unter Berücksichtigung des Kriechein-

flusses
Deckenscheibe B0 B1 B2 B3 B4

Ec,eff [MPa] 9114 7418 9114 6510 8395

si[kN/m] 85440 69540 85440 61031 78703

dicked = 0, 15 m sowie einem aus Tabelle 4.1 zu entnehmendem Alter der Deckenscheiben bei

Belastungsbeginn resultieren somit Endkriechzahlen zwischen2, 4 und3, 8 und unter Verwen-

dung von Gleichung 4.2 die in Tabelle 4.2 dargestellten E-Moduli der Steifen. Mit Hilfe von

Ec,eff kann abschließend die ebenfalls in Tabelle 4.2 angegebene Steifigkeit des zugeḧorigen

diskreten Federelementes mitsi = Ei,c,eff · Ai/L berechnet werden. In Bild 4.6a ist die Sen-

sibilität der Wandverformungen bezüglich der Dehnsteifigkeit der Geschossdecken dargestellt.

Eine Verringerung der Steifigkeit um67 % führt bei dem betrachteten zweidimensionalen Bau-

grubenmodell zu einer durschnittlichen Verformungszunahme von etwa10 mm. Der mittlere

effektive ElastiziẗatsmodulEc,eff in Tabelle 4.2 betr̈agt weniger als30 % des urspr̈unglichen

E-ModulsEcm. Daher ist zu erwarten, dass die Kriechverformungen einen nennenswerten Ein-

fluss auf das Verformungsverhalten der Stützkonstruktion aus̈uben und ihre Ber̈ucksichtigung

zu verbesserten Prognoseergebnissen führt.

Neben dem last- und zeitabhängigen Kriechverhalten führen die ẅahrend des Hydratationsvor-

gangs auftretenden Schwinddehnungen zu einer weiteren Verformungszunahme der Stützkon-

struktion. Unter Vernachlässigung des autogenen Schwindanteils ergeben sich aus reinem Trock-

nungsschwinden zum Zeitpunktt = ∞ Dehnungen in der Größenordnung vonǫcds = 0, 03 %

[134], welche bei einer freien Bauteillänge vonL = 20 m (halbe Baugrubenbreite) einen

Verformungszuwachs von6 mm zur Folge ḧatten. Dabei bleibt jedoch unberücksichtigt, dass

beispielsweise durch Deckenöffnungen und Dehnungsfugen innerhalb der Geschossdeckendie

maßgebende Bauteillänge und somit die Größe der zus̈atzlichen Verformungen deutlich geringer

ausfallen kann. Daher wird bei den folgenden Berechnungen der Einfluss des Betonschwindens

auf das Verformungsverhalten der Schlitzwand vernachlässigt.

Der Simulationsvorgang der Baugrubenherstellung gliedertsich in zwei grunds̈atzliche Schrit-

te (wim-Modell, vgl. Kapitel 5.1). Zun̈achst erfolgt ausgehend vom geostatischen Gleichge-

wichtszustand des Bodenausschnitts die abschnittsweise Herstellung der Schlitzwand im Pilger-

Schritt-Verfahren. Der Konstruktionsvorgang jeder Lamelle umfasst den Schlitzaushub unter

Bentonitsẗutzung sowie den anschließenden Betoneinbau. Der Herstellungstakt der Schlitzwand
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ist so geẅahlt, dass jeweils eine Lamelle innerhalb eines Tages fertiggestellt wird. Die Simula-

tionstechnik entspricht dabei der in Kapitel 3 vorgestellten Methodik. Nach der Fertigstellung

des Schlitzwandsegmentes wird eine Zeitspanne von etwa60 Tagen angesetzt, innerhalb derer

die Herstellung der Gründungspf̈ahle innerhalb der Baugrube erfolgt. Auf Grund der unvoll-

sẗandigen Informationen wird im Unterschied zur Schlitzwandauf eine numerische Simulation

des Konstruktionsvorgangs der Pfähle verzichtet und dessen Einbau erfolgt alswished-in-place

[80]. Der zweite Schritt der Simulation umfasst nun den Aushubvorgang der Baugrube und den

mit dem Baufortschritt abgestimmten Einbau der Geschossdecken. Dazu werden zum einen die

finiten Elemente vor der Verbauwand in mehreren Aushubschritten entfernt und zum anderen

die entsprechenden Federelemente aktiviert. Die zeitliche Diskretisierung der Aushubarbeiten

erfolgt in Abstimmung mit dem in Tabelle 4.1 angegebenen Bauablaufplan. Zur Verifikation des

FE-Modells werden die prognostizierten Wandverformungenund Setzungen des umliegenden

Gel̈andes den in-situ Messungen des jeweiligen Bauzustands gegenüber gestellt.

Um ferner den Einfluss der Schlitzwandherstellung auf die Wand- und Bodenbewegungen

während des Baugrubenaushubs qualitativ und quantitativ beurteilen zu k̈onnen, wird zus̈atzlich

eine konventionellewip-Simulation der TNEC-Baugrube durchgeführt. Der Baugrubenaushub

erfolgt dabei unter Vernachlässigung des Konstruktionsvorgangs der Stützkonstruktion ausge-

hend vomK0-Zustand des Bodens.

4.3.2 Bestimmung der erforderlichen Bodenparameter

Die Bestimmung der erforderlichen Bodenparameter und Zustandsvariablen erfolgt analog zu

Kapitel 3.1 anhand der zur Verfügung stehenden Literatur, durch Korrelation mit bekannten

Kenngr̈oßen oder durch sinnvolle Abschätzungen. Um die Berechnungsgrößen an die Ergebnisse

der Inklinometermessungen anzupassen, wird keine nachträgliche Kalibrierung der Parameter

durchgef̈uhrt.

Die Wichte des wassergesättigten Bodens beträgt für die Sandschichtenγr = 18, 9−19, 6kN/m3

und für die Tonschichtenγr = 18, 2 − 18, 3 kN/m3 [93]. Unter Verwendung der Porenzahle,

die unter der Annahme voller Wassersättigung mit Hilfe des Wassergehaltesw berechnet wird,

und der Kornwichteγs, kann die Wichte des Bodens unter Auftriebγ′ bestimmt werden. Mit

Hilfe der Wichteγ′ und des ErdruhedruckkoeffizientK0 ergibt sich das geostatische Spannungs-

feld T im Ausgangszustand. Die Bestimmung vonK0 der bindigen Bodenschichten erfolgt mit

Hilfe desÜberkonsolidierungsverhältnissesOCR nach Gleichung 3.5 aus Kapitel 3.1.OCR

folgt aus der in Bild 4.4b̈uber die Tiefe dargestellten vertikalen Vorlastspannungσ′

p. Für die
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nichtbindigen Bodensedimente wird zur Bestimmung der effektiven Horizontalspannung die

empirische Beziehung nach Jáky [54] mitK0 = 1 − sin ϕ′ zu Grunde gelegt.

Der Reibungswinkelϕ′ der Bodenschichten wurde mit Hilfe von CU-Triaxialversuchenbe-

stimmt und kann der Literatur [91] entnommen werden. Die angegebenen Werte sind peak-

Reibungswinkel, die sich in Abhängigkeit vomÜberkonsolidierungsverhältnis OCR deutlich

vom kritischen Reibungswinkelϕc unterscheiden, welcher für das visko-hypoplastische Stoff-

gesetz erforderlich ist. F̈ur dieüberkonsolidierte Tonschicht an der Geländeoberkante wird daher

der Reibungswinkelϕc des normal- bis leichẗuberkonsolidierten Schichtpakets3 angenommen.

Der KompressionsbeiwertCc der bindigen Bodenschichten wird mit der Fließgrenzewl nach

Krieg [61] korreliert:

Cc = 0, 0039 · wl − 0, 034 (4.3)

Das Verḧaltnis des Kompressions-Cc und des SchwellbeiwertesCs wird mit 5 abgescḧatzt

[105]. Die Beiwerte gelten jedoch für die einfach-logarithmische Porenzahl-Druck Beziehung

und m̈ussen daher gem̈aß Kapitel 3.1 auf den doppel-logarithmischen Maßstab nachButterfield

[23] umgerechnet werden, der bei der Stoffgesetzformulierung Verwendung findet. F̈ur die

schluffigen Sandschichten wird der Schwellbeiwert mitCs = 0, 002 [43] abgescḧatzt.

Die Bestimmung der Referenzporenzahleeo sowie die Korrelation des ViskositätsindexIv mit

Hilfe der Fließgrenzewl des Bodens erfolgt nach der in Kapitel 3.1 angegebenen Vorgehenswei-

se. F̈ur die vorliegenden Untergrundverhältnisse gestaltet sich die Abschätzung der Referenz-

kriechrateγ̇ schwierig, da zum einen keine weiterführenden Angaben in der Literatur vorliegen

und zum anderen keine Korrelation mit bekannten Größen vorgenommen werden kann. Daher

wird für die Tonschichten in Taipeh dieselbe Rate (γ̇ = 10−10 1/s) geẅahlt, welche f̈ur das Test-

feld in Oslo anhand von langzeitigen Setzungsmessungen numerisch kalibriert werden konnte.

Da es sich in beiden F̈allen um leicht bis mittelplastische Böden handelt, scheint diese Annahme

gerechtfertigt zu sein.

Die Tabellen 4.3 und 4.4 geben einenÜberblick über die bei den Berechnungen verwendeten

Bodenparameter und Zustandsvariablen.

Über das visko-hypoplastische Stoffgesetz wird die erhöhte Steifigkeit der Tonschichten bei

kleinen Dehnungsamplituden mit Hilfe des Konzepts derIntergranularen Dehnung ber̈uck-

sichtigt. Analog zum Testfeld in Oslo wird dazu ein intergranularer Parametersatz bestehend

aus den skalaren MultiplikatorenmT undmR, der Interpolationskonstantenχ undβr sowie des

BodenparametersR (Kapitel 2.3) ben̈otigt. Die Bestimmung der zusätzlichen Parameter kann

nur anhand von Elementversuchen erfolgen, deren Durchführung im Rahmen der vorliegenden
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Tabelle 4.3: Verwendete Bodenparameter und Zustandsvariablen der Tonschichten

Schicht Tiefe γr ϕc Cc Cs Iv γ̇ eeo OCR K0

m kN/m3 ◦ − − % 1/s - - -

1 0 − 5, 6 18, 3 29 0, 098 0, 019 2 1E − 10 0, 81 5 1, 1

3 8 − 33 18, 2 29 0, 098 0, 019 2 1E − 10 0, 98 1, 9 − 1, 05 0, 68 − 0, 50

5 35 − 37, 5 18, 2 29 0, 098 0, 019 1, 9 1E − 10 0, 81 1, 05 0, 5

Tabelle 4.4: Verwendete Bodenparameter und Zustandsvariablen der Sandschichten
Schicht Tiefe γr ϕ′ c′ Cs K0

m kN/m3 ◦ kPa − -

2 5, 6 − 8 18, 9 32 0 0, 002 0, 47

4 33 − 35 19, 3 32 0 0, 002 0, 47

6 37, 5 − 45 19, 6 32 0 0, 002 0, 47

γr=Wichte des wassergesättigten Bodens, ϕc=kritischer Reibungswinkel der Tonschichten, ϕ′=peak-

Reibungswinkel der Sandschichten, c′= effektive Kohäsion, Cc/Cs= Kompressions-/Schwellbeiwert

im einfach-logarithmischen Porenzahl-Druck-Diagramm, Iv=Viskositätsindex nach Leinenkugel [65],

γ̇=Referenzkriechrate, eeo=äquivalente Porenzahl für peo = 100 kPa auf der Referenzisotache,

OCR=Überkonsolidierungsverhältnis, K0=Erdruhedruckbeiwert

Arbeit nicht m̈oglich war. Daher wird analog zum FE-Modell aus Kapitel 3.4.2 der Parametersatz

in Tabelle 3.2 zu Grunde gelegt.

4.4 Berechnungsergebnisse

Zur Validierung des numerischen Modells der TNEC-Baugrube werden die berechneten hori-

zontalen Wand- und Bodenverformungen deswim- und deswip-Modells den Inklinometermes-

sungen I1 und SI2 im Hauptmessquerschnitt (Bild 4.1a) gegenüber gestellt. Die Auswertung

erfolgt in den Konstruktionsschritten mit Aushubtiefen von za = 8, 6 m, 15, 2 m und nach End-

aushub der Baugrube mitza = 19, 7 m. Auf eine zus̈atzliche Auswertung der Ergebnisse an den

Messstellen SI1, SI3 und SI4 wird verzichtet, da zum einen die graphische Darstellung in einem

überschaubaren Rahmen erfolgen soll und zum anderen die präsentierten Berechnungsgrößen

für eine Verifikation des Modells als ausreichend erachtet werden. Bild 4.7a-c stellt f̈ur die drei

betrachteten Aushubtiefen die berechneten und gemessenenWandverformungen dar. Vor dem

Hintergrund, dass nachträglich keine Variation der Bodenparameter und Zustandsvariablen zur

Verbesserung der Berechnungsergebnisse erfolgt ist, fällt zun̈achst die sehr gutëUbereinstim-
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Bild 4.7: Horizontale Wandverformungen (Inklinometer I1) infolge a) 8,6 m, b) 15,2 m

und c) 19,7 m tiefen Baugrubenaushubs
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Bild 4.8: Horizontale Bodenverformungen (Inklinometer SI2) infolge a) 8,6 m, b) 15,2 m

und c) 19,7 m tiefen Baugrubenaushubs
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mung der prognostizierten und der in-situ gemessenen Verschiebungen auf. Die numerischen

Prognoseberechnungen bilden sowohl den Verlauf der Verformungen̈uber die Tiefe als auch die

maximalen Verformungsordinaten zu jedem Aushubschritt hinreichend genau ab und sind daher

eine nachhaltige Bestätigung, dass das Materialverhalten bindiger Böden zutreffend durch das

visko-hypoplastische Modell erfasst werden kann.

Die größten Verformungen treten in jedem Aushubschritt im Bereichder Baugrubensohle auf

und die Verformungskurven weisen einen typischen Verlauf für ausgesteifte oder rückverankerte

Stützkonstruktionen auf. Mit zunehmender Aushubtiefe nehmen die gemessenen Verformun-

gen stetig zu und erreichen im Endaushubzustand der Baugrubeeine maximale Ordinate von

etwau = 10, 5 cm. Demgegen̈uber stehen die numerischen Ergebnisse mitu = 10 cm unter

Berücksichtigung (wim-Modell) undu = 9 cm unter Vernachl̈assigung (wip-Modell) des Her-

stellungsvorgangs der Schlitzwand. Für eine Aushubtiefe vonza = 15, 2 m werden die Messwer-

te oberhalb der Baugrubensohle durch daswim-Modell fast deckungsgleich reproduziert. An

dieser Stelle sei nochmals darauf hingewiesen, dass während der Prognoseberechnungen keine

nachtr̈agliche Kalibrierung des Modells erfolgt ist. Daswip-Modell liefert auch hier etwas gerin-

gere, leicht unterhalb der in-situ Werte liegende Wandverschiebungen. F̈ur eine Baugrubentiefe

vonza = 8, 6 m werden die Verformungen der Schlitzwand durch die FE-Berechnungen im obe-

ren Bereich der Baugrube unterschätzt. Grund daf̈ur ist der Voraushub mitza = 2, 8 m, während

dessen die Verbauwand statisch als Kragträger wirkt (Konstruktionsschritt 1, Tabelle 4.1). Die

gemessenen Kopfverformungen der Wand sind dabei größer als die numerisch prognostizierten

und führen dazu, dass auch in späteren Aushubzuständen in-situ gr̈oßere Kopfverschiebungen

der Wand auftreten als durch die FE-Simulationen berechnetwerden.

Die maximalen Verschiebungsordinaten in Höhe der Baugrubensohle liegen mit etwa0, 5%

der jeweiligen Aushubtiefe in einer Größenordnung, welche in weichen Tonböden f̈ur schlitz-

wandgesẗutzte Baugruben mit ausreichender Sicherheit gegen Aufbruch der Baugrubensohle zu

erwarten ist [78].

Für die Aushubtiefen mitza = 8, 6 m und15, 2 m lassen die Inklinometermessungen auf Grund

der gegenl̈aufigen Kr̈ummung der Verbauwand für Tiefenordinaten vonzs > 20 m auf eine

Einspannwirkung des Bodens schließen. Im Gegensatz dazu weisen die Berechnungsergebnisse

tendenziell auf eine freie Fußauflagerung der Stützkonstruktion hin. Daraus folgt, dass im Modell

das Steifigkeitsverḧaltnis der Verbauwand und des Bodens von den in-situ Randbedingungen ab-

weicht. Eine Einspannwirkung ist nur bei geringerer Biegesteifigkeit der Verbauwand oder einer

größeren Steifigkeit des Bodens unterhalb der Baugrubensohle zuerzielen. F̈ur eine Aushubtiefe

vonza = 8, 6 m kann jedoch davon ausgegangen werden, dass der Beton im unteren Drittel der



4.4. Berechnungsergebnisse 95

Schlitzwand im Zustand I verbleibt und eine Abnahme der Biegesteifigkeit infolge Rissbildung

ausgeschlossen ist. Da die Berechnungen von Beginn an mit einer reduzierten Biegesteifigkeit

zur Ber̈ucksichtigung eines̈Ubergangs des Betons in den Zustand II durchgeführt werden, wird

die Wandsteifigkeit im Modell somit keinesfallsüberscḧatzt. Daher kann die Schlussfolgerung

gezogen werden, dass das Modell den Boden für eine Tiefezs > 20 m tendenziell zu weich

abbildet. Der Grund dafür kann beispielsweise in der Bestimmung des SchwellbeiwertesCs lie-

gen, welcher die elastische Steifigkeit des Bodens steuert. Die Bestimmung vonCs erfolgt unter

Verwendung des KompressionsbeiwertesCc und einer̈uberschl̈agigen Abscḧatzung des Steifig-

keitsverḧaltnisses f̈ur Erst- und Wiederbelastung vonCc/Cs ≃ 5 [105]. Ein gr̈oßeres Verḧaltnis

von Cc undCs hätte eine ḧohere Steifigkeit des Bodens und somit u.U. eine Teileinspannung

der Verbauwand zur Folge.

Bild 4.8 stellt f̈ur die drei Aushubtiefen die in-situ gemessenen und die numerisch berechne-

ten horizontalen Bodenverformungen in einem Abstand von ca.7, 5 m zur Schlitzwand dar

(Inklinometer SI2). Dabei ergibt sich ein̈ahnliches Bild wie f̈ur den MessquerschnittI1.

Die Messergebnisse werden zufriedenstellend numerisch reproduziert, wobei die berechneten

Verformungen deswim-Modells die in-situ Verḧaltnisse besser approximieren. Für jede Aus-

hubtiefe sind die zu beobachtenden Verschiebungen geringer als im Messquerschnitt I1, wobei

das charakteristische Verformungsbild einer ausgesteiften Baugrube weiterhin zu erkennen ist.

Die deutlichsten Abweichungen ergeben sich analog zu Bild 4.7a für eine Aushubtiefe von

za = 8, 6 m, wobei die FE-Berechnungen auch für dieübrigen Konstruktionszustände geringere

Verformungen als in-situ ergeben. Im Rahmen von geotechnischen Fragestellungen kann die

Verformungsprognose aber auch für SI2 als zutreffend bezeichnet werden.

In Bild 4.9 sind die gemessenen Setzungen im Hauptmessquerschnitt (Bild 4.1a) den berech-

neten Setzungen deswim- und deswip-Modells gegen̈ubergestellt. Die konstruktionsbedingten

Bodenverformungen infolge Schlitzwandherstellung bleiben dabei unber̈ucksichtigt, so dass die

in-situ- und diewim-Kurve nur den Setzungsanteil allein aus dem Aushubvorgangder Baugrube

beinhalten. Die gr̈oßten Setzungsordinaten liegen für die ausgewerteten Konstruktionsschritte

zwischen0, 2 − 0, 37 % der jeweiligen Baugrubentiefe und treten unabhängig davon in einer

Entfernung von etwa10 m zur Baugrubenkante auf. Damit entsprechen die Ergebnisse ebenfalls

den bisher f̈ur Baugruben gesammelten empirischen Erfahrungswerten [77]. Unter Ber̈ucksich-

tigung der Schlitzwandherstellung werden größere Setzungsordinaten prognostiziert als für den

Fall, dass der Erdruhedruck als Ausgangszustand zu Beginn des Baugrubenaushubs angesetzt

wird. Gleichzeitig nimmt der Abstand der Setzungsmulde zurBaugrube zu und der Vergleich

mit den in-situ Ergebnissen dokumentiert, dass dadurch eine zutreffendere Verformungsprogno-
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se erfolgt. Der Grund f̈ur die gr̈oßeren Setzungsordinaten liegt im Verformungsverhalten der

Stützkonstruktion (Bild 4.7). Die Simulation der Schlitzwandherstellung f̈uhrt für alle Aushub-

zusẗande der Baugrube zu größeren Wandverschiebungen, welche zwangsläufig ausgeprägtere

Bodenverformungen hinter der Stützkonstruktion verursachen. Durch die Konzentration der

zus̈atzlichen Wanddurchbiegung auf den Bereich der jeweiligen Baugrubensohle werden zudem

vertikale Bodenbewegungen bis in eine größere Entfernung zur Verbauwand verursacht. Da-

durch nehmen nicht nur die Setzungsordinaten zu, sondern die Setzungsmulde verschiebt sich

zus̈atzlich in die entgegengesetzten Richtung zur Baugrube.

Der Vergleich der Setzungsverläufe in den Bildern 4.9a-c verdeutlicht, dass mit wachsendem

Abstand von der Baugrube die Setzungen in-situ deutlich schneller abklingen als numerisch

prognostiziert. Je größer die Aushubtiefe der Baugrube ist, desto deutlicher ist dieser Unter-

schied zu beobachten. Im Endaushubzustand sind daher die berechneten Verformungsordinaten

in einem Abstand von30 m von der Sẗutzwand ann̈ahernd doppelt so groß wie die Messer-

gebnisse. Legt man die empirischen Erfahrungen nach Peck [94] oder Goldberg et al. [39] für

Baugrubenkonstruktionen in weichen bindigen Bodenformationen zu Grunde, so können bis in

eine Entfernung der dreifachen Baugrubentiefe Setzungen inder Gr̈oßenordnung von25 % der

maximalen Setzungsordinate auftreten. Dies entspricht etwa dem Verlauf der Setzungsmulde

in Bild 4.9. Allerdings ist zu ber̈ucksichtigen, dass das FE-Modell der TNEC-Baugrube einen

ebenen Ausschnitt der Baugrubenumschließung abbildet und somit eine aussteifende Wirkung

der Baugrubenecke nicht erfasst werden kann. Aus den numerischen Berechnungen von Moor-

mann und Katzenbach [78] sowie den Messergebnissen aus [32,34, 122] wird jedoch deutlich,

dass sich analog zum Schlitzaushub einer Einzellamelle einbaugrubenumschließendes Span-

nungsgeẅolbe ẅahrend des Bodenaushubs ausbildet, welches zu einer raschenAbnahme der

Wandverformungen und der Setzungen in Richtung der Ecken führt. In Abḧangigkeit der Bau-

grubengeometrie kann dieser Einfluss ausgehend von der Baugrubenecke in einem Bereich von

bis zu30 % der Verbauwandlänge beobachtet werden.

Der Vergleich der Inklinometermessungen I1, I2 und I3 in unterschiedlichen Positionen in-

nerhalb der s̈udlichen Baugrubenwand (Bild 4.1) dokumentiert annähernd deckungsgleiche

Verformungskurven f̈ur unterschiedliche Aushubtiefen der TNEC-Baugrube [91]. Daraus kann

geschlossen werden, dass sich die Wand in jedem der drei Messquerschnitte im ebenen Ver-

formungszustand befindet und die Wandbewegungen durch einen ebenen Baugrubenausschnitt

prognostiziert werden k̈onnen. F̈ur den Hauptmessquerschnitt20 m von der s̈ud-östlichen Bau-

grubenecke ist jedoch zu erwarten, dass mit größerem Abstand zur Baugrube das Verformungs-

verhalten des Bodens zunehmend von der Gewölbewirkung bestimmt wird. Bild 4.9 bestätigt
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diese Vermutung: Bis in eine Entfernung von15 m zur Baugrube wird der gemessene Verlauf

der Setzungen durch die Berechnungsergebnisse deswim-Modells überzeugend reproduziert,

was die Schlussfolgerung gestattet, dass sich der Boden weitestgehend im ebenen Verformungs-

zustand befindet. Mit wachsendem Abstand von der Wand nehmenjedoch die in-situ Setzungen

gegen̈uber den Berechnungsergebnissen infolge des Eckeinflusses zügig ab. Dies f̈uhrt zwar

dazu, dass numerisch größere Setzungsordinaten prognostiziert werden, sich in der Realiẗat

jedoch deutlich gr̈oßere Tangentenneigungen der Setzungsmulde einstellen, welche im Hinblick

auf potenzielle Geb̈audescḧaden wesentlich kritischer zu beurteilen sind.

Aus Bild 4.7 wird deutlich, dass unter Berücksichtigung des Herstellungsvorgangs der Schlitz-

wand (wim-Modell) für jeden Konstruktionsschritt etwaδu = 10 % größere Verformungsordi-

naten der Sẗutzkonstruktion prognostiziert werden als für den Fall, dass der Erdruhedruck als

Ausgangszustand zu Beginn des Baugrubenaushubs (wip-Modell) zu Grunde gelegt wird. Die-

se Beobachtung widerspricht zunächst den Erfahrungen, welche bislang für überkonsolidierte

Böden gesammelt werden konnten.

Für die top-down Baugrube des Lion Yard Underground Car Parks imstarküberkonsolidierten

Gault Clay berichten Lings et al. [66] beispielsweise, dass die numerisch prognostizierten Wand-

verformungen die gemessenen Verformungsordinaten für den Endaushubzustand (za = 10 m)

um bis zu100 % überscḧatzen. Die Qualiẗat der Berechnungsergebnisse hängt nicht zuletzt von

dem verwendeten Stoffmodell ab, für das in diesem Fall eine anisotrop-elastische Spannungs-

Dehnungsbeziehung mit einem in-situ gemessenen, mit der Tiefe zunehmenden Schubmodul

zu Grunde gelegt worden ist. Darüber hinaus spielt jedoch für das Verformungsverhalten der

Stützkonstruktion der Ausgangsspannungszustand des Bodens eine entscheidende Rolle [97].

Je ḧoher das horizontale Spannungsniveau zu Beginn ist, desto größere Wandverformungen und

Setzungen sind infolge des Baugrubenaushubs zu erwarten. Imgeschilderten Fall erfolgte die

Verformungsprognose mit Hilfe einerwip-Berechnung unter der Annahme, dass zu Beginn des

Baugrubenaushubs der volle Erdruhedruck mitK0 = 2, 5 − 3 auf die Verbauwand wirkt. Die

in-situ Messung des Erddrucks dokumentiert jedoch, dass die Herstellung der Schlitzwand zu

einer Entspannung des angrenzenden Bodens in Verbindung miteiner Abnahme des effekti-

ven Erddruckkoeffizienten aufK < 1 und demnach zu geringeren Wandverformungen infolge

Baugrubenaushubs führte.

Diese Beobachtung konnte auch für die Baugrube der British Library in London gemacht werden

[108]. Die urspr̈unglich durchgef̈uhrten elastischen und elasto-plastischen FE-Berechnungen

(wip-Modell) prognostizierten um bis zu200% größere Wandverformungen infolge des Aushubs

der 25 m tiefen Baugrube, als in-situ gemessen werden konnten. Die Berücksichtigung der
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erḧohten Steifigkeit des Bodens bei einer Dehnungspfadänderung (brick -Modell, vgl. Kapitel

1.1) führte zwar zu verbesserten Prognoseergebnissen, die resultierenden Bodenbewegungen

übertreffen aber weiterhin die Beobachtungen im Feld. Daherist auch f̈ur den Fall der British

Library die Vermutung naheliegend, dass die Annahme des vollen Erdruhedrucks zu Beginn

der Aushubarbeiten zu konservativ ist und der Herstellungsvorgang der Sẗutzkonstruktion eine

Spannungsreduktion des umliegenden Erdreichs und eine Reduktion der Wandverformungen

bewirkt.

Zur Ber̈ucksichtigung der Schlitzwandherstellung und zur Verbesserung der Prognosequalität

ihrer FE-Berechnungen führen Powrie und Li [99] daher eine Modifikation des Ausgangsspan-

nungszustands durch. In Anlehnung an die Erddruckmessungen am Bell Common Tunnel [117]

setzen sie abweichend vom ursprünglich hohen Erdruhedruck des betrachtetenBoulder Clays

einen abgeminderten Erddruckkoeffizienten mitK = 1, 0 als Ausgangsspannungszustand an.

Ein Vergleich der berechneten Wandverformungen mit in-situ Messungen steht jedoch aus, da

für die FE-Berechnungen eine fiktive Baugrubensituation zu Grunde gelegt wird.

Eng verkn̈upft mit dem Verformungsverhalten der Stützwand sind die f̈ur die Bemessung maßge-

benden Biegemomente. Auf Grund der geringeren Verformungsordinaten als Folge der Schlitz-

wandherstellung treten ebenfalls kleinere Krümmungen auf, die zu einer geringeren Biegebe-

lastung der Verbauwand führen. Im Falle des Bell Common Tunnels im̈uberkonsolidierten

London Clay lieferte die Class-A-Prognose ein maximales Biegemoment von520 kNm/m

gegen̈uber einem gemessenen Wert von ca.140 kNm/m [114].

Die genannten Beispiele verdeutlichen, dass die Vernachlässigung des Konstruktionsvorgangs

von Ortbetonẅanden in stark̈uberkonsolidierten B̈oden zu einer unzutreffenden und zum Teil

fehlerhaften Prognose der Wand- beziehungsweise Bodenbewegungen und der Biegemomente

führen kann. Da die berechneten Ordinaten stets oberhalb derer in-situ liegen, ist die Annahme,

dass der volle Erdruhedruck zu Beginn des Baugrubenaushubs auf die Verbauwand wirkt, zwar

konservativ, bemessungstechnisch gesehen liegt der entwerfende Ingenieur damit jedoch stets

auf der sicheren Seite. Die bisherigen Ergebnisse der TNEC-Baugrube zeigen im Vergleich

dazu, dass diese Schlussfolgerung für weiche Untergrundverhältnisse nicht zul̈assig ist.

