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Vorwort des Herausgebers

Das Ohde-Kolloquium 2014 – Aktuelle Themen der Geotechnik – wird traditionell in
Zusammenarbeit mit der Bundesanstalt für Wasserbau veranstaltet. Damit werden die
beiden Wirkungsstätten von Professor Johann Ohde gewürdigt, der mit diesen seine
Lehr- und Forschungstätigkeit verknüpft hat.

Die Beträge des Kolloquiums können in vier Themengruppen unterteilt werden:

• Bodenverhalten

• Numerische Methoden

• Praktische Anwendungen

• Bodendynamik

Die meisten Themen sind eng mit den anspruchsvollen Fragen der Bodenmechanik
verbunden. Der Boden wird als dreiphasiger Stoff unter Berücksichtigung der Zeit
bzw. Temperatur betrachtet. Moderne computergestützte optische Verfahren werden
für die Einblicke in die Bodenstruktur eingesetzt. Und nicht zuletzt werden dynami-
sche Berechnungen zunehmend mit nicht-linearen und anelastischen Modellen durch-
geführt.

Die Beiträge in diesem Band vermitteln eine Momentaufnahme von aktuellen Themen
und es wird sicher spannend sein, die weitere Entwicklung zu beobachten.

Dresden, im März 2014

Ivo Herle





Inhaltsverzeichnis

Bodenverhalten

Experimentelle Untersuchung der Kapillarität bei Sand unter monotoner und zykli-
scher Belastung
Marius Milatz . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 1

Mehrphasen-Modell zur Simulation von Suffosion
Heike Pfletschinger-Pfaff, Jan Kayser, Holger Steeb . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 15

Experimentelle Ermittlung intergranularer Kräfte unter Nutzung von 2D-DIC
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Experimentelle Untersuchung der
Kapillarität bei Sand unter monotoner und
zyklischer Belastung

Marius Milatz

Institut für Geotechnik und Baubetrieb, Technische Universität
Hamburg-Harburg

Im teilgesättigten Zustand ist das mechanische Verhalten von Böden durch sogenannte

Kapillareffekte beeinflusst. Unter natürlichen Bedingungen ist der Porenraum in der

Regel mit Luft und mit Wasser gefüllt und infolge der Oberflächenspannung des Po-

renwassers an Grenzflächen zwischen Porenluft und Porenwasser treten sogenannte

Saugspannungen auf, die die Korn-zu-Korn-Spannungen und das Verformungsverhal-

ten beeinflussen. Im Falle nicht kohäsiver, grobkörniger Böden, wie beispielsweise

Sand, spricht man bei diesem Effekt auch von der Kapillarkohäsion oder auch schein-

baren Kohäsion, da sie nur im teilgesättigten Zustand vorhanden ist und bei vollkom-

mener Trockenheit oder Sättigung des Porenraums verschwindet. In diesem Beitrag

geht es um die experimentelle Untersuchung des mechanischen Verhaltens von Sand

infolge von Kapillareffekten bei monotoner und zyklischer Belastung.

1 Einleitung

Die klassische Bodenmechanik beschäftigt sich vor Allem mit dem Verhalten von tro-
ckenen und wassergesättigten Böden und ist in der Lage das mechaniche Verhalten
von Böden in diesen Zuständen zu beschreiben. Der in der Praxis oft vernachlässigte
Regelfall von Böden, die sich zwischen Grundwasser und freier Geländeoberfläche
befinden, liegt jedoch normalerweise zwischen diesen beiden Zuständen im Bereich
der Teilsättigung. Hier teilen sich unter natürlichen Bedingungen die Medien Luft
und Wasser den Porenraum und beeinflussen gemeinsam das Spannungsverhalten im
Korngerüst, das nach Terzaghi als effektive oder Korn-zu-Korn-Spannung allein für
die Scherfestigkeit und Volumenänderung verantwortlich zeichnet. In diesem Sinne
wurde das Prinzip der effektiven Spannungen für teilgesättigte Böden um die Saug-
spannung erweitert, um einen fließenden Übergang zwischen den Sättigungszuständen
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trocken und gesättigt zu berücksichtigen. Eine Vernachlässigung von Kapillareffek-
ten ist bei der Betrachtung von Grenzzuständen in statischen Nachweisen gerechtfer-
tigt, da nicht dauerhaft gewährleistet werden kann, dass die scheinbare Kohäsion auf-
rechterhalten bleibt. Für den Gebrauchszustand jedoch ist das Verständnis der hydro-
mechanischen Zusammenhänge von Bedeutung. Als Beispiel seien Verformungspro-
gnosen genannt, bei denen durch Vernachlässigung der günstig wirkenden Kapillarko-
häsion Setzungen überschätzt werden. Gefährlicher ist jedoch die Überschätzung von
in situ gemessenen Steifigkeiten, wie zum Beispiel mittels des Plattendruckversuches,
wenn diese auf teilgesättigtem Untergrund durchgeführt werden. Bei einer Aufsätti-
gung des Bodens würde der Verlust der Kapillarkohäsion zu einer Steifigkeitsminde-
rung führen. Für die genannten Beispiele ist die Erforschung des mechanischen Ver-
haltens teilgesättigter Böden bei monotoner Belastung entscheidend. Ähnliche Pro-
blemstellungen ergeben sich auch für zyklische Belastungen, wie sie beispielsweise
infolge wiederholter Fahrzeugüberfahrten im Unterbau einer jeden Straße auftreten.
Wie wirken die Kapillareffekte bei einer Verdichtung des Bodens? Welchen Einfluss
haben zyklische Lasten auf eine Akkumulation von Porenfluiddrücken im teilgesättig-
ten Boden? Kann es zu einer Veränderung der vorhandenen günstig wirkenden Saug-
spannungen oder der Größenordnung der Kapillarität kommen, wenn der Boden zy-
klisch belastet wird und eine Verdichtung und eine Erhöhung der Sättigung erfährt?
Alle diese Fragen sind noch weitestgehend ungeklärt und werden derzeit im Rahmen
eines DFG-Forschungsprojektes untersucht. In diesem Beitrag wird die Wechselwir-
kung der Kapillareffekte mit dem hydraulisch-mechanischen Verhalten von teilgesät-
tigtem Sand beschrieben. Das mechanische Verhalten des teilgesättigten Bodens bei
monotoner und zyklischer Belastung wird unter anderem mit Hilfe von Einfachscher-
versuchen untersucht, deren Methodik und erste Ergebnisse hier vorgestellt werden.

2 Grundlagen

2.1 Kapillarität

Infolge der Kapillarität treten in granularen Medien aufgrund der Oberflächenspan-
nung des Porenwassers an der Grenzschicht zur Porenluft Oberflächenspannungen
auf. Die Young-Laplace-Gleichung 1 stellt den Zusammenhang zwischen der Oberflä-
chenspannung des Wassers Ts und der Differenz aus Porenluftdruck ua und Porenwas-
serdruck uw her, die auch als Kapillardruck oder (Matrix-)Saugspannung s bezeichnet
wird [FR93].

s = (ua −uw) =
2Ts

R
(1)

Wenn der Benetzungswinkel zwischen Porenwasser und Feststoffphase Null ist, geht
der Krümmungsradius R des Meniskus in den Porenradius über. Die Oberflächenspan-
nung wirkt sich um so stärker aus, je kleiner der Porenradius des Korngerüstes ist.
Daher weisen feinkörnigere Böden größere Kapillareffekte auf als grobkörnige. Aus

2 Experimentelle Untersuchung der Kapillarität bei Sand



mechanischer Sicht erzeugt die Saugspannung eine Erhöhung der effektiven Spannun-
gen, weil das Korngerüst durch die Oberflächenspannung in der Membran der Wasser-
menisken zusammengezogen wird. Dieses führt zu einer Erhöhung der Scherfestigkeit
und Steifigkeit teilgesättigter Böden, die bei bindigen Böden mehrere hundert Kilo-
pascal betragen kann.