Die größeren Boden- und Wandbewegungen deswim-Modells (Bilder 4.7- 4.9) lassen sich

auf den infolge der Schlitzwandherstellung veränderten Spannungszustand des angrenzenden

Bodens zur̈uckführen. In Kapitel 3 wurde bereits ausführlich die Spannungs- und Porenwasser-

druckentwicklung ẅahrend des Schlitzaushubs und des Betoniervorgangs der einzelnen Lamel-

len diskutiert. Dabei ist deutlich geworden, dass sich nachFertigstellung der Schlitzwand und der
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Dissipation von Porenwasserüberdr̈ucken eine oszillierende Verteilung der effektiven horizon-

talen Spannung einstellt, welche sich in Abhängigkeit der Tiefe erheblich vom ursprünglichen

K0-Zustand unterscheiden kann. Auf Grund des hohen Frischbetondrucks und des im Vergleich

zu starküberkonsolidierten Bodenschichten geringen RuhedruckkoeffizientenK0 steigt das

Spannungsniveau im oberen Drittel der Wand um bis zu30 % an. F̈ur die TNEC-Baugrube

ist in Bild 4.10 exemplarisch die Verteilung der effektiven Spannungσ′

h parallel zur Schlitz-

wand in einer Tiefe vonzs = 9, 75 m unterhalb der Geländeoberfl̈ache dargestellt. Neben dem

K0-Ausgangszustand sind ferner die Konstruktionsschritte nach Fertigstellung der Schlitzwand

sowie der Aushubtiefen der Baugrube vonza = 4, 9 m, 11, 8 m und19, 7 m abgebildet. Nach

der Fertigstellung aller Schlitzwandlamellen und der Dissipation von Porenwasserüberdr̈ucken

ergibt sich analog zu Bild 3.26a ein oszillierender Verlauf vonσ′

h mit Spannungsmaxima in den

Lamellenmitten und -minima an den Ecken der Primärlamellen1, 3 und5. Das durchschnittli-

che Spannungsniveau als Mittelwert der aufgezeichneten Spannungsordinaten liegt vor Beginn

des Baugrubenaushubs für die betrachtete Tiefe etwa15 % über dem urspr̈unglichen Erdru-

hedruck. Infolge des schrittweisen Baugrubenaushubs kann mit wachsender Aushubtiefe ein

Absinken sowohl des mittleren Spannungsniveaus als auch der Spannungsamplitude beobachtet

werden. Mit einem Reibungswinkelϕ = 29◦ des Tons und einem gewählten Wandreibungswin-

kel δ = 2/3 ϕ ergibt sich ein Erddruckbeiwert für den aktiven Fall vonKah = 0, 292 und somit

eine aktive Erddruckordinate für die betrachtete Tiefe voneah = 32, 4 kPa. Aus Bild 4.10 ist

ersichtlich, dass die Verschiebungen der Verbauwand in keinem Aushubschritt der Baugrube

ausreichend groß sind, den aktiven Erddruck vollständig zu mobilisieren. Als Folge bleibt daher

der oszillierende Verlauf vonσ′

h während des Aushubvorgangs der Baugrube stets erhalten.

In Bild 4.11 ist f̈ur die betrachtete Tiefe (Punkt A) die Entwicklung des effektiven Erddrucks

vergleichend f̈ur daswip- und daswim-Modell dargestellt. Zur Veranschaulichung werden die

Spannungsordinaten aus Bild 4.10über die Breite des Modellausschnitts gemittelt. Für die kon-

ventionelle Berechnung (wip-Modell) sinkt der Erddruck ausgehend vomK0-Zustand ẅahrend

des Baugrubenaushubs ab und erreicht bei einer Aushubtiefe von za = 11, 8 m (Schritt8, vgl.

Tabelle 4.1) eine minimale Ordinate. Der anschließende Einbau der SteifenlageB3 (Tiefenor-

dinatez = 10, 3 m) führt während des weiteren Aushubvorgangs zu einer Erddruckumlagerung

und zu einem Wiederanstieg vonσ′

h für größere Aushubtiefen. Der mit Hilfe deswim-Modells

prognostizierte Verlauf des Erddrucksüber die Baugrubentiefe ist affin zu dem der konventio-

nellen Berechnung und weist ebenfalls ein Minimum für eine Baugrubentiefe vonza = 11, 8 m

auf. Durch den Herstellungsvorgang der Schlitzwand wird die Kurve jedoch mit einer Diffe-

renzordinate von∆σ′

h = 13 kPa nach oben verschoben, woraus größere Erddruckordinaten
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während des gesamten Konstruktionsvorgangs der Baugrube resultieren. F̈ur den Endaushub-

zustand ist daher der berechnete Erddruck um ca.23 % größer als jener der konventionellen

FE-Berechnung.
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Bild 4.12 stellt zum Vergleich die Verteilung der effektivenHorizontalspannung parallel zur

Schlitzwand in einer Tiefe vonzs = 23, 2 m unterhalb der Geländeoberfl̈ache dar. Die Betrach-

tung erfolgt nun jedoch baugrubenseitig direkt vor dem Verbauwandfuß mit einem vertikalen

Abstand von3, 5 m zur Baugrubensohle im Endaushubzustand. Der Verlauf nach Fertigstellung

der Verbauwand ist ebenfalls durch eine oszillierende Spannungsverteilung gekennzeichnet,

wobei nun jedoch im Gegensatz zur Tiefenlagezs = 9, 75 m das Spannungsniveau in den

Lamellenmitten unterhalb desK0-Niveaus sinkt und nur an den Rändern der Lamellen zum Teil

Spannungsspitzen zu beobachten sind. Das resultierende mittlere Spannungsniveau liegt etwa

10 % unterhalb des ursprünglichen Erdruhedrucks.

Die zeitliche Entwicklung vonσ′

h in dieser Tiefe (Punkt B) ist für beide Berechnungsmodelle

in Bild 4.13 aufgetragen. F̈ur die Darstellung der Berechnungsergebnisse deswim-Modells er-

folgt analog zu Punkt A eine arithmetische Mittelwertbildung der Spannungsordinaten aus Bild

4.12. Ẅahrend des schrittweisen Baugrubenaushubs führen die horizontalen Verschiebungen

der Verbauwand zu einer Mobilisierung des Erdwiderstands unterhalb der jeweiligen Baugru-
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bensohle. Dadurch steigtσ′

h im Punkt B mit zunehmender Aushubtiefe stetig an. Anhand der

wim-Ergebnisse l̈asst sich erkennen, dass ausgehend von dem reduzierten Spannungsniveau

infolge Schlitzwandherstellung der ursprünglicheK0-Zustand bei einer Baugrubentiefe von

za ≃ 5 m ann̈ahernd wieder hergestellt ist und sich der Kurvenverlauf während der nachfolgen-

den Aushubschritte asymptotisch dem derwip-Berechnung ann̈ahert. F̈ur beide Modelle wird

der maximale Erddruck im Punkt B bei einer Aushubtiefe vonza = 17, 3 m mobilisiert und der

Boden befindet sich im passiven Grenzzustand. Da der fortschreitende Baugrubenaushub jedoch

mit einer weiteren Abnahme der vertikalenÜberlagerungsspannung vor dem Verbauwandfuß

verbunden ist, nimmt der Erdwiderstand im Endaushubzustand mit za = 19, 7 m wieder ab.

Bild 4.15 zeigt f̈ur den Punkt B den Verlauf des Spannungspfads imp′-q-Diagramm mit den

Roscoe-Invariantenp′ = −tr T/3 undq =
√

3/2 ‖T∗‖. Ausgehend vomK0-Zustand f̈uhrt die

Herstellung der Stützkonstruktion zun̈achst zu einer Abnahme der mittleren Spannungp′ und

der Deviatorspannungq (Punkt 1→ 1b). Der anschließende Bodenaushub bewirkt eine Wieder-

belastung des Bodens mit einem resultierenden Spannungspfad, welcher unterhalb derK0-Linie

verläuft (Punkt 1→ 2a bzw. 1b→ 2b). In Bild 4.16 ist f̈ur die Punkte A und B der Verlauf

des Porenwasserdrucks während des Baugrubenaushubs dargestellt. Für Punkt B ist zus̈atzlich

der Verlauf des hydrostatischen Porenwasserdrucks unter der Annahme aufgetragen, dass der

Grundwasserspiegel parallel zum Baufortschritt auf die Höhe der Baugrubensohle abgesenkt
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mit Berücksichtigung (wim-Modell) des Herstellungsvorgangs der Verbauwand



4.4. Berechnungsergebnisse 105

wird. Aus den Kurvenverläufen wird deutlich, dass unterhalb der Baugrubensohle Porenwas-

ser̈uberdr̈ucke∆u während des Bodenaushubs entstehen und somit trotz der langenBauzeit der

top-down Konstruktion keine vollständig drainierten Bedingungen vorliegen. Die zeitgleich zu

den Aushubarbeiten ablaufende Dissipation des Porenwasserüberdrucks f̈uhrt jedoch dazu, dass

∆u auf 20 kPa begrenzt ist und sich der Boden infolge Konsolidierung verfestigt. Diese Ver-

mutung wird durch den Vergleich der imp′-q-Diagramm (Bild 4.15) dargestellten Fließflächen

für den Anfangs- und den Endzustand der Baumaßnahme bestätigt. Aus dem Pfadverlauf wird

ferner deutlich, dass die Endpunkte der Spannungspfade unmittelbar nach dem Erreichen der

Endaushubtiefe mitza = 19, 7 m ann̈ahernd auf der Bruchgeraden für triaxiale Extension liegen

und der Boden sich somit im passiven Grenzzustand befindet.

Betrachtet man im Vergleich dazu die Spannungsentwicklung im Punkt A (Bild 4.14), so resul-

tieren aus dem gesamten Herstellungsvorgang der Baugrube Spannungspfade, welche unterhalb

der CSL f̈ur triaxiale Kompressionszustände verlaufen. Die Konstruktion der Schlitzwand führt

dabei zu einer Zunahme der mittleren Spannungp′ (Punkt 1→ 1b), wodurch im Diagramm der

Pfad deswim-Modells ẅahrend des anschließenden Baugrubenaushubs um eine Spannungsor-

dinate von∆p′ = 15 kPa nach rechts verschoben wird. Die Endpunkte beider Spannungspfade

(Punkt 2a bzw. 2b) befinden sich hinreichend entfernt von derBruchgeraden, wodurch bestätigt

wird, dass der aktive Erddruck nicht vollständig mobilisiert wird.
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Bild 4.16: Entwicklung des Porenwasserducks in den Tiefen zs = 9, 75 m (erdseitig, Punkt

A) und zs = 23, 2 m (baugrubenseitig, Punkt B) während des Baugrubenaushubs
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Im Unterschied zu Punkt B verläuft der Porenwasserdruck im Punkt A auf hydrostatischem

Niveau und es liegen drainierte Randbedingungen vor (Bild 4.16). Mit einer Tiefe vonzs =

9, 75m befindet sich der Boden im Punkt A jedoch in unmittelbarer Nähe zur oberen Sandschicht,

woraus sehr kurze Drainagewege resultieren.

Aus den vorgestellten Ergebnissen ergibt sich die Konsequenz, dass die Differenzδu der Wand-

verformungen zwischen demwip- und demwim-Modell vorrangig aus der ḧoheren Erddruckor-

dinate resultiert. Bild 4.17 stellt den ursprünglichenK0-Zustand und den nach Fertigstellung

der Schlitzwand̈uber die Ausschnittsbreite gemittelten Spannungszustandüber die Wandtiefe

dar. Die schraffierte Fläche kennzeichnet den aus dem Herstellungsvorgang der Verbauwand

resultierenden Erddruckzuwachs∆eah. Aus dem Vergleich der beiden Kurven wird deutlich,

dass die Erddruckzunahme vorwiegend im Bereich der oberen Sandschicht mit der Tiefenor-

dinate5, 4 m < zs < 8, 0 m (Bild 4.4a) konzentriert ist. Dem geringen Erdruhedruck der

Sandschicht mitK0 = 1 − sin ϕ′ steht der Frischbetondruck gegenüber, der bis in eine Tiefe

von hcrit = 7, 0 m hydrostatisch zunimmt. Die hohe Druckdifferenz führt zu einer ausge-

prägten Spannungszunahme∆eah, welche in einer Tiefe vonzs = 6, 35 m mehr als120 % des

Ausgangsspannungszustands beträgt. Mit zunehmender Tiefenordinate nähern sich die beiden

Spannungsverläufe wieder an, da zum einen der Frischbetondruck unterhalbvon hcrit mit ei-

nem geringeren Gradienten anwächst und zum anderen der Erdruhedruck der tiefer liegenden

Tonschicht ḧoher als jener der Sandschicht ist.

Der erḧohte Ausgangsspannungszustand wirkt sich nicht nur auf dasVerformungsverhalten der

Stützkonstruktion aus, sondern beeinflusst ferner die aufzunehmenden Steifenkräfte. Bild 4.18

stellt in Abḧangigkeit der Aushubtiefe die prognostizierten Steifenkräfte für die Steifenlagen B1,

B2 und B3 dar. Der Einbauzeitpunkt ist für jede Steifenlage auf der Abszisse gekennzeichnet.

Unter Ber̈ucksichtigung der Schlitzwandherstellung werden für alle betrachteten Steifenlagen

höhere Kr̈afte prognostiziert als für den Fall einer konventionellenwip-Berechnung. Der Unter-

schied in den Berechnungsergebnissen fällt umso gr̈oßer aus, je n̈aher sich die Steifenlage an der

Gel̈andeoberkante befindet. Für die Steifenlage B1 mit einer Einbautiefe vonzs = 3, 5 m treten

bei einer Aushubtiefe vonza = 11, 8 m für beide Modelle temporär die ḧochsten Belastungen

auf. Die prognostizierte Steifenkraft deswim-Modells betr̈agt620 kN/m und ist36 % größer

als die derwip-Berechnung. Mit fortschreitendem Baugrubenaushub nehmen die Steifenkr̈afte

infolge einer Erddruckumlagerung hinter der Verbauwand wieder geringf̈ugig ab. Im Endaus-

hubzustand der Baugrube beträgt für B1 der Zuwachs der Steifenkraft schließlich annähernd

50 %. Für die tiefer liegenden Steifenlagen B2 und B3 wirkt sich der veränderte Ausgangs-

spannungszustand deutlich geringer auf die zu erwartendenKräfte aus. Die Belastungszunahme
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Bild 4.17: K0-Ausgangsspannungszustand und der über die Wandlänge gemittelte Erd-

druck nach Fertigstellung der Schlitzwand

betr̈agt für die in einer Tiefe vonzs = 7, 1 m eingebaute Steifenlage B2 etwa12 % und für B3

mit zs = 10, 3 m etwa10 % der konventionellen Berechnungsergebnisse.

Der Unterschied in den prognostizierten Steifenkräften spiegelt die veränderte Belastungsfigur

nach der Fertigstellung der Schlitzwand wider. Während des schrittweisen Baugrubenaushubs

wirkt sich der erḧohte Erddruck vorrangig auf die Steifenkraft der unmittelbar zuvor eingebauten

Steifenlage aus. F̈ur die Steifenlage B1 führt dies zu einer deutlichen Zunahme der Belastung,

da im Anschluss an den Einbau von B1 ein Bodenbereich ausgehoben wird, welcher durch

eine erhebliche Spannungszunahme infolge der Schlitzwandherstellung gekennzeichnet ist. Mit

zunehmender Baugrubentiefe nimmt der Konstruktionseinfluss der Verbauwand auf die zu er-

wartenden Steifenkräfte ab, da sich entsprechend Bild 4.17 die resultierende Belastungsfigur f̈ur

größere Tiefen dem Erdruhedruckverlauf annähert.

Im Unterschied zu stark̈uberkonsolidierten B̈oden [66], f̈ur die eine konventionelle FE-Berechnung
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des Baugrubenaushubs zu große Wandverformungen und zu hohe Steifenkr̈afte liefert, f̈uhrt

im Falle von weichen normalkonsolidierten Untergrundverhältnissen die Vernachlässigung der

Schlitzwandherstellung zu einer Unterschätzung der auftretenden Steifenbelastung. Analog zu

den Wandverformungen liegt somit die konventionelle FE-Modellierung auch f̈ur die Steifen-

bemessung auf der unsicheren Seite.

4.5 Schlussfolgerungen

Anhand der im vorangegangenen Kapitel vorgestellten Berechnungsergebnisse lassen sich für

die Herstellung von schlitzwandgestützten Baugruben in weichen, normalkonsolidierten Bo-

densedimenten folgende Schlussfolgerungen ableiten.

• Durch das visko-hypoplastische Stoffgesetz ist die Grundlage daf̈ur geschaffen, ein zu-

treffendes Prognosemodell für das Verformungsverhalten von Stützkonstruktionen in

weichen B̈oden zu entwickeln. Am Beispiel desTaipei National Enterprise Centers

(TNEC) konnte gezeigt werden, dass im Rahmen geotechnischer Fragestellungen die

in-situ gemessenen Wand- und Bodenverformungen durch das numerische Modell ohne

eine nachtr̈agliche Kalibrierung̈uberzeugend reproduziert werden können. Die Bestim-
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mung der daf̈ur erforderlichen Bodenparameter und Zustandsvariablen erfolgt durch stan-

dardisierte Element- und Feldversuche oder, falls solche Versuche nicht vorliegen oder

durchgef̈uhrt werden k̈onnen, durch die Korrelation mit bekannten Parametern.

• Unter Ber̈ucksichtigung des Herstellungsvorgangs der Schlitzwand (wim-Modell) neh-

men die horizontalen Wand- und Bodenverformungen während des Baugrubenaushubs

als Folge des gegenüber dem Erdruhedruck veränderten Ausgangsspannungszustands zu.

Der Vergleich mit den in-situ Messungen zeigt, dass dadurchdie Prognosequalität des

Modells gegen̈uber einer konventionellen FE-Berechnung (wip-Modell), welche den Her-

stellungsvorgang der Schlitzwand vernachlässigt und den Erdruhedruck zu Beginn des

Aushubvorgangs ansetzt, verbessert werden kann. Im Vergleich zu starküberkonsolidier-

ten bindigen Bodenschichten liegt somit eine konventionelle Verformungsprognose für

Stützkonstruktionen in weichen B̈oden nicht mehr auf der sicheren Seite. Die Ursache der

Verformungszunahme resultiert daraus, dass der Betoniervorgang der einzelnen Schlitz-

wandlamellen zu einer Erhöhung des Erddrucks zu Beginn des Baugrubenaushubs führt,

welcher im untersuchten Fall lokal bis zu120 % des urspr̈unglichen Erdruhedrucks beträgt.

Im Vergleich dazu ist die Spannungsabnahme unterhalb der späteren Baugrubensohle nur

gering ausgeprägt, so dass für beide Modelle eine annähernd gleiche Mobilisierung des

Erdwiderstands vor dem Schlitzwandfuß während des Bodenaushubs erfolgt. Daher lassen

sich die gr̈oßeren Wandverformungen deswim-Modells in erster Linie auf den erhöhten

Erddruck im Ausgangszustand zurückführen.

• Infolge der gr̈oßeren Wandverformungen nehmen unter Berücksichtigung der Schlitz-

wandherstellung die Geländesetzungen neben der Baugrube ebenfalls zu. Da sich die

zus̈atzlichen Verformungen der Stützkonstruktion vorwiegend auf den Bereich der Bau-

grubensohle konzentrieren, werden Bodenbewegungen bis in eine gr̈oßere Entfernung

verursacht, welche im Vergleich zu einer konventionellenwip-Berechnung zu einer ins-

gesamt ausgeprägteren Setzungsmulde führen. Der Vergleich mit den in-situ Messungen

zeigt auch hier, dass mit Hilfe deswim-Modells eine zutreffendere Verformungsprognose

erfolgt.

• Der gegen̈uber dem Erdruhedruck erhöhte Ausgangsspannungszustand wirkt sich erheb-

lich auf die Gr̈oße der zu erwartenden Steifenkräfte aus. In Abḧangigkeit der Tiefe der

jeweiligen Steifenlage werden bis zu50 % höhere Steifenkr̈afte im Vergleich zu einer

wip-Berechnung prognostiziert. Im oberen Drittel der Baugrube ist die Zunahme der

Steifenkraft als Folge des erhöhten Erddrucks besonders ausgeprägt. Mit zunehmender



110 Kapitel 4. Boden- und Wandverformungen infolge Baugrubenherstellung

Tiefe der Steifenlage schwindet jedoch der Einfluss der Schlitzwandherstellung und die zu

erwartenden Steifenkräfte k̈onnen hinreichend genau durch eine konventionelle Berech-

nung ermittelt werden. F̈ur die betrachtete top-down Bauweise der TNEC-Baugrube ist

die Zunahme der Steifenkräfte von nachrangiger Bedeutung, da die zusätzliche Belastung

problemlos durch die Deckenscheiben aufgenommen werden kann. Im Falle einer bottom-

up Konstruktion, bei der zunächst eine temporär ausgesteifte Baugrube mit der geplanten

Tiefe ausgef̈uhrt und anschließend die Montage des Hochbaus von der Baugrubensohle

beginnt, kann eine Unterschätzung der Steifenkraft eine folgenschwere Bedeutung haben.

Die Aussteifung erfolgt in der Regel durch Druckglieder, welche auf die Gr̈oße der zu

erwartenden Steifenkraft bemessen werden. Sofern dafür die prognostizierten Belastun-

gen einerwip-Berechnung und ein Sicherheitsniveau vonη = 1, 5 zu Grunde gelegt

wird, können sich unter Umständen Bauzustände nahe des rechnerischen Grenzzustandes

ausbilden.

• Die Ursache f̈ur das ung̈unstigere Verformungsverhalten der Stützkonstruktion ist die

globale Erḧohung des Ausgangsspannungszustands im oberen Drittel derSchlitzwand

durch den Betoniervorgang der einzelnen Lamellen. Je stärker der Unterschied zwischen

dem Erdruhedruck und dem angesetzten Frischbetondruck ist, desto deutlicher werden

die prognostizierten Verformungen und Steifenkräfte deswim-Modells jene deswip-

Modells übertreffen. F̈ur die vorgestellten Berechnungen wurde eine kritische Tiefe des

Betondruckverlaufshcrit von 20 % der VerbauwandtiefeH geẅahlt. In-situ Messungen

des Frischbetondrucks zeigen jedoch, dasshcrit bis zu 30 % von H betragen und der

Betoniervorgang somit zu einer stärkeren Erḧohung des Spannungsniveaus führen kann.

Für den Fall, dass normalkonsolidierte Bodenschichten direkt bis zur Gel̈andeoberkante

anstehen, kann daher geschlossen werden, dass der Herstellungsvorgang der Schlitzwand

das Verformungsverhalten des Boden-Bauwerk-Systems in deutlich sẗarkerem Maße als

für den Fall der TNEC-Baugrube beeinflusst. DieseÜberlegungen k̈onnen ebenfalls auf

nichtbindige Bodenschichten̈ubertragen werden, die durch einen entsprechend gerin-

gen Erdruhedruck gekennzeichnet sind. Allerdings ist dabei im Unterschied zu bindigen

Sedimenten zu beachten, dass im Allgemeinen deutlich geringere Wandverschiebungen

erforderlich sind, um den aktiven Erddruck hinter der Verbauwand zu mobilisieren. F̈ur

ausreichend große Verschiebungen ist daher zu erwarten, dass der Einfluss der Schlitz-

wandherstellung verschwindet und die Spannungsgeschichte vor dem Baugrubenaushub

an Bedeutung verliert (SOM -Konzept, [47]).



Kapitel 5

Fundamentsetzungen infolge

Schlitzwandherstellung

5.1 Problemstellung

Bei der Herstellung von innerstädtischen Baugruben sind Setzungen der unmittelbar angren-

zenden Nachbarbebauung unvermeidlich. Neben denörtlichen geologischen Randbedingungen

und der Baugrubenkonstruktion hängt die Gr̈oßenordnung der auftretenden Bodenverformungen

wesentlich vom geẅahlten Bauverfahren ab. Die Aufgabenstellung während der Entwurfs- und

Ausführungsplanung besteht somit unter anderem darin, das Bauverfahren im Hinblick auf eine

Minimierung der Setzungen zu optimieren. Bei numerischen Prognoseberechnungen wird in der

Regel nur der Baugrubenaushub modelliert und die Bodenverformungen infolge Herstellung der

Verbauwand vernachlässigt. In-situ Messungen [96, 117] zeigen jedoch, dass schon während

der Wandherstellung nicht zu vernachlässigende Setzungen der Nachbarbebauung entstehen

können. Daher sollte sich eine Optimierung des Bauverfahrensnicht nur auf den Aushub der

Baugrube beziehen, sondern bereits den Herstellungsprozess der Verbauwand beinhalten.

Um die Anzahl der Herstellungsschritte bei der Ausführung von Schlitzẅanden gering zu halten,

wird eine m̈oglichst große L̈ange der einzelnen Schlitzwandlamellen angestrebt, welche sich aus

der äußeren Standsicherheitη des suspensionsgestützten Schlitzes ergibt. Zum Nachweis der

Sicherheit wurden zahlreiche Untersuchungen angestellt [79], die Aufschluss̈uber den durch

die Sẗutzsuspension aufzunehmenden räumlichen Erddruck geben sollten. Darauf aufbauend

wurden verschiedene räumliche Erddrucktheorien analog zur statischen und der kinematischen

Berechnungsmethode entwickelt. Zur Berücksichtigung von zus̈atzlichen Geb̈audelasten wurden

111
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weitere in-situ und Modellversuche durchgeführt [64, 69, 100, 112], wobei jedoch weiterhin

der Grenzzustand des offenen Schlitzes im Vordergrund der Untersuchungen steht und die

Gebrauchstauglichkeit der Nachbarbebauung nur von nachrangigem Interesse ist.

Zur genaueren Betrachtung des Setzungsverhaltens einer Einzelgr̈undung neben einer suspensi-

onsgesẗutzten Schlitzwandlamelle führte Waldhoff [129] kleinmaßstäbliche Modellversuche im

Sand durch. Ziel der Versuche war es, den Einfluss der Gebrauchslast des Fundamentes sowie des

Abstands zwischen Gründungsk̈orper und Schlitzwandlamelle auf die Fundamentsetzungen zu

klären, welche infolge des Schlitzaushubs entstehen. Auf derGrundlage seiner Versuchsergeb-

nisse schl̈agt Waldhoff zur Abscḧatzung der Setzungen eine Erweiterung des Polynomansatzes

von Hettler [50] vor, welcher die Prognose von Fundamentsetzungen unter Gebrauchslast in

rolligen Böden erlaubt. Um den Einfluss der Schlitzlänge auf die zu erwartenden Fundament-

setzungen infolge Schlitzaushubs zu untersuchen, führte Happe [49] im Folgenden weitere

Parameterstudien im trockenen Sand durch und leitet ein empirisch-mathematisches Modell

zur Abscḧatzung der Setzung eines Einzelfundamentes infolge Herstellung einer einzelnen,

unmittelbar benachbarten Schlitzwandlamelle her. Als maßgebender Versagensmechanismus

wird dabei ein prismatischer Bruchkörper mit einer unterϑa geneigten Gleitfl̈ache vorausge-

setzt. Mit Hilfe des mobilisierten Reibungswinkels im Ruhedruckzustand und ẅahrend des

Schlitzaushubs sowie einer angenommenen Mobilisierungsfunktion des Reibungswinkels̈uber

die Scherverformungen in der Gleitfläche k̈onnen die Fundamentsetzungen abgeschätzt werden.

Für ein Anwendungsbeispiel kann die Größenordnung der so bestimmten Setzungen numerisch

verifiziert werden [73].

Die Versuche von Waldhoff und Happe decken ein breites Spektrum an Variationsm̈oglichkeiten

ab, allerdings beschränken sie sich auf rollige, verformungsarme Böden ohne Grundwasser.

Ferner wird lediglich ein mittig zu einem Einzelschlitz platzierter Gr̈undungsk̈orper und hiermit

ein Sonderfall untersucht. Das folgende Kapitel soll daherder Fragestellung nachgehen, mit

welcher Gr̈oßenordnung an Fundamentsetzungen bei der Herstellung vonSchlitzwandlamellen

in weichen bindigen B̈oden zu rechnen ist. Dabei beschränkt sich die Betrachtung nicht nur auf

eine einzelne Schlitzwandlamelle, sondern schließt die sequentielle Herstellung eines Schlitz-

wandausschnitts im Pilger-Schritt- und Läuferverfahren mit ein. Neben der Einzelgründung

wird als weitere Alternative das Setzungsverhalten eines Streifenfundamentes infolge Schlitz-

wandherstellung untersucht.
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5.2 Einzelgründung

5.2.1 Äußere Standsicherheit des Schlitzes

Für die Konstruktion und Ausführung von Schlitzẅanden schreibt die DIN 4126 [5] eine erfor-

derlicheäußere Standsicherheit des suspensionsgestützten Schlitzes vonη = 1, 1 vor. Sofern

Geb̈aude innerhalb eines definierten kritischen Bereichs neben der Schlitzwandlamelle vorhan-

den sind, ist eine erḧohte Sicherheit vonη = 1, 3 einzuhalten. Es wird davon ausgegangen, dass

durch die ḧohere Sicherheit geringere Bodenverformungen infolge des Schlitzaushubs entste-

hen und somit die Gebrauchstauglichkeit der angrenzenden Bebauung sichergestellt ist. Wie

eingangs erẅahnt, wird aus bauverfahrenstechnischer Sicht eine Maximierung der Schlitzl̈ange

angestrebt, wobei die entsprechend denörtlichen Randbedingungen geforderte Standsicherheit

des offenen Schlitzes einzuhalten ist. Um eine Aussageüber die Gebrauchstauglichkeit von

Nachbargeb̈auden ẅahrend der Schlitzwandherstellung treffen zu können, erscheint es daher

sinnvoll, die auftretenden Setzungen mit der Standsicherheit des Einzelschlitzes zu korrelieren.

Zur Berechnung des räumlichen ErddrucksEar auf einen Erdschlitz begrenzter Länge verweist

DIN 4126 u.a. auf einen kinematischen Berechnungsansatz, basierend auf einem prismatischen

Bruchk̈orpermodell [130] (s. Bild 5.1a). Die räumliche Tragwirkung wird dadurch berück-

sichtigt, dass in den Seitenflächen des Bodenprismas rückhaltende Schubkräfte parallel zur

Gleitfläche angesetzt werden. Unter der Annahme, dass die Mohr-Coulombsche Bruchbedin-

gung erf̈ullt ist, lässt sich die Gr̈oße der Schubkräfte aus dem Reibungswinkelϕ′ des Bodens in

Verbindung mit der wirksamen Normalspannungσ′

y auf die Gleitfl̈ache sowie einer m̈oglichen

Kohäsionc′ berechnen. Die Annahme der Größe und die Verteilung vonσ′

y kann dabei erheb-

lichen Einfluss auf die Größe des r̈aumlichen Erddrucks und somit auf die Standsicherheit des

Schlitzes haben [79]. Auflasten, die auf oder unterhalb der Geländeoberfl̈ache angreifen, werden

bei der Ermittlung des vertikalen Gleichgewichts mit berücksichtigt. Zus̈atzlich ergeben sich

jedoch infolge einer daraus resultierenden Erhöhung vonσ′

y stützende Schubspannungen, die

bei der Berechnung vonEar mit angesetzt werden dürfen. Während schlaffe Steifen- und groß-

flächige Auflasten problemlos in das Berechnungsverfahren integriert werden k̈onnen, m̈ussen

mehrseitig begrenzte Lasten vereinfachtüber die gesamte L̈ange des Bruchk̈orpers verschmiert

werden.

Modell- und in-situ Versuche [100, 64] zeigen jedoch, dass konzentrierte Auflasten, beispiels-

weise in Form eines Einzelfundaments, den Versagensmechanismus entscheidend beeinflussen

können und dass sich in Abhängigkeit vom Belastungsniveau ein lokaler Bruchkörper nahe
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der Gel̈andeoberkante ausbildet. Happe [49] schlägt dazu eine Variation des Verfahrens von

Walz und Pulsfort [130] vor, indem insgesamt drei Bruchkörper unterschiedlicher L̈ange bei der

Standsicherheitsberechnung untersucht werden. Neben demurspr̈unglichen Bruchk̈orper, des-

sen L̈ange der SchlitzlängeLs entspricht, werden zusätzlich die Bruchk̈orper mit der L̈ange des

FundamentesLf sowie mit einer zwischenLs undLf liegenden mittleren L̈angeLm betrachtet.

Die Auflast wird dabeïuber die jeweilige Bruchk̈orperl̈ange verschmiert. Durch die Variation

der Gleitfl̈achenneigungϑa sowie der Berechnung der Standsicherheit für verschiedene Aus-

hubtiefen kann somit der maßgebende Versagensmechanismusbestimmt und der Nachweis der

äußeren Standsicherheit geführt werden.

Ear
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T

ϑa

t

Ls

P

a) b)
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45˚
 45˚


Bild 5.1: a) Prismatisches Bruchkörpermodell und b) Ansatz von vierseitig begrenzten

Auflasten für die Ermittlung der Schubkräfte T [38]

Um die Auswirkungen einer vierseitig begrenzten Auflast aufdie rückhaltenden Schubkräfte

in den Seitenfl̈achen des Bruchk̈orpers genauer berücksichtigen zu k̈onnen, wurde das Berech-

nungsmodell von Happe weiterentwickelt [38]. Dabei wird die Auflast über die L̈ange des

prismatischen Bruchk̈orpers verschmiert und eine unter45◦ geneigte Lastausbreitung parallel

zur Schlitzwandlamelle entsprechend Bild 5.1b angenommen.Hierdurch wird der Einfluss der

Fundamentlast auf die Flankenkräfte des Bruchk̈orpers im Unterschied zum Ansatz nach Happe

erst ab einer entsprechenden Tiefea beziehungsweisec unterhalb der Gr̈undungssohle berück-

sichtigt, wodurch sich geringere Standsicherheiten des Schlitzes ergeben. Der Ansatz nach

Göceri [38] wurde in das Programm RUBSchlitz [103] implementiert, welches f̈ur die Berech-
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nung deräußeren Standsicherheit für ebene und nicht-ebene suspensionsgestützte Erdschlitze

an der Ruhr-Universität Bochum entwickelt worden ist.

Die Fragestellung, welches Berechnungsmodell den sich einstellenden Bruchmechanismus und

somit die Standsicherheit des Schlitzes letztlich am besten erfasst, l̈asst sich nicht eindeutig be-

antworten. Bei den nachfolgend präsentierten Berechnungsergebnissen zum Setzungsverhalten

von Einzelgr̈undungen neben Schlitzwänden wird f̈ur die Ermittlung der̈außeren Standsicher-

heit des suspensionsgestützten Schlitzes das Berechnungsmodell von Göceri zu Grunde gelegt.

Ausschlaggebend für die Wahl ist zum einen die praktikabele Anwendbarkeit desModells un-

ter weitgehender Berücksichtigung der maßgebenden Einflussfaktoren. Zum anderen ist es f̈ur

die Vergleichbarkeit der Fundamentsetzungen erforderlich, dass f̈ur alle betrachteten F̈alle der

gleiche Bruchmechanismus unabhängig von der jeweiligen Fundamentbelastung und Schlitz-

geometrie angenommen wird. In diesem Zusammenhang sei deshalb darauf hingewiesen, dass

die berechneten Standsicherheiten nicht zwangsläufig den tats̈achlichen Grenzzustand des sus-

pensionsgestützten Schlitzes erfassen, sondern ausschließlich als Korrelationsfaktoren f̈ur die

auftretenden Setzungen infolge Schlitzaushubs dienen.

5.2.2 Finite-Elemente-Modell

Die numerischen Berechnungen der Fundamentsetzungen infolge Schlitzwandherstellung er-

folgt mit Hilfe des in Bild 5.2 dargestellten dreidimensionalen FE-Modells. Das Modell besteht

aus ca. 17000 trilinearen Volumenelementen mit einem gekoppelten Spannungs-Porenwasser-

druck-Ansatz. Die geẅahlten Untergrundverḧaltnisse entsprechen den bereits in Kapitel 4.2.2

beschriebenen geologischen Randbedingungen. Zunächst beschränkt sich die Betrachtung auf

die Herstellung einer einzelnen, entsprechend dem TNEC-Projekt 35 m tiefen Schlitzwand-

lamelle in unmittelbarer N̈ahe zum Gr̈undungsk̈orper. Die L̈ange der Lamelle wird zwischen

L = 3, 6 m, 5, 4 m und7, 2 m variiert. Das quadratische Einzelfundament mit den Abmessun-

gena = b = 1, 8 m ist in einer Tiefe vond = 5, 6 m auf der dort anstehenden Sandschicht

(Bild 4.4) mittig zum Schlitz gegr̈undet. Der lichte Abstand zwischen Gründungsk̈orper und

Lamelle betr̈agt jeweilsx = 1, 0 m. Zur Reduzierung der Rechenzeit wird parallel zur Längsach-

se der Lamelle eine Symmetriebedingung eingeführt. Vergleichende Berechnungen mit einem

asymmetrischen Modellausschnitt ergeben, dass diese Annahme die Gr̈oße der resultierenden

Fundamentsetzungen um weniger als4 % beeinflusst.

Zu Beginn der Berechnungen wird für jedes Modell die entsprechende Fundamentlast auf

den Gr̈undungsk̈orper aufgebracht und eine einjährige Konsolidierungsphase simuliert. Im An-
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Schlitzlamelle

Leitwand

Fundament

P

Symmetrie-


ebene

 0.0 m

  -5.4 m

 -35.0 m

 -46.0 m

28,8 m

100 m

4
6
 m

3
5
 m

L

Bild 5.2: FE-Modell einer einzelnen Schlitzwandlamelle mit benachbartem Einzelfunda-

ment

schluss erfolgt die Simulation des Herstellungsvorgangs der Schlitzwandlamelle entsprechend

der in Kapitel 3 vorgestellten Modellierungstechnik. Die Anzahl der Aushubschritte hat auf

Grund der wechselnden Spannungspfade im benachbarten Bodenbereich einen Einfluss auf die

Setzungen, so dass entsprechend den Erkenntnissen aus [73]der Schlitzaushub durch insge-

samt f̈unf Aushubschritte modelliert wird. Die Wichte der stützenden Bentonitsuspension wird

dabei zuγb = 10, 3 kN/m3 angenommen. Im Vergleich zum Aushubvorgang treten während

des sich anschließenden Betoniervorgangs monotone Spannungspfade im Boden auf, da der

Betonspiegel gleichm̈aßig vom Fuß der Lamelle ansteigt und die Stützsuspension nach oben

verdr̈angt. Eine Unterteilung des Betoniervorgangs in einzelne Betonierabschnitte erfolgt daher

bei der Simulation nicht. Zur Berücksichtigung des Einflusses des Belastungsniveaus auf die

zu erwartenden Setzungen werden für jede Schlitzl̈ange f̈unf unterschiedliche Fundamentlasten

untersucht, deren Größe sich jeweils aus deräußeren Standsicherheitη des suspensionsgestütz-

ten Schlitzes entsprechend [103] ergibt. Für unterschiedliche Schlitzlängen ergeben sich daher

bei gleichem Sicherheitsniveau unterschiedlich große Fundamentlasten, welche als Eingangspa-

rameter f̈ur das FE-Modell dienen. Tabelle 5.1 gibt einenÜberblick über die Fundamentlasten

und die zugeḧorigen Standsicherheiten.

Zur Modellierung der Herstellung einer durchlaufenden Schlitzwand wird ein Schlitzwand-

segment bestehend aus drei Einzellamellen generiert. In Kapitel 3.4.4 wird deutlich, dass der

Herstellungsvorgang einer Einzellamelle parallel zur Schlitzwandachse zu einer Veränderung

des Ausgangsspannungszustands im Bereich der Lamelle selbst sowie innerhalb eines beidsei-
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Tabelle 5.1: Fundamentlasten p′ und zugehörige Standsicherheiten η des suspensions-

gestützten Schlitzes mit unterschiedlicher Länge L

L=7,2 m

η 1,05 1,14 1,25 1,38 1,52

p′[kN/m2] 200 150 100 50 0

L=5,4 m

η 1,06 1,15 1,29 1,41 1,54

p′[kN/m2] 240 200 140 110 75

L=3,6 m

η 1,04 1,1 1,21 1,32 1,56

p′[kN/m2] 280 260 230 200 150

tig an die Lamelle angrenzenden Bereichs in der Größe der Schlitzl̈ange f̈uhrt. Daraus l̈asst

sich schließen, dass das Setzungsverhalten eines Einzelfundamentes im Wesentlichen durch die

Konstruktion der unmittelbar benachbarten sowie der daranzu beiden Seiten anschließenden

Schlitzwandlamellen bestimmt wird. Der Aushub- und der Betoniervorgang mit einer Dauer

von insgesamt einem Tag erfolgt für jede Lamelle entsprechend der in Kapitel 3 beschriebenen

Methodik.

Für das Schlitzwandsegment wird als Herstellungssequenz das Pilger-Schritt- und das L̈aufer-

verfahren (siehe Bilder 5.3a und b) gewählt. Beim Pilger-Schritt-Verfahren wird dabei auf die

Herstellungssimulation der Lamellen 0 und 3 verzichtet undes werden nur die Lamellen 1, 2 und

4 modelliert. Weiterhin wird entsprechend Bild 5.3c die Lagedes Fundamentes bezüglich der

Lamelleneinteilung der Schlitzwand variiert, so dass der Gründungsk̈orper zum einen mittig zur

Lamelle (Position 1) und zum anderen amÜbergang zweier benachbarter Lamellen (Position 2)

positioniert wird.

5.2.3 Berechnungsergebnisse für die Einzelgründung

Die im folgenden Kapitel dargestellten Setzungen des Einzelfundamentes resultieren ausschließ-

lich aus dem Konstruktionsvorgang der Einzellamelle beziehungsweise des Schlitzwandseg-
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Schlitzwand bestehend aus drei Lamellen (Grundriss)

Herstellungssequenz:

a) 

4120 3

b) 

10 2 3 4

L

1 m

Position 1 Position 2

c) 

Bild 5.3: Schematische Darstellung des Schlitzwandsegments, Herstellung im Pilger-

Schritt- a) und im Läuferverfahren b) sowie betrachtete Positionen des Gründungskörpers

c)

mentes. Die Eigensetzungen infolge Gebrauchslast werden bei den Darstellungen nicht berück-

sichtigt. Bei den angegebenen Fundamentlasten handelt es sich um effektive, das heißt set-

zungswirksame Belastungen. Der Lastanteil infolge Bodenaushubs und Auftrieb wird von der

Gesamtbelastung des Gründungsk̈orpers subtrahiert.

Bild 5.4 stellt f̈ur die drei betrachteten SchlitzlängenL die berechneten mittleren Setzungen des

Gründungsk̈orpers infolge Schlitzaushubs̈uber die effektive Fundamentlastp′ dar. Die Bela-

stungp′ = 0 kPa charakterisiert ein unbelastetes Gelände und die auftretenden Verformungen

resultieren allein aus Bodeneigengewicht. Für jede Lamelle entspricht die maximal aufgebrach-

te Fundamentlast etwa eineräußeren Standsicherheit vonη = 1, 05, so dass mit abnehmender

Schlitzl̈ange das maximale Belastungsniveau des Fundamentes ansteigt. Unabḧangig von der

Schlitzl̈ange nehmen die Fundamentsetzungen zu Beginn annähernd linear mit der Gebrauchs-

last zu. Je gr̈oßer die Schlitzl̈ange dabei ist, desto größer sind ebenfalls die zu erwartenden

Setzungen. Mit steigendem Belastungsniveau wachsen die Setzungenüberlinear an. Der̈Uber-

gang zwischen linearem und̈uberlinearem Verlauf ist von der Schlitzlänge abḧangig und tritt

für größere Schlitzl̈angen bei geringeremp′ auf.

Während des Schlitzaushubs unter Bentonitstützung sinkt im angrenzenden Bodenbereich der

totale Erdruhedruck auf das Maß des Stützdrucks ab (vgl. Kapitel 3). Damit verbunden sind

entsprechende Schubdehnungen, welche für die Mobilisierung der Scherfestigkeit des Bodens

erforderlich sind. Je größer die L̈ange des offenen Schlitzes ist, desto höher muss die Festig-
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keit des Bodens mobilisiert werden, um die Standsicherheit des Schlitzes zu geẅahrleisten

und einen Gleichgewichtszustand zwischen Erd- und Suspensionsdruck zu erreichen. Mit dem

Mobilisierungsgrad der Scherfestigkeit nehmen die Deformationen des Bodens jedochüberpro-

portional zu, so dass mit zunehmender Schlitzlänge ḧohere Fundamentsetzungen bei gleicher

Gebrauchslast zu erwarten sind.
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Bild 5.4: Fundamentsetzungen infolge Schlitzaushubs einer Einzellamelle dargestellt über

die effektive Fundamentlast p′

In Bild 5.5 sind f̈ur L = 7, 2 m die berechneten Fundamentsetzungen infolge Schlitzaushubs

unter Bentonitsẗutzung und nach Abschluss des Betoniervorgangsüber dieäußere Standsicher-

heit η des Schlitzes dargestellt. Mit abnehmender Sicherheit, was gleichbedeutend mit einer

Erhöhung der Fundamentbelastung ist, nehmen die Setzungenüberlinear zu. Der Betonier-

vorgang im Anschluss an den Schlitzaushub führt jedoch zu einer erheblichen Reduktion der

zuvor aufgetretenen Fundamentsetzungen, welche im Falle einer Sicherheit vonη = 1, 3 etwa

50 % betr̈agt. Grund daf̈ur ist der hohe Frischbetondruck, welcher in geringen Tiefen unter-

halb der GOK den totalen Erdruhedruck im Ausgangszustand deutlich übersteigt (vgl. Kapitel

3). Aus Bild 3.12 ist ersichtlich, dass der Betoniervorgang zukonvexen Schlitzverformungen

nahe der Geländeoberkante führt und demzufolge Hebungen des umliegenden Bodens und des

Gründungsk̈orpers verursacht. Da jedoch die Größe und die Verteilung des Frischbetondrucks

über die Schlitztiefe von vielen Faktoren abhängen und bislang nicht ausreichend geklärt sind,

sollten die prognostizierten Fundamenthebungen infolge des Betonierens der Lamelle kritisch
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Bild 5.5: Fundamentsetzungen infolge Schlitzaushubs und nach Abschluss des Betoniervor-

gangs dargestellt über die äußere Standsicherheit η des suspensionsgestützten Schlitzes,

Schlitzlänge L = 7, 2 m

beurteilt und eher als Tendenz bewertet werden. Die im Modell verwendete Approximation

des Betondruckverlaufs entspricht mit einer kritischen Tiefe vonhcrit = 0, 2H (s. Kapitel 3.3)

einer konservativen Annahme. Auf der Grundlage der wenigenBetondruckmessungen bei der

Ausführung von Schlitzẅanden ist davon auszugehen, dasshcrit bis zu30% der Schlitztiefe

entsprechen kann, was allerdings bedeuten würde, dass die Fundamenthebungen durch den

Betoniervorgang tendenziell größer als nach Bild 5.5 auftreten würden.

Trägt man die Fundamentsetzungen infolge Schlitzaushubs ebenfalls für die Schlitzl̈angen

L = 3, 6 m und 5, 4 m über dieäußere Standsicherheit des Schlitzesη auf (Bild 5.6), so

ist zu sehen, dass auch bei gleicher Standsicherheit die Verformungen mit der Schlitzlänge

anwachsen. Je größer die Schlitzl̈ange ist, desto stärker steigen die Verformungen mit abneh-

mender Standsicherheit an. Für L = 3, 6 m resultiert ein ann̈ahernd linearer Zusammenhang

zwischenη und den prognostizierten Setzungen. Bild 5.7 stellt dazu dieSpannungspfade infol-

ge Fundamentbelastung und anschließenden Schlitzaushubsin der Tonschicht ca.3 m unter-

halb des Gr̈undungsk̈orpers imp′-q-Diagramm mit den Roscoe-Invariantenp′ = −trT/3 und

q =
√

3/2 ‖T∗‖ dar. Betrachtet werden zum Vergleich die zwei SchlitzlängenL = 3, 6 m und

7, 2 m bei eineräußeren Standsicherheitη = 1, 3, woraus sich die effektiven Fundamentlasten

für die kurze Lamelle zup′ = 200 kPa und für die lange zu80 kPa ergeben. Ausgehend

vom K0-Zustand, gekennzeichnet durch Punkt1, ergeben sich zunächst infolge Fundament-
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Bild 5.6: Fundamentsetzungen infolge Schlitzaushubs für unterschiedliche Schlitzlängen L

belastung parallele Spannungspfade und eine Erhöhung der mittleren Spannungp′ und des

Spannungsdeviatorsq. Auf Grund der unterschiedlichen Gebrauchslasten resultieren f̈ur die

beiden betrachteten Schlitzlängen verschiedene Endpunkte der Spannungspfade (Punkt2). Der

anschließende Schlitzaushub erfolgt weitestgehend undrainiert und f̈uhrt unabḧangig von der

Schlitzl̈ange zu einer Reduktion vonp′ bei ann̈ahernd konstanter Deviatorspannungq (Punkte

2 → 3). Die Spannungszustände nach Abschluss des Aushubvorgangs liegen deutlich unterhalb

der kritischen Zustandslinie und somit hinreichend entfernt vom Bruchzustand des Bodens. Für

beide Schlitzl̈angen kann auf eine annähernd gleiche Mobilisierung der Scherfestigkeit nach

Bodenaushub unter Bentonitstützung geschlossen werden. Bild 5.8 stellt zum Vergleich den

mobilisierten Reibungswinkelϕ′

mob unterhalb des Fundamentes (a) und am Rand des offenen

Schlitzes (b)über die deviatorische Dehnungǫq =
√

2/3 ‖E∗‖ (E∗ = deviatorischer Deh-

nungstensor) dar. F̈ur L = 3, 6 m und7, 2 m wird der Reibungswinkel des Bodens inähnlicher

Größenordnung mobilisiert und es treten vergleichbare Schubdehnungen auf. Mit zunehmender

Schlitzl̈ange wird jedoch ein immer größeres Bodenvolumen diesen Scherdeformationen unter-

worfen, so dass bei gleicheräußerer Standsicherheit des Bodens bei längeren Schlitzen größere

Bodenverformungen und somit Fundamentsetzungen auftretenals bei k̈urzeren.

Für den betrachteten Fall eines unmittelbar an die Schlitzwandlamelle angrenzenden Gründungs-

körpers lassen sich jedoch die Setzungen infolge Schlitzaushubs unabḧangig von der Schlitzlänge

hinreichend genau prognostizieren, sofern die mit der Schlitzlänge normierten Setzungens/L

entsprechend Bild 5.10̈uber die Standsicherheit aufgetragen werden. Im Falle der drei unter-
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Bild 5.7: Effektiver Spannungspfad des Bodens 3 m unterhalb des Gründungskörpers

infolge Fundamentbelastung und Schlitzaushubs einer Lamelle mit L = 3, 6 m und 7, 2 m.

Die äußere Standsicherheit des Schlitzes beträgt in beiden Fällen η = 1, 3, woraus die

Fundamentlasten p′ = 200 kPa (L = 3, 6 m) und p′ = 80 kPa (L = 7, 2 m) resultieren
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Bild 5.9: Mobilisierter Reibungswinkel ϕ′

mob 3 m unterhalb des Gründungskörpers am

Rand der Lamelle während der Fundamentbelastung und des Schlitzaushubs, aufgetragen

über die Deviatordehnung ǫq
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Bild 5.10: Normierte Fundamentsetzungen s/L für die betrachteten Schlitzlängen L
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suchten L̈angen resultiert daraus eine Bandbreite in der Größenordnung vons/L = ±0, 02%.

Für ein von der DIN 4126 [5] gefordertes Sicherheitsniveauη = 1, 3 variieren die bezogenen

Setzungen vons/L = 0, 18 − 0, 22 % und liegen somit in der Größenordnung jener Setzun-

gen, welche f̈ur sandige B̈oden zu erwarten sind [49, 73]. Im Unterschied zum Ton entspricht

der Herstellungsvorgang einer Schlitzwandlamelle im Sandjedoch einem ann̈ahernd drainier-

ten Vorgang und die Endsetzungen des Gründungsk̈orpers treten somit unmittelbar auf. Im

Vergleich dazu erfolgt der Schlitzaushub in schluffigen undtonigen B̈oden weitestgehend un-

drainiert und es entstehen entsprechend Kapitel 3 als Folgeder horizontalen Verformungen der

Schlitzwandungen Porenwasserunterdrücke im angrenzenden Boden, welche erst zeitverzögert

dissipieren und zu weiteren Verformungen führen. Bild 5.11 dokumentiert die Auswirkungen des

Konsolidierungsvorgangs auf die zu erwartenden Fundamentsetzungen. Bei den zu Grunde ge-

legten Berechnungen wird nach Aushub der Schlitzwandlamelle (L = 7, 2 m) eine vierẅochige

Zeitspanne generiert, in der der offene Schlitz unter Suspensionssẗutzung verbleibt. Verfahrens-

technisch kann eine solche Verzögerung beispielsweise durch die Beseitigung von Hindernissen

oder Findlingen innerhalb des auszuhebenden Schlitzes begründet sein. Innerhalb der ersten fünf

Tage nach Abschluss der Aushubarbeiten nehmen die Setzungen um bis zu40% zu. Zu erkl̈aren

ist diese Entwicklung dadurch, dass der angrenzende Boden infolge der Dissipation der Po-

renwasserunterdrücke schwillt und die horizontalen Bodenverformungen in denSchlitz hinein

zunehmen. Damit verbunden ist eine weitere Zunahme der vertikalen Bodenverformungen, wel-

che zu einer Vergr̈oßerung der Fundamentsetzungen führen. Die Porenwasserunterdrücke infolge

des Schlitzaushubs entsprechen einem lokalen Absinken desGrundwasserspiegels im Umge-

bungsbereich der Lamelle. Durch den Konsolidierungsvorgang steigt der Grundwasserspiegel

jedoch auf sein altes Niveau wieder an, wodurch es ab dem fünften Tag nach Fertigstellung des

Schlitzaushubs zu geringfügigen Hebungen des Geländes und des Gründungsk̈orpers kommt.

Zur Klärung des Einflusses der Viskosität und damit des Kriechverhaltens des Bodens werden

für den betrachteten Fall ferner Berechnungen mit unterschiedlichen ViskosiẗatsindizesIv für

die bindigen Bodenschichten durchgeführt. Der IndexIv = 1, 8 % entspricht den ursprünglichen

Bodenverḧaltnissen in Taipeh, ẅahrendIv = 5 % einen ausgeprägt plastischen Boden repräsen-

tiert. Für die betrachteten ViskositätsindizesIv ergeben sich jedoch entsprechend Bild 5.11

ann̈ahernd deckungsgleiche Zeit-Verformungskurven, woraus geschlossen werden kann, dass

die Setzungszunahme der Einzelgründung infolge Bauverz̈ogerung allein aus dem Schwellvor-

gang des Bodens resultiert und das Kriechverhalten des Bodenskeinen entscheidenden Einfluss

aus̈ubt.

Als baupraktische Konsequenz ergibt sich daraus, dass durch einen z̈ugigen Schlitzaushub in
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Bild 5.11: Verlauf der Fundamentsetzungen für unterschiedlich viskose Böden infolge

Schlitzaushubs unter Bentonitstützung und einer anschließenden vierwöchigen Standzeit

des offenen Schlitzes

Verbindung mit unmittelbar anschließendem Betoneinbau dieSetzungen von benachbarten Ein-

zelgr̈undungen reduziert werden können. Durch eine Begrenzung der Schlitzlänge k̈onnen auch

für geringere Standsicherheitenη Schlitzwandlamellen hergestellt werden, ohne die Gebrauch-

stauglichkeit der angrenzenden Bebauung einzuschränken.

Zur Ber̈ucksichtigung des Abstands zwischen Gründungsk̈orper und Schlitzwandlamelle stellt

Bild 5.12 die bezogenen Setzungens/L über den bezogenen Abstandx/L für L = 7, 2 m dar.

Der Abstandx wird dabei vom Rand der Lamelle bis zum Mittelpunkt des Gründungsk̈orpers

gemessen. Mit wachsendem Abstand nehmen die Setzungen für eine Sicherheit vonη = 1, 0

und1, 3 stetig ab. F̈ur größere Absẗande (x/L > 0, 5) ist mit einer rascheren Setzungsabnahme

zu rechnen als für solche F̈alle, bei denen sich das Fundament näher am Schlitz befindet.

Dieser Sachverhalt ist dadurch zu erklären, dass mit zunehmendem Abstand die Fundamentlast

zu einem gr̈oßeren Anteil̈uber ein sich im Boden ausbildendes Druckgewölbe auf Bodenberei-

che neben dem suspensionsgestützten Schlitz abgetragen werden kann und die Scherfestigkeit

des Bodens nur zu einem geringeren Maß mobilisiert werden muss. Dadurch treten geringere

Scherdeformationen auf, welche sich durch kleinere Fundamentsetzungen bemerkbar machen.

In Bild 5.12 ist zus̈atzlich der in DIN 4126 [5] festgelegte kritische Bereich mitx/L = 0, 7

dargestellt. Sofern sich ein Gebäude in einem geringeren Abstand zum Schlitz befindet, wird
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Bild 5.12: Abhängigkeit der berechneten Setzungen s/L vom Abstand x/L zwischen

Gründungskörper und Schlitzwandlamelle

nach DIN 4126 zur Reduktion der Setzungen eine erhöhte Standsicherheit des Schlitzes von

η = 1, 3 anstelle vonη = 1, 1 gefordert. Anhand der dargestellten Ergebnisse ist zu erkennen,

dass die Setzungen außerhalb dieses Bereichs deutlich abnehmen und daher eine geringere

Standsicherheit zu vertreten ist. Analog ist der bezogene Abstandx/L bei konstantem Abstand

zwischen Gr̈undungsk̈orper und Lamelle gr̈oßer, je kleiner die Schlitzlänge ist. F̈ur kürzere La-

mellen ist daher mit geringeren Setzungen zu rechnen, da eingrößerer Anteil der Fundamentlast

über Geẅolbewirkung abgetragen werden kann. Dabei ist jedoch zu beachten, dass ein gewisser

Mindestabstand zur Mobilisierung des Druckgewölbes erforderlich ist. Lee [64] schlägt analog

dazu das in Bild 5.13 dargestellte Modell vor. Der maßgebendeBruchk̈orper bildet sich ausge-

hend von den vorderen Ecken des Fundamentes unter einem Winkel vonϑ = 45◦ aus. Im Falle

eines quadratischen Gründungsk̈orpers mit der Kantenlängeb ergibt sich somit die Breite des

Bruchk̈orpers in Ḧohe der Schlitzwandlamelle zu:

Lf = b + 2 · (x − b

2
) · tan ϑ (5.1)

Für große Schlitzl̈angen mitL > Lf wird die Fundamentlast allein̈uber die Sẗutzwirkung

der Suspension und die Mobilisierung des Scherwiderstandsabgetragen. Nimmt jedoch die

Schlitzl̈ange ab oder der Abstandx zu, so dass entsprechendL < Lf gilt, bildet sich zus̈atzlich

ein Druckgeẅolbe im Boden aus und die Fundamentlast wird zum Teil auf die angrenzenden
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Bodenbereiche seitlich vom Schlitz abgetragen. Für den untersuchten Fall mitL = 7, 2 m und

b = 1, 8 m muss entsprechend Gleichung 5.1x/L > 0, 5 gelten, damit von einer Geẅolbe-

bildung ausgegangen werden kann. Entsprechend Bild 5.12 werden f̈ur größere Absẗande als

x/L = 0, 5 tats̈achlich sẗarker abnehmende Fundamentsetzungen infolge Schlitzaushubs pro-

gnostiziert und somit diëUberlegung zur Bruchk̈orperausbildung nach Lee bestätigt.

L

L f

b

x

ϑ = 450

Bild 5.13: Bruchmodell für ein Einzelfundament neben einem suspensionsgestützten

Schlitz nach Lee [64]. Sofern Lf > L kann eine Gewölbewirkung zur Abtragung der

Fundamentlast während des Schlitzaushubs unterstellt werden

In Bild 5.14 sind die normierten Setzungen des Einzelfundamentes ẅahrend der sequenti-

ellen Herstellung dreier Schlitzwandlamellen im Pilger-Schritt-Verfahrenüber die Konstruk-

tionsschritte aufgetragen. Entsprechend Bild 5.3 werden die beiden Positionen1 und 2 des

Gründungsk̈orpers in Bezug zur Lamelleneinteilung der Schlitzwand untersucht. Der bezogene

Abstand zwischen Gründungsk̈orper und Lamelle beträgtx/L = 0, 26 bei eineräußeren Stand-

sicherheit vonη = 1, 05. Für den Fall des mittig zur Lamelle gegründeten Einzelfundamentes

wird der gr̈oßte Anteil der Gesamtsetzungen durch den Aushub der unmittelbar benachbarten

Lamelle 2 verursacht. Der anschließende Betoniervorgang führt analog zu Bild 5.5 zu einer

Reduktion der Verformungen um ca.35%, so dass nach Fertigstellung der Lamelle eine mittlere

Setzung des Gründungsk̈orpers von etwa0, 2% der Schlitzl̈ange verbleibt. Die fortschreitende

Herstellung der Lamellen1 und3 führt zu einer oszillierenden Akkumulation der Fundamentset-

zungen, da sich die einzelnen Setzungsmulden im Umgebungsbereich jeder Lamellëuberlagern.

Für die Setzungen des Gründungsk̈orpers ergibt sich daraus die Konsequenz, dass die größten

Verformungsordinaten temporär während des Aushubvorgangs der Lamelle3 auftreten. Da der

Setzungszuwachs während der Herstellung deräußeren Lamelle hinreichend klein ist, kann

die Schlussfolgerung getroffen werden, dass weiter entfernt liegende Lamellen keinen weiteren

Einfluss auf das Verformungsverhalten der Gründung aus̈uben. Die Setzungen werden somit

ausschließlich durch die Herstellung der unmittelbar benachbarten sowie der beidseitig daran
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anschließenden Schlitzwandlamellen verursacht. Aus Bild 5.14 ist jedoch zu entnehmen, dass

für die Gebrauchstauglichkeitsbetrachtung des Gebäudes ẅahrend der Herstellung der Schlitz-

wand die tempor̈ar auftretenden Setzungen infolge des Aushubs der Lamelle2 mit ausreichender

Genauigkeit als Bewertungskriterium zu Grunde gelegt werden können.