2.2 Hydraulische Eigenschaften teilgesättigter Böden

Der wichtigste Zusammenhang zur Beschreibung des hydraulisch-mechanischen Ver-
haltens eines teilgesättigten Bodens ist die Beziehung zwischen Saugspannung und
Sättigungsgrad, die auch als Kapillardruck-Sättigungs-Beziehung (engl. soil-water cha-
racteristic curve, SWCC) bekannt ist. Die SWCC ist auf mikromechanischer Ebene
durch viele Faktoren beeinflusst, wie beispielsweise die Korngrößenverteilung oder
die unterschiedlichen Benetzungswinkel bei Be- und Entwässerung. Dies führt zu
einem hysteretischen Verhalten der SWCC bei Entwässerung und Bewässerung der
Poren. Außerdem ergeben sich zwischen den einhüllenden Hauptent- und Bewässe-
rungskurven Sättigungspfade bei einer Umkehr der Strömungsrichtung des Poren-
wassers, die als Scanning-Curves bezeichnet werden [Bea79]. Der typische Verlauf
einer SWCC für Entwässerung und Bewässerung sowie zweier Scanning-Pfade ist in
Abbildung 1 dargestellt. Nicht dargestellt ist die zusätzliche Abhängigkeit der SW-

Abbildung 1: Typischer Verlauf einer Kapillardruck-Sättigungs-Beziehung

CC von der Porenzahl des Bodens. Je dichter die Lagerung, desto stärker wirken sich
die Kapillareffekte aus, sodass sich der Verlauf der SWCC in Abbildung 1 tendentiell
nach rechts verschiebt. Das Verhalten der SWCC hängt stark von der Bewässerungsge-
schichte ab und zeigt, dass der Boden offenbar auch im hydraulischen Sinne ein Ge-
dächtnis besitzt. Die Berücksichtigung einer Hysterese in Kapillardruck-Sättigungs-
Beziehungen scheint insbesondere bei zyklischer Belastung mit Wechsel der Bewäs-
serungsrichtung von Bedeutung zu sein. Ingenieuransätze beschreiben die SWCC auf
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makroskopischer Ebene und bedienen sich statistischer oder physikalischer Model-
le [Lin09].
Neben dem hydraulischen Zusammenhang zwischen Saugspannung und Sättigungs-
grad weisen teilgesättigte Böden eine weitere Besonderheit bei der Durchströmung
des Porenraums auf. Infolge der gegenseitigen Behinderung der beiden Medien Luft
und Wasser bei der gemeinsamen Durchströmung des Porenraums liegt eine Vermin-
derung der Durchlässigkeit bezogen auf den gesättigten Zustand vor. In Berechnungs-
ansätzen wird diesem Phänomen gewöhnlich über eine relative Durchlässigkeit Rech-
nung getragen, die den Durchlässigkeitsbeiwert k f nach Darcy modifiziert [FR93].

2.3 Effektive Spannungen und Scherfestigkeit

Das Prinzip der effektiven Spannungen nach Terzaghi [Ter36] wurde von Bishop für
teilgesättigte Böden unter Einbeziehung des Porenluftdrucks und des Porenwasser-
drucks erweitert (siehe Gleichung 2). Dabei wird die Beeinflussung der effektiven
Spannungen durch die Saugspannung (ua − uw) durch den dimensionslosen Parame-
ter χ gewichtet, der häufig mit dem Sättigungsgrad Sw für Porenwasser gleichgesetzt
wird, da die Beziehung χ = Sw die Bedingungen χ(Sw = 0) = 0 und χ(Sw = 1) = 1
erfüllt. Hierdurch ist ein stetiger Übergang der effektiven Spannungen zwischen tro-
ckenem und wassergesättigtem Boden gegeben.

σ ′ = (σ −ua)+χ(ua −uw) (2)

Unter Verwendung der Grenzbedingung nach Coulomb ergibt sich die Scherfestigkeit
τ f eines teilgesättigten Bodens nach Bishop aus Gleichung 3 [Bis59]. Zur Kohäsion
c′ kommt die Kapillarkohäsion cc aus der Saugspannung hinzu.

τ f = c′+[(σ −ua)+χ(ua −uw)] tanϕ ′

= c′+(σ −ua) tanϕ ′+χ(ua −uw) tanϕ ′
︸ ︷︷ ︸

Kapillarkohäsion cc

(3)

Die Visualisierung von Gleichung 3 entspricht der Übertragung der Schergerade nach
Coulomb in den Normalspannungs-Saugspannungs-Scherspannungs-Raum, wobei die
Gerade zur Ebene wird. Für die Wahl des Parameters χ = Sw liegt eine gekrümmte
Fläche vor, die in der Abbildung 2a exemplarisch dargestellt ist. Zu erkennen ist, dass
der Verlauf der SWCC eines Bodens nach diesem Modellansatz einen wesentlichen
Einfluss auf die Scherfestigkeit hat.
Das theoretische Modell zeigt ein Anwachsen der Scherfestigkeit mit der Saugspan-
nung. Aus Versuchsergebnissen lassen sich ähnliche Tendenzen ableiten. So führte
Donald Rahmenscherversuche mit monotoner Belastung an verschiedenen kohäsions-
losen Böden durch und regelte während der Scherung die Saugspannung in Form ne-
gativer Wasserdrücke. Die Versuchsergebnisse zeigen, dass die Scherfestigkeit in ei-
nem bestimmten Saugspannungsbereich erhöht ist [Don56], was für das theoretische
Modell nach Bishop spricht. Die Abhängigkeit der Scherfestigkeit von der Saugspan-
nung für einen Sand aus [Don56] ist in Abbildung 2b dargestellt.
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Abbildung 2: (a) Scherebene im Normalspannungs-Saugspannungs-Scherspannungs-
Raum (b) Scherfestigkeit in Abhängigkeit der Saugspannung aus [Don56].

3 Kapillareffekte bei einem Sand

Im Rahmen des laufenden DFG-Forschungsprojektes „Kapillareinfluss auf das me-
chanische Verhalten nichtbindiger Böden unter dynamisch hochbeanspruchten Logis-
tikflächen“ wird ein schwach feinsandiger, schwach grobsandiger Mittelsand verwen-
det. Es handelt sich um einen Spülsand aus der Elbe, der beispielsweise zur Hinter-
füllung von Kaianlagen am Container Terminal Burchardkai (CTB) im Hamburger
Hafen eingesetzt wurde. Der Sand soll daher im folgenden „CTB-Sand“ genannt wer-
den. Ausgewählte Bodenparameter sind in Tabelle 1 zusammengestellt.

Tabelle 1: Parameter des CTB-Sandes

ρs emin emax d10 dmax U

(g/cm3) (-) (-) (mm) (mm) (-)
2,65 0,41 0,86 0,16 2,0 2,4

3.1 Kapillardruck-Sättigungs-Verhalten

Das Kapillardruck-Sättigungs-Verhalten des CTB-Sandes für Entwässerung wurde
mit Hilfe verschiedener Verfahren ermittelt. Die Kapillareffekte sind typischerwei-
se für einen Mittelsand gering. Eine Variation der Porenzahl des Bodens ergab einen
unterschiedlichen Verlauf der Kurven wie in Abbildung 3 dargestellt. Die Kapillarität
hängt von der Porenzahl ab. Bei dichter Lagerung nehmen die Kapillareffekte zu. Aus
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den unter statischen Bedingungen ermittelten Kurven lässt sich ableiten, dass sich
die Kapillarität theoretisch auch bei der Volumenänderung durch Kontraktranz oder
Dilatanz während einer Scherung ständig ändern muss. Ein Vergleich der experimen-

Abbildung 3: SWCC von CTB-Sand für verschiedene Porenzahlen.

tell erhaltenen Daten in Abbildung 3 mit dem physikalischen Modell nach Aubertin
et al. [AMBC03], das den Verlauf der Kapillardruck-Sättigungs-Beziehung für Ent-
wässerung aus den Bodenparametern ρs, d10 und U in Abhängigkeit der Porenzahl
berechnet, zeigt eine sehr gute Übereinstimmung.

3.2 Quantifizierung der Kapillarkohäsion

Um experimentell untermauerte Aussagen über die Größenordung der bei grobkörni-
gen Böden geringen Kapillarkohäsion treffen zu können, wurden einaxiale Druck-
versuche am CTB-Sand durchgeführt, bei denen der gravimetrische Wassergehalt,
bzw. der Sättigungsgrad variiert wurde. Die zylindrischen Proben wurden mit dem
gewünschten Wassergehalt hergestellt und lagenweise verdichtet. Aufgrund der unter-
schiedlichen Verdichtbarkeit wurden streuende Porenzahlen zwischen 0,55 und 0,62
erzielt. Durch weggesteuertes Abscheren ergibt sich beim Bruch ein Maximalwert der
ersten Hauptspannung. Da die Probe horizontal nicht gehalten wird, ist der Mohrsche
Kreis bestimmt und unter Kenntnis des Reibungswinkels, der für eine dichte Lage-
rung aus Triaxialversuchen zu ϕ ′ = 40,3◦ ermittelt wurde, kann die Kapillarkohäsion
berechnet werden. Abbildung 4 zeigt das Versagen einer Probe mit einem Einbau-
wassergehalt von 10 % in der Einax-Presse zu verschiedenen Zeitpunkten. Weiterhin
ist die aus verschiedenen einaxialen Druckversuchen ermittelte Kapillarkohäsion über
den Einbausättigungsgrad, bzw. über die aus dem Einbausättigungsgrad nach dem Van
Genuchten Modell für die SWCC [Gen80] berechnete zugehörige Saugspannung dar-
gestellt. Zusätzlich wird die theoretische Kapillarkohäsion nach Gleichung 3 aus den
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Versuchsdaten der SWCC sowie nach dem Aubertin Modell berechnet und zum Ver-
gleich dargestellt.