Eine ähnliche Entwicklung der Setzungen des mittig platziertenFundamentes lässt sich bei

der schrittweisen Herstellung der Schlitzwand im Läuferverfahren beobachten (Bild 5.15). Der

größte Verformungsanteil resultiert wie zuvor aus dem Schlitzaushub der Lamelle2 während

die Herstellung der beidseitig benachbarten Lamellen nur einen geringen Anteil beisteuert. Als

Folge der Setzungsüberlagerung treten jedoch die größten Setzungsordinaten ebenfalls beim

Aushub der Lamelle3 auf.
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Bild 5.14: Entwicklung der Fundamentsetzungen während der sequentiellen Herstellung

eines aus drei Lamellen bestehenden Schlitzwandsegmentes im Pilger-Schritt-Verfahren

Bild 5.17 stellt einen Vergleich der maximalen Fundamentsetzungen infolge unterschiedlicher

Herstellungssequenzenüber dieäußere Standsicherheit des Schlitzes dar. Für das Pilger-Schritt-

Verfahren wird zus̈atzlich zwischen den Sequenzen 2-1-3 (Fundament neben einer Primärlamel-

le) und 1-3-2 (Fundament neben einer Sekundärlamelle) unterschieden. Für den baupraktischen

Bereich mitη > 1, 3 sind die gr̈oßten Setzungen infolge Schlitzwandherstellung für den Fall zu

erwarten, dass sich der Gründungsk̈orper bei der Pilger-Schritt-Sequenz neben einer Sekundärla-

melle befindet. Grund dafür ist, dass sich die temporären Verformungen infolge Schlitzaushubs
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Bild 5.15: Entwicklung der Fundamentsetzungen während der sequentiellen Herstellung

eines aus drei Lamellen bestehenden Schlitzwandsegmentes im Läuferverfahren
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Bild 5.16: Vergleich der maximal prognostizierten Setzungen für einen mittig zum

Schlitz (Position 1) und einen am Übergang zweier Lamellen (Position 2) positionierten

Gründungskörper für die Herstellung der Wand im Pilger-Schritt-Verfahren
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Bild 5.17: Vergleich der über die Standsicherheit η aufgetragenen normierten Fundament-

setzungen infolge des Schlitzaushubs der Lamelle 2 für unterschiedliche Herstellungsse-

quenzen

der Lamelle2 mit denenüberlagern, welche permanent aus der Fertigstellung der Lamellen1

und3 resultieren. F̈ur das L̈auferverfahren gilt das Gleiche. Da jedoch vor dem Bodenaushub

der Lamelle2 lediglich die Lamelle1 hergestellt wurde, sind die zugehörigen Fundamentsetzun-

gen geringer. Die kleinsten Verformungen resultieren aus der Pilger-Schritt-Sequenz 2-1-3. Da

sich hierbei der Gr̈undungsk̈orper neben einer Prim̈arlamelle befindet, resultieren die Setzungen

einzig und allein aus dem Schlitzaushub der Lamelle2 selbst. F̈ur geringere Sicherheiten als

η = 1, 3, welche jedoch nach DIN 4126 [5] für den Fall einer Nachbarbebauung innerhalb

des kritischen Abstands unzulässig sind, drehen sich diese Verhältnisse jedoch genau um. Mit

abnehmender Standsicherheit des Schlitzes nehmen die Verformungen im Falle der Sequenz

2-1-3überproportional zu und es treten für η = 1, 05 die gr̈oßten Setzungen auf. Im Unterschied

dazu ist der Setzungszuwachs in den beidenübrigen F̈allen deutlich geringer, da die bereits

fertiggestellten und teilweise ausgehärteten Nachbarlamellen steife Widerlager für das Span-

nungsgeẅolbe ẅahrend des Aushubs der Lamelle2 bilden und somit zu einer Begrenzung der

Bodenbewegungen beitragen. Allerdings dominiert für die Lamellenfolge 1-3-2 diëUberlage-

rung der einzelnen Setzungsmulden, so dass trotz der beidseitig eingebauten Lamellen größere

Setzungen resultieren als für den Fall des L̈auferverfahrens. F̈ur η = 1, 3 ist zwischen den Se-

quenzen 1-2-3 und 2-1-3 praktisch kein Unterschied in den Fundamentsetzungen zu erkennen.

Lediglich für den Fall, dass sich der Gründungsk̈orper neben einer sekundären Schlitzwand-
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lamelle befindet (Sequenz 1-3-2), kann mit bis zu30 % größeren Verformungen gerechnet

werden.

Von größerer Bedeutung ist die Position des Gründungsk̈orpers zu den Lamellen und somit

die Lamelleneinteilung der Schlitzwand in Relation zur Nachbarbebauung. Bild 5.16 stellt

vergleichend f̈ur die Positionen 1 und 2 die maximal auftretenden Fundamentsetzungen̈uber

die äußere Standsicherheit des Schlitzes dar, wobei in beiden Fällen das mittig zum Schlitz

platzierte Einzelfundament bei der Berechnung vonη zu Grunde gelegt wird. Befindet sich

der Gr̈undungsk̈orper amÜbergang zweier Schlitzwandlamellen, so sind die Setzungen infolge

Schlitzwandherstellung unabhängig von der Sequenz deutlich kleiner als im Falle eines mittig zur

Lamelle gegr̈undeten Fundamentes. Während des Aushubs einer der angrenzenden Lamellen

kann die Fundamentlast durch eine Umlagerung der Sohlspannungen auf die angrenzenden

Bodenbereiche abgetragen und ein mit entsprechenden Verformungen verkn̈upfter Lastabtrag

über die Sẗutzsuspension minimiert werden. Für η = 1, 3 können somit die Setzungen des

Gründungsk̈orpers um bis zu40 % reduziert werden.
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∆
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Bild 5.18: Unterschiedliche Bewertungskriterien für die Beurteilung der Gebrauchstaug-

lichkeit von Gebäuden infolge Setzungsdifferenzen [36]

Zur Beurteilung der Gebrauchstauglichkeit ist neben der absoluten Setzungsordinatesmax auch

die Kenntnis der maximal auftretenden Setzungsdifferenzδ erforderlich. Schultze [106] schlägt

eine Begrenzung der Winkelverdrehung auftan α = δ/l = 1/300 (s. Bild 5.18) vor, um Scḧaden

am Bauwerk zu vermeiden. Zur Berücksichtigung von Ungenauigkeiten bei der Setzungspro-

gnose kann dieser Wert zusätzlich mit einer Sicherheit beaufschlagt werden, so dass sich eine

zulässige Winkelverdrehung von1/500 oder, sofern Scḧaden mit Sicherheit ausgeschlossen wer-

den sollen, von1/1000 ergibt. Um im vorliegenden Fall die maximalen Winkelverdrehungen zu

berechnen, ist eine Annahmeüber das Gr̈undungsraster der aufgehenden Konstruktion erforder-

lich. Aus der Sequenzberechnung der drei Schlitzwandlamellen geht hervor, dass der Aushub
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eines Schlitzes nur geringfügige Setzungen eines Einzelfundamentes verursacht, welches mit-

tig zu einem Nachbarschlitz gleicher Länge gegr̈undet ist. Vernachlässigt man diesen Einfluss

und ẅahlt die Schlitzl̈ange als Fundamentraster parallel zu Schlitzwand, so entsprechen die

maximalen Setzungsdifferenzen den während des Schlitzaushubs temporär auftretenden Funda-

mentsetzungen. F̈ur eine Schlitzl̈angeL = 7, 2 m und einer Sicherheit des offenen Schlitzes von

η = 1, 1 ergibt sich demnach eine Winkelverdrehung von etwa1/340, wodurch zwar Scḧaden

theoretisch ausgeschlossen, aber mögliche Unsicherheiten nicht abgedeckt werden können. Um

die Winkelverdrehung auf1/500 und somit die Setzung infolge Schlitzaushubs auf etwa1, 5 cm

(720 cm/500) zu begrenzen, ist gem̈aß Bild 5.6 einëaußere Standsicherheit des suspensions-

gesẗutzten Schlitzes von mindestensη = 1, 32 erforderlich. F̈ur die Schlitzl̈angenL = 5, 4 m

und 3, 6 m ergibt sich eine entsprechende Sicherheit vonη = 1, 25 und 1, 3. Voraussetzung

dafür ist jedoch, dass die Ausführung der Aushub- und Betonierarbeiten zügig erfolgt und der

Boden somit keine M̈oglichkeit zum Schwellen erhält, wodurch die Winkelverdrehungen wei-

ter anwachsen ẅurden. Ist der Abstandl der Fundamente jedoch größer als die Schlitzlänge

L, was gerade im Falle vonL = 3, 6 m wahrscheinlich ist, so d̈urfen entsprechend geringere

Standsicherheiten des Schlitzes zur Einhaltung der Winkelverdrehung zugelassen werden.

Alternativ wurde f̈ur die Schlitzl̈angeL = 7, 2 m ein Fundamentraster vonl = 3, 6 m untersucht.

Die Anordnung der Fundamente wurde dabei so gewählt, dass sich ein Gründungs-k̈orper mittig

und der andere am Rand der Einzellamelle befindet. Während des Schlitzaushubs lässt sich

nun aufgrund des engen Rasters eine ausgeprägtere Setzungsmulde beobachten. Die Setzungen

des Randfundamentes, welche nun in einer nicht mehr zu vernachlässigenden Größenordnung

liegen, f̈uhren dazu, dass der Setzungsunterschied zwischen den beiden Gr̈undungsk̈orpern

geringer als bei einem Raster vonl = 7, 2 m ist. Trotz des kleineren Abstands zwischen den

Fundamenten hat dies zur Folge, das für die Winkelverdrehung bei keiner der untersuchten

Fundamentbelastungen (η = 1, 05 − 1, 3) ein Maß vonδ/l = 1/350 überschritten wird.

5.3 Streifengründung

5.3.1 Vorbemerkungen

Alternativ zur Einzelgr̈undung soll das Setzungsverhalten einer Streifengründung ẅahrend der

Herstellung einer unmittelbar benachbarten Schlitzwand untersucht werden. Analog zu Kapitel

5.2 wird zun̈achst die Herstellung einer einzelnen Schlitzwandlamelleund im Anschluss die eines

Schlitzwandsegmentes bestehend aus drei einzelnen Lamellen simuliert. Als Einflussfaktoren
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werden neben der Lamellengeometrie und der Herstellungssequenz das Belastungsniveau und

die Biegesteifigkeit des Gründungsk̈orpers n̈aher betrachtet. Ẅahrend bei den Einzelfundamen-

ten die Standsicherheit des suspensionsgestützten Schlitzes als Maß für die Fundamentbelastung

und als Korrelationsfaktor für die auftretenden Setzungen dient, lässt sich diesëUberlegung nicht

auf das Streifenfundamentübertragen. Zur Berechnung der Standsicherheit des Schlitzes ist die

Kenntnis der Lasten erforderlich, welche aus dem Gründungsk̈orper in den angenommenen

Bruchk̈orper eingeleitet werden. Ẅahrend des Schlitzaushubs kommt es infolge einer Biegebe-

anspruchung des Fundamentes zu einer Umlagerung der Sohlspannungen, welche abhängig vom

Steifigkeitsverḧaltnis von Boden und Gründungsk̈orper ist. Im Bereich der Lamelle nehmen die

Spannungen ab, ẅahrend in angrenzenden Bereichen mit einer Lastkonzentration zu rechnen ist.

Somit sind die maßgebenden Lasten für die Berechnung vonη nicht bekannt und ein Nachweis

der Standsicherheit vergleichbar zur Einzelgründung ist daher nicht m̈oglich. Zur praktischen

Nachweisf̈uhrung schlagen Kilchert und Karstedt [60] einen verminderten Lastansatz unter

Berücksichtigung der Geẅolbewirkung in der aufgehenden Wandscheibe vor. Da jedoch bei der

FE-Modellierung lediglich das Streifenfundament generiert und keine weitere Annahmëuber

die Bauwerksstruktur getroffen wird, kann diese Vorgehensweise hier nicht angewendet werden.

Alternativ kann die Belastung des Fundamentesüber die zul̈assige Setzung unter Gebrauchslast

festgelegt werden, welche für die nachfolgend vorgestellten Berechnungen zuszul,1 = 1 cm und

szul,2 = 2 cm geẅahlt wird. In einer Vorberechnung werden die Setzungen als entsprechende

Knotenverschiebung in das FE-Modell eingeprägt. Die Auswertung der dabei auftretenden

Sohlspannungen ergibt bei einer Breite des Streifenfundamentes vonb = 1, 8 m jeweils eine

effektive Fundamentbelastung vonp′1 = 153 kPa undp′2 = 213 kPa. Bei der anschließenden

Simulation der Schlitzwandherstellung kann nunp′i als äußere Last auf das Streifenfundament

aufgebracht und die auftretenden Verformungen des Gründungsk̈orpers unter Ber̈ucksichtigung

vonszul,i jeweils ausgewertet werden.

Die Biegesteifigkeit des Streifenfundamentes wirdüber die elastische L̈angeLelas des Gr̈undungs-

balkens ber̈ucksichtigt, welche zus̈atzlich die Steifigkeit des Bodens erfasst. Entsprechend der

Theorie des Winklerschen Halbraums [136] ermittelt sichLelas zu:

Lelas = 4

√

4 EbI

ks b
(5.2)

mit: EbI = Biegesteifigkeit des Fundamentes

ks = Bettungsmodul
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b = Gründungsbreite

Die Größe des Bettungsmodulsks kann allgemein̈uber eine Setzungsberechnung, einen Platten-

druckversuch oder̈uber Erfahrungswerte abgeschätzt werden. Im vorliegenden Fall werden die

Ergebnisse der numerischen Setzungsberechnung verwendet, so dass sichks in Abhängigkeit

des Belastungsniveaus wie folgt berechnen lässt:

ks1 =
p′1
s1

=
153 kN/m2

0, 01 m
= 15300 kN/m3 (5.3)

ks2 =
p′2
s2

=
213 kN/m2

0, 02 m
= 10650 kN/m3 (5.4)

Unter Verwendung vonEb = 3 · 107 kPa, I = 0, 01875 m4 (Dicke des Gr̈undungsbalkens

d = 0, 5 m), b = 1, 8 m undksi ergeben sich somit die elastischen Längen der Streifengründung

zuLs=1cm = 3, 0 m undLs=2cm = 3, 29 m.

Als Variation werden im Weiteren Berechnungen mit unterschiedlicher Dicke und somit Biege-

steifigkeit des Fundamentes durchgeführt, wobei eine entsprechende Berücksichtigung bei der

Berechnung vonLelas nach Gleichung 5.2 erfolgt.

5.3.2 Finite-Elemente Modell

Für die Berechnung der Verformungen des Streifenfundamentesinfolge Schlitzwandherstellung

werden drei unterschiedliche Lamellengeometrien mitL = 3, 6 m, 5, 4 m und7, 2 m betrachtet.

Die Schlitztiefe betr̈agt35 m und das Fundament in einem lichten Abstandx = 1 m vom Schlitz

ist in einer Tiefe von5, 6 m gegr̈undet. Die Dicke des Gründungsk̈orpers wird zud = 0, 5 m und

die Breite zub = 1, 8 m geẅahlt. Unter der Annahme, dass der Beton des Gründungsk̈orpers

während des Herstellungsvorgangs der Schlitzwand im Zustand I verbleibt, kann der E-Modul

mit Eb = 3 · 107 kPa abgescḧatzt werden.

Bild 5.19 zeigt das FE-Modell des Schlitzwandsegmentes bestehend aus drei einzelnen Lamel-

len. Die Elemente vor der Schlitzwand sind zur besseren Anschaulichkeit entfernt worden. Im

Unterschied zur Einzelgründung, bei der auf Grund der kleinen Lastfläche (a = b = 1, 8 m)

lokal begrenzte Bodenverformungen infolge Schlitzaushubsauftreten, wird sich bei der Strei-

fengr̈undung eine deutlich ausgeprägtere Setzungsmulde ausbilden. Um die Auswirkungen der
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57,6 m 10 m

100 m

Streifenfundament

Schlitzwandlamellen

Bild 5.19: Finite-Elemente-Modell des Schlitzwandsegmentes bestehend aus drei Einzel-

lamellen mit benachbartem Streifenfundament

Randbedingungen auf die Verformungen des Streifenfundamentes im Bereich der Schlitzwand

zu minimieren, muss daher die Breite des generierten Bodenvolumens deutlich gr̈oßer geẅahlt

werden und entspricht mit57, 6 m insgesamt der achtfachen maximalen Schlitzlänge. Der Ein-

fluss der Symmetrie auf die maximale Setzungsordinate kann für die vereinfachte Annahme

eines elastischen Halbraums nach Kany [57] abgeschätzt werden und beträgt im vorliegenden

Fall weniger als5% der Gesamtsetzung. Senkrecht zur Schlitzwand wird ein asymmetrischer

Modellausschnitt mit einer L̈ange von insgesamt110 m geẅahlt.

Zunächst wird die Herstellung einer einzelnen Schlitzwandlamelle entsprechend der zuvor

beschriebenen FE-Simulation modelliert. Neben der Schlitzgeometrie wird ferner der Ab-

stand des Fundamentes vom Schlitz, das Belastungsniveau sowie die Biegesteifigkeit des

Gründungsk̈orpers variiert. Im Anschluss erfolgt die sequenzielle Simulation des Herstellungs-

vorgangs des in Bild 5.19 dargestellten Schlitzwandsegmentes im Pilger-Schritt- und im L̈aufer-

verfahren f̈ur eine geẅahlte Schlitzl̈ange vonL = 7, 2 m.
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5.3.3 Berechnungsergebnisse für die Streifengründung

Bild 5.20 stellt über die Breite des Modellausschnitts die Setzungsmulden des Streifenfun-

damentes dar, welche aus dem Aushub von einzelnen Schlitzwandlamellen unterschiedlicher

Länge resultieren. Die schwarzen und grauen Kurven stellen jeweils die Verformungen für eine

zulässige Setzung des Fundamentes unter Gebrauchslast vonszul = 1 cm und2 cm dar.

Unabḧangig von der geẅahlten Schlitzl̈ange ergeben sich infolge der Symmetrie des Systems

die gr̈oßten Setzungsordinaten in der Mitte der Lamelle. Je länger der Schlitz dabei ist, desto

größer sind die zu erwartenden Setzungen.
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Bild 5.20: Setzungsmulde des Streifenfundamentes infolge des Aushubs benachbarter La-

mellen mit einer Länge von jeweils L = 3, 6 m, 5, 4 m und 7, 2 m. Das Belastungsniveau

des Gründungskörpers resultiert aus der Setzung unter Gebrauchslast von szul = 1, 0 cm

und szul = 2 cm

Mit zunehmendem Abstand von der Symmetrieachse nehmen die Setzungen deutlich ab, wobei

der Abstand zwischen den Wendepunkten der Biegelinie und derSymmetrieachse unabhängig

von der Schlitzgeometrie ist und etwa5, 4 m betr̈agt. Da die Fundamentverformungen an den

Knoten des diskretisierten Streifenfundamentes ausgewertet werden, ergeben sich in Bild 5.20

an denäußeren Modellr̈andern keine horizontalen Tangenten der Biegelinie, die aufGrund der

Symmetriebedingungen zu erwarten sind. Zur besseren Approximation der Kr̈ummung ẅare

eine feinere Netzdiskretisierung dieser Bereiche verbunden mit einer entsprechenden Erhöhung
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der Rechenzeit erforderlich. Das Hauptinteresse der Berechnungen liegt jedoch im Verformungs-

verhalten des Fundamentes im Bereich der Schlitzwandlamellen, so dass zur Reduzierung der

Rechenzeit auf eine feinere Vernetzung der Außenbereiche verzichtet wurde.

Infolge einer ḧoheren Gebrauchslast des Streifenfundamentes muss ein größerer Lastanteil̈uber

eine Biegebeanspruchung des Gründungsk̈orpers auf die Bodenbereiche seitlich des geöffneten

Schlitzes abgetragen werden. Daraus resultiert eine insgesamt tiefer ausgeprägte Setzungsmulde

(Bild 5.20). Während jedoch die ḧohere Belastung zu einer Verdopplung der Eigensetzung

(s1 → s2) führt, betr̈agt der Unterschied der maximalen Setzungsordinate nach Bodenaushub

lediglich 15%. Dieses Verhalten ist insofern zu erklären, dass ẅahrend des Schlitzaushubs

nur innerhalb des lokal begrenzten Bereichs des Schlitzes die ḧohere Last umgelagert werden

muss, ẅahrend unter Gebrauchslast der Gründungsbalken̈uber die gesamte L̈ange der ḧoheren

Beanspruchung unterworfen wird.

Für die Schlitzl̈angeL = 7, 2 m stellt Bild 5.21 die Fundamentverformungen infolge des

Schlitzaushubs und nach Einbau des Betons dar. Analog zur Einzelgr̈undung f̈uhrt der Beto-

niervorgang aufgrund des hohen Frischbetondrucks in der Nähe der Gel̈andeoberkante zu einer

Reduktion der zuvor eingetretenen Setzungen und es stellt sich eine flachere Setzungsmulde

ein. Da der Betondruck unabhängig von der Fundamentbelastung auf das umgebende Erdreich

wirkt, sind die Hebungen der Gründung nach Schlitzaushub umso größer, je geringer das Be-

lastungsniveau des Gründungsk̈orpers ist. F̈ur eine zul̈assige Setzung unter Gebrauchslast von

szul = 1 cm betr̈agt die relative Hebung in der Mitte der Lamelle etwa57 % während f̈ur

szul = 2 cm nach Fertigstellung der Lamelle lediglich37 % der Maximalsetzung zu erwarten

sind.

In Bild 5.22 sind f̈ur unterschiedliche bezogene Abständex/L die berechneten Fundamentver-

formungen infolge Schlitzaushubs aufgetragen. Mit zunehmendem Abstand des Streifenfunda-

mentes zum Schlitz werden erwartungsgemäß die Setzungsmulden flacher und die Setzungs-

ordinaten kleiner. In Kapitel 3 wird anhand der Spannungsverteilung im benachbarten Boden

gezeigt, dass der Bodenaushub den geostatischen Spannungszustand innerhalb eines Abstands

entsprechend der eineinhalb- bis zweifachen Lamellenlänge senkrecht zum Schlitz beeinflusst.

Daraus kann gefolgert werden, dass Gründungsk̈orper, welche sich innerhalb dieses Abstands

befinden, Setzungen infolge des Schlitzaushubs unterworfen sind. Da jedoch die Veränderung

des Ausgangsspannungszustands mit zunehmender Distanz deutlich geringer wird, nehmen in

Bild 5.22 die Verformungen mit wachsendemx/L ebenfalls ab. Dennoch treten auch für einen

Fundamentabstand in der Größenordung der Schlitzlänge (x/L = 1, 0) Fundamentsetzungen

mit einer maximalen Ordinate von knapp1 cm auf. Der Abstand der Wendepunkte von der
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Bild 5.21: Setzungsmulde infolge Schlitzaushubs und Betoneinbaus einer Schlitzwandla-

melle der Länge L = 7, 2 m für unterschiedliche Gebrauchslasten des Streifenfundamentes
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Bild 5.22: Setzungsmulde eines Streifenfundamentes mit szul = 2 cm infolge Aushubs einer

Einzellamelle (L = 7, 2 m) in unterschiedlichen Abständen x/L zum Gründungskörper,

x=Abstand vom Schlitzrand bis zur Mitte des Fundamentes
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Symmetrieachse bleibt jedoch unabhängig vom Abstand der Gründung zum Schlitz und beträgt

wie zuvor etwa5, 4 m. Zus̈atzlich sind die Fundamentsetzungen für einen bezogenen Abstand

von x/L = 0, 125 in Bild 5.22 dargestellt. F̈ur die geẅahlte Schlitzl̈angeL = 7, 2 m und

die Fundamentbreiteb = 1, 8 m grenzt das Geb̈aude somit unmittelbar an den Schlitz. Sol-

che Ausf̈uhrungsvarianten sind insbesondere bei innerstädtischen Baumaßnahmen mit bis zur

Grundsẗucksgrenze reichender Nachbarbebauung erforderlich. Es besteht dann die M̈oglichkeit,

die Kellerẅande des Geb̈audes als Leitwand für den Schlitzaushub heranzuziehen. Allerdings

ist nachzuweisen, dass die Wände ausreichend standsicher sind und ohne Flüssigkeitsverlust

den Suspensionsdruck aufnehmen können [120].

Da während der Schlitzwandherstellung Fundamentlasten infolge einer lokalen Biegebeanspru-

chung des Streifenfundamentes umgelagert werden, ist davon auszugehen, dass die Biege-

steifigkeitEI des Gr̈undungsk̈orpers einen Einfluss auf die sich einstellende Setzungsmulde

aus̈ubt. In Bild 5.23 sind f̈ur L = 7, 2 m undx/L = 0, 26 die Fundamentverformungen infolge

Schlitzaushubs für verschiedene Steifigkeiten des Gründungsbalkens̈uber die L̈ange des Mo-

dellausschnitts dargestellt. Die unterschiedlichen Steifigkeiten resultieren aus einer variierenden

Dicke des Streifenfundamentes vond = 0, 25 m, 0, 50 m und0, 75 m. Zum Vergleich sind eben-

falls die Berechnungsergebnisse für eine schlaffe Streifenlast mitEI → 0 und eines ann̈ahernd

starren Fundamentes mitEI → ∞ dargestellt. Die untersuchten Randbedingungen stellen einen

Grenzfall dar, da die Tragwirkung des aufgehenden Bauwerks vernachl̈assigt wird. In der Regel

kann jedoch davon ausgegangen werden, dass sich in der Wandscheibe oberhalb des Streifen-

fundamentes ein Druckgewölbe ausbildet und somit die Biegesteifigkeit des Systems größer ist.

Nach Kilchert und Karstedt [60] kann dieser Mechanismus ebenfalls beim Nachweis der̈außeren

Standsicherheit des Schlitzes berücksichtigt werden. Eine wesentliche Voraussetzung dafür ist

jedoch, dass die vielfach aus Mauerwerk bestehende Wandscheibe statisch intakt ist und keine

Risse oder Bruchkanten durch eingeprägte Vorverformungen vorhanden sind. Sofern jedoch das

Mauerwerk bereits beschädigt ist und zus̈atzlich, wie beiälteren Geb̈aude ḧaufig der Fall, das

Streifenfundament aus unbewehrtem Beton oder Mauerwerk besteht, sinkt die Biegesteifigkeit

und somit auch die Tragfähigkeit rapide ab.

Je biegeweicher das Streifenfundament ist, desto größer werden die Verformungsordinaten und

die Breite der Setzungsmulde nimmt ab. Für übliche Biegesteifigkeiten, charakterisiert durch

die drei geẅahlten Fundamentdicken, sind die Setzungsunterschiede jedoch verḧaltnism̈aßig ge-

ring. Im Vergleich dazu nehmen die Setzungen im Falle der schlaffen Streifenlast im Bereich der

ausgehobenen Lamelle drastisch zu, da auf Grund der fehlenden Biegesteifigkeit die Fundam-

entlast aus dem Bereich des Schlitzes nicht auf die seitlichen Bodenbereiche umgelagert werden
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Bild 5.23: Setzungsmulde für Streifenfundamente unterschiedlicher Biegesteifigkeit EI

infolge des Aushubs einer 7, 2 m langen Schlitzwandlamelle in einem Abstand von x/L =

0, 26, die Biegesteifigkeit EIB des Gründungskörpers mit der Dicke d = 0, 5 m wird als
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Bild 5.24: Sohlspannungsverteilung im Ausgangszustand und nach Schlitzaushub für

unterschiedliche Biegesteifigkeiten des Gründungskörpers, die Biegesteifigkeit EIB des

Gründungskörpers mit der Dicke d = 0, 5 m wird als Referenzsteifigkeit gewählt
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kann und somit voll auf den theoretischen Bruchkörper als schlaffe Auflast wirkt. Daraus folgt,

dass die Scherfestigkeit des Bodens in Verbindung mit größeren Bodenverformungen stärker

mobilisiert werden muss. Dies macht sich durch eine entsprechend geringe Standsicherheit des

suspensionsgestützten Schlitzes im Vergleich zu denübrigen Streifenfundamenten bemerkbar.

Als Folge ergibt sich eine lokal begrenzte Setzungsmulde, welche sich im Wesentlichen auf den

Bereich des ausgehobenen Schlitzes konzentriert (Bild 5.23).

Der ann̈ahernd starre Gründungsbalken zeichnet sich insgesamt durch die geringsten Verformun-

gen aus. Die Setzungsmulde entspricht in ihrer Breite dem gewählten Modellausschnitt und die

Wendepunkte der Biegelinie befinden sich aus Symmetriegründen an den̈außeren Begrenzungen

des Modells.

Bild 5.24 stellt f̈ur die betrachteten Fundamentdicken und einer zulässigen Setzung unter Ge-

brauchslast vonszul = 1 cm die Sohlspannung im Ausgangszustand und nach Aushub der

Schlitzwandlamelle zum Vergleich dar. Infolge des Bodenaushubs findet als Folge der horizon-

talen Lastumlagerung parallel zum Schlitz eine Spannungsreduktion im Bereich der Lamelle

verbunden mit einer sprunghaften Erhöhung der Baugrundbelastung in den angrenzenden Be-

reichen statt. Mit zunehmenden seitlichen Abstand vom Schlitz nehmen die Sohlpressungen

wieder ab und erreichen in einer Entfernung gleich der halben Schlitzl̈ange ann̈ahernd den

Ausgangszustand. Je biegesteifer der Gründungsbalken ist, desto ausgeprägter ist auch die

Spannungsumlagerung zu beobachten.

Für die Beurteilung von Geb̈audescḧaden als Folge von Setzungsdifferenzen wird in der Lite-

ratur [36] ein alternatives Bewertungskriterium für den Fall der Streifen- oder Plattengründung

vorgeschlagen. Die Winkelverdrehung, welche als hinreichendes Kriterium f̈ur Einzelgr̈undun-

gen dient, wird durch das Biegungsverhältnis∆/Lb entsprechend Bild 5.18 ersetzt. Auch wenn

dadurch nicht die maximale Krümmung und damit Momentenbelastung des Gründungsbalkens

im Scheitelpunkt der Setzungsmulde erfasst wird, hat sich das Biegungsverḧaltnis als geeig-

netes Verformungskriterium etabliert [19, 21], um Schadensfälle auszuschließen. In Bild 5.25

ist über die mit der elastischen Länge normierte SchlitzlängeL/Lelas das Biegungsverḧaltnis

des Streifenfundamentes dargestellt, welches sich infolge des Schlitzaushubs einstellt. Für den

Gründungsk̈orper wird eine Dicke vond = 0, 5 m und ein E-Modul vonE = 30000 MPa zu

Grunde gelegt, so dass sich bei einer Breite des Fundamentes von b = 1, 8 m eine Biegestei-

figkeit vonEI = 562, 5 MNm2 ergibt. Dabei wird vorausgesetzt, dass der Beton während der

Schlitzherstellung im ungerissenen Zustand I verbleibt.

Je l̈anger der Schlitz und höher die Gebrauchslast des Fundamentes ist, desto größer ist die
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Krümmung des Gr̈undungsbalkens. Der Vergleich der in Bild 5.20 dargestellten Setzungs-

mulden f̈ur unterschiedliche Schlitzlängen bestätigt anschaulich diese Tendenz. Gleichzeitig

steigt auf Grund der wachsenden Setzungsordinaten der maximale Gradient der Setzungsmul-

de, welcher als Winkelverdrehung zusätzlich in Bild 5.25 aufgef̈uhrt ist. Der Grund f̈ur diese

Tendenz ist offensichtlich und kann durch folgende Modellvorstellung beschrieben werden:

Durch den Schlitzaushub wird dem Gründungsbalken ein Teil seiner Bettung entzogen und die

Fundamentlasten m̈ussen̈uber Biegebeanspruchung auf die Bodenbereiche seitlich des offenen

Schlitzes abgetragen werden, wo demzufolge eine Erhöhung der Sohlpressung zu erwarten ist.

Der in Bild 5.24 dargestellte Verlauf der Sohlspannung bestätigt dieseÜberlegung. Je länger

dabei die Lamelle ist, desto größer ist die Spannweite und die damit verbundene Durchbiegung

des Streifenfundamentes. Zur Festlegung eines maximal zulässigen Biegungsverhältnisses nach

Franke [36] sind Kenntnisse der Geometrie der aufgehenden Konstruktion erforderlich. Bei

Muldenlagerung kann jedoch vereinfacht angenommen werden, dass f̈ur Biegungsverḧaltnisse

∆/L < 1/2000 (0, 05%) Geb̈audescḧaden unwahrscheinlich sind. Für die geẅahlten Steifig-

keitsverḧaltnisse wird f̈ur L = 7, 2 m nach Bild 5.25 dieser Grenzwert leichtüberschritten. Im

Gegensatz dazu kann die maximale Winkelverdrehung als unkritisch eingestuft werden, sofern

ein zul̈assiger Grenzwert von1/500 (0, 2 %) zu Grunde gelegt wird. Daraus wird deutlich, dass

das Biegungsverḧaltnis im Vergleich zur Winkelverdrehung ein sensibleres Bewertungskriteri-

um für potentielle Bauwerkschäden darstellt.

In Bild 5.26 ist der Verlauf des Biegungsverhältnisses und der Winkelverdrehung für unterschied-

liche Fundamentsteifigkeiten und einer konstanten SchlitzlängeL = 7, 2 m dargestellt. Eine

geringe bezogene SchlitzlängeL/Lelas ist gekennzeichnet durch eine hohe Biegesteifigkeit des

Streifenfundamentes ẅahrend tendenziell biegeweiche Gründungsbalken zu einer großen be-

zogenen Schlitzlänge f̈uhren. Die elastische Länge des Streifenfundamentes wird entsprechend

Gleichung 5.2 unter Berücksichtigung die Biegesteifigkeit im Zustand I ermittelt. Ausgehend

von einem ann̈ahernd starren Fundament erfolgt zunächst ein steiler Anstieg des Biegungs-

verḧaltnisses und der Winkelverdrehung mitL/Lelas. Für größere bezogene Schlitzlängen als

3 nimmt die Steigung der Kurven schließlich ab und das Biegungsverḧaltnis n̈ahert sich einem

Grenzwert an. Zu erklären ist diese Entwicklung folgendermaßen: bei der Definition der ela-

stischen L̈ange geht die Biegesteifigkeit des StreifenfundamentesEI mit der vierten Wurzel in

den Term ein. Die Setzung bzw. das Biegungsverhältnis im Bereich der Setzungsmulde (vgl.

Bild 5.23) verḧalt sich jedoch nicht umgekehrt proportional zu4
√

EI, so dass f̈ur biegeweichere

Streifenfundamente proportional geringere Fundamenverformungen resultieren.

Legt man als zul̈assiges Biegungsverhältnis für eine Muldenlagerung∆/L = 1/2000 zu Grunde,
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Bild 5.25: Maximales Biegungsverhältnis ∆/L und maximale Winkelverdrehung δ/l des

Streifenfundamentes in Abhängigkeit der Boden-Bauwerksteifigkeit L/Lelas. Betrachtet

werden unterschiedliche Schlitzlängen von L = 3, 6 m, 5, 4 m und 7, 2 m bei konstanter

Steifigkeit und elastischer Länge Lelas des Fundamentes (Biegesteifigkeit der Streifen-

gründung EI = 562, 5 MNm2, resultierend aus E = 30000 MPa, Dicke und Breite des

Fundamentes jeweils d = 0, 5 m und b = 1, 8 m)

so m̈ußte nach Bild 5.26 f̈ur L = 7, 2 m undszul = 2 cm die elastische L̈ange des Fundamentes

mindestensLelas = 3, 6 m betragen, wonach sich für eine Fundamentbreite vonb = 1, 8 m

entsprechend Gleichung 5.2 eine Mindestdicke des Gründungsk̈orpers vond = 56 cm ergibt.

Sofern die Fundamentdicke geringer gewählt würde, steigt die Wahrscheinlichkeit von Bau-

werkscḧaden infolge Schlitzaushubs entsprechend an. Für den untersuchten Falld = 0, 18 m

werden die Toleranzgrenzen für das Biegungsverhältnis bereits deutlicḧuberschritten. Im Ver-

gleich dazu sind die zu erwartenden Winkelverdrehungen weitestgehend unproblematisch und

für einen Grenzwert vonδ/l = 1/500 ist theoretisch eine Fundamentdicke von lediglich etwa

d = 20 cm erforderlich. Aus Bild 5.26 wird ebenfalls deutlich, dass für den Fall einer sehr

geringen Biegesteifigkeit, welche beispielsweise beiälteren Geb̈auden auf Grund von biege-

schlaffen Streifengr̈undungen und vorgeschädigtem Mauerwerk nicht auszuschließen ist, der

Aushub einer Schlitzwandlamelle mitL = 7, 2 m zwangsl̈aufig zu weiteren Bauschäden f̈uhrt.

Eine Schlitzwand ließe sich unter solchen Umständen daher nur durch eine drastische Begren-

zung der Lamellenlänge ausf̈uhren. Zu pr̈ufen ẅare daher, ob als Konstruktionsalternative aus

statischer und wirtschaftlicher Sicht eine Bohrpfahlwand zu favorisieren ist.
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Bild 5.26: Maximales Biegungsverhältnis ∆/L und maximale Winkelverdrehung δ/l des

Streifenfundamentes in Abhängigkeit der Boden-Bauwerksteifigkeit L/Lelas. Betrachtet

werden unterschiedliche Biegesteifigkeiten und somit Längen Lelas des Fundamentes und

eine konstante Schlitzlänge L = 7, 2 m

Für den bereits im Rahmen der Einzelgründung untersuchten Fall eines Schlitzwandsegmentes

bestehend aus drei benachbarten Schlitzen, sind in den Bildern 5.27, 5.28 und 5.29 für den Fall

der Streifengr̈undung die Setzungsmulden abgebildet, welche sich jeweilsnach Fertigstellung

der einzelnen Lamellen ergeben. Die Schlitzlänge betr̈agt jeweilsL = 7, 2 m, der Abstand zwi-

schen Schlitzwandung und Mittelachse des Gründungsk̈orpersx = 1, 9 m und die Setzung des

Gründungsk̈orpers unter Gebrauchslast wird zuszul = 2 cm angesetzt. Die Herstellungssequenz

entspricht dem L̈aufer- (Sequenz 1-2-3) und dem Pilger-Schritt-Verfahren,wobei bei letzterem

zwischen den Sequenzen 2-1-3 und 1-3-2 unterschieden wird.

Beim Pilger-Schritt-Verfahren in der Sequenz 2-1-3 (Bild 5.27) bildet sich zun̈achst infolge

der Herstellung der Lamelle2 eine Setzungsmulde aus, welche bereits in Bild 5.21 für den

Fall eines Einzelschlitzes dargestellt ist. Infolge des diskontinuierlichen Bauablaufs wird die

Mulde während der nachfolgenden Konstruktionsvorgänge der benachbarten Lamellen1 und

3 beidseitig ausgewalzt und die Gesamtverformungen des Streifenfundamentes nehmen als

Folge derÜberlagerung der Einzelverformungsanteile stetig zu. Zusätzlich sind die gr̈oßten

Fundamentverformungen dargestellt, welche temporär aus dem Schlitzaushub der Lamelle3

resultieren. Durch den Vergleich mit Bild 5.20 kann gefolgert werden, dass die Betrachtung

der Setzungsmulde ẅahrend des Schlitzaushubs einer Einzellamelle eine hinreichend genaue
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Bild 5.27: Setzungsentwicklung des Streifenfundamentes während der schrittweisen Her-

stellung eines aus drei Einzellamellen bestehenden Schlitzwandausschnitts im Pilger-

Schritt-Verfahren (Sequenz 2-1-3). Die Kurvenbezeichnung Lamelle i charakterisiert die

resultierende Setzungsmulde nach Fertigstellung der Lamelle i
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Bild 5.28: Setzungsentwicklung des Streifenfundamentes während der schrittweisen Her-

stellung eines aus drei Einzellamellen bestehenden Schlitzwandausschnitts im Pilger-

Schritt-Verfahren (Sequenz 1-3-2). Die Kurvenbezeichnung Lamelle i charakterisiert die

resultierende Setzungsmulde nach Fertigstellung der Lamelle i
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Bild 5.29: Setzungsentwicklung des Streifenfundamentes während der schrittweisen Her-

stellung eines aus drei Einzellamellen bestehenden Schlitzwandausschnitts im Läuferver-

fahren (Sequenz 1-2-3). Die Kurvenbezeichnung Lamelle i charakterisiert die resultierende

Setzungsmulde nach Fertigstellung der Lamelle i

Abscḧatzung der maximalen Verformungsordinaten infolge der Konstruktion des Schlitzwand-

segmentes gestattet. Da mit fortschreitendem Bauablauf dieSetzungsmulde an Breite gewinnt,

nimmt das Biegungsverhältnis des Gr̈undungsk̈orpers stetig ab, so dass zur Beurteilung von

möglichen Geb̈audescḧaden der temporäre Aushubzustand einer einzelnen Lamelle, beispiels-

weise der Anf̈angerlamelle, maßgebend bleibt. Aus Bild 5.27 ist jedoch zu entnehmen, dass

der Gradient der Setzungsmulde während des Baufortschritts annähernd konstant bleibt. Daher

löst die Winkelverdrehung des Streifenfundamentes das Biegungsverḧaltnis als maßgebliches

Bewertungskriterium von Gebäudescḧaden ab, sobald die erste Lamelle einer baugrubenum-

schließenden Schlitzwand fertiggestellt ist.

Während der Herstellungssequenz der drei Schlitzwandlamellen im Läuferverfahren (Bild 5.29)

können die gleichen Schlussfolgerungen gezogen werden. Dereinzige Unterschied zur Pilger-

Schritt-Sequenz 2-1-3 besteht darin, dass ausgehend von der Startlamelle1 ein kontinuierliches

Fortschreiten der Setzungsmulde in Richtung des Baufortschritts zu beobachten ist.

In Bild 5.28 sind die berechneten Fundamentverformungen dargestellt, die als Folge der Se-

quenz 1-3-2 zu erwarten sind. Daraus wird deutlich, dass beider Herstellung im Pilger-Schritt-

Verfahren tempor̈ar Sattellagerungen des Gründungsk̈orpers im Bereich der sekundären Wand-
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lamellen auftreten, wenn sich die angrenzenden Primärlamellen im Bauzustand befinden oder

bereits fertiggestellt sind. Im Vergleich zur Muldenlagerung ist die Sattellagerung im Hinblick

auf mögliche Geb̈audescḧaden wesentlich kritischer zu beurteilen [51]. Burland et al. [19]

schlagen f̈ur die Sattellagerung ein zulässiges Biegungsverhältnis vor, welches in Abḧangigkeit

der Geometrie der aufgehenden Konstruktion etwa1/4000 − 1/2000 entspricht. Die in Bild

5.28 dargestellten Sattellagerungen während des Aushubs und nach Fertigstellung der Lamel-

le 3 weisen ein Biegungsverhältnis von weniger als1/5000 auf und sind somit im Hinblick

auf die Gebrauchstauglichkeit des Gebäudes als unkritisch zu bewerten. Daher bleibt der Aus-

hubzustand einer einzelnen Lamelle für die Beurteilung m̈oglicher Geb̈audescḧaden infolge

Schlitzwandherstellung der kritische Konstruktionsschritt. Dabei ist jedoch zu beachten, dass

im vorliegenden Fall das Streifenfundament auf einer etwa2, 4 m mächtigen Sandschicht ge-

gründet ist, welche5, 6 m unterhalb der GOK ansteht und als lastverteilendes Polsterfür die sich

darunter befindende,25 m mächtige, weiche Tonschicht wirkt. Es ist daher nicht auszuschlie-

ßen, dass unter veränderten Randbedingungen, beispielsweise der Gründung des Bauwerks auf

einer weicheren Schluff- oder Tonschicht, die Sattellagerung zu kritischen Verformungen des

Fundamentes und zu Schäden des aufgehenden Gebäudes f̈uhren kann.

Als baupraktische Konsequenz ergibt sich aus den vorgestellten Ergebnissen, dass in erster Linie

die geẅahlte Schlitzl̈ange begrenzt werden muss, um die Krümmung des Gr̈undungsk̈orpers und

damit die Gefahr von Gebäudescḧaden zu reduzieren. Eine durchlaufende Schlitzwand sollte

kontinuierlich hergestellt und von außen kommend an der benachbarten Streifengründung vor-

beigef̈uhrt werden. Als Herstellungssequenz ist das Läuferverfahren zu favorisieren, da infolge

des Pilger-Schritt-Verfahrens temporäre Sattellagerungen entstehen, die zwar für die untersuch-

ten Randbedingungen als eher unkritisch zu bewerten sind, aber grunds̈atzlich im Vergleich

zur Muldenlagerung schon bei deutlich geringerer Krümmung zu Scḧaden am Geb̈aude f̈uhren

können. Die Herstellung eines einzelnen Schlitzes in unmittelbarer N̈ahe zum Streifenfunda-

ment sollte in jedem Falle vermieden werden. Weist das bestehende Geb̈aude jedoch beispiels-

weise eine gr̈oßere L̈ange als die herzustellende Schlitzwand auf, so dass zwangsläufig die

Anfängerlamelle angrenzend zum Fundament ausgeführt werden muss, so sollte zunächst un-

abḧangig vom Standsicherheitsnachweis eine kleine Schlitzlänge von beispielsweiseL = 3, 6 m

geẅahlt werden. Hierdurch besteht die Möglichkeit, die Verformungen des Gründungsk̈orpers

zu beschr̈anken. Mit fortschreitendem Bauablauf und breiter werdender Setzungsmulde kann

anschließend die Schlitzlänge auf das Maß gesteigert werden, welches aus Sicht der Standsi-

cherheit des suspensionsgestützten Schlitzes zulässig ist.
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5.4 Schlussfolgerungen

Abschließend werden die wesentlichen Erkenntnisse zusammengefasst, welche aus den vorge-

stellten Berechnungsergebnissen abgeleitet werden können. Die aufgef̈uhrten Punkte k̈onnen als

Empfehlungen f̈ur die Ausf̈uhrung von zweiphasigen Schlitzwänden im Hinblick auf die Mini-

mierung der mit dem Herstellungsprozess unweigerlich verbundenen Setzungen angrenzender

Geb̈aude verstanden werden.

• Die Fundamentsetzungens einer Einzelgr̈undung lassen sich infolge des Aushubs einer

einzelnen Schlitzwandlamelle mit Hilfe deräußeren Standsicherheitη des suspensions-

gesẗutzten Schlitzes abschätzen. Die normierten Setzungens/L können f̈ur verschiedene

Schlitzl̈angenL innerhalb einer schmalen Bandbreiteüber η aufgetragen werden und

lassen sich somit hinreichend genau prognostizieren. NachAbschluss des Schlitzaushubs

führt auf Grund des hohen Frischbetondrucks der anschließende Betoniervorgang zu ei-

ner Hebung des Gründungsk̈orpers, so dass nach Fertigstellung der Lamelle geringere

Fundamentverformungen verbleiben.

• Mit zunehmendem Abstandx des Gr̈undungsk̈orpers von der Lamelle nehmen bei gleicher

Standsicherheitη die Fundamentsetzungen infolge Schlitzaushubs ab. Ab einem bezoge-

nem Abstandx/L > 0, 5 wird ein immer gr̈oßerer Anteil der Fundamentlastüber ein

horizontales Druckgeẅolbe im Boden abgetragen, wodurch eine stärkere Abnahme der

Setzungen zu erwarten ist.

• Infolge eines zeitverz̈ogerten Aushub- oder Betoniervorgangs dissipieren die während

des Schlitzaushubs entstandenen Porenwasserunterdrücke und der angrenzende Boden

schwillt. Dadurch kann es innerhalb von wenigen Tagen zu einer erheblichen Zunahme

der Fundamentsetzungen kommen. Zur Minimierung der Bodenverformung ist daher ein

rascher Schlitzaushub mit unmittelbar anschließendem Betoniervorgang unerlässlich.

• Das Setzungsverhalten einer Einzelgründung wird im Wesentlichen durch den Herstel-

lungsvorgang der unmittelbar benachbarten sowie der daranbeidseitig anschließenden

Schlitzwandlamellen bestimmt. Der Aushubvorgang weiter entfernt liegender Schlitze

hat keinen weiteren Einfluss auf die zu erwartenden Setzungen.

• Während der Herstellung eines Schlitzwandsegments im Pilger-Schritt-Verfahren treten

die gr̈oßten Setzungen dann auf, wenn sich der Gründungsk̈orper neben einer Sekundärla-

melle befindet. Dies ist dadurch zu erklären, dass sich die Bodenverformungen infolge des
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Aushubs der Lamelle mit denenüberlagern, die bereits durch die Herstellung der beiden

benachbarten Lamellen verursacht worden sind. Die geringsten Fundamentsetzungen sind

bei der Herstellung im L̈auferverfahren zu erwarten. Für ein gefordertes Sicherheitsniveau

vonη = 1, 3 betr̈agt der Setzungsunterschied zwischen den beiden Herstellungssequenzen

bis zu30%.

• Bei der Lamelleneinteilung der Schlitzwand sollte die Position eines angrenzenden Ein-

zelfundamentes berücksichtigt werden. Befindet sich der Gründungsk̈orper in der Mitte

einer Lamelle, so sind infolge der Schlitzwandherstellung40% größere Setzungen zu er-

warten als f̈ur den Fall, dass das Fundament amÜbergang zweier benachbarter Lamellen

positioniert ist.

• Im Falle eines zum Schlitz benachbarten Streifenfundamentes nehmen die maximale Set-

zung, die Kr̈ummung sowie die maximale Winkelverdrehung mit der Schlitzlänge zu. F̈ur

größere Schlitzl̈angen ist daher ein Gründungsbalken ḧoherer Biegesteifigkeit erforder-

lich, um das zul̈assige Biegungsverhältnis nicht zuüberschreiten. Der Betoniervorgang

führt vergleichbar zur Einzelgründung zu einer Hebung des Fundamentes, verbunden mit

einer Reduktion der Kr̈ummung.

• Während der Herstellung eines durchlaufenden Schlitzwandsegmentes breitet sich die Set-

zungsmulde parallel zum Baufortschritt aus und die Krümmung des Streifenfundamentes

nimmt ab. Gleichzeitig nehmen die verbleibenden Setzungenjedoch zu und erreichen

etwa die Gr̈oßenordnung, welche temporär infolge Schlitzaushubs einer Einzellamelle zu

erwarten ist. Zur Beurteilung der Gebrauchstauglichkeit eines Nachbargebäudes anhand

der maximal auftretenden Setzung und Krümmung des Gr̈undungsk̈orpers bleibt somit

der Aushubzustand einer Einzellamelle maßgebend.

• Die zu erwartenden Setzungen und Krümmungen eines Streifenfundamentes sind für die

Schlitzwandherstellung im Pilger-Schritt- und im Läuferverfahren ann̈ahernd identisch.

Im Gegensatz zum kontinuierlichen Läuferverfahren werden jedoch beim Pilger-Schritt-

Verfahren tempor̈are Sattellagerungen verursacht, die im Vergleich zur Muldenlagerung

schon bei deutlich geringerer Krümmung zu Scḧaden an der Bebauung führen k̈onnen.

• Soll eine durchlaufende Schlitzwand in Nachbarschaft zu einem angrenzenden Streifen-

fundament hergestellt werden, ist es zu vermeiden, eine Einzellamelle in unmittelbarer

Nähe zum Gr̈undungsk̈orper auszuf̈uhren. Ẅahrend des Aushubs der Lamelle treten tem-

por̈ar die gr̈oßten Kr̈ummungen auf, welche zu potenziellen Gebäudescḧaden f̈uhren
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können. Die Herstellung der Wand sollte in diesem Falle im Läuferverfahren ausgeführt

und von außen kommend am Gründungsk̈orper vorbeigef̈uhrt werden. Sofern es nicht

vermeidbar ist, eine Einzellamelle in unmittelbarer Nachbarschaft herzustellen, sollte die

Schlitzl̈ange entsprechend klein gewählt werden um die Kr̈ummung des Gr̈undungsbal-

kens zu reduzieren. Mit fortschreitendem Bauablauf kann dieSchlitzl̈ange anschließend

auf das Maß erḧoht werden, welches sich aus der Standsicherheitsberechnung ergibt.



Kapitel 6

Verformungsbetrachtung für

ausgesteifte und rückverankerte

Baugruben

6.1 Zielsetzung

Aufbauend auf dem validierten Prognosemodell der TNEC-Baugrube werden im folgenden Ka-

pitel unterschiedliche Baugrubenkonfigurationen darauf untersucht, welchen Einfluss das Bau-

verfahren auf die Gebrauchstauglichkeit des Verbauwandsystems und des benachbarten Bodens

aus̈ubt. Die Betrachtungen konzentrieren sich auf die Verformungen der Verbauwand und das

Setzungsverhalten von benachbarten Einzel- und Streifengründungen ẅahrend der Schlitzwand-

herstellung und des Baugrubenaushubs. Darüber hinaus werden ebenfalls die Auswirkungen auf

die Beanspruchung von aussteifenden Bauteilen untersucht. Durch eine Variation der Lamellen-

geometrie und der geẅahlten Herstellungssequenz werden unterschiedliche Ausgangszusẗande

für den nachfolgenden Baugrubenaushub erzeugt. Neben der klassischen top-down Bauweise

wird als Ausf̈uhrungsalternative der Baugrube ebenfalls ein rückverankertes System simuliert.

Die Auswertung und Interpretation der Berechnungsergebnisse erfolgt f̈ur unterschiedliche

Vorbauzusẗande und gestattet somit eine Beurteilung des Konstruktionseinflusses auf das Ver-

formungsverhalten der Schlitzwand in Abhängigkeit der Aushubtiefe.

Anhand der Ergebnisse können allgemeing̈ultige Empfehlungen bereitgestellt werden, wie sich

der Einfluss der Schlitzwandherstellung bei konventionellen FE-Prognosen berücksichtigen

151
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lässt und welche Vorgehensweise bei der Bauausführung eine Minimierung der auftretenden

Deformationen geẅahrleistet.

6.2 Modifiziertes FE-Modell

Für die Variationsberechnungen werden die weichen, normalkonsolidierten Untergrundverhält-

nisse des TNEC-Projektes zu Grunde gelegt. Daher können f̈ur die jeweilige Modellgenerierung

die in Kapitel 4.3.2 vorgestellten konsistenten Bodenparameter und Zustandsvariablen der bin-

digen und nichtbindigen Bodenschichten verwendet werden. Die Schlitzwand mit einer Tiefe

von 35 m besteht aus insgesamt5 einzelnen Schlitzwandlamellen, wobei die beidenäußeren

Lamellen aus Symmetriegründen nur zur Ḧalfte generiert werden. Um den Einfluss der Schlitz-

geometrie auf die Gebrauchstauglichkeit des Boden-Bauwerk-Systems zu beurteilen, werden

FE-Simulationen mit einer Lamellenlänge vonL = 3, 6 m undL = 7, 2 m durchgef̈uhrt. Da in

der Praxis nur in seltenen Fällen k̈urzere bzw. l̈angere Lamellen ausgeführt werden, wird durch

diese Auswahl ein breites Spektrum möglicher Ausf̈uhrungsvarianten abgedeckt. Die Tiefe und

die Länge der modellierten Schlitzwand bleibt gegenüber dem urspr̈unglichen TNEC-Modell

unver̈andert.

Die Herstellung der TNEC-Schlitzwand in Kapitel 4.3.1 erfolgt im Pilger-Schritt-Verfahren.

Ergänzend wird daher im Anschluss ebenfalls die Konstruktion im Läuferverfahren simuliert und

die resultierenden Wandverformungen und Setzungen aus derSchlitzwandherstellung und dem

Baugrubenaushub mit jenen verglichen, welche infolge des Pilger-Schritt-Verfahrens auftreten.

Neben der Verbauwand werden zur Berücksichtigung von benachbarten Gebäuden in getrennten

Berechnungsg̈angen Einzel- und Streifengründungen modelliert. Die Einzelfundamente mit den

Kantenabmessungena = b = 1, 8 m sind in einer Tiefe von5, 6 m unmittelbar auf der hoch

liegenden Sandschicht mittig zu den Schlitzwandlamellen gegr̈undet und weisen ein Raster von

7, 2 m parallel zur Schlitzwand auf. Der Abstand zwischen Baugrubeund Fundamentmitte

variiert zwischenx = 1, 9 m und x = 7, 6 m. Die Festlegung folgt der̈Uberlegung, dass

für den unmittelbar an die Baugrube angrenzenden Gründungsk̈orper der Setzungsanteil aus

der Schlitzwandherstellung und für das weiter entfernt liegende Fundament der Anteil aus dem

Aushub der Baugrube maximiert wird. Letzteres gilt für eine Baugrubentiefe von15, 2 m und der

Annahme, dass die größten Gel̈andesetzungen neben einer ausgesteiften oder rückverankerten

Baugrube in einem Abstand auftreten, welcher etwa50 % der Aushubtiefe entspricht [26].

Die effektive Gebrauchslast der Fundamente wird zup′ = 200 kPa festgelegt, woraus für
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x = 1, 9 m eineäußere Standsicherheit des suspensionsgestützten Schlitzes vonη = 1, 32 für

eine Lamellenl̈angeL = 3, 6 m undη = 1, 05 für L = 7, 2 m resultiert.

Die Streifengr̈undung weist eine Breite vonb = 1, 8 m auf und wird ebenfalls unmittelbar

an die Verbauwand angrenzend und in einer Entfernung der halben Baugrubentiefe platziert.

Die Fundamentbelastung folgt aus der zulässigen Setzung unter Gebrauchslast und wird für die

nachfolgenden Berechnungen zup′ = 212 kPa festgelegt.

Für die Baugrubenkonfiguration wird das FE-Modell des TNEC-Projektes modifiziert. Ver-

gleichsberechnungen im Rahmen der ursprünglichen Modellbildung haben gezeigt, dass die

Verdübelungswirkung der Gründungspf̈ahle innerhalb der Baugrube einen wesentlichen Ein-

fluss auf das Verformungsverhalten der Stützkonstruktion aus̈ubt und zu einer Abnahme der

Verschiebungsordinaten führt. Da jedoch eine allgemeingültige Beurteilung des Tragverhaltens

der Baugrube unter Berücksichtigung der Konstruktionsmethode angestrebt ist, wird im Fol-

genden auf eine Modellierung der Pfähle verzichtet. Zur Beschränkung der auftretenden Wand-

verformungen und zur Reduzierung der Anzahl der Berechnungsschritte wird im Unterschied

zum TNEC-Projekt die Aushubtiefe der Baugrube aufza = 15, 2 m begrenzt. Die Ausf̈uhrung

in der klassischen top-down Bauweise erfolgt zudem ohne einetempor̈are Aussteifung durch

vorgespannte Stahlsteifen.

Bild 6.1 stellt dazu den prinzipiellen Konstruktionsablaufder top-down Baugrube dar. Vor jedem

Aushubschritt wird die unmittelbar darüber liegende Deckenscheibe eingebaut. Dadurch wird

eine weitestgehend verformungsarme Baugrubenausführung realisiert, welche insbesondere im

Falle von weichen Bodenformationen von zentraler Bedeutung ist. Die Dehnsteifigkeit der

Deckensteifen entspricht den Angaben aus Kapitel 4.3.1.

Als Alternative zur top-down Ausführung wird die Baugrube in einem separaten Berechnungs-

gang als dreifach rückverankertes System (bottom-up Konstruktion, Bild 6.2) simuliert. Da f̈ur

die Herstellung von Verpresskörpern eine mindestens steife Konsistenz des Bodens vorliegen

muss, um eine ausreichende Traglast des Ankers zu gewährleisten [89], wird die dritte Ankerlage

in einer Tiefe vonzs = 7, 1 m unterhalb der GOK angesetzt. Tiefer liegende Anker würden bei

dem betrachteten Bodenprofil in einen Bereich geringerer Konsistenz einbinden. Auf Grund der

vorgegebenen Tiefe der untersten Ankerlage wird die Aushubtiefe der Baugrube insgesamt auf

za = 11, 8 m mit zwei zus̈atzlichen Ankerlagen in den Tiefenzs = 2, 0 m und zs = 3, 5 m

begrenzt. Aus einer̈uberschl̈agigen Berechnung des Systems im Endaushubzustand resultieren

für die drei Ankerlagen statisch erforderliche Ankerkräfte vona ≃ 240 kN/m. Mit Hilfe einer

wip-Berechnung des Baugrubenaushubs wurde zunächst der Einfluss des Ankerabstands und
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Bild 6.1: Prinzipieller Konstruktionsablauf der für die Variationsberechnungen zu Grunde

gelegten top-down Baugrube

der korrespondierenden Vorspannkraft der Anker auf das Verformungsverhalten der Wand un-

tersucht. F̈ur die Modellierung des Baugrubenausschnitts wurde dazu einAnkerabstand parallel

zur Verbauwand von0, 9 m und alternativ von3, 6 m geẅahlt. Unter der Vorgabe, dass die

Stützkonstruktion auf den aktiven Erddruck bemessen wird undsomit nach der EAB [1] eine

Vorspannung der Anker auf80 % der rechnerisch erforderlichen Ankerkraft erfolgt, ergeben sich

für die betrachteten Abstände Ankerkr̈afte vonA1 = 175 kN undA2 = 700 kN . Für die vorhan-

dene steife Konsistenz des Bodens im Verankerungsbereich des Ankers stellt die KraftA2 nur

eine theoretische Betrachtung dar. Nach Ostermayer [89] ergibt sich für eine angesetzte Länge

des Verpressk̈orpers vonl0 = 8 m eine Mantelreibung im Grenzzustand vonτM ≃ 150 kPa.