Abbildung 4: Aus einaxialen Druckversuchen ermittelte und aus theoretischen Bezie-
hungen berechnete Abhängigkeit der Kapillarkohäsion von Einbausättigungsgrad und
Saugspannung.

3.3 Einfachscherversuche an teilgesättigtem CTB-Sand

Zur Untersuchung des Einflusses der Saugspannung auf das mechanische Verhalten
des Bodens und zur Beurteilung von Saugspannungsänderungen wurden Einfach-
scherversuche mit monotoner und zyklischer Belastung des Sandes durchgeführt. Da-
bei wurden zwei Versuchsvarianten verfolgt: In sogenannten CW-Versuchen (constant
water content) wurden die Proben mit festgelegtem Einbauwassergehalt eingebaut.
Während des Versuches sind die Proben von oben dem atmosphärischen Luftdruck
ausgesetzt und dadurch liegen drainierte Randbedingungen für die Porenluft vor. Der
Wassergehalt hingegen kann sich nicht ändern, da keine Drainagemöglichkeit für das
Porenwasser vorliegt. Hierdurch ergeben sich Sättigungsänderungen allein durch eine
Volumenänderung der Probe, die auch eine Änderung des Porenwasserdrucks zur Fol-
ge haben kann. In sogenannten CS-Versuchen (constant suction) wird die Saugspan-
nung in der Probe in Form eines negativen Wasserdruckes konstant gehalten, wodurch
eine Drainagemöglichkeit für das Porenwasser gegeben sein muss. Auch in dieser Ver-
suchsvariante ist der Porenluftdruck atmosphärisch.
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Um die geringen für den Sand maßgeblichen Saugspannungen während der Versuche
messen zu können, wurde ein Tensiometer-Sensor in den Belastungsstempel des Ein-
fachschergerätes implementiert. Der Sensor misst durch eine mit entlüftetem Wasser
gefüllte Bohrung, die durch eine wassergesättigte poröse Keramikscheibe verschlos-
sen ist, die Saugspannung am Kopf der Sandprobe. Um bei den CS-Versuchen die
Saugspannung zu regeln, wird eine Vakuummethode herangezogen, die ähnlich wie
bei einer hängenden Wassersäule ein negatives Potential anlegt. Mithilfe eines compu-
tergesteuerten Vakuum-Regulators kann ein negativer Porenwasserdruck im Entwäs-
serungssystem unterhalb der Probe vorgegeben und geregelt werden. Dadurch ergibt
sich eine Entwässerung der Probe, bis die vorgegebene Saugspannung und der zugehö-
rige Sättigungsgrad im Gleichgewicht sind. Die Änderung des Porenwasservolumens
während der Entwässerungsphase und während der Scherphase wird optisch mittels
einer Bürette oder mit Hilfe eines Reservoirs auf einer Laborwaage gravimetrisch er-
fasst. Der Versuchsaufbau mit allen für den CS-Versuch nötigen Komponenten ist in
Abbildung 5 dargestellt. Zusätzlich ist die Verformung der Bodenprobe unter einer
Normalspannung und Schubspannung dargestellt. Die Axialdehnung ε und Scherdeh-
nung γ ergeben sich aus der jeweiligen Verschiebung bezogen auf die Probenhöhe vor
dem Scheren (“preshear height”) in Anlehnung an [AST]. In allen hier vorgestellten

Abbildung 5: Versuchsprinzip des Einfachscherversuchs an teilgesättigtem Sand mit
Saugspannungsregelung und -messung sowie Verformung der Bodenprobe.

Versuchen wurde der Sand in dichter Lagerung untersucht. Hierfür wurde der Bo-
den in den CS-Versuchen durch Einrieseln in Wasser eingebaut und durch Vibration
verdichtet. Daraufhin wurde der Sand ausgehend vom gesättigten Zustand durch das
Aufbringen einer Saugspannung entwässert und schließlich bei Erreichen konstanter
Saugspannung und Sättigung monoton oder zyklisch geschert. In den CW-Versuchen
wurde der bereits teilgesättigte Sand lagenweise eingebaut und durch einen Stem-
pel auf Sollhöhe angedrückt. Alle Einfachscherversuche wurden bei einer konstanten
Auflastspannung von 50 kPa mit horizontaler Wegsteuerung in der Scherphase durch-
geführt.
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3.4 Erste Ergebnisse

Ausgewählte Ergebnisse von Einfachscherversuchen mit Kontrolle der Saugspannung
und monotoner Belastung sind in Abbildung 6 dargestellt. Zu sehen sind Ergebnis-
se für eine gesättigte Probe und für negative Wasserdrücke uw = −1,−2,−4 kPa.
Mit der gewählten Versuchsanordnung lassen sich die geringen Saugspannungen wäh-

Abbildung 6: Versuchsergebnisse aus CS-Einfachscherversuchen mit monotoner Be-
lastung (vScher = 0,005 mm/min): (a) Scherspannung vs. Scherdehnung (b) Axial-
dehnung vs. Scherdehnung (c) Saugspannung vs. Scherdehnung (d) Sättigungsgrad
vs. Versuchszeit während der Entwässerungs- und Scherphasen.

rend der Scherphase relativ konstant halten. Während der Scherung neigen die Proben
mit höherer Saugspannung zur weiteren Entwässerung. Die Scherspannung wird für
die verschiedenen Proben unterschiedlich stark mobilisiert und es zeigt sich eine Zu-
nahme von Schubsteifigkeit und maximaler Scherspannung mit zunehmender Saug-
spannung. Tendentiell scheint die Neigung zur Dilatanz mit zunehmender Saugspan-
nung zuzunehmen. In den CW-Einfachscherversuchen ohne Saugspannungsregelung
kann sich die Saugspannung während der Scherphase verändern. Sättigungsänderun-
gen ergeben sich allein infolge der Volumenänderung der Probe und werden aus dem
Anfangswassergehalt und den Versuchsdaten berechnet. Abbildung 7 zeigt gemesse-
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ne Saugspannungs- und Sättigungsverläufe während der Scherphase für Sandproben
mit verschiedenen Einbauwassergehalten. Der Einfluss zyklischer Einfachscherung

Abbildung 7: Versuchsergebnisse aus CW-Einfachscherversuchen mit monotoner Be-
lastung (vScher = 0,03 mm/min): (a) Saugspannung vs. Scherdehnung (b) Sättigungs-
grad vs. Scherdehnung.

auf teilgesättigte Sandproben mit kontrollierter Saugspannung ist in der Abbildung 8
dargestellt. Es zeigt sich, dass die Axialdehnung in der zyklischen Scherphase mit
zunehmender Saugspannung geringer ausfällt. Aufgrund des Wechsels von Kontrak-
tanz und Dilatanz ändert sich die Saugspannung trotz ihrer Regelung geringfügig. Die
Änderung ist um so stärker, je größer der Sättigungsgrad, bzw. je niedriger die Saug-
spannung ist. Der Sättigungsgrad nimmt während der zyklischen Scherung tendentiell
durch Entwässerung ab (hier nicht dargestellt). Die Saugspannungs- und Sättigungs-

Abbildung 8: Versuchsergebnisse aus CS-Einfachscherversuchen mit zyklischer Be-
lastung (vScher = 0,58 mm/min): (a) Saugspannung und (b) Axialdehnung vs. Zyklen-
zahl.

änderung in CW-Einfachscherversuchen ist in Abbildung 9 dargestellt. Die stärksten
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Saugspannungsänderungen ergeben sich für die Proben mit Wassergehalten von 12,5
und 15,0 %. Rechnerisch ergibt sich bei den sehr feuchten Proben eine vollständige
Aufsättigung aufgrund der zyklischen Verdichtung. Die Proben lassen sich in Abhän-

Abbildung 9: Versuchsergebnisse aus CW-Einfachscherversuchen mit zyklischer Be-
lastung (vScher = 0,6 mm/min): (a) Saugspannung und (b) Sättigungsgrad vs. Zyklen-
zahl.

gigkeit ihres Wassergehaltes unterschiedlich gut verdichten. Ein Vergleich der Tro-
ckendichte nach 100 Scherzyklen mit der Proctor-Dichte zeigt, dass sich die Proben
unter zyklischer Scherung stärker verdichten lassen und einen geringeren optimalen
Wassergehalt aufweisen (Abbildung 10a). Dieses lässt sich mit der Kapillarkohäsi-
on erklären, die in einem gewissen effektiven Wassergehaltsbereich bei wiederholter
Mobilisierung durch Scherung die Verdichtung verhindert, was aus Abbildung 10b
hervorgeht. Hier sind die Maximalwerte und Beträge der Minimalwerte der Scher-
spannungen aus 100 Zyklen verschiedener Versuche in Abhängigkeit des Einbauwas-
sergehaltes dargestellt, die die Wirkung der Kapillarkohäsion theoretisch enthalten.