Bei einem Durchmesser des Verpresskörpers von150 mm resultiert daraus eine rechnerische

Ankerkraft vonAgrenz = 565 kN , woraus mit einer Sicherheit vonη = 1, 5 eine maximale

Gebrauchslast des Ankers vonA = 377 kN und somit ein Abstand von knapp1, 6 m folgt.

Der Vergleich der Berechnungsergebnisse für unterschiedliche Aushubtiefen zeigt jedoch, dass
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Bild 6.2: Modifikation der Baugrubenausführung als dreifach rückverankertes System, die

drei Ankerlagen werden in den Tiefen zs = 2 m, 3, 5 m und 7, 1 m unterhalb der GOK

eingebaut

sich die horizontalen Wandverformungen beider Modelle um weniger als2 % unterscheiden.

Somit spielt der Ankerabstand bezüglich des Verformungsverhaltens der Stützwand nur eine

untergeordnete Bedeutung, was zur Konsequenz hat, dass konventionelle FE-Berechnungen von

rückverankerten Baugrubensystemen hinreichend genau an einem ebenen System durchgeführt

werden k̈onnen.

Für die numerische Simulation wird auf eine diskrete Abbildung der einzelnen Anker ver-

zichtet und stattdessen werden vereinfacht Federauflager an den entsprechenden Knoten der

Verbauwand definiert (Fixed-End-Anchor, [73]). Daraus resultiert, dass bei der Verformungsbe-

trachtung der Stützkonstruktion nur der elastische Deformationsanteil der Anker erfasst werden

kann und die Fangedammwirkung unberücksichtigt bleibt. Die Steifigkeit der Auflagerfedern

resultiert aus der Dehnsteifigkeit des Einzelankers, welche sich aus dem Elastizitätsmodul und
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der Querschnittsfl̈ache der Stahlzugglieder sowie der freien Stahllänge des Zugglieds berechnen

lässt. Um das Verformungsverhalten von rückverankerten Konstruktionen genauer zu erfassen,

ist die diskrete Modellierung des Ankers bestehend aus Ankerzugglied und Verpresskörper er-

forderlich. Im Rahmen der vorliegenden Arbeit soll jedoch der Fragestellung nachgegangen

werden, ob sich die Konstruktionsmethode generell bei verankerten, verformungsfreudigeren

Stützkonstruktionen sp̈urbarer auf die Gebrauchstauglichkeit auswirkt als im Falle von top-down

Baugruben. Dazu wird eine vereinfachte Modellierung der Verankerung als ausreichend genau

erachtet.

6.3 Berechnungsergebnisse

6.3.1 Horizontale Wandverformungen

Zur Beurteilung der Konstruktionsmethode hinsichtlich derGebrauchstauglichkeit des Boden-

Bauwerk-Systems konzentrieren sich die Betrachtungen zunächst auf die horizontalen Verfor-

mungen der Verbauwand infolge Baugrubenaushubs. Für tempor̈are Sẗutzkonstruktionen, wie

beispielsweise Tr̈agerbohl- oder Spundẅande, sind die Verformungen der Wand in der Regel von

untergeordneter Bedeutung. Eine Begrenzung erfolgt meistens deshalb, um die mit den Wandver-

formungen verkn̈upften Setzungen der Geländeoberfl̈ache zu beschränken und somit ein Risiko

von potenziellen Schadensfällen an der Nachbarbebauung oder angrenzenden Kanälen und son-

stiger Leitungen zu minimieren. Im Unterschied zu temporären Baugrubensicherungen dienen

Ortbetonkonstruktionen, wie Schlitz- oder Bohrpfahlwände, ḧaufig permanenten Zwecken und

werden vielfach als dauerhaftes Bauteil in das aufgehende Bauwerk miteinbezogen. Insbeson-

dere die top-down Bauweise hat sich hier als verformungsarmeAusführungsvariante etabliert.

Um die Nutzung der sp̈ateren Untergeschosse nicht zu beeinträchtigen, d̈urfen dabei die hori-

zontalen Wandbewegungen und -durchbiegungen einen individuell tolerablen Grenzwert nicht

überschreiten. Die Prognose der zu erwartenden Wandverformungen spielt daher in diesem

Zusammenhang eine bedeutendere Rolle.

Analog zur TNEC-Baugrube in Kapitel 4.2 werden die in diesem Kapitel untersuchten Baugru-

benkonfigurationen alswip- undwim-Ausführung modelliert und die Berechnungsergebnisse

entsprechend gegenübergestellt. Um eine Aussage darüber treffen zu k̈onnen, ob und in welcher

Größenordnung die Schlitzwandherstellung das Verformungsverhalten der Wand beeinflusst,

werden unterschiedliche Lamellengeometrien und Herstellungssequenzen für den betrachteten

Baugrubenausschnitt simuliert.
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Bild 6.3: Wandverformungen für eine 4, 9 m tiefe, am Kopf ausgesteifte Baugrube.

Die Schlitzwandherstellung erfolgt im Läufer- und Pilger-Schritt-Verfahren mit einer

Schlitzlänge von L = 3, 6 m.

Bild 6.3 stellt f̈ur eine am Kopf einfach ausgesteifte Baugrube (Konstruktionsschritt c, s. Bild

6.1) die prognostizierten Wandverformungen dar. Die Herstellung der Schlitzwand imwim-

Modell erfolgt sequentiell durch3, 6 m lange Schlitzwandlamellen entsprechend dem Pilger-

Schritt- und dem L̈auferverfahren. Zus̈atzlich sind die Berechnungsergebnisse einer konventio-

nellen FE-Berechnung (wip-Modell) abgebildet. Alle Simulationsmodelle prognostizieren einen

ann̈ahernd deckungsgleichen Verformungsverlaufüber die Tiefe der Verbauwand. Auf Grund

der hohen Biegesteifigkeit der Schlitzwand treten die maximalen Verformungen in einer Tiefe

von 12 m auf und liegen somit deutlich unterhalb der Baugrubensohle (BGS). Die gr̈oßte Ver-

formungsordinate beträgt etwa3, 2 cm und entspricht somit0, 65 % der Baugrubentiefe. Durch

den unmittelbaren Einbau der Kopfsteife zu Beginn des Baugrubenaushubs k̈onnen die Kopf-

verformungen der Stützkonstruktion auf weniger als4 mm begrenzt werden. Der Vergleich der

Ergebnisse verdeutlicht, dass für die untersuchten Randbedingungen die Konstruktionsmethode

der Schlitzwand nur einen vernachlässigbar geringen Einfluss auf die Schlitzwandverformun-

gen aus̈ubt. Das Pilger-Schritt-Verfahren liefert rechnerisch gegen̈uber dem L̈auferverfahren

und denwip-Berechnungen geringfügig gr̈oßere Wandbewegungen, welche aus baupraktischer

Sicht allerdings nicht von Bedeutung sind.

Erklären l̈asst sich dieses Verhalten durch einen Blick auf den Ausgangsspannungszustand zu Be-

ginn des Baugrubenaushubs (Bild 6.5). Mit einer betrachtetenBaugrubentiefe vonza = 4, 9 m
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wird eine überkonsolidierte Tonschicht mit einem Erdruhedruckkoeffizienten vonK0 = 1, 1

durcḧortert. Der Vergleich des effektiven Erddrucks im Ausgangszustand und nach Fertigstel-

lung der Schlitzwand zeigt, dass die Schlitzwandherstellung in diesem Bereich keine Verände-

rung des urspr̈unglichen Spannungszustands bewirkt. Ein nennenswerter Spannungszuwachs

kann erst in einer Tiefe von etwa5, 6 m unterhalb der GOK innerhalb der oberen Sandschicht

beobachtet werden. Der erhöhte Ausgangsspannungszustand in dieser Tiefe führt sogar dazu,

dass gegen̈uber demwip-Modell ein ḧoherer Erdwiderstand unmittelbar unterhalb der BGS

mobilisiert wird. Auf Grund des steiferen Widerlagers im Bereich des Fußauflagers wären daher

sogar tendenziell geringere Wandverformungen für daswim-Modell zu vermuten. Die Ergebnis-

se in Bild 6.3 zeigen jedoch, dass dieser Effekt keine Veränderung des Verformungsverhaltens

der ausgesteiften Baugrube bewirkt. Im Vergleich dazu lässt sich jedoch im Anschluss ein bedeu-

tenderer Einfluss für den Vorbauzustand einer rückverankerten Stützkonstruktion nachweisen.
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Bild 6.4: Prognostizierte Wandverformungen einer vierfach ausgesteiften top-down Bau-

grube. Die Herstellung der Schlitzwand erfolgt im Läuferverfahren durch 3, 6 m und 7, 2 m

lange Schlitzwandlamellen

Der Einfluss der Schlitzgeometrie lässt sich anhand der Darstellung in Bild 6.4 dokumentieren.

Da zuvor gezeigt werden konnte, dass die Schlitzwandherstellung für ausgesteifte Baugruben

mit geringer bis mittlerer Aushubtiefe keinen Einfluss auf die zu erwartenden Wandverformun-

gen aus̈ubt, wird nun der Endaushubzustand der in Bild 6.1 dargestellten vierfach ausgesteiften

Baugrube betrachtet. Aus dem Verlauf der Kurven ist zu sehen,dass unter Berücksichtigung
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der Konstruktionsmethode geringfügig gr̈oßere Wandverformungen prognostiziert werden als

für den Fall, dass der Erdruhedruck als Ausgangsspannungszustand zu Beginn des Baugru-

benaushubs angesetzt wird. Diese Beobachtung entspricht den Erkenntnissen, welche aus den

Berechnungen der TNEC-Baugrube bislang gewonnen werden konnten. Der Grund daf̈ur ist

einmal mehr im Anstieg des Spannungsniveaus als Folge der Schlitzwandherstellung zu fin-

den. Dass der Verformungsunterschied derwim- undwip-Berechnungen im vorliegenden Fall

jedoch weniger als10 % betr̈agt, l̈asst sich darauf zurückführen, dass die zu Grunde gelegte

top-down Ausf̈uhrung generell als verformungsarm zu bewerten ist. Ein höherer Erddruck zu

Beginn der Aushubarbeiten führt tendenziell eher zu höheren Steifenkräften als zu gr̈oßeren

Wandverformungen.

Aus Bild 6.4 ist ferner zu entnehmen, dass für eine Schlitzwand bestehend aus3, 6 m- und7, 2 m-

Lamellen ann̈ahernd die gleichen Verformungsordinaten aus dem Baugrubenaushub resultieren.

Die Schlitzl̈ange hat somit keinen Einfluss auf die zu erwartenden Wandverformungen. Bild 6.5

stellt dazu f̈ur beide L̈angen den̈uber die Ausschnittsbreite gemittelten Erddruck nach Fertigstel-

lung der Schlitzwand̈uber die Tiefe dar. Unabhängig von der Lamellengeometrie ergibt sich für

den anschließenden Baugrubenaushub ein annähernd identischer Ausgangsspannungszustand,

welcher im oberen Drittel der Verbauwand oberhalb des ursprünglichen Erdruhedrucks liegt.

Der resultierende Spannungszustand wird somit nicht durchdie Länge des gëoffneten und beto-

nierten Schlitzes kontrolliert, sondern einzig und alleindurch den Verlauf des Frischbetondrucks

gesteuert.

Bild 6.5 zeigt zus̈atzlich den Verlauf des effektiven Frischbetondrucksüber die Tiefe der Schlitz-

wand. Der effektive Betondruck berechnet sich aus der Differenz des totalen Frischbetondrucks

nach Gleichung 3.1 aus Kapitel 3.3 und der hydrostatischen Wasserdruckkomponente in der

jeweiligen Tiefe. Es zeigt sich, dass der Betoniervorgang zwar zu einer Erḧohung der effekti-

ven Spannungen im oberen Drittel der Wand führt, die mittlere Spannungsordinate des Bodens

jedoch stets unterhalb derer des Betondrucks verbleibt. Diese Entwicklung resultiert aus der

abschnittsweisen Herstellung der Schlitzwand, wodurch zwar in Lamellenmitte die effektiven

Spannungen etwa dem Frischbetondruck in der jeweiligen Tiefe entsprechen, außerhalb der

Lamellen jedoch eine Entlastung des Bodens und somit eine Reduktion des mittleren Span-

nungsniveaus eintritt.

Die Auswirkungen des veränderten Ausgangsspannungszustands auf das Verformungsverhalten

einer dreifach r̈uckverankerten Schlitzwand (Bild 6.2) werden für drei Vorbauzusẗande durch

die Darstellungen in Bild 6.6 verdeutlicht. Neben einer konventionellen FE-Berechnung wer-

den zweiwim-Simulationen der Baugrubenherstellung mit Lamellenlängen vonL = 3, 6 m
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Bild 6.5: Über die Ausschnittsbreite gemittelter effektiver Erddruck nach Fertigstellung

einer aus 3, 6 m und 7, 2 m langen Lamellen bestehenden Schlitzwand im Vergleich zum ef-

fektiven Erdruhedruck und des effektiven (nach Abzug des hydrostatischen Wasserdrucks)

Frischbetondrucks

undL = 7, 2 m durchgef̈uhrt. Bild 6.6a stellt f̈ur die drei Berechnungsmodelle die horizonta-

len Wandverformungen dar, die durch einen2, 8 m tiefen Voraushub verursacht werden. Die

Stützwand wirkt zu diesem Zeitpunkt als Kragträger und die gr̈oßten Bewegungen treten am

Kopf der Wand auf. Ẅahrend die Verformungskurve deswip-Modellsüber die gesamte Wand-

tiefe eine ann̈ahernd gleichf̈ormige Kr̈ummung aufweist, ist der prognostizierte Verlauf unter

Berücksichtigung der Konstruktionsmethode durch zwei Wendepunkte etwa9 m und22 m un-

terhalb der GOK gekennzeichnet. Anhand des Verformungsverlaufs l̈asst sich ablesen, dass in

einem Bereich zwischen6 m < zs < 10 m das Bodenauflager deswim-Modells gegen̈uber der

herk̈ommlichen Modellierung eine deutlich höhere Steifigkeit aufweist und dadurch zu geringe-

ren Wandbewegungen im Bereich der Baugrube führt. Betrachtet man im Vergleich dazu das zu

Grunde gelegte Bodenprofil (Bild 4.4a, Kapitel 4.2.2), so deckt sich dieser Bereich annähernd
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Bild 6.6: Horizontale Verformungen einer dreifach rückverankerten Verbauwand: a) Vor-

aushub bis za = 2, 8 m, b) Vorspannen der obersten Ankerlage und c) Endaushubzustand

mit za = 11, 8 m
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mit der hoch liegenden schluffigen Sandschicht in einer Tiefe von5, 6 bis 8 m unterhalb der

GOK. Anhand der Verteilung der̈uber die Ausschnittsbreite gemittelten horizontalen Spannun-

gen konnte bislang gezeigt werden, dass der Betoniervorgangder Lamellen innerhalb dieser

Schicht zu einer ausgeprägten Erḧohung des auf die Wand wirkenden Erddrucks führt. F̈ur

geringe Aushubtiefen ist somit der passive Erddruck unmittelbar unterhalb der Baugrubensohle

bereits teilweise durch den Herstellungsvorgang der Schlitzwand mobilisiert, so dass für das

horizontale Gleichgewicht des Systems nur eine geringere Erdwiderstandskomponente aus der

Rotation der Sẗutzwand erforderlich ist. In Bild 6.7 ist der Spannungs-Verformungspfad des Bo-

dens unterhalb der Baugrubensohle für daswip- und daswim-Modell mitL = 7, 2 m dargestellt.

Die Spannungsordinaten derwim-Simulation werden zur Darstellungüber die Ausschnittsbrei-

te gemittelt. Daraus wird deutlich, dass die Schlitzwandherstellung zu einer Verdopplung des

Spannungsniveaus im Ausgangszustand führt (Punkt 1→1b). Während des nachfolgenden Bau-

grubenaushubs von Punkt 1→ 2 (wip-Modell) bzw. 1b→2b (wim-Modell) steht somit zu jedem

Zeitpunkt ein deutlich gr̈oßerer Erdwiderstand bei gleicher Verformung der Verbauwand zur

Verfügung. In Kapitel 6.3.3 wird gezeigt, dass dieser Effekt ebenfalls die aufzunehmenden

Steifenkr̈afte von ausgesteiften Konstruktionen beeinflusst. Dass die Verformungsordinaten der

beiden Modelle trotz des steiferen Erdauflagers annähernd gleich groß sind, liegt daran, dass

der Boden in gr̈oßerer Tiefe (zs > 20 m) durch den Herstellungsvorgang entspannt wird und

das horizontale Spannungsniveau unterhalb dem desK0-Zustands sinkt. Zur Mobilisierung

des erforderlichen Erdwiderstands werden nun größere Bodenbewegungen benötigt, wodurch

ebenfalls die Verformungen der Schlitzwand in diesem Bereich zunehmen (Bild 6.6a).

Nach dem Voraushub erfolgen der Einbau und das Anspannen derersten Ankerlage in einer Tiefe

vonzs = 2 m unterhalb der GOK. Das Bohren der Anker wird dabei weder durchdaswip- noch

durch daswim-Modell simuliert. Im Hinblick auf die Setzungen von benachbarten Bauwerken

kann jedoch vermutet werden, dass die Herstellung in Abhängigkeit der Anzahl der Ankerlagen

und des horizontalen Ankerabstands eine nicht zu vernachlässigende Verformungskomponente

verursachen kann. Weiterführende Simulationen von rückverankerten Systemen sollten diesen

Aspekt daher berücksichtigen. In den vorliegenden Modellen beschränkt sich der folgende

Konstruktionsschritt lediglich darauf, dass zur Simulation des Anspannvorgangs eine Einzellast

in Höhe von700 kN am Ankerkopf aufgebracht wird. Bild 6.6b dokumentiert, dassdadurch

der Kopf der Verbauwand annähernd wieder in den ursprünglichen Zustand zurückgedr̈uckt

wird. Gleichzeitig sinkt der Erdwiderstand für den in Bild 6.7 betrachteten Punkt unterhalb der

Baugrubensohle um etwa20 %. Als Folge des Ankerspannens liefern alle drei FE-Modelle bis

zs = 10 m einen ann̈ahernd deckungsgleichen Verlauf der Wandverformungen. Abeiner Tiefe
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von etwa14 m unterhalb der GOK̈ubt die Ankerkraft nur eine geringfügige Ver̈anderung der

zuvor eingepr̈agten Wandverformungen aus. Für eine Schlitzl̈ange vonL = 7, 2 m sind daher die

prognostizierten Wandverformungen um bis zu20 % größer als die herk̈ommlich berechneten.

Für den Endaushubzustand der Baugrube mit einer Baugrubentiefe von za = 11, 8 m und

dem Einbau von weiteren zwei Ankerlagen stellt Bild 6.6c die resultierenden Bewegungen

der Sẗutzkonstruktion dar. Der Unterschied der maximal berechneten Verformungsordinate,

welche etwa auf Ḧohe der Baugrubensohle auftritt, beläuft sich unabḧangig von der geẅahlten

Schlitzl̈ange f̈ur daswip- und daswim-Modell auf weniger als10 %. Für den Wandkopf wird von

allen Modellenübereinstimmend ein Wert von5 cm prognostiziert. Daraus wird deutlich, dass

hinsichtlich der auftretenden Wandverformungen der Konstruktionsvorgang der Schlitzwand

auch f̈ur eine r̈uckverankerte Ausführungsvariante nur von untergeordneter Bedeutung bleibt.

Bild 6.7 verdeutlicht jedoch zugleich die Schwäche von elasto-plastischen Einflächenmodellen.

Für das modifizierte ideal-plastische Drucker-Prager-Modell der Sandschichten hängt die Stei-

figkeit des Bodens innerhalb der Fließfläche ausschließlich vom Spannungsniveaup′ ab. Der

Einfluss des Spannungs- und Dehnungspfades bleibt dabei unberücksichtigt. F̈ur Spannungs-

zusẗande auf der Fließfl̈ache wird die differentielle Steifigkeit des Bodens bei weiterer Belastung

zu Null. Dies hat zur Folge, dass in Bild 6.7 der Spannungs-Verformungspfad bei der Mobi-

lisierung des passiven Erddrucks nur vereinfacht bilinearabgebildet und der in Wirklichkeit

gekr̈ummt verlaufende Pfad nicht erfasst werden kann. Innerhalbdes elastischen Bereichs des

Bodens nehmen Spannung und Verformung proportional zueinander zu und f̈ur den plastischen

Grenzzustand folgt ein horizontaler Kurvenverlauf. Für eine Aushubtiefe der Baugrube von

za = 4, 9 m verḧalt sich daher der Boden immer noch elastisch und der passive Erddruck ist

noch nicht vollsẗandig mobilisiert. Der zugeḧorige Erddruckkoeffizient beträgt zu diesen Zeit-

punktKp ≃ 2. Für einen Reibungswinkel des Sandesϕ = 32◦ und einen Wandreibungswinkel

δp = −1/3ϕ [2] ergibt demgegen̈uberKp = 4, 60 für den passiven Grenzzustand. Ferner kommt

hinzu, dass bei Spannungszuständen innerhalb der Fließfläche eine Richtungsänderung des Deh-

nungspfades zu keiner Steifigkeitserhöhung f̈uhrt. Insbesondere bei rückverankerten Baugruben

verursacht das Vorspannen der Ankerlagen jedoch wiederholte Pfadumkehrungen. Herkömmli-

che elasto-plastische Stoffmodelle eignen sich in diesem Zusammenhang nicht für eine pr̈azise

Verformungsprognose. Auf Grund der geringen Mächtigkeit der Sandschicht (d = 2, 6 m) bleibt

für die untersuchten Randbedingungen der Einfluss auf das Gesamtverformungsverhalten der

Stützkonstruktion jedoch von untergeordneter Bedeutung.

Die Ableitung von Einflussfaktoren, mit denen beispielsweise konventionell prognostizierte

Wandverformungen multipliziert werden können, um die Auswirkungen der Konstruktionsme-
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Bild 6.7: Mobilisierung des Erdwiderstands im Punkt B während der Baugrubenherstel-

lung: 1→1b Herstellung der Wand, 1b→2b Aushub bis za = 2, 8 m, 2b→3b Anspannen

der Ankerlage und 3b→4b Aushub bis za = 4, 9 m. Der Spannungs-Verformungspfad des

wip-Modells ist durch die Ziffern 1-4 gekennzeichnet

thode zu ber̈ucksichtigen, ist anhand der vorgestellten Ergebnisse nicht durchzuf̈uhren und f̈ur

den allgemeinen Fall wenig sinnvoll. Der Einfluss hängt im Wesentlichen von den anstehenden

Untergrundverḧaltnissen und der Ausführung der Baugrubenkonstruktion ab. Auch wenn für

die untersuchten Konfigurationen der Konstruktionsvorgang der Schlitzwand hinsichtlich der

Wandverformungen von untergeordneter Bedeutung ist, sind Randbedingungen vorstellbar, un-

ter denen eine ausgeprägtere Verformungszunahme gegenüber einerwip-Prognose zu erwarten

ist. Dies gilt insbesondere für den Fall, dass der Erdruhedruck gegenüber dem Frischbetondruck

gering ist und der Betoniervorgang der Schlitzwandlamelle zu einer deutlicheren Erhöhung des

Spannungsniveaus im angrenzenden Erdreich führt. Aus diesem Grunde sollten beispielsweise

auch solche Bodenformationen in die Betrachtung aufgenommenwerden, welche durch weiche

bindige Bodenschichten mitOCR < 1, 5 bis in Höhe der GOK gekennzeichnet sind.

Hinzu kommt die Bedeutung von benachbarten Gebäuden, deren Gründungslasten zu einer

Erhöhung desK0-Spannungsniveaus führen und somit auch die Auswirkungen der Schlitz-

wandherstellung beeinflussen. Wächst das horizontale Spannungsniveau innerhalb des Bodens

als Folge der zus̈atzlichen Auflasẗuber das Niveau des Frischbetondrucks an, ist es beispielswei-

se auch vorstellbar, dass die Schlitzwandherstellung vergleichbar zuüberkonsolidierten B̈oden

zu einer Entspannung des Erdreiches führt und die resultierenden Wandverformungen aus dem
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Baugrubenaushub unterhalb jener einerwip-Berechnung liegen.

Um die Auswirkungen des Herstellungsvorgangs der Schlitzwand bei konventionellen, zweidi-

mensionalen FE-Berechnungen zu berücksichtigen, ist es zweckm̈aßig, f̈ur die Simulation einen

modifizierten Erdruhedruck als Ausgangsspannungszustandanzusetzen. Diese Vorgehensweise

wurde beispielsweise auch von Mayer [73] für die Kombinationsdichtwand der GSW-Baugrube

im Berliner Sand geẅahlt. Aus den vorgestellten Ergebnissen ergibt sich die Konsequenz, dass

die Erddruckmodifikation in Abḧangigkeit des Frischbetondrucks erfolgen muss und die La-

mellengeometrie sowie die Herstellungssequenz der Schlitzwand dabei vernachlässigt werden

dürfen.

Mit Hilfe von Gleichung 6.1 l̈asst sich dazu auf der Grundlage des Frischbetondrucks ein

korrigierter ErdruhedruckkoeffizientK∗

0 über die Tiefe der Verbauwand berechnen. Der Kor-

rekturfaktorfb ber̈ucksichtigt die Tatsache, dass der Spannungszustand nach Fertigstellung der

Schlitzwand vom Verlauf des effektiven Frischbetondrucksabweicht und berechnet sich für jede

Tiefe aus dem Verḧaltnis der Druckordinaten in Bild 6.5. Der resultierende Verlauf vonfb ist in

Bild 6.8über die mit der SchlitztiefeH normierte Tiefez/H dargestellt. F̈ur die Berechnung von

K∗

0 kann nun in Abḧangigkeit vonz/H der Korrekturfaktor direkt aus Bild 6.8 abgelesen oder

durch die ebenfalls angegebene Funktionsvorschrift des Interpolationspolynoms 4. Ordnung

hinreichend genau berechnet werden.

K∗

0 =
fb

γ · z











γc · z : z ≤ hcrit

(γc · hcrit) + γb · (z − hcrit) : z > hcrit







− γw · (z − zw)



 (6.1)

mit: γb = Wichte der Sẗutzsuspension

γc = Frischbetonwichte

γw = Wichte des Wassers

γ = Wichte des Bodens

z = Tiefe unterhalb der GOK

zw = Höhe des Grundwasserspiegels unterhalb der GOK

hcrit = kritische Tiefe der Betondruckverteilung

fb = Reduktionsfaktor nach Bild 6.8
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Funktionsvorschrift:

fb = 5,27 (z/H)4 - 12,72 (z/H)3 + 11,16 (z/H)2 - 3,50 (z/H) + 1,07
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Bild 6.8: Reduktionsfaktor fb zur Berechnung des modifizierten Erdruhedruckkoeffizienten

K∗

0 aufgetragen über die normierte Tiefe z/H (H = Schlitztiefe)

6.3.2 Setzungen der benachbarten Gründungselemente

Bei der Herstellung von Baugruben sind die auftretenden Setzungen von benachbarten Gebäuden

im Hinblick auf das Risiko von m̈oglichen Bauwerkscḧaden viel sensibler zu bewerten als

die zuvor betrachteten Wandverformungen. Für setzungsempfindliche Strukturen können be-

reits Verformungen von wenigen Zentimetern zu Schäden f̈uhren. Eine Verformungsprognose

zur Abscḧatzung des Gefährdungspotenzials sollte daher insbesondere auf diese Fragestellung

ausgerichtet werden. Anhand der folgenden Ergebnisse kanndokumentiert werden, dass die

Konstruktionsmethode der Verbauwand einen erheblichen Setzungsanteil verursachen kann und

daher bei der Verformungsbetrachtung nicht unberücksichtig bleiben darf.

Die Auswirkungen der Schlitzwandherstellung auf das Verformungsverhalten von benachbarten

Geb̈auden werden speziell für den Fall von Einzel- und Streifengründungen n̈aher betrachtet.

Die dargestellten Setzungen setzen sich dabei aus zwei Bestandteilen zusammen: zum einen

aus der Komponente infolge des schrittweisen Aushubs und Betoneinbaus der Schlitzwand und

zum anderen aus dem Anteil, welcher aus dem eigentlichen Baugrubenaushub resultiert. Eine

konventionelle FE-Simulation kann keine Prognoseüber die herstellungsbedingten Verformun-

gen treffen, so dass die dargestellten Ergebnisse derwip-Berechnungen jeweils allein durch

den Baugrubenaushub verursacht werden. Die Eigensetzungender Gr̈undungsk̈orper unter Ge-

brauchslast werden bei den Darstellungen nicht berücksichtigt.
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Die Auswertung der Verformungen erfolgt nicht wie bislang in Höhe der Gel̈andeoberkante,

sondern in der Gr̈undungsebene der Fundamente in einer Tiefe vonzs = 5, 6 m unterhalb

der GOK. F̈ur die Einzelfundamente verläuft die Achse, entlang derer die Geländesetzungen

dargestellt sind, durch den Mittelpunkt des Gründungsk̈orpers.
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Bild 6.9: Einfluss der Herstellungssequenz auf die Setzungen entlang der Achse I-I infolge

Schlitzwandherstellung und Baugrubenaushubs (L = 3, 6 m)

Bild 6.9 stellt die Setzungsmulde für eine einfach ausgesteifte,4, 9 m tiefe Baugrubenkonstruk-

tion mit einem angrenzenden Einzelfundament dar. Die Herstellung der Schlitzwand erfolgt

durch3, 6 m lange Lamellen im Pilger-Schritt- und alternativ im Läuferverfahren. Auf Grund

der Kopfsteife treten die maximalen Verformungen nicht unmittelbar neben der Verbauwand,

sondern erst in einer Entfernung von etwa7 m neben der Baugrube auf. Der Vergleich mit

Bild 4.9 zeigt, dass sich der Setzungsverlauf von dem einer unbelasteten Geländeoberfl̈ache

unterscheidet und eine Verformungskonzentration im Bereich des Gr̈undungsk̈orpers auftritt.

Für daswip-Modell wird eine mittlere Setzung von knapp10 mm und eine Schiefstellung des

Gründungsk̈orpers in Richtung Erdreich prognostiziert.

Unter Ber̈ucksichtigung des Herstellungsvorgangs der Verbauwand ergeben sich f̈ur beide un-

tersuchte Herstellungssequenzen annähernd die gleichen Fundamentsetzungen. In Kapitel 5.2.3

konnte bereits gezeigt werden, dass für eine Standsicherheit des offenen Schlitzes vonη = 1, 3

das Pilger-Schritt- und das Läuferverfahren gleich große Setzungen bei der Wandherstellung
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verursachen. Dieser Setzungsanteil beträgt im vorliegenden Fall etwa6 mm. Aus dem Bau-

grubenaushub selbst resultieren im Anschluss weitere5 mm Verformungen, so dass sich für

beide Herstellungssequenzen die Gesamtsetzungen zu11 mm ergeben und sich nur unwe-

sentlich von dem Ergebnis derwip-Berechnung unterscheiden. Der geringere Setzungsanteil

infolge des Aushubs der Baugrube resultiert aus einer veränderten Boden-Bauwerk-Interaktion.

Der Herstellungsvorgang der Lamellen führt zu einer nicht-ebenen Kontaktfläche zwischen

der Verbauwand und dem angrenzenden Boden. Insbesondere im oberen Drittel der Lamelle

verursacht der Betoniervorgang konvexe Schlitzverformungen in Richtung des Erdreichs (vgl.

Bild 3.12, Kapitel 3.4.4), wodurch sich zwischen der Betonoberfläche und dem Boden zusätz-

lich zur Adḧasion eine makroskopische Verzahnung ergibt. Im Gegensatzdazu wird bei der

konventionellen Berechnung eine ebene Schlitzwandoberfläche vorausgesetzt. Im Unterschied

zurwip-Berechnung prognostizieren diewim-Modelle jedoch eine Fundamentschiefstellung in

Richtung der Baugrube. Der Grund dafür liegt in der Herstellung der unmittelbar benachbarten

Schlitzwandlamelle. Durch den Schlitzaushub unter Bentonitstützung erf̈ahrt die vordere Fun-

damentkante größere Setzungen, wodurch der Gründungsk̈orper zum Schlitz verkippt. Dieser

Zustand kann auch durch den anschließenden Betoniervorgangder Lamelle nicht umgekehrt

werden und bleibt bis zur Fertigstellung des Baugrubenaushubs erhalten.
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Bild 6.10: Einfluss der Schlitzlänge auf die Setzungen entlang der Achse I-I infolge Schlitz-

wandherstellung und Baugrubenaushubs

Für die gleiche Baugrubenkonfiguration stellt Bild 6.10 die Setzungen f̈ur unterschiedliche
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Schlitzl̈angen dar und veranschaulicht dadurch die Bedeutung der Lamellengeometrie. Die

dargestellten Kurven deswip- und deswim-Modells mitL = 3, 6 m bleiben gegen̈uber der Dar-

stellung in Bild 6.9 unver̈andert. Aus dem Kurvenverlauf für L = 7, 2 m kann gefolgert werden,

dass die Verdopplung der Schlitzlänge zu einer Zunahme der Gesamtsetzung des Fundamentes

um etwa150 % gegen̈uber der konventionellen Berechnung führt. Dabei ist allerdings zu beach-

ten, dass die Setzungskomponente aus dem Baugrubenaushub selbst weiterhin6 mm betr̈agt.

Der Setzungszuwachs resultiert allein aus dem Verformungsanteil der Schlitzwandherstellung,

welcher f̈ur L = 7, 2 m auf etwa17 mm ansteigt. Damit verbunden ist ebenfalls eine Zunahme

der Fundamentschiefstellung in Richtung der Baugrube.
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Bild 6.11: Setzungsentwicklung während der Baugrubenherstellung für ein unmittelbar

angrenzendes Einzelfundament

Bild 6.11 stellt f̈ur die top-down Baugrube aus Bild 6.1 die prognostizierten Fundamentsetzun-

gen des FE-Modells̈uber die einzelnen Aushubschritte dar. Für die beidenwim-Modelle mit

unterschiedlichen Schlitzlängen ist zus̈atzlich der Konstruktionsschritt der Schlitzwandherstel-

lung mit abgebildet. Die Setzungsverläufe besẗatigen die bisherigen Beobachtungen: Infolge des

Baugrubenaushubs verlaufen die Setzungskurven aller drei Modelle f̈ur za > 4, 9 m ann̈ahernd

parallel. F̈ur geringere Aushubtiefen liefern diewim-Prognosen auf Grund der veränderten

Boden-Bauwerk-Interaktion kleinere Fundamentsetzungen. Der Herstellungsvorgang der Ver-

bauwand und die damit verbundenen Fundamentsetzungen führen jedoch dazu, dass in Bild 6.11

die Kurven derwim-Modelle nach untern verschoben werden und demzufolge während der ge-
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samten Aushubarbeiten der Baugrube größere Verformungsordinaten resultieren. Je größer die

Schlitzl̈ange dabei ist, desto größer ist auch der konstruktionsbedingte Setzungsanteil und desto

sẗarker wird die Kurve nach unten verschoben. Daraus ergibt sich die Konsequenz, dass für Bau-

grubentiefen bis zuza ≃ 5 m mehr als doppelt so große Gesamtsetzungen durch daswim-Modell

mit L = 7, 2 m gegen̈uber einer konventionellen Berechnung prognostiziert werden.
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Bild 6.12: Prognostizierte Setzungsmulde für ein Einzelfundament in einem Abstand von

x = 7, 2 m und einer Aushubtiefe von za = 15, 2 m

Ein anderes Bild ergibt sich für einen Gr̈undungsk̈orper, der sich in einem größeren Abstand

zu Baugrube befindet. Bild 6.12 stellt die Setzungsmulde nebender vierfach ausgesteiften

top-down Baugrube mit einer Aushubtiefe vonza = 15, 2 m für den Fall dar, dass sich in

einer Entfernung vonx = 7, 2 m ein Einzelfundament befindet. Anhand der Darstellung lässt

sich eine Verformungskonzentration des Bodens im Bereich desGründungsk̈orpers erkennen

und das Fundament stanzt in das Erdreich ein. Daswim-Modell prognostiziert f̈ur verschie-

dene Schlitzl̈angen ann̈ahernd den gleichen Muldenverlauf. Lediglich im Bereich zwischen

der Baugrube und dem Fundament werden für L = 7, 20 m größere Setzungen berechnet,

welche aus dem Herstellungsvorgang der Schlitzwand resultieren. F̈ur die Setzungsprogno-

se des Gr̈undungsk̈orpers ist dieser Einfluss jedoch ohne Bedeutung. Unter Berücksichtigung

der Konstruktionsmethode ergeben sich infolge der Baugrubenherstellung geringfügig gr̈oßere

Verformungen als bei einer konventionellen Berechnung. In Bild 6.13 ist dazu die Setzungs-

entwicklung über die Konstruktionsschritte der Baugrube dargestellt. Für beide untersuchte
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Bild 6.13: Setzungsentwicklung für ein Einzelfundament in einem Abstand zur Baugrube

entsprechend der halben Aushubtiefe

Schlitzl̈angen verursacht die Herstellung der Schlitzwand einen vernachl̈assigbar geringen Set-

zungsanteil von weniger als5 % der Gesamtverformungen. Der Setzungsunterschied resultiert

allein daraus, dass daswim- gegen̈uber demwip-Modell einen sẗarkeren Setzungszuwachs des

Fundamentes für den Aushubschritt vonza = 4, 9 m nachza = 8, 6 m prognostiziert. Diese Ent-

wicklung kann dadurch erklärt werden, dass als Folge des Betonierens der Schlitzwandlamellen

in einem Tiefenbereich von ca.5 m < zs < 9 m bereits vor dem Baugrubenaushub der passive

Erddruck anteilig mobilisiert wird (vgl. Bild 6.5). F̈ur geringe Baugrubentiefen bisza ≃ 5 m

steht daher ein steiferes Bodenauflager für die Sẗutzkonstruktion zur Verf̈ugung. Ẅahrend der

fortschreitenden Aushubarbeiten wird der Verbauwand diese erḧohte Bettung jedoch entzogen,

wodurch die Wandverformungen und damit auch die Setzungen des benachbarten Geländes

im Vergleich zu einer konventionellen Modellierung schneller zunehmen. Im nachfolgenden

Kapitel 6.3.3 wird gezeigt, dass sich dieser Effekt ebenfalls auf die Beanspruchung der Steifen

auswirkt. F̈ur größere Aushubtiefen verlaufen die Setzungskurven der drei Simulationsmodelle

ann̈ahernd deckungsgleich, so dass die Konstruktionsmethode für die Verformungsbetrachtung

des Einzelfundamentes schließlich an Bedeutung verliert.

Alternativ zum Einzelfundament werden im Rahmen dieser Arbeit ebenfalls Setzungsprognosen

für eine Streifengr̈undung mit Hilfe deswim- und deswip-Modells durchgef̈uhrt. Im Unter-

schied zu vorangegangenen Berechnungen beschränkt sich die Betrachtung im Folgenden jedoch

lediglich auf die Variation der Schlitzlänge und des Abstands zwischen Gründungsk̈orper und
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Bild 6.14: Setzungsentwicklung während der Baugrubenherstellung für ein unmittelbar

angrenzendes Streifenfundament

Baugrube. Auf Grund der bereits in Kapitel 5.3.3 diskutierten Problematik der aus denäußeren

Rändern resultierenden Symmetriebedingungen können die Fundamentsetzungen infolge der

schrittweisen Herstellung der fünf Lamellen nicht realiẗatsnah abgebildet werden. Eine konsi-

stente Verformungsberechnung, bestehend aus der Schlitzwandkonstruktion und des Baugruben-

aushubs, ist daher mit Hilfe des generierten ebenen Baugrubenmodells f̈ur die Streifengr̈undung

nicht möglich. In Anlehnung an Kapitel 5.3.3 werden daher die Fundamentsetzungen nach Fer-

tigstellung der Verbauwand durch jene Verformungen abgeschätzt, welche sich ẅahrend des

Aushubvorgangs eines Einzelschlitzes in Lamellenmitte ergeben.

Bild 6.14 zeigt die Entwicklung der Setzungen während der gesamten Konstruktionsfolge der

Baugrube. Analog zur Einzelgründung resultieren aus dem Baugrubenaushub allein annähernd

parallele Verformungsverläufe. F̈ur die wim-Modelle kommt zus̈atzlich der Anteil aus der

Schlitzwandherstellung hinzu, welcher im Falle vonL = 7, 2 m zu einer Setzungsdifferenz von

ca.19 mm zu Beginn der Aushubarbeiten führt. Infolge des anfangs größeren Setzungsgradi-

enten deswip-Modells nimmt dieser Unterschied für den Endaushubzustand mitza = 15, 2 m

auf etwa11 mm ab.

Im Unterschied zu Einzelfundamenten bewirkt die Konstruktionsmethode der Schlitzwand auch

für weiter entfernt gegründete Streifenfundamente einen nicht zu vernachlässigenden Verfor-

mungsanteil (vgl. Kapitel 5.3.3). Für einen Abstandx = 7, 6 m (Bild 6.15) führen daher die
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Bild 6.15: Setzungsentwicklung für ein Streifenfundament in einem Abstand zur Baugrube

entsprechend der halben Aushubtiefe

wim-Berechnungen im Vergleich zu einer konventionellen Betrachtung zu gr̈oßeren Gesamtset-

zungen. Der Einfluss verschwindet jedoch bei einer Schlitzlänge vonL = 3, 6 m, da hierbei der

konstruktionsbedingte Setzungsanteil auf weniger als3 mm abnimmt.

Aus den dargestellten Ergebnissen kann die komfortable Schlussfolgerung gezogen werden, dass

die Setzungsanteile aus dem Herstellungsvorgang der Schlitzwand und dem Baugrubenaushub

getrennt ermittelt und für die Prognose der Gesamtverformungen superponiert werden dürfen.

Zur Abscḧatzung des konstruktionsbedingten Anteils können sowohl f̈ur Einzel- als auch f̈ur

Streifenfundamente entsprechend Kapitel 5 jene Fundamentverformungen zu Grunde gelegt

werden, welche ẅahrend des Schlitzaushubs einer Einzellamelle auftreten.Die dreidimensionale

Modellierung einer durchlaufenden, aus mehreren Lamellenbestehenden Schlitzwand ist dazu

nicht erforderlich. Der Verformungsanteil aus dem Baugrubenaushub kann dann im Anschluss

durch eine konventionelle FE-Prognose ermittelt werden.

6.3.3 Steifenkräfte

Die Berechnungen in Kapitel 4.2 haben gezeigt, dass sich die Berücksichtigung der Schlitz-

wandherstellung nicht nur auf die Wand- und Bodenverformungen auswirkt, sondern zusätzlich

zu ḧoheren Steifenkräften ẅahrend des Baugrubenaushubs führt. Abschließend wird daher in
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diesem Kapitel der Fragestellung nachgegangen, mit welchen zus̈atzlichen Belastungen für die

Steifenlagen B0 bis B3 der in Bild 6.1 dargestellten top-down Konstruktion unter der Vorgabe

zu rechnen ist, dass sich eine Nachbarbebauung unmittelbarneben der Baugrube befindet. Das

Geb̈aude istüber ein1, 8 m breites Streifenfundament in einer Tiefe vonzs = 5, 6 m unter-

halb der Gel̈andeoberfl̈ache und in einem lichten Abstand vonx = 1, 0 m zur Baugrubenkante

gegr̈undet. Die effektive Sohlpressung in Höhe von212 kPa verursacht eine Setzung unter

Gebrauchslast von etwas = 2, 0 cm.

Bild 6.16 stellt die Entwicklung der Steifenkräfte in Abḧangigkeit der Aushubtiefe für das

wip-Modell dar. Die gr̈oßte Belastung mit knapp800 kN/m tritt bei einer Aushubtiefe von

za = 11, 8 m in der Steifenlage B1 auf und̈ubertrifft die maximal prognostizierte Steifenkraft

für die TNEC-Baugrube um etwa75 %. Der Grund daf̈ur liegt zum einen in der zusätzlichen

Erddruckkomponente, welche aus dem benachbarten Streifenfundament auf die Wand wirkt.

Zum anderen verḧalt sich der Boden vor dem Fußauflager gegenüber der TNEC-Konstruktion

weicher, da keine Modellierung der Gründungspf̈ahle innerhalb der Baugrube erfolgt und somit

kein zus̈atzlicher Erdwiderstand durch eine Verspannung mobilisiert werden kann. Dadurch

findet eine Lastumlagerung auf die aussteifenden Geschossdecken statt und es werden höhe-

re Steifenkr̈afte aktiviert. Durch den Einbau der tiefer liegenden Steifenlagen B2 und B3 wird

während des fortlaufenden Baugrubenaushubs im Anschluss eine Erddruckumlagerung erzwun-

gen. Dadurch sinkt die Beanspruchung von B1 im Endaushubzustand mit za = 15, 2 m wieder

geringf̈ugig ab.

Die am Kopf der Verbauwand eingebaute Steifenlage B0 ist im Vergleich zu den Lagen B1 bis

B3 durch einen veränderten zeitlichen Verlauf der Beanspruchung gekennzeichnet. Zu Beginn

der Aushubarbeiten steigt die Kraft zunächst an und wird bei einer Aushubtiefe vonza =

4, 9 m (Konstruktionsschritt c, Bild 6.1) mit313 kN/m maximal. Der anschließende Einbau

der Steife B1 f̈uhrt jedoch dazu, dass während des fortschreitenden Baugrubenaushubs eine

rückwärtige Verdrehung der Verbauwand oberhalb von B1 eintritt und die Beanspruchung der

Kopfsteife wieder abnimmt. F̈ur Baugrubentiefen größer alsza ≃ 11 m folgt daraus sogar eine

Zugbeanspruchung, welche im Endaushubzustand für daswip-Modell 151 kN/m betr̈agt und

bei einer vorhandenen Deckendicke von15 cm eine Zugspannung von1 N/mm2 verursacht.

Für eine BetonfestigkeitsklasseC20/25 betr̈agt die mittlere Zugfestigkeitfctm = 2, 2 N/mm2.

Daher verbleibt die Steife B0 im ungerissenen Zustand und dieim Modell geẅahlte Steifigkeit

des Federauflagers ist weiterhin gerechtfertigt. Eine kraftschl̈ussige Verbindung zwischen den

Geschossdecken und der Schlitzwand ist dafür jedoch die Voraussetzung.

In Bild 6.17 sind zum Vergleich die mit Hilfe deswim-Modells prognostizierten Steifenkräfte
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Bild 6.16: Entwicklung der Steifenkräfte B0 bis B3 während des schrittweisen Baugruben-

aushubs unter Vernachlässigung der Schlitzwandherstellung (- Druck, + Zug)
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Bild 6.17: Entwicklung der Steifenkräfte B0 bis B3 während des schrittweisen Baugru-

benaushubs unter Berücksichtigung des veränderten Ausgangsspannungszustands infolge

Schlitzwandherstellung (- Druck, + Zug, L = 7, 2 m)
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über die Aushubtiefe der Baugrube dargestellt. Als Schlitzlänge wurde f̈ur die Darstellung

L = 7, 2 m geẅahlt. Der Vergleich mit den Berechnungsergebnissen für L = 3, 6 m liefert

jedoch ann̈ahernd deckungsgleiche Kurven und zeigt somit, dass die gewählte Schlitzl̈ange

keinen Einfluss auf die Steifenkräfte aus̈ubt. Qualitativ stimmen die Verläufe f̈ur die einzelnen

Steifenlagen mit denen aus Bild 6.16überein. Allerdings unterscheiden sich die maximalen

Belastungsordinaten, und dies speziell für die oberen beiden Steifenlagen B0 und B1. Während

die wim- gegen̈uber der konventionellen Berechnung eine für B0 ca.31 % geringere Steifen-

kraft prognostiziert, steigt die Beanspruchung für B1 um17 % an. Demgegen̈uber wird unter

Berücksichtigung der Schlitzwandherstellung für die tiefer liegenden Steifenlagen B2 und B3

eine Zunahme der Steifenkraft um lediglich3 bzw. 2 % berechnet. Analog zu den TNEC-

Berechnungen wirkt sich somit die Konstruktionsmethode insbesondere auf die hoch liegenden

Steifen aus.
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Bild 6.18: Prognostizierter Steifenkraftverlauf für B0 in Abhängigkeit der Aushubtiefe (-

Druck, + Zug, L = 7, 2 m)

Für die Steifenlage B0 zeigt Bild 6.18 die berechneten Steifenkräfte deswim- und deswip-

Modells in Abḧangigkeit der Baugrubentiefe. Der größte Unterschied in der Beanspruchung

tritt bei einer Aushubtiefe vonza = 4, 9 m auf und betr̈agt ∆F = 96 kN/m. Die geringere

Steifenkraft deswim-Modells l̈asst sich anhand der Bilder 6.3 und 6.7 veranschaulichen. Bei

der konventionellen FE-Berechnung wird unterhalb der Baugrubensohle durch eine horizonta-

le Verschiebung der Verbauwand∆s der Erdwiderstand∆Ep,∆s ausgehend vomK0-Zustand
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mobilisiert. Der Gesamtwiderstand ermittelt sich somit zuEp,wip = E0 + ∆Ep,∆s. Aus Bild

6.3 ist zu entnehmen, dass sich die Herstellungsmethode für den betrachteten Konstruktions-

zustand nur unwesentlich auf die Wandverformungen auswirkt und somit f̈ur daswim-Modell

ann̈ahernd die gleiche Verformung∆s auftritt. Im Ausgangszustand ist jedoch als Folge der

Schlitzwandherstellung bereits anteilig der passive Erddruck ∆Ep,constr mobilisiert (Bild 6.5).

Der Erdwiderstand setzt sich daher für daswim-Modell aus insgesamt drei Komponenten

Ep,wim = E0 + ∆Ep,constr + ∆Ep,∆s zusammen. Da somitEp,wip < Ep,wim gilt, muss zu

Geẅahrleistung des horizontalen Gleichgewichts der Stützwand bei der konventionellen Be-

rechnung zwangsläufig eine ḧohere Steifenkraft f̈ur B0 aktiviert werden.
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Bild 6.19: Prognostizierter Steifenkraftverlauf B1 in Abhängigkeit der Aushubtiefe (L =

7, 2 m)

Die nächsten zwei Konstruktionsschritte der Baugrube umfassen den Einbau der Steifenlage

B1 in einer Tiefe vonzs = 3, 5 m unterhalb der GOK und im Anschluss die Fortsetzung des

Baugrubenaushubs bis in eine Tiefe vonza = 8, 6 m. Dabei wird innerhalb der Baugrube genau

der Bereich des Bodens gelöst, welcher zuvor f̈ur den Verbauwandfuß durch∆Ep,constr als

steifes Widerlager zu Verfügung stand. Die damit verbundene Lastumlagerung führt zu einem

sprunghaften Anstieg der Steifenkräfte für B1. Da wie zuvor beschrieben die zusätzliche Erdwi-

derstandskomponente∆Ep,constr bei derwip-Berechnung nicht zur Verfügung steht, findet hier

eine weniger ausgeprägte Spannungsumlagerung statt und die Beanspruchung der Steifenlage

B1 fällt entsprechend geringer aus.
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Der Belastungsunterschied zwischenwip- und wim-Modell betr̈agt für za = 11, 8 m im un-

tersuchten Fall∆F = 130 kN/m und entspricht somit knapp17 % der konventionell berech-

neten Steifenkraft. Im Vergleich dazu wurde im Rahmen der TNEC-Berechnungen in Kapitel

4.2 eine30 % höhere Belastung der entsprechenden Steifenlage unter Berücksichtigung der

Schlitzwandherstellung prognostiziert. Der geringere Unterschied resultiert daraus, dass neben

dem Erdruhedruck eine zusätzliche Erddruckkomponente aus dem Streifenfundament als Aus-

gangszustand für daswip-Modell angesetzt wird. Dadurch fällt die relative Erddruckerḧohung

als Folge des Herstellungsvorgangs der Schlitzwand kleiner als im Falle einer unbelasteten

Gel̈andeoberfl̈ache aus, wodurch die Zunahme der prognostizierten Wandverformungen und

Steifenkr̈afte geringer wird.

Für die Steifenlagen B2 und B3 bleibt die Herstellungsmethode der Verbauwand praktisch ohne

Bedeutung. Der ḧohere Erddruck im Ausgangszustand wird im Wesentlichen durch die Steifen-

lage B1 aufgenommen. Bei der Bemessung der Einzeltragglieder sollte daher jener Steifenlagen

eine besondere Aufmerksamkeit geschenkt werden, welche zueinem Zeitpunkt eingebaut wer-

den, bevor die Aushubtiefe der Baugrube etwa25 bis 30 % der Schlitzwandtiefe entspricht. In

diesem Bereich ist die Veränderung des Ausgangsspannungszustands infolge der Schlitzwand-

herstellung und somit der Einfluss auf die aufzunehmenden Steifenkr̈afte besonders ausgeprägt.

Insbesondere für die Steifenlage, welche unmittelbar vor dem Aushubschritt eingebaut wird,

innerhalb dessen der vorgespannte Boden aus der Baugrube gelöst und entfernt wird, ist eine

nicht zu vernachl̈assigende Erḧohung der Beanspruchung zu erwarten.

Die Berechnungsergebnisse zeigen jedoch bereits, dass dieser Einfluss starken Schwankungen

unterworfen sein kann. Die zusätzliche Belastungskomponente der Steifen hängt von den vor-

handenen Untergrundverhältnissen und dem Erdruhedruck ab, sowie weiterhin davon, in welcher

Tiefe die Steifenlage eingebaut wird und zu welchem Zeitpunkt, d.h. bei welcher Aushubtiefe

der Baugrube, der Einbau erfolgt. Ferner können vergleichbar zu den in Kapitel 6.3.1 unter-

suchten Wandverformungen vorhandene Nachbargebäude in Form von Einzel-, Streifen- oder

Flächengr̈undungen eine entscheidende Rolle dabei spielen, wie stark die Steifenkraft durch

eine konventionelle Berechnung unter- oderüberscḧatzt wird. Nicht zuletzt ist die Verteilung

des Frischbetondrucks während des Betoniervorgangs der Lamellen von zentraler Bedeutung.

Für eine gr̈oßere kritische Tiefehcrit ist zum einen eine stärkere Zunahme der Steifenkräfte zu

erwarten, zum anderen werden aber auch tiefer liegende Steifenlagen von der Beanspruchungs-

zunahme betroffen sein. Eine Ableitung allgemein gültiger Konstruktionsfaktoren erscheint

daher auch in diesem Kontext als wenig zielführend. Eine verbesserte Berechnungsvariante

besteht darin, den ursprünglichen Erdruhedruck unter Berücksichtigung vorhandener Auflasten
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zu modifizieren und mit Hilfe von Gleichung 6.1 einen neuen ErdruhedruckkoeffizientenK∗

0

in Abhängigkeit der Tiefezs zu berechnen. Unter Verwendung vonK∗

0 kann nun eine konven-

tionelle zweidimensionale Verformungs- und Steifenkraftprognose der Baugrubenkonstruktion

erfolgen.

6.4 Erkenntnisse

Aus den Ergebnissen der Vergleichsberechnungen lassen sich nun allgemeine Hinweise ableiten,

wie sich der Einfluss der Herstellungsmethode auf die Gebrauchstauglichkeit der Stützkonstruk-

tion und auf den Grenzzustand einzelner Bauteile berücksichtigen l̈asst. Die einzeln aufgezählten

Punkte und insbesondere der letzte Absatz sind als Konstruktionsempfehlungen zu verstehen,

die auf eine Reduktion der verfahrensbedingten Verformungen bei der Herstellung der Baugrube

zielen.

• Bei verformungsarmen top-down Baugruben ist im Hinblick auf das Verformungsver-

halten der Sẗutzkonstruktion die Herstellung der Schlitzwand nur von untergeordneter

Bedeutung. Lediglich f̈ur große Aushubtiefen kann unter Berücksichtigung der Wand-

herstellung eine Zunahme der horizontalen Verformungen beobachtet werden, welche im

untersuchten Fall jedoch bei weniger als10 % des konventionell prognostizierten Wertes

liegt. Für mittlere oder geringe Baugrubentiefen ergeben sich aus den wim- und denwip-

Berechnungen annähernd deckungsgleiche Verformungskurven. Die Herstellungssequenz

der Schlitzwand wie auch die gewählte Lamellenl̈angeüben dabei keinen Einfluss auf die

Deformationen der Verbauwand während des Baugrubenaushubs aus.

• Auch für verankerte Baugruben wirkt sich die Konstruktionsmethode nur geringf̈ugig auf

die horizontalen Wandverformungen aus. Tendenziell werden unter Ber̈ucksichtigung der

Schlitzwandherstellung größere Deformationen prognostiziert, welche aus baupraktischer

Sicht jedoch ohne Bedeutung bleiben dürften. F̈ur unverankerte Vorbauzustände mit ge-

ringen Aushubtiefen zeichnet sich im Vergleich dazu jedocheine andere Entwicklung ab.

Auf Grund des bereits aus dem Betoniervorgang der Lamellen anteilig mobilisierten Erd-

widerstands im oberen Drittel der Wand, steht für geringe Baugrubentiefen ein steiferes

Fußauflager zur Verfügung. Dadurch sinkt der Anteil des passiven Erddrucks, welcher

durch eine horizontale Verschiebung der Stützwand mobilisiert werden muss. Als Folge

resultieren aus demwim-Modell geringere Verformungen als aus einer herkömmlichen

Berechnung.
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• Für die Prognose der Setzungen von benachbarten Gründungsk̈orpern besteht die M̈oglich-

keit, die Setzungsanteile aus dem Herstellungsvorgang derWand und aus dem Aushub

der Baugrube getrennt zu berechnen und anschließend zur Ermittlung der Gesamtver-

formungen zu superponieren. Diese Vorgehensweise bietet den Vorteil, die Setzungen

infolge des Baugrubenaushubs mit Hilfe einer konventionellen wip-Berechnung zu er-

mitteln. Zur Abscḧatzung der konstruktionsbedingten Setzungen ist es entsprechend Ka-

pitel 5 ausreichend, sowohl für Streifen- als auch für Einzelgr̈undungen die Herstellung

einer Einzellamelle zu simulieren. Die während des Schlitzaushubs maximal auftreten-

den Fundamentverformungen entsprechen etwa jenen, welchenach der Fertigstellung

der gesamten Verbauwand zu erwarten sind. Für große Schlitzl̈angen und einen hohen

verfahrensbedingten Verformungsanteil werden daher die Fundamentsetzungen infolge

Baugrubenherstellung mit einem herkömmlichen Prognosemodell erheblich unterschätzt.

• Der ver̈anderte Ausgangsspannungszustand infolge Schlitzwandherstellung f̈uhrt bei aus-

gesteiften Baugruben gegenüber konventionellen FE-Simulationen zu unterschiedlichen

Beanspruchungen der Steifen. Für die Steifenlage auf Ḧohe der GOK treten zunächst

kleinere Kr̈afte auf, da sich bei geringen Aushubtiefen der Boden unterhalb der Baugru-

bensohle als Folge des Betoniervorgangs der Lamellen steifer als im Ausgangszustand

verḧalt. Dadurch wird ein gr̈oßerer Lastanteil vom Bodenauflager aufgenommen, was zu

einer reduzierten Steifenbeanspruchung führt. Bei einer Fortsetzung des Bodenaushubs bis

in eine Tiefe von0, 2 − 0, 3H (H=Schlitztiefe) wird der Sẗutzkonstruktion anschließend

diese erḧohte Bettung entzogen und die Belastung der Wand wird auf die aussteifenden

Bauteile wieder zur̈uckgef̈uhrt. Dadurch tritt eine erḧohte Beanspruchung der unmittelbar

zuvor eingebauten Steifenlage auf. Für Steifen, die in einer größeren Tiefe als20−30% der

Schlitzwandtiefe unterhalb der GOK eingebaut werden, bleibt die Konstruktionsmethode

ohne nennenswerte Auswirkung.

• Bei der Beurteilung des Einflusses der Schlitzwandherstellung auf die Wand- bzw. Boden-

bewegungen und auf die Beanspruchung der aussteifenden Bauteile spielt der Frischbe-

tondruck beim Betonieren der einzelnen Lamellen eine zentrale Rolle. Die Verteilung des

Betondrucks wird durch die Größe der kritischen Tiefehcrit gesteuert, bis zu welcher hy-

drostatische Druckverhältnisse angesetzt werden. Für eine gr̈oßere kritische Tiefe nimmt

der maximal wirkende Betondruck und somit der Unterschied zum Erdruhedruck zu. Dies

hat zur Folge, dass durch den Betoniervorgang das Spannungsniveau im angrenzenden

Boden sẗarker ansteigt und dadurch größere Wandverformungen und höhere Steifenkr̈afte

auftreten.
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• Der herstellungsbedingte Anteil der Wand- und Bodendeformationen ẅahrend des Bau-

grubenaushubs resultiert aus einer Veränderung des Ausgangsspannungszustands. Eine

Ableitung von allgemein g̈ultigen Konstruktionsfaktoren ẅare daher nur unter der Berück-

sichtigung all jener Einfl̈usse vorstellbar, die sich auf den Spannungszustand im Boden

vor der Baumaßnahme auswirken. Dazu zählen neben dem geologischen Aufbau und der

geologischen Vorgeschichte ebenfalls vorhandene Gebäude oder andere Geländeauflasten.

Auf Grund der daraus resultierenden Vielfalt ist es daher zweckm̈aßiger, eine Modifikation

des Ausgangsspannungszustandes im Boden zur Berücksichtigung der Herstellungsme-

thode durchzuf̈uhren. Unter der Kenntnis der Verteilung des Frischbetondrucks l̈asst sich

dazu anhand der vorgestellten Ergebnisse ein verbesserterErdruhedruckkoeffizientK∗

0 be-

rechnen, welcher als Ausgangspunkt einer konventionellenVerformungsprognose dient.