4 Zusammenfassung und Ausblick

In diesem Beitrag wurden erste Ergebnisse aus einem laufenden DFG-Forschungs-
projekt vorgestellt, in dem es um den Einfluss der Kapillareffekte auf das Tragverhal-
ten des nichtbindigen Unterbaus von Logistikflächen geht. Zunächst wurde die geringe
Größenordnung der Kapillarität von einem typischerweise im Bau von Hafenlogistik-
flächen verwendeten Sand aufgezeigt und schließlich eine Methode zur Untersuchung
des mechanischen Verhaltens teilgesättigter Sandproben im Einfachschergerät vorge-
stellt. Die dargestellten experimentellen Ergebnisse zeigen, dass trotz des geringen Ni-
veaus der Kapillarität in teilgesättigtem Sand, eine Beeinflussung des mechanischen
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Abbildung 10: Versuchsergebnisse aus CW-Einfachscherversuchen mit zyklischer Be-
lastung: (a) Trockendichte und (b) Maximale und Betrag der minimalen Schubspan-
nungen als Funktion des Einbauwassergehalts.

Verhaltens vorliegt. Dieses gilt insbesondere für die Volumenänderung und die Nei-
gung zur Verdichtung in Abhängigkeit der Saugspannung bzw. des Wassergehaltes
bei zyklischer Belastung. Je nach Drainagemöglichkeit für Porenluft und Porenwas-
ser kommt es unter mechanischer Belastung zu einer Änderung der Saugspannungen
und der Sättigung und damit der effektiven Spannungen. Infolge zyklischer Belastung
können sich diese Effekte akkumulieren. Mit zunehmender Verdichtung oder Auflo-
ckerung verändert sich theoretisch die Kapillarität, die von der Porengröße abhängt.
Im Rahmen weiterer Forschung sollen weitere Einfachscherversuche und Triaxialver-
suche mit der vorgestellten Versuchsmethodik durchgeführt werden, um das Verhalten
der Kapillarität bei zyklischer Belastung noch besser zu verstehen. Weiterhin werden
numerische Simulationen mit einem Dreiphasen-Kontinuumsmodell in Kombination
mit einer hypoplastischen Spannungs-Dehnungs-Beziehung für das Korngerüst von
Sand durchgeführt, um die vorgestellten Phänomene unter idealisierten Bedingungen
zu untersuchen. Als Gesamtziel der Untersuchungen soll die Frage geklärt werden, ob
unter Berücksichtigung der Kapillareffekte infolge zyklischer Belastung eine Beein-
flussung des Tragverhaltens vorliegt.
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Die numerische Simulation von interner Bodenerosion wird in diesem Beitrag in 

einer kontinuumsmechanischen Formulierung vorgestellt. Die mathematische Mo-

dellformulierung basiert auf der Betrachtung des Bodens als Mehrphasenmedium 

unter Berücksichtigung von Bilanzgleichungen für jede Phase. Der Abtrag von Bo-

denfeinteilen als Prozess der internen Bodenerosion ist in Form eines porositätsab-

hängigen Austauschterms definiert und ist begrenzt durch den Feinkornanteil im 

Boden. Die numerische Implementierung des Modells in eine Galerkin Finite Ele-

mente Methode erlaubt Parameterstudien der hydraulischen und mechanischen 

Bodeneigenschaften. Weitere Arbeitsschritte beinhalten eine detaillierte Modellveri-

fizierung anhand von Versuchen auf unterschiedlichen Skalen. 

1 Einleitung 

Die Durchsickerung von Erdbauwerken aufgrund hydraulischer Potentialunterschie-
de beeinflusst deren innere und äußere Stabilität. Die innere Stabilität kann gefähr-
det sein, wenn Einzelkörner des Bodens im Gesamtbauwerk transportiert werden. 
Maßgebend für eine Stabilitätssicherung sind sowohl geometrische als auch hydrau-
lische Kriterien, wobei diese bei bestehenden Bemessungsmethoden üblicherweise 
getrennt voneinander betrachtet werden. Eine Gefährdung der inneren Stabilität von 
Erdbauwerken liegt insbesondere vor, wenn ein Transport von Feinteilen durch das 
Korngerüst geometrisch möglich ist (geometrisches Kriterium) und eine ausreichend 
starke Wasserströmung im Porenraum zur Erosion von Bodenteilen vorhanden ist 
(hydraulisches Kriterium). 

Die interne Bodenerosion tritt hauptsächlich in nicht kohäsiven Böden auf. Als 
Erosion wird der Transport aller Kornfraktionen eines Bodens bezeichnet. Die Suf-
fosion hingegen bezeichnet den Transport der feinen Kornfraktionen eines Bodens 
im Porenraum des Korngerüsts der Grobfraktion [MMB13] (Abb. 1). Der Abtrans-
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port von Feinpartikeln resultiert in eine lokale Erhöhung der Porosität, die wiederum 
die lokale hydraulische Durchlässigkeit des Bodens erhöht. Der zur Suffosion um-
gekehrte Vorgang, bei dem Bodenfeinteile in der Bodenmatrix angelagert werden, 
bezeichnet man als Kolmation [MMB13]. 

 

 

Abbildung 1: Schematische Darstellung von Suffosion (linke Seite: Anfangszustand, 
rechte Seite: Endzustand) [MMB13]. 

Die numerische Betrachtung der Stabilität suffosiver Erdbauwerke birgt die Schwie-
rigkeit, das auf der Porenskala stattfindende Phänomen des Transports von Boden-
feinteilen auf das kontinuumsmechanische Verhalten des gesamten Bodenkörpers zu 
integrieren. Da eine diskrete Darstellung des Porenraums nur mit sehr hohem Re-
chenaufwand möglich und zur Darstellung eines Erdkörpers, wie z.B. eines Damm-
abschnittes nicht praxistauglich ist, gilt es, die Prozesse der Porenskala auf ein Kon-
tinuum zu übertragen.  

Die Übertragung des mikroskopischen Bodenverhaltens auf ein makroskopisches 
Bodenelement wird in der Bodenmechanik vielfach durch die Anwendung der Theo-
rie Poröser Medien realisiert, die eine Kombination aus der Mischungstheorie nach 
[Tru66] und des Konzeptes vorhandener Volumenanteile darstellt [Ehl02]. Eine 
Erweiterung der klassischen 2-Phasenbetrachtung des Bodens bestehend aus dem 
Bodenfestkörper und dem den Boden füllenden Fluid um suffosions-relevante Pha-
sen ermöglicht die Simulation gekoppelter hydromechanischer Prozesse in einem 
Erdbauwerk unter Berücksichtigung von Materialtransport als porenskaliger Pro-
zess. Im folgenden Beitrag wird ein entsprechendes Modell nach [SS12] vorgestellt. 

2 Modellkonzept 

Das vorgestellte Modell nach [SS12] beruht auf der Anwendung der Theorie Poröser 
Medien. Das thermodynamisch konsistente Modell berücksichtigt bodenhydrauli-
sche und bodenmechanische Eigenschaften sowie Bodenstrukturänderung aufgrund 
des Abtrags von Bodenfeinanteilen.  

16 Mehrphasen-Modell zur Simulation von Suffosion



2.1 Theoretisches Konzept 

Die Theorie Poröser Medien basiert auf der Mischungstheorie nach [Tru66] unter 
Berücksichtigung von Volumenanteilen der einzelnen Phasen. Zur theoretischen 
Modellentwicklung wird ein Volumenelement betrachtet, über das die porenskaligen 
Prozesse gemittelt werden können [Ehl02]. Das Volumenelement eines Körpers 
besteht somit aus den Volumenanteilen einzelner zu definierender Phasen. 

Im einfachsten Fall wird der Boden als Zweiphasenmedium, bestehend aus einer 
festen Phase – dem Korngefüge - und einer flüssigen Phase - dem die Bodenporen 
füllendem Wasser - dargestellt.  

Zur Darstellung von Suffosion werden dem Festkörper-Fluid-Gemisch Phasen 
zugeordnet, die die Erodierbarkeit und Erosion innerhalb der Phasen beschreiben 
können. Diese Phasen sind  

- das feste Bodenskelett s, 
- die an das Bodenskelett anhaftenden erodierbaren Bodenfeinteile a, 
- das Fluid f und 
- die vom Bodenskelett gelösten im Fluid konzentrierten Bodenfeinteile sa.  

Der Erosionsvorgang ist definiert als Austauschvorgang zwischen den beiden Pha-
sen der an den Festkörper anhaftenden und der im Fluid konzentrierten Feinanteile 
(Abb. 2).  
 

 
 

Abbildung 2: Modellkonzept zur Darstellung von Suffosion anhand von Volumen-
anteilen. 
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Das bestehende Modellkonzept geht von einem vollgesättigtem Boden aus, d.h. eine 
Luftphase wird nicht berücksichtigt. Das Modellkonzept unter Einteilung der Fest-
körperphase in stabile und instabile Anteile wurde bereits in [VPS01] und [SD03] 
vorgestellt und entsprechend der Anwendung auf interne Bodenerosion von [SS12] 
erweitert. 

2.2 Mathematisch-Physikalische Grundlagen 

Das hydraulische, bodenmechanische, und insbesondere das suffosive Verhalten des 
Bodens wird über die Erhaltungssätze der Masse, der Bewegungsgrößen und not-
wendige konstitutive Gleichungen beschrieben. Im Folgenden werden nur Formeln 
spezifiziert, die für die in diesem Beitrag beschriebene numerische Modellimple-
mentierung sowie für die Verifizierung und Weiterentwicklung des numerischen 
Modells relevant sind. Detailliertere mathematische Grundlagen zur Modellierung 
poröser Medien mit Mehrphasenmodellen sind unter Anderem enthalten in [Ehl02], 
[SBS13] und [SS12].  

Das entwickelte Gleichungssystem beruht auf der thermodynamisch konsistenten 
Beschreibung der einzelnen Phasen untereinander. Die Fest- und Fluidphasen wer-
den hierbei über die Porosität volumetrisch in Beziehung gesetzt. Die Porosität Ø 
bildet sich aus den Volumenanteilen n der dem Fluid zugeordneten Phasen und ver-
ändert sich somit mit dem Erosionsvorgang (Gleichung 1).  

                                         (1) 
 

Da alle Phasen als inkompressibel angenommen werden, können die Massenverhält-
nisse allgemein als Volumenverhältnisse angenommen werden. Zur Beschreibung 
des hydrodynamischen Erosionsvorgangs ergeben sich für die vier Phasen festes 
Bodenskelett s, anhaftende erodierbare Bodenfeinteile a, Fluid f und im Fluid sus-
pendierte Bodenfeinteile sa  folgende volumetrische Bilanzen (Gleichungen 2 bis 5): 
 
Porosität       ̂             (2) 

 
anhaftende Feinteile                         (3) 

 
Konzentration abgespülter Feinteile im Fluid                             (4) 

 
Fluidgeschwindigkeit                               (5) 

 

Hierbei ist  ̂  der die Erosion beschreibende Austauschterm (s. Gleichung 6), c die 
Konzentration der Feinteile als Volumenanteil der suspendierten Bodenfeinteile sa 
an der Porosität Ø und q die Filtergeschwindigkeit (s. Gleichung 7). 
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Zur analytischen und numerischen Simulation von Erosionsprozessen werden meist 
ähnliche Erosiongleichungen verwendet, die hauptsächlich von der Hydraulik ge-
prägt sind. Allgemein gebräuchliche Erosionsgleichungen beinhalten einen Term der 
Filtergeschwindigkeit und einen Term des hydraulischen Widerstandes des Boden-
materials hinsichtlich Erosion. Im vorgestellten Modell wird der Übergang der an-
haftenden Bodenfeinteile zu den suspendierten Feinteilen über einen Austauschterm  ̂  definiert, der die Massenerhaltung des Gesamtkörpervolumens berücksichtigt. 
Die in diesem Fall betrachtete Erosionsgleichung besteht aus zwei spezifischen 
Bodenparametern - Λ, der physikalisch einem dem Porenraum entsprechenden cha-
rakteristischen Längenparameter zugeordnet werden kann, und m, ein aus Versuchen 
zu bestimmender Parameter -  sowie der Filtergeschwindigkeit q und einem Abmin-
derungsfaktor zur Berücksichtigung steigender Porosität Ø 0/Ø  (Gleichung 6). In 
dem vorgestellten und im Modell implementierten Term wird die Ablagerung von 
bereits erodierten und transportierten Feinteilen sowie die Infiltration von Feinteilen 
von außen nicht berücksichtigt. Die Definition eines solchen bidirektionalen Aus-
tauschterms ist z.Zt. noch schwer verifizierbar.  
  ̂    [     ] | |            (6) 

 
Die Filtergeschwindigkeit q wird nach Darcy definiert aus der intrinsischen Permea-
bilität des Festkörpers k

s
 in Abhängigkeit der Porosität Ø, der dynamischen Viskosi-

tät des Fluids ηf in Abhängigkeit der Konzentration der Feinteile c, und dem Druck-
gradienten des Fluids gradp (Gleichung 7). 
                            (7) 

 
Die Änderung der Permeabilität mit Änderung der Porosität wird mit der Kozeny-
Carman Gleichung beschrieben [Car03] (Gleichung 8).  
          [       ] [         ]          (8) 

 
Das hydromechanische Verhalten des Bodens kann unter Berücksichtigung poro-
elastischer Modellansätze zusätzlich implementiert werden [z.B. Ehl02].  Je nach 
Modellkomplexität können entsprechende Stoffgesetzte zur Beschreibung der Span-
nungs-Dehnungs-Beziehung des Materials eingesetzt werden. 

2.3 Numerische Umsetzung 

Aus den vorgestellten Gleichungen ist ein System partieller Differentialgleichungen 
mit den Primärvariablen Porosität Ø, Fluiddruck p und Konzentration c der Boden-
feinteile im Fluid ableitbar. Der Anteil abspülbarer Feinteile ist definiert über die 
Primärvariable der Porosität und kann somit als einfache Sekundärvariable in das 
Gleichungssystem aufgenommen werden. Die zusätzliche Einführung eines Defor-
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mationsgradienten für den Festkörperanteil erweitert das Modell um die Verschie-
bungsvariable u.  

Das System partieller Differentialgleichungen kann numerisch mit Galerkin Fini-
te Elemente Methoden (FEM) gelöst werden. Die folgenden Arbeiten wurden mit 
dem kommerziellen FEM-Programm Comsol Multiphysics® erstellt, in dem Syste-
me partieller Differentialgleichungen in der schwachen Form über Definition der 
Primärvariablen implementiert werden können [Com13]. 

Neben der Implementierung in der schwachen Form müssen Anfangs- und Rand-
bedingungen für die Primärvariablen, sowie Anfangsbedingungen für die Anzahl 
abspülbarer Feinteile, die den Erosionsprozess limitieren, definiert werden. 

Die Implementierung einfacher Anfangs-Randwert-Fragestellungen zeigen die 
Konsistenz des Modells hinsichtlich der Primärvariablen Porosität, Konzentration 
der Feinteile, Fluiddruck und Festkörperdeformation (Abb. 3). Zur physikalisch-
mathematischen Modellverifizierung werden Anfangs-Randwert-Probleme von 
Durchströmung ohne suffosiven Feinkornanteil, sowie statische und zeitvariable 
Durchströmung mit variablem Feinbodenanteil aufgestellt. Simulationen mit Verän-
derungen der Bodenparameter der aufgestellten Konstitutivbeziehungen zeigen eine 
deutliche Dominanz des Anfangswerts der hydraulischen Bodenleitfähigkeit hin-
sichtlich der Erosionsdynamik, d. h. je größer die Durchlässigkeit desto stärker die 
Suffosion.  

 

 

Abbildung 3: Simulationsergebnisse zur physikalischen Modellverifizierung: Porosi-
tätsänderung mit Auflastspannung und anschließender Durchströmung mit Fein-

kornabtrag. 
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3  Validierung 

Die Validierung des Modells erfolgt auf verschiedenen Skalen. Zur Validierung des 
kontinuumsmechanischen Gesamtmodells werden Literaturdaten aus Labor-
Säulenversuchen verwendet. Insbesondere vorhandene Daten aus Permeameter-
Versuchen der University of Bristish Columbia zum Versagensmechanismus suffo-
siver Böden werden für weitere Modellstudien herangezogen [MF06]. Zusätzlich 
werden kleinskalige Porenversuche durchgeführt. Diese sollen zum besseren Ver-
ständnis und der besseren Modelldefinition des Erosions-Austauschterms dienen, 
insbesondere hinsichtlich der Berücksichtigung von gleichzeitiger Materialabspü-
lung und Materialeintrag. 

3.1 Säulenversuche 

Zur weiteren Modellevaluierung wurden Literaturdaten von Permeameter-
Versuchen verwendet. Die Versuche erlauben die Einstellung einer Vorbelastung 
des Bodens (Auflastspannung) sowie die unidirektionale Durchströmung des Bodens 
unter variablen Druckgradienten (Abb. 4). Details über den Versuchsaufbau und die 
Versuchsstudien stehen u.a. in [MF06] und [MF11]. 

 

Abbildung 4: Schemazeichnung der Permeameter-Versuchsanlage an der University 
of Bristish Columbia [Li08]. 
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Die Anfangs- und Randbedingungen des Versuchsaufbaus und –ablaufs wurden im 
vorhandenen Modell in Comsol Multiphysics® implementiert. Da die meisten Ver-
suche mit 2-gestuftem Bodenmaterial durchgeführt wurden, wurde der die Erosion 
begrenzende Feinkornanteil aus den veröffentlichten Körnungsdiagrammen ent-
nommen. Zur Modellvalidierung wurden insbesondere Messdaten unterschiedlicher 
Druckaufnehmer verwendet, die sowohl in verschiedenen Höhen als auch an ver-
schiedenen Seiten des runden Versuchsbehälters angebracht waren (s. Abb. 4, 
ports). Die Versuchsergebnisse zeigten, dass Versagensmechanismen aus lokalen 
Abspülungen von Feinteilen resultierten. Die Darstellung solcher lokaler Prozesse 
ist im numerischen Modell nur mit unterschiedlichen Anfangsbedingungen, insbe-
sondere der Porosität möglich. Je nach Anfangsverteilung der Porosität und Vorga-
ben der hydraulischen Bodeneigenschaften konnten lokale Prozesse, ähnlich den 
gemessenen abgebildet werden (Abb. 5). 
 

 

Abbildung 5: Vergleich Versuchsdaten zu lokalem Versagensverhalten aus [MF06] 
und Simulationen mit heterogener Anfangsporosität. 

Aufgrund von einer hohen Anzahl offener Modellparameter, die in den Versuchen 
nicht ermittelt wurden, kann das Modell bisher nur qualitativ an die vorhandenen 
Daten angepasst werden. Da die laufenden Simulationen noch mit vielen Unbekann-
ten und physikalischen Vereinfachungen durchgeführt werden, sind im weiteren 
Verlauf detailliertere Modellspezifikationen notwendig. Unter anderem soll ein 
komplexeres bodenmechanisches Verhalten berücksichtigt werden. 
 Schwierigkeiten in der Simulation der lokalen Versagensprozesse liegen auch in 
der numerischen Stabilität. Insbesondere eine im Simulationsverlauf erreichte ma-
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ximale Porosität und die damit erhöhte hydraulische Leitfähigkeit führt zu Instabili-
täten mit den verwendeten numerischen Konfigurationen.  

3.2 Porenskala-Versuche 

Zur besseren Definition des Erosionsterms und zum besseren Verständnis der Aus-
tauschprozesse werden kleinskalige Zellenversuche mit einem geometrisch stark 
strukturiertem Festkörperskelett durchgeführt. Feinteile verschiedener definierter 
Größen und Formen können mit einem Fluid in die Zelle eingeleitet werden. Der 
Modellaufbau ermöglicht sowohl die Messung des Ein- und Austrags der Feinteile 
über das gesamte Zellenvolumen, als auch die kontinuierliche Beobachtung einzel-
ner Zellenstrukturen (Abb. 6).  

 

 

Abbildung 6: Versuchskonzept kleinskaliger Zellenversuche. 

4  Zusammenfassung 

Zur numerischen Simulation von Suffosion in Boden wurde ein kontinuumsmechan-
siches Modell vorgestellt. Das auf  der Theorie Poröser Medien basierende Modell 
berücksichtigt den Abtrag und Transport von Bodenfeinteilen anhand eines Phasen-
austausches zwischen am Boden anhaftenden Feinteilen und im Bodenwasser gelös-
ten Feinteilen. Der einer Abspülung entgegengesetzte Prozess des Eintrags bzw. der 
Anhaftung von Feinteilen in das Bodenskelett wird mit dem bisherigen Modell noch 
nicht berücksichtigt. 
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Parameterstudien zeigten die physikalische Gültigkeit des Modells. Im Weiteren 
gilt es, die im Modell implementierten Konstitutivbeziehungen mit geeigneten Mo-
dellversuchen zu kalibrieren. Insbesondere der implementierte Erosionsterm ist zu 
erweitern, um sowohl den Abtrag, als auch die mögliche Anhaftung von Feinteilen 
im Bodenskelett zu beschreiben. 

Mit einem validierten numerischen Modell mit physikalischen, bestimmbaren 
Modellparametern ist die kleinskalige Erodierbarkeit von Boden kontinuumsmecha-
nisch darstellbar. Ein Ziel einer solchen Simulation kann die Abschätzung der 
Standsicherheit bestehender Erdbauwerke sein, bei denen die Korngrößenverteilung 
des Erdkörpers grundsätzlich bekannt ist. Mit der Analyse von Parametersensitivitä-
ten können unterschiedliche physikalische Einflüsse auf einen Bodenkörper hin-
sichtlich ihrer Einflüsse auf potentielle oder fortschreitende Erosion bestimmt wer-
den. 
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Die Granular Element Method (GEM) stellt ein Verfahren dar, welches die Möglichkeit

eröffnet, Kontaktkräfte in Granulaten zu ermitteln. Die Methode macht dabei Ge-

brauch von der Digital Image Correlation (DIC), um den Deformationszustand der

einzelnen Körner infolge einer Belastung zu bestimmen und diese somit als Deh-

nungsmesser zu verwenden. Weiterhin werden die Kontaktpunkte und die konstituti-

ven Parameter der Körner genutzt, um die intergranularen Kräfte zu kalkulieren. In

diesem Beitrag wird die erste experimentelle Anwendung von GEM auf ein einfaches

Granulat in einem biaxialen Schergerät beschrieben. Da die quantitative Güte der

Ergebnisse bei der numerischen Weiterverwertung von DIC-Resultaten von hoher Re-

levanz ist, wurde diesbezüglich eine Optimierung durchgeführt. Des Weiteren werden

eine Modifikation von GEM (GEM-plus) und eine Sensitivitätsanalyse beider Verfah-

ren (GEM und GEM-plus) bezüglich der Eingangsparameter vorgestellt. Einige der

ermittelten Kräfte wurden darüber hinaus mit den Resultaten einer alternativen Me-

thode zur Kraftermittlung verglichen.

1 Einleitung

Granulare Materialien spielen in vielen Bereichen eine wichtige Rolle. So kommen sie
zum Beispiel in der Pharmazie, der Industrie, als Nahrungsmittel und als Bestandteil
der Umwelt vor. Eine besondere Rolle kommt ihnen beispielsweise in der Bodenme-
chanik bei der Beschreibung von granularen Böden wie Sanden zu.

Obwohl ihr Verhalten auf Partikelebene vermeintlich einfachen physikalischen Geset-
zen unterliegt, so können die Verhaltensweisen von Granulaten auf anderen Betrach-
tungsebenen nicht durch einheitliche Theorien beschrieben werden. In der Geomecha-
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nik greift man so zum Beispiel auf makroskopischer Ebene auf phänomenologische
Stoffmodelle in unterschiedlichsten Bezugssystemen, auf mikroskopischer Ebene auf
diskrete Modelle und außerdem auf eine Kopplung der Modelle beider Skalen zurück.

Ziel für eine möglichst einheitliche Beschreibung der granularen Materialien sollte es
sein, die Verbindung zwischen dem makroskopischen Verhalten und der dem zugrunde
liegenden diskreten Natur der Granulate zu finden.

Um das mikromechanische Verhalten umfassend beschreiben zu können, müssen (i)
die Struktur eines Granulates: die Positionen der Körner und Kontakte (ii) die Evolu-
tion der Verformungen: Verschiebungen, Rotationen und Evolution der Kontakte und
(iii) die Kontaktkräfte erfasst werden [CCL97].

In den letzten Jahrzehnten wurden große Fortschritte in der experimentellen Bestim-
mung von Deformationen gemacht. So ist es mittlerweile möglich, die Verschiebun-
gen und Rotationen einzelner Körner und die Verzerrungen von Kornbereichen z.B.
mit Hilfe der Digital Image Correlation zu ermitteln [VH08].

Allerdings ist die experimentelle Beschreibung von intergranularen Kräften bisher nur
über Anwendung der Photoelastizität möglich [DJ72]. Diese beschränkt sich aber auf
doppelbrechende Materialien mit einfachen Geometrien und eine Kenntnis der Rand-
kräfte, die auf das jeweilige Granulat wirken.

Durch die Entwicklung der Discrete Element Methods [CS79] ist es möglich gewor-
den, Granulate mit einer hohen Anzahl von regulär geformten Partikeln in numeri-
schen Simulationen zu untersuchen. Dadurch konnten bereits einige Beziehungen zwi-
schen dem diskreten und dem makroskopischen Verhalten von granularen Materialien
aufgestellt werden. Es mangelt allerdings immer noch an experimentellen Ermittlun-
gen der Kontaktkräfte und somit der Validierung von bereits aufgestellten Modellen.

Andrade hat in [AA12] eine Methode vorgestellt, mit der es möglich ist, die Kontakt-
kräfte in irregulär geformten Granulaten experimentell zu bestimmen. Die Granular

Element Method (GEM) nutzt die Bedingungen des statischen Gleichgewichtes und
der Impulserhaltung der einzelnen Partikel, mit denen es möglich ist, die intergranu-
laren Kräfte über die Kontaktpunkte und die mittleren Verzerrungen jedes Partikels
zu bestimmen. Die Verzerrungsfelder der einzelnen Körner können experimentell mit
Hilfe der Digital Image Correlation bestimmt werden. Numerisch wurde GEM bereits
durch eine gekoppelte Anwendung mit der DEM und der Finiten Elemente Methode
verifiziert [AA12].

Dieses Projekt zielt auf die experimentelle Validierung von GEM. Dazu wurden Ver-
suche an einem ideellen Granulat in dem Schergerät 1γ-2ε in Grenoble durchgeführt.
Die Eingangsgrößen für GEM sind auf verschiedene Weisen bestimmt worden, um
so einen Einblick in die Unschärfe dieser Größen zu erhalten und deren Einfluss auf
die Methode mit einer Sensitivitätsanalyse zu untersuchen. Weiterhin wird eine modi-
fizierte Formulierung vorgestellt, die physikalisch realistischere Bedingungen an die
Lösung des Problems stellt. Letztendlich wurde eine alternative Methode gewählt,
um einige Kontaktkräfte aus den experimentellen Messungen abzuleiten und mit den
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durch GEM ermittelten zu vergleichen.

2 Granular Element Method (GEM)

Das mathematische Konzept der Granular Element Method (GEM) wurde von Andra-
de in [AA12] eingeführt. Um es allerdings auf die Experimente anwenden zu können,
mit denen sich diese Studie befasst, musste es leicht modifiziert werden, da in der ur-
sprünglichen Formulierung lediglich verformbare elastische Partikel betrachtet wur-
den.

Im Folgenden wird die in dieser Studie verwendete mathematische Formulierung von
GEM kurz dargestellt. Die Gesamtmenge aller Körper, die sich im betrachteten Sys-
tem befinden, besteht aus elatisch verformbaren Körnern und undeformierbaren Fest-
körpern. Die Menge der Körner wird mit g ∈ G , die Menge der Starrkörper mit u ∈U

und die Gesamtmenge mit S = G ∪U bezeichnet. Die Kontakte zwischen den ein-
zelnen Bestandteilen, Körnern und Starrkörpern, werden mit c ∈ C benannt. Um über
die intergranularen Kräfte mechanische Beziehungen aufstellen zu können, muss ei-
ne Richtung dieser Kräfte eingeführt werden. Jedem Kontakt wird ein Origin-Partikel
O(c) und ein Extremity-Partikel E(c) zugewiesen, ihre Mengen werden mit O−1(c)
und E−1(c) bezeichnet. Die Kraft ~Fc am Kontakt~xc ist die Kraft, die vom Extremity-
Partikel auf das Origin-Partikel übertragen wird.

Das statische Gleichgewicht eines Bestandteiles s liest sich somit:

∑
c∈O−1(s)

~Fc − ∑
c∈E−1(s)

~Fc +~Fe/s = 0 (1)

∑
c∈O−1(s)

~xc ×~Fc − ∑
c∈E−1(s)

~xc ×~Fc +~xe/s ×~Fe/s = 0 (2)

~Fe/s seien äußere Kräfte, die an der Stelle~xe/s auf die einzelnen Partikel wirken.

In den numerischen Studien, die Andrade genutzt hat, um GEM zu validieren, wurden
die durch das Experiment auf die äußeren Partikel aufgebrachten Kräfte ~Fe/s vorge-
schrieben. In diesem Projekt wurde das Schergerät 1γ-2ε [JLDF92] genutzt, um das
Granulat zu belasten. Das Schergerät und das später vorgestellte Granulat sind in Ab-
bildung 1 dargestellt. Der Apparat besteht aus 2 horizontalen und 2 vertikalen Platten,
zwischen denen sich das Granulat befindet. Da das Gerät, wie später noch beschrie-
ben, die granulare Masse über diese Platten und somit mehrere Kontakte spannungs-
bzw. kraftgesteuert belastet und die Kräfte nur zwischen den einzelnen Platten gemes-
sen werden, müssen die Gleichungen (1) und (2) noch modifiziert werden. Die Platten
werden hierbei als Starrkörper u ∈ U in das statische Gleichgewicht einbezogen und
die Kräfte, die für die Spannungssteuerung zwischen ihnen aufgebracht werden, wir-
ken an den Kontaktpunkten der Platten c ∈ O−1 (u) und c ∈ E−1 (u). Damit liest sich
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Abbildung 1: Das Granulat im 1γ-2ε Schergerät

das statische Gleichgewicht wie folgt:

∑
c∈O−1(s)

~Fc − ∑
c∈E−1(s)

~Fc =− ∑
c∈O−1(u)

~Fc + ∑
c∈E−1(u)

~Fc (3)

∑
c∈O−1(s)

~xc ×~Fc − ∑
c∈E−1(s)

~xc ×~Fc =− ∑
c∈O−1(u)

~xc ×~Fc + ∑
c∈E−1(u)

~xc ×~Fc (4)

Um die Gleichungen später lösen zu können, wird eine Matrix-Notation eingeführt.
FC sei der Vektor aller Kontaktkräfte und ergibt sich im zweidimensionalen Bezugs-
system zu:

FC =










F1
1

F1
2
...

F
Nc
1

F
Nc
2










(5)

Nc sei die Anzahl aller Kontakte. Mit eingeführter Matrixnotation kann das System
des statischen Gleichgewichtes für alle Bestandteile aufgestellt werden:

KEFC = FE (6)
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Die Dimension des Vektors der Kontaktkräfte FC ist d ·Nc, wobei d die räumliche
Dimension darstellt. Die Dimension des Vektors FE ergibt sich zu d d+1

2 NS, hierbei
ist NS die Anzahl aller Körper, Körner und Starrkörper. Als Konsequenz beträgt die
Dimension der Matrix dim

(
KE

)
= d d+1

2 NS × d ·Nc. Da normalerweise die Anzahl

der Unbekannten d ·Nc wesentlich höher als die Anzahl der Gleichungen d d+1
2 NS ist,

bedient sich die Granular Element Method einer weiteren Beziehung.

Andrade [AA12] hat zusätzlich zu den statischen Gleichgewichtsbedingungen die Im-
pulserhaltung einbezogen. Unter der Annahme, dass das mittlere Spannungsfeld jedes
Korns g ∈ G bekannt ist, können die Kontaktkräfte über die Impulserhaltung mit dem
mittleren Spannungsfeld für jedes Korn g ∈ G in Verbindung gebracht werden:

Ag 〈σg〉= ∑
c∈O−1(g)

(

~Fc ⊗~xc
)S

− ∑
c∈E−1(g)

(

~Fc ⊗~xc
)S

− ∑
c∈I−1(c)

(

~Fc ⊗~xc
)S

(7)

+
(

~Fe/g ⊗~xe/g
)S

Ag sei die Fläche eines Korns g ∈ G und I−1(c) bezeichnet die Menge aller Körner,
die in Kontakt mit den undeformierbaren Bestandteilen u ∈ U stehen. Mit Hilfe der
eingeführten Matrixnotation können die Gleichungen für alle Körner gesammelt wer-
den:

KAFC = SA (8)

Die Dimension des Vektors SA beträgt d d+1
2 NG, NG bezeichnet die Anzahl aller Körner

g ∈ G . Folglich besitzt die Matrix KA die Dimension d d+1
2 NG ×d ·Nc.

Mit beiden Gleichungssystemen (6) und (8) besitzt GEM d d+1
2 (NS +NG) Gleichun-

gen und d ·Nc Unbekannte. Da das System in den meisten Fällen somit überbestimmt
ist, kann eine Lösung nur approximativ gefunden werden. In diesem Projekt wurde
das Gleichungssystem mit der Methode der kleinsten Fehlerquadrate gelöst.

Da die Deformationsgeschichte im aufgestellten Rahmen von GEM nicht berücksich-
tigt werden kann, wird angenommen, dass die Körner sich linear isotrop elastisch
verhalten. Damit ergibt sich aus dem konstitutiven Modell die Beziehung zwischen
Spannungen und Dehnungen:

〈σg〉= λ tr〈εg〉I+2µ 〈εg〉 (9)

mit λ und µ als Lamés Konstanten. Da die Deformation während der Experimente
durch Digital Image Correlation verfolgt werden soll, können die Spannungen mit
der Beziehung (9) ermittelt werden.

3 Bestimmung der Input-Daten aus Experimenten

Wie aus dem letzten Abschnitt anhand der mathematischen Formulierung von GEM
hervorgeht, sind verschiedene Eingangsgrößen und Parameter nötig, um intergranu-
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lare Kräfte mit Hilfe von GEM zu ermitteln. Die Eingangsgrößen sind das mittlere
Verzerrungsfeld eines jeden Partikels, die Kontaktpunkte zwischen den Partikeln und
die elastischen Parameter, um aus dem Verzerrungsfeld das Spannungsfeld jedes Par-
tikels zu berechnen. Über die Anwendung der zweidimensionalen Digital Image Cor-

relation kann das mittlere Verzerrungsfeld über einen Belastungsvorgang hinweg aus
Experimenten extrahiert werden.

3.1 2D Digital Image Correlation

Digital Image Correlation (DIC) ist ein Verfahren, welches zwei Abbilder miteinander
vergleicht und über einen Optimierungsalgorithmus die Deformation eines Objektes
von einer initialen in die aktuelle Konfiguration misst, z.B [PQXA09]. In allen DIC-
Verfahren wird eine Untermenge des Bildes in der Ausgangskonfiguration gewählt,
welche über ein Korrelationsmaß in der aktuellen (deformierten) Konfiguration ge-
sucht wird. Mit einem kontinuierlichen Ansatz können so die Verschiebungen und
Verzerrungen der spezifischen Untermengen bestimmt werden. Um Verschiebungen
nicht nur im ganzzahligen Pixel-Bereich sondern auch im Subpixel-Bereich zu er-
mitteln, müssen zusätzlich Verfahren zu Einsatz kommen, um die Verschiebungen in
diesem Level zu interpolieren, z.B. [Hal12].

In diesem Projekt wurde das Programm photowarp, geschrieben von Steve Hall am
Laboratoire 3SR, Grenoble, verwendet. Um Verschiebungen im Subpixel-Bereich er-
mitteln zu können, kommt in photowarp die Interpolation des Korrelationskoeffizien-
ten zum Einsatz.

3.2 Untersuchung und Optimierung des Verzerrungsfeldes

Da es äußerst wichtig ist, mit akkuraten Verzerrungsfeldern zu arbeiten, wurden die
Resultate von 2D-DIC an Beispielexperimenten und dem später durchgeführten Ex-
periment sorgfältig untersucht. Die durch das DIC-Verfahren ermittelten Verzerrungs-
felder zeigten unregelmäßige Muster und waren weit davon entfernt, glatte kontinuier-
liche Felder abzubilden. Eine Ursache findet sich in der zugrunde gelegten Subpixel-
Verfeinerung. Durch die Interpolation der Korrelationskoeffizienten im Subpixel-Be-
reich werden die Verschiebungen zwar wesentlich kontinuierlicher ermittelt, tendie-
ren aber dennoch zu ganzzahligen Werten. Obwohl die so ermittelten Verschiebungs-
felder sehr glatt und kontinuierlich wirken, zeigte sich durch das Plotten einzelner
Schnitte des Feldes, dass die Verläufe sprunghaft und geräuschvoll sind, siehe Linie
’01-normal’ in Abbildung 2. Da sich die Verzerrungen aus den Gradienten der Ver-
schiebungen ergeben, werden diese stark von den Unebenheiten im Verschiebungsfeld
beeinflusst.

Um dennoch quantitativ verwertbare Verzerrungsfelder aus den Experimenten zu ge-
winnen, wurde in diesem Projekt daran gearbeitet, die Verschiebungsfelder zu glätten
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Abbildung 2: Verschiebung - originale und geglättete Verschiebungsfelder

Abbildung 3: Resultat der DIC-Optimierung - links: vorher, rechts: nachher
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und die Verzerrungen neu zu berechnen. Die folgenden Filter kamen dabei zum Ein-
satz: Durchschnittswert, Medianwert, Gauss’sche Unschärfe und ein Savitaki-Golay
Filter [PXH+06]. Diese Filter wurden aufgrund der Vergleichbarkeit mit derselben
Größe des Glättungsfensters auf die Verschiebungsbilder angewandt. Die Resultate
sind in Abbildung 3 dargestellt. In diesem Fall haben der Durchschnittswert und der
Medianwert die besten Ergebnisse geliefert und wurden weiterhin zur Glättung der
Verschiebungsfelder angewandt, siehe z.B Abbildung 2.

3.3 Das granulare Material

Um einen möglichst einfachen Rahmen für die erste experimentelle Anwendung von
GEM zu schaffen, wurde ein Granulat gewählt, welches unregelmäßige ebene Formen
(2D) mit einer konstanten Dicke in der dritten Richtung besitzt. Dabei fiel die Wahl auf
ein Material aus Gummi, da sich dieses zumindest annähernd linear isotrop elastisch
verhält. Aufgrund der Anwendbarkeit von GEM auf beliebige Formen von Partikeln
kamen drei verschiedene Formen zum Einsatz: kreis-, oval- und bohnenförmige Par-
tikel.

Die Parameter des Materials für das linear isotrope elastische Verhalten, wurden unter
Verwendung von zwei unterschiedlichen Methoden ermittelt. Die erste ist ausführlich
in [LL08] beschrieben. Analog zu dieser Veröffentlichung wurde ein kreisförmiges
Korn einaxial belastet. Die Verformungen wurden über den Deformationsprozess hin-
weg mit 2D-DIC ermittelt. Aus der elastischen Lösung dieses Problems ergibt sich
eine Verformungsfunktion mit den Parametern E und ν .

Um die Parameter zu bestimmen, kann die Verformungsfunktion über die Parameter
auf das gemessene Verschiebungsfeld gefittet werden. Hierbei wurde die Methode der
kleinsten Fehlerquadrate gewählt. Allerdings wurden dabei einige Probleme festge-
stellt [Wie12] und die Querdehnzahl wurde auf ν = 0.5 fixiert, da es sich bei dem Ma-
terial um Gummi handelt. Dieses Verfahren ergab einen Elastizitätsmodul von E ≈ 7
MPa.

Das zweite herkömmlichere Verfahren bestand darin das Korn über die ebenen Sei-
tenflächen zu belasten und somit den Elastizitätsmodul direkt aus den Messungen der
Verschiebung und Kraft zu ermitteln. Auch hier ergab die Auswertung einen Wert
von E ≈ 7 MPa. Durch die Ermittlung des Elastizitätsmoduls aus verschiedenen In-
krementen der Belastung hat sich allerdings herausgestellt, dass dieser im Bereich
von 6 ≤ E ≤ 7 MPa variiert [Wie12]. Da das Material aber als linear isotrop elas-
tisch angenommen werden sollte, wurde der E-Modul auf E = 7 MPa festgelegt. Um
diese Schwankungen dennoch mit in die Analyse einzubeziehen, wurde eine Sensiti-
vitätsanalyse bezüglich des Elastizitätsmoduls ausgetragen.
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3.4 Bestimmung der Kontaktpunkte

Die Kontaktpunkte der Partikel im Granulat stellen eine essentielle Eingangsgröße
von GEM dar, können allerdings nicht exakt bestimmt werden. Da das Material so
gewählt wurde, dass es sich bei Belastung merklich verformt, sind die Kontakte eher
Kontaktlinien (oder -flächen) als Kontaktpunkte. Ein Kontaktpunkt ist als die Stelle
eines Kontakts definiert, an der nur Kräfte zwischen den Partikeln und keine Momen-
te wirken. Daher ist es wichtig bei der Anwendung von GEM diese Punkte möglichst
genau zu ermitteln, da das Verfahren keine Momente an den Kontaktpunkten in ih-
rer Formulierung des Gleichgewichtes berücksichtigt. Analog zur Bestimmung der
elastischen Parameter wird die Position der Kontaktpunkte mit zwei verschiedenen
Verfahren abgeschätzt.

Die erste Methode besteht darin, eine gerade Linie zwischen den Grenzpunkten der
Kontaktflächen zu ziehen und den Mittelpunkt dieser Linie als Kontaktpunkt zu be-
zeichnen. Beim zweiten Ansatz werden Polynome eines zu ermittelnden Grades je-
weils an die Form beider in Kontakt stehender Körner angelegt. Die Stelle, an der
beide Polynome denselben Gradienten aufweisen, wird zum Kontaktpunkt erklärt.

Es ergaben sich durch beide Verfahren leicht unterschiedliche Kontaktpunkte. Die
Sensitivität von GEM bezüglich dieser Eingangsgröße wurde ebenfalls untersucht und
wird im Folgenden dargestellt.

4 Anwendung und Validierung von GEM

4.1 Durchgeführte Experimente

Die im Rahmen dieses Projektes durchgeführten Experimente wurden an dem 1γ-
2ε [JLDF92] Schergerät im Laboratoire