• Die vorgestellten Ergebnisse dokumentieren, dass das Verformungsverhalten der Stütz-

wand durch das Bauverfahren nur geringfügig beeinflusst wird. Gegenüber einer konven-

tionellen Prognoseberechnung ergeben sich sowohl für top-down als auch für bottom-up

Konstruktionen nur unwesentlich größere Wandverschiebungen. Dabei spielt es keine Rol-

le, in welcher Sequenz und mit welcher Lamellenlänge die Schlitzwand hergestellt wird.

Eine Reduktion der Verformungen durch eine Optimierung des Bauverfahrens l̈asst sich

nicht erzielen. Ein anderes Bild ergibt sich für die Setzungen benachbarter Gebäude. Zwar

bleibt die Setzungskomponente aus dem Baugrubenaushub von der Konstruktionsmetho-

de weitestgehend unbeeinflusst, der Anteil jedoch, der aus der Schlitzwandherstellung

resultiert, kann̈uber das geẅahlte Bauverfahren unmittelbar gesteuert werden. Mit Hilfe

der in Kapitel 5 angegebenen Konstruktionsempfehlungen kann daher die Herstellung

der Verbauwand optimiert und eine Reduktion der auftretenden Fundamentsetzungen er-

zielt werden. Auf Grund des anteilig mobilisierten Erdwiderstands im oberen Bereich der

Schlitzwand verḧalt sich die Sẗutzkonstruktion f̈ur geringe Aushubtiefen zunächst steifer.

Während des fortschreitenden Baugrubenaushubs wird der Stützwand dieses steife Fuß-

auflager jedoch entzogen. Damit verbunden ist eine Lastumlagerung auf die aussteifenden

Bauteile oberhalb und auf das Bodenauflager unterhalb der Baugrubensohle. Durch einen

frühzeitigen Einbau der Steifen- bzw. Ankerlagen und einen nicht zu weit vorauseilenden

Baugrubenaushub kann die Umlagerung auf die Steifen bzw. Anker konzentriert werden,

wodurch das Bodenauflager weniger stark beansprucht wird undgeringere Wandverfor-

mungen auftreten.



Kapitel 7

Zusammenfassung und Ausblick

Mit der Einführung der neuen auf dem Partialsicherheitskonzept beruhenden DIN 1054 [6] wird

bei der Planung von Erdbauwerken neben der Gewährleistung einer ausreichenden Tragfähigkeit

ebenfalls ein Nachweis̈uber die Gebrauchstauglichkeit erforderlich. Mit Hilfe eines geeigneten

Prognosemodells, beispielsweise auf der Grundlage der Finiten-Elemente-Methode, können

dazu die zu erwartenden Verformungen ermittelt und mit vorgegebenen zulässigen Gr̈oßen

verglichen werden.

Bei der Ausf̈uhrung von Baugruben konzentrieren sich die Verformungsbetrachtungen in der Re-

gel auf die Verschiebungen und Durchbiegungen der Stützkonstruktion sowie auf das Setzungs-

verhalten des umliegenden Geländes und benachbarter Gründungselemente. Konventionelle

Berechnungen setzen dabei voraus, dass bei der Herstellung der Verbauwand der Spannungszu-

stand im angrenzenden Boden unbeeinflusst bleibt und der Erdruhedruck im Ausgangszustand

maßgebend ist. Eine solche Betrachtung wird vielfach als ”wished-in-place” (wip) bezeichnet.

Anhand von zahlreichen in-situ Messungen und numerischen Simulationen konnte bislang für

steifeüberkonsolidierte B̈oden nachgewiesen werden, dass bereits der Herstellungsvorgang von

Schlitzẅanden betr̈achtliche Bodenbewegungen verursachen kann und zu einer erheblichen

Veränderung desK0-Spannungszustands führt. Der schrittweise Bodenaushub und Betonein-

bau in Form von einzelnen Schlitzwandlamellen bewirkt eineEntspannung des angrenzenden

Bodens und eine Reduktion der horizontalen Verformungen der Verbauwand infolge Baugru-

benaushubs. FE-Modelle, die den Einfluss der Schlitzwandherstellung bei der Verformungs-

prognose ber̈ucksichtigen, lassen sich analog alswim-Modelle (wall-installation-modelled )

charakterisieren.

Die Aufgabenstellung im Rahmen der vorliegenden Arbeit bestand darin, diese Vorgehenswei-
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se auf normalkonsolidierte B̈oden zuübertragen und den Einfluss der Konstruktionsmethode

von Schlitzẅanden auf das Verformungsverhalten des Boden-Bauwerk-Systems zu untersuchen.

Durch die Betrachtung soll zum einen ein grundlegendes Verständnis daf̈ur geschaffen werden,

welche bodenmechanischen Mechanismen mit der Herstellungvon zweiphasigen Schlitzwand-

lamellen in weichen B̈oden verkn̈upft sind und welchen Veränderungen der Spannungszustand

des angrenzenden Bodens dadurch unterworfen ist. Zum anderen sollen anhand der Ergebnis-

se Konstruktionsempfehlungen bereitgestellt werden, diezu einer Reduktion der auftretenden

Bodenbewegungen führen und eine Optimierung des Bauverfahrens gestatten.

Dazu wurde ein dreidimensionales Finite-Elemente-Modelleines ebenen Baugrubenausschnitts

entwickelt, welches neben der sequentiellen Herstellung der Schlitzwandlamellen ebenfalls

die Simulation des anschließenden Baugrubenaushubs ermöglicht. Die weichen bindigen Bo-

denschichten werden mit Hilfe eines visko-hypoplastischen Stoffmodells beschrieben, welches

in Abhängigkeit desÜberkonsolidierungsgradesOCR und der Viskosiẗat die rheologischen

Eigenschaften des Bodens, wie Kriechen, Relaxation und Ratenabhängigkeit erfasst. Die Stei-

figkeitszunahme des eingebauten Frischbetons wird durch eine zeitabḧangige Zunahme des

Elastiziẗatsmoduls und durch eine vonν = 0, 5 beginnende parallel verlaufende Abnahme der

Querkontraktionszahl simuliert. Zur Validierung des Modells wurde der Aushub einer einzelnen

Schlitzwandlamelle in Oslo und die Herstellung einer tiefen top-down Baugrube in Taipeh nu-

merisch simuliert. Die Bestimmung der erforderlichen Bodenparameter und Zustandsvariablen

erfolgt anhand gegebener Kenngrößen oder durch geeignete Korrelationen. Eine nachträgliche

Anpassung zur Verbesserung der Prognoseergebnisse erfolgte nicht. Der Vergleich der berech-

neten mit den in-situ gemessenen Boden- und Wandverformungen für unterschiedliche Vorbau-

zusẗande dokumentiert eine sehr guteÜbereinstimmung und bestätigt die Prognosequalität des

FE-Modells und des visko-hypoplastischen Stoffgesetzes.

Anhand der Ergebnisse der Schlitzwandherstellung wird deutlich, dass sich ẅahrend des Schlitz-

aushubs unter Suspensionsstützung trotz der weichen Konsistenz ein horizontales Spannungs-

gewölbe im benachbarten Boden ausbildet. Die Berechnung des maßgeblichen Erddrucks für

den Nachweis der̈außeren Standsicherheit des offenen Schlitzes nach DIN 4126 [5] kann somit

auf der Grundlage räumlicher Erddrucktheorien erfolgen. Die Frage, ob sich ein eindeutiger

Bruchk̈orper ausbildet oder eher ein plastisches Fließen des Bodensim Versagenszustand statt-

findet, l̈asst sich an dieser Stelle jedoch nicht beantworten. Somit bleibt es weiterhin unklar,

welcher theoretischer Ansatz eine wirklichkeitsnahe Berechnung des r̈aumlichen Erddrucks

für weiche bindige Bodenschichten gestattet. Hierzu sind weitere Untersuchungen erforderlich.

Der hohe Frischbetondruck verursacht während des Betoniervorgangs der Lamelle im Anschluss
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an den Lamellenaushub zunächst erhebliche Porenwasserüberdr̈uckeu. Die unmittelbar statt-

findende Dissipation vonu führt innerhalb weniger Tage zu einem raschen Wiederanstiegdes

effektiven Spannungsniveaus, welches insbesondere im oberen Drittel der Lamelle das ursprüng-

liche Ruhedruckniveau deutlicḧuberschreitet. Die Verteilung des Frischbetondrucksüber die

Tiefe der Lamelle spielt dabei eine zentrale Rolle. Im Unterschied zum Suspensionsdruck nimmt

der Betondruck gemessen von der GOK nur innerhalb von20 − 30 % (hcrit) der Schlitztiefe

hydrostatisch zu. Unterhalb vonhcrit weist der Druckgradient auf Grund des Ansteifens des

Betons und einer mechanischen Verzahnung der Zuschlagkörner eine geringere Größe auf und

entspricht ann̈ahernd der Suspensionswichte. Die Verteilung des Frischbetondrucksüber die

Tiefe des Schlitzes wird daher bilinear approximiert, wobei der Übergang durch die kritische

Tiefehcrit gekennzeichnet wird.

Bei der Herstellung einer durchlaufenden Schlitzwand im Pilger-Schritt- oder L̈auferverfahren

wird der Spannungszustand des Bodens im Bereich einer Lamelledurch den Konstruktionsvor-

gang der Lamelle selbst sowie durch den Aushub und den Betoneinbau der zu beiden Seiten

an die Lamelle angrenzenden Schlitze kontrolliert. Weiterentfernt stattfindende Bauaktivitäten

haben keinen Einfluss auf die Spannungs- und Porenwasserdruckentwicklung. Nach der Fertig-

stellung aller Schlitzwandlamellen und der Dissipation von Porenwasserüberdr̈ucken resultiert

daraus in Abḧangigkeit der Tiefe eine oszillierende Verteilung der effektiven horizontalen Span-

nung parallel zur Wand. Als Folge des hohen Frischbetondrucks und des geringen Erdruhedrucks

steigt f̈ur die untersuchten Untergrundverhältnisse in Oslo der Erddruck im oberen Drittel der

Wand im Mittel um bis zu30 % an. Im Vergleich dazu beläuft sich als Folge der Geologie

für die Baumaßnahme in Taipeh die Erddruckzunahme durch die Wandherstellung sogar auf

bis zu120 %. Mit zunehmender Tiefe n̈ahert sich jedoch das effektive Spannungsniveau dem

des urspr̈unglichen Ruhedrucks weiter an. In dem Bereich, wo der Frischbetondruck ann̈ahernd

dem totalen Erdruhedruck entspricht, ist nach der Fertigstellung der Schlitzwand nur eine ver-

nachl̈assigbar geringe Veränderung des anfänglichen Spannungszustands zu beobachten. Der

reduzierte Gradient des Frischbetondrucks unterhalb der kritischen Tiefehcrit führt dazu, dass

in größerer Tiefe der Betondruck unterhalb des totalen Erdruhedrucks sinkt und durch die

Schlitzwandherstellung eine Reduktion des Erdruhedrucks im angrenzenden Bodens verursacht

wird.

Nach der Fertigstellung der Verbauwand ist somit eine Erddruckzunahme im Bereich des zu

stützenden Erdreichs zu beobachten. Gleichzeitig sinkt das Spannungsniveau in der Tiefen-

lage ab, in welcher der Boden während des sp̈ateren Baugrubenaushubs als Fußauflager der

Verbauwand mobilisiert wird. Beide Effekte führen dazu, dass unter Berücksichtigung der
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Schlitzwandherstellung größere Wandverformungen infolge Baugrubenaushubs prognostiziert

werden als f̈ur den Fall, dass der Erdruhedruck als maßgebender Ausgangszustand angesetzt

wird. Demnach liegen im Unterschied zuüberkonsolidierten Bodenschichten die herkömmli-

chen Prognosemodelle für weiche Untergrundverhältnisse nicht mehr auf der sicheren Seite.

Die Wahl des Erdruhedrucks zu Beginn der Simulation des Baugrubenaushubs führt zu einer

Unterscḧatzung der tats̈achlich auftretenden Wand- und Bodenbewegungen.

Sowohl f̈ur ausgesteifte als auch für rückverankerte Baugruben ist jedoch für den untersuch-

ten Bodenaufbau der dadurch verursachte Prognosefehler derWandverformungen gering. Der

Verformungszuwachs unter Berücksichtigung der Schlitzwandherstellung liegt unterhalb von

10 % der herk̈ommlich berechneten Wandverschiebungen. Allerdings lässt sich vermuten, dass

bei ung̈unstigeren Untergrundverhältnissen, beispielsweise bei weichen normalkonsolidierten

Tonschichten bis unmittelbar zur der GOK, der Unterschied größer wird. Um die Auswirkungen

der Konstruktionsmethode auf das Verformungsverhalten der Wand allgemein zu berücksich-

tigen, empfiehlt es sich, für den Ausgangszustand einen korrigierten Erdruhedruck imModell

anzusetzen. In Abḧangigkeit der bezogenen Tiefez/H (H=Schlitztiefe) und der Verteilung

des Frischbetondrucks kann dazu ein modifizierter ErdruhedruckkoeffizientK∗

0 berechnet und

für die Initialisierung des Anfangsspannungsfeldes verwendet werden. Die Verformungspro-

gnose f̈ur die Sẗutzwand kann dann mit Hilfe eines konventionellenwip-Modells ohne weitere

Berücksichtigung der Schlitzwandherstellung erfolgen.

Für ausgesteifte Baugrubenkonstruktionen wirkt sich der veränderte Spannungszustand auf die

Beanspruchung der Steifenlagen aus. Dieser Einfluss ist besonders bei den oberen Steifenlagen

sp̈urbar, die zu einem Zeitpunkt eingebaut werden, bevor der Baugrubenaushub bis in eine

Tiefe von etwa20 − 30 % der Schlitztiefe reicht. F̈ur hoch liegende Steifenlagen, z.B. für die

Kopfsteife einer top-down Konstruktion, tritt zunächst eine geringere Belastung im Vergleich zu

einer herk̈ommlichen Berechnung auf. Der Unterschied resultiert daraus, dass die Schlitzwand-

herstellung infolge des hohen Frischbetondrucks den passiven Erddruck im oberen Drittel der

Wand bereits anteilig mobilisiert und somit für geringe Aushubtiefen ein steiferes Bodenaufla-

ger zur Verf̈ugung steht. Dadurch wird ein größerer Anteil des Erddrucks vom Fußauflager der

Wand aufgenommen und es resultieren geringere Steifenkräfte. Wird der Baugrubenaushub im

Anschluss jedoch bis in eine solche Tiefe fortgesetzt, dassder vorgespannte Boden innerhalb

der Baugrube vollständig entfernt wird und als Fußauflager nicht weiter zur Verfügung steht,

tritt eine Erddruckumlagerung zu den aussteifenden Bauteilen der Baugrube ein. Dadurch steigt

die Beanspruchung insbesondere für die zuletzt eingebaute, unterste Steifenlage um bis zu30 %

gegen̈uber einerwip-Berechnung an. F̈ur tiefer liegende Steifenlagen wirkt sich hingegen die
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Wandherstellung im Folgenden nur geringfügig aus. Die Zu- bzw. Abnahme der Steifenkräfte

hängt neben den ursprünglichen Ruhedruckbedingungen zusätzlich von der Einbautiefe der

Steifenlagen, vom Einbauzeitpunkt und von der Aushubsequenz der Baugrube ab. Auf Grund

der zahlreich m̈oglichen Konfigurationen ist daher die Ableitung von Korrekturfaktoren, mit

denen herk̈ommlich berechnete Steifenkräfte multipliziert werden k̈onnen, wenig zielf̈uhrend.

Eine Ber̈ucksichtigung der Schlitzwandherstellung sollte vielmehr analog zu den Wandverfor-

mungenüber eine Modifikation des Ausgangsspannungszustands erfolgen.

Für die Setzungsprognose benachbarter Gebäude ist es zulässig, die Setzungsanteile aus dem

Herstellungsvorgang der Verbauwand und aus dem Aushub der Baugrube getrennt zu ermitteln

und für die Bestimmung der Gesamtverformungen zu superponieren.Da die Konstruktionsme-

thode einen nur untergeordneten und baupraktisch nicht relevanten Einfluss auf die Fundament-

verformungen infolge des Baugrubenaushubs ausübt, bietet diese Vorgehensweise den Vorteil,

dass die aushubbedingten Setzungen allein mit Hilfe eines konventionellen Prognosemodells

berechnet werden können.

Durch die Schlitzwandherstellung können doch schon bereits Setzungen in einer Größenordnung

auftreten, welche die Gebrauchstauglichkeit von benachbarten Geb̈auden temporär einschr̈anken

und leichte Bauwerkschäden verursachen. Eine Vernachlässigung dieses herstellungsbedingten

Anteils führt daher nicht nur zu einer unpräzisen Verformungsprognose, sondern unterbindet

zugleich die M̈oglichkeit, kritische Bauzustände im Vorfeld zu erkennen und entsprechende

Gegenmaßnahmen zu treffen. Gerade darin liegt jedoch der Vorteil von numerischen Progno-

semodellen. F̈ur die Prognose von Gebäudesetzungen ist es daher dringend angeraten, nicht

auf eine konventionelle Modellierung zurückzugreifen, sondern zusätzlich das Bauverfahren

in die Betrachtung mit einzubeziehen. Die Berechnungsergebnisse im Rahmen dieser Arbeit

zeigen jedoch, dass es dafür nicht zwingend erforderlich ist, den Herstellungsvorgang eines

Schlitzwandsegmentes bestehend aus mehreren benachbarten Lamellen separat zu modellie-

ren. F̈ur die Verformungsprognose ist es ausreichend, lediglich den Aushubvorgang einer an

den Gr̈undungsk̈orper angrenzenden einzelnen Schlitzwandlamelle zu simulieren. Die dabei

auftretenden Setzungen entsprechen sowohl für Einzel- als auch f̈ur Streifengr̈undungen in der

Größenordnung annähernd jenen Verformungen, welche nach Fertigstellung derdurchlaufenden

Schlitzwand zu erwarten sind.

Im Unterschied zum Setzungsanteil, welcher aus dem Baugrubenaushub resultiert, k̈onnen die

Verformungen infolge der Schlitzwandherstellung durch die Wahl der Herstellungssequenz,

der Länge der einzelnen Lamellen sowie durch die Einteilung des Lamellenplans unmittelbar

beeinflusst werden. Daher besteht die Möglichkeit, den Konstruktionsvorgang in der Form zu
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optimieren, dass die damit verbundenen Boden- und Fundamentbewegungen minimiert werden.

Für Einzelfundamente lassen sich die auf die Länge der LamelleL bezogenen Setzungen infolge

des Schlitzaushubs mit Hilfe deräußeren Standsicherheit des suspensionsgestützten Schlitzes

η abscḧatzen. Die Sicherheitη beinhaltet dabei bereits alle maßgebenden Einflussfaktoren, wie

Schlitzgeometrie, Position und Belastung des Gründungsk̈orpers sowie die Tragfähigkeit des Un-

tergrundes. Allgemein nehmen die Verformungen annähernd proportional mit der Schlitzlänge

zu. Dabei ist darauf zu achten, dass der Aushubvorgang der Lamelle z̈ugig erfolgen und der

Betoneinbau unmittelbar anschließen sollte. Dadurch wird vermieden, dass Porenwasserunter-

drücke dissipieren und die Bodenbewegungen infolge Schwellens ansteigen. Mit zunehmendem

Abstandx des Fundamentes zum Schlitz treten für eine gleiche Standsicherheitη geringere

Setzungen auf, da ein größerer Anteil der Fundamentlastüber ein Druckgeẅolbe im Boden

abgetragen wird. F̈ur Absẗandex/L > 0, 5 ist ein deutlicher R̈uckgang der Verformungen zu er-

kennen. Dadurch wird das Sicherheitskonzept in DIN 4126 [5]nachhaltig bestätigt, welches f̈ur

Gründungsk̈orper innerhalb eines Abstands von0, 7L eine erḧohte Standsicherheit des offenen

Schlitzes fordert, um u.a. die auftretenden Setzungen zu reduzieren. Der anschließende Beto-

niervorgang der Lamelle führt auf Grund des hohen Frischbetondrucks nahe der GOK zu einer

Hebung des Fundamentes. Die größten Verformungen treten daher temporär im Aushubzustand

der Lamelle auf.

Bei der Herstellung einer durchlaufenden Schlitzwand wird das Setzungsverhalten des Funda-

mentes vorwiegend durch die Herstellung der unmittelbar benachbarten sowie der beidseitig

daran anschließenden Lamellen beeinflusst. Für eine geforderte Sicherheit vonη = 1, 3 resul-

tieren aus dem L̈aufer- und aus dem Pilger-Schritt-Verfahren annähernd die gleichen Setzungs-

ordinaten f̈ur den Aushub der unmittelbar benachbarten Lamelle. Dies gilt allerdings nur f̈ur

den Fall, dass bei der Pilger-Schritt-Sequenz neben dem Gründungsk̈orper eine Prim̈arlamelle

hergestellt wird. Befindet sich das Fundament neben einer Sekund̈arlamelle, so treten infol-

ge Schlitzaushubs temporär gr̈oßere Setzungen auf, da die Verformungen mit jenenüberlagert

werden, welche aus dem Herstellungsvorgang der beiden benachbarten Lamellen resultieren.

Die Schlitzwandarbeiten sollten daher vorzugsweise im Läuferverfahren ausgeführt werden.

Eine zentrale Bedeutung hat ferner der Lamelleneinteilungsplan der Schlitzwand, welcher unter

Berücksichtigung der Lage und der Geometrie von Einzelfundamenten der Nachbarbebauung

erfolgen sollte. Durch eine Lamelleneinteilung in der Form, dass der̈Ubergang zweier Lamellen

in der Symmetrieachse des Gründungsk̈orpers liegt, k̈onnen die Setzungen um bis zu40 %

reduziert werden.

Für den Fall eines angrenzenden Streifenfundamentes nehmendie Setzungen infolge Schlitz-
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aushubsüberproportional mit der Schlitzlänge zu. Dies f̈uhrt gleichzeitig zu einer Zunah-

me des maximalen Biegungsverhältnisses und der Winkelverdrehung. Durch ein ausreichend

biegesteifes Betonfundament können die auftretenden Krümmungen jedoch auch für größere

Schlitzl̈angen so begrenzt werden, dass keine Schäden amÜberbau entstehen. Ein anderes Bild

ergibt sich jedoch f̈ur Gründungsbalken geringerer Steifigkeit, z.B. gemauerte Streifenfunda-

mente eines̈alteren Geb̈audes. Hier ist zwangsläufig die Ausbildung eines Spannungsgewölbes

innerhalb des aufgehenden Mauerwerks erforderlich, um eine Umlagerung der Sohlspannungen

zu geẅahrleisten. Sollten doch bereits Risse oder Bruchkanten in der aufgehenden Struktur

vorhanden und somit eine Gewölbebildung nur bedingt m̈oglich sein, kann die Herstellung

einer Schlitzwandlamelle in unmittelbarer Nähe zu erheblichen Verformungen und weiteren

Bauwerkscḧaden f̈uhren.

Durch die Herstellung der benachbarten Schlitzwandlamellen breitet sich die Setzungsmul-

de weiter aus und die Krümmung des Gr̈undungsbalkens nimmt ab. Zur Beurteilung eines

potenziellen Schadensrisikos desÜberbaus bleibt daher der Aushubzustand einer Einzellamel-

le maßgebend. Wird eine Schlitzwand neben einemüber ein Streifenfundament gegründetes

Geb̈aude ausgeführt, sollte die Herstellung so erfolgen, dass die Lamellenvon außen kommend

an dem Geb̈aude vorbeigef̈uhrt werden. Ist es unvermeidbar, dass die Anfängerlamelle ebenfalls

in unmittelbarer Nachbarschaft zum Fundament hergestelltwird, sollte zun̈achst eine entspre-

chend kurze Schlitzlänge geẅahlt werden um die auftretenden Krümmungen zu begrenzen. Erst

für die im Anschluss ausgeführten Lamellen sollte eine solche Länge geẅahlt werden, welche

aus der Standsicherheitsberechnung des suspensionsgestützten Schlitzes resultiert.

Vergleichbar zur Einzelgründung entsprechen die Setzungen des Streifenfundamentesnach

Fertigstellung der Schlitzwand in etwa jenen, welche temporär infolge des Aushubs einer

Einzellamelle auftreten. Dabei spielt es keine Rolle, ob dieeinzelnen Lamellen im Pilger-

Schritt- oder L̈auferverfahren hergestellt werden. Dennoch sollte als Herstellungssequenz dem

Läuferverfahren der Vorzug gegeben werden, da hierbei ausschließlich Muldenlagerungen auf-

treten. Im Vergleich dazu führt das Pilger-Schritt-Verfahren zu temporären Sattellagerungen des

Gründungsk̈orpers, welche im Hinblick auf potenzielle Bauschäden kritischer zu bewerten sind.

Die Untersuchungen haben gezeigt, dass der Betoniervorgangder Schlitzwandlamellen zu einer

Veränderung des Spannungszustands innerhalb des angrenzenden Bodens f̈uhrt und dadurch das

Verformungsverhalten des Boden-Bauwerk-Systems beeinflusst. Die Verteilung des Frischbe-

tondrucks spielt dabei eine zentrale Rolle. Für die untersuchten Beispiele wurde eine kritische

Tiefe hcrit angesetzt, welche20 % der SchlitztiefeH entspricht. Vereinzelte Betondruckmes-

sungen haben jedoch gezeigt, dasshcrit bis auf30 % von H ansteigen kann. Dadurch würden
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die Auswirkungen der Schlitzwandherstellung auf die Wandverformungen und die Beanspru-

chung der aussteifenden Bauteile zunehmen. Die Annahmeüber die Betondruckverteilung

innerhalb von Schlitzwandlamellen beruht bislang vorwiegend auf empirischen Erfahrungen.

Weitere Untersuchungen sollten daher mit dem Ziel durchgeführt werden, einen quantitati-

ven Zusammenhang zwischen dem Frischbetondruck und der verwendeten Betonrezeptur, der

Betoniergeschwindigkeit und den anstehenden Untergrundverhältnissen herzustellen. Dadurch

würde eine fundiertere Abschätzung der kritischen Tiefe erm̈oglicht.

Der Einfluss der Konstruktionsmethode der Schlitzwand auf die Boden- und Wandverformun-

gen sowie auf die Beanspruchung der Steifen gewinnt an Bedeutung, je gr̈oßer der Unterschied

zwischen dem Frischbeton- und dem Erdruhedruck ist. Daher sollten vergleichbare Untersu-

chungen f̈ur Böden mit geringem Erdruhedruckkoeffizienten, also Sand- und normalkonsoli-

dierte Tonschichten bis unmittelbar zur GOK, durchgeführt werden. Die Betrachtungen können

sich dabei auf ausgesteifte und rückverankerte bottom-up Konstruktionen beschränken, da f̈ur

verformungsarme top-down Baugruben kein wesentlicher Verformungszuwachs zu erwarten ist

und die aufzunehmenden Steifenkräfte nur von untergeordneter Bedeutung sind. Im Hinblick

auf das Setzungsverhalten von benachbarten Bauwerken kann für verankerte Stützkonstruktio-

nen ebenfalls der Herstellungsvorgang der Verpressanker von Interesse sein. In Abhängigkeit

der Ankerabsẗande und der Anzahl der Ankerlagen können durch das Bohren der Anker bereits

Bodenbewegungen verursacht werden, die u. U. zu einer nennenswerten Setzungskomponente

führen.

In der Geotechnik sollte für den Nachweis des Grenzzustands der Gebrauchstauglichkeit GZ2

die Herstellungsmethode der Konstruktion grundsätzlich Ber̈ucksichtigung finden. Denn je-

der Eingriff in den Untergrund ist zwangsläufig mit einer Strukturveränderung des Bodens

verbunden. Eine realistische Annahmeüber den Ausgangszustand des Bodens zu Beginn der

eigentlichen Baumaßnahme ist eine wesentliche Voraussetzung daf̈ur, dass hinreichend genaue

Prognoseberechnungen durchgeführt und ingenieurm̈aßig bewertet werden können.
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as related to settlements of buildings. Géotechnique, 17(2):81–118, 1967. 7th Rankine

Lecture.

[16] L. Bjerrum.Problems of soil mechanics and construction on soft clays and structural

unstable soils. General Report Session 4. Proc. 8th International Conferenceof Soil

Mechanics and Foundation Engineering, Teil 3, S. 111 – 159, Moskau, 1973.

[17] L. Bjerrum, K. H. Andersen.In-situ measurement of lateral pressures in clay. Proc.

5th European Conference on Soil Mechanics and Foundation Engineering, S. 11 – 20,

Madrid, 1972.

[18] E. W. Brooker, H. O. Ireland.Earth pressure at rest related to stress history. Canadian

Geotechnical Journal, 2(1):1–15, 1965.

[19] Burland, Broms, de Mello.Behaviour of foundation and structures. State-of-the-art-

Report. Proc. IX. International Conference on Soil Mechanicsand Foundation Enginee-

ring, Teil 2, S. 495ff., Tokio, 1977.

[20] J. B. Burland.Deformation of soft clay. PhD-thesis, University of Cambridge, 1967.

[21] J. B. Burland, R. J. R. Hancock.Underground car park at the House of Commons:

geotechnical aspects. Structural Engineer, 55:87–100, 1977.

[22] F. G. Butler. Heavily over-consolidated clays. Conference on settlement of structures,

Cambridge, 1975.

[23] R. A. Butterfield.A natural compression law for soils. Géotechnique, 29(4):469–480,
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[36] E. Franke.Überlegungen zu Bewertungskriterien für zulässige Setzungsdifferenzen.
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[57] M. Kany. Berechnung von Flächengründungen. 1. und 2. Band, Ernst& Sohn, 1974.

[58] C. Karcher.Tagebaubedingte Deformationen im Lockergestein. Dissertation, Institut

für Bodenmechanik und Felsmechanik der Universität Fridericiana in Karlsruhe, 2003.

Heft 160.



LITERATURVERZEICHNIS 195

[59] K. Karlsrud. Performance and design of slurry walls in soft clay. Technical Report

149, Norwegian Geotechnical Institut, Oslo, 1983.

[60] M. Kilchert, J. Karstedt.Standsicherheitsberechnungen von Schlitzwänden nach DIN
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movements in London Clay. Géotechnique, 29(4):149–175, 1979.

[110] U. Smoltczyk.Grundbau-Taschenbuch, Teil 3. Ernst & Sohn Verlag, 1992.

[111] N. N. Som.The effect of stress path on the deformation and consolidation of London

Clay. PhD-thesis, University of London, 1968.

[112] T. Strobl.Das Tragverhalten einer flüssigkeitsgestützten Erdwand neben einer Ein-
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1984.

[118] Th. Triantafyllidis. On the application of the Hiley formula in driving long piles.
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4 (1979) Poul V. Lade

Three Dimensional Stress-Strain Behaviour and Modeling of Soils

5 (1979) Roland Pusch

Creep of soils

6 (1979) Norbert Diekmann

Zeitabhängiges, nichtlineares Spannungs-Verformungsverhalten von gefrore-

nem Schluff unter triaxialer Belastung

7 (1979) Rudolf Dörr
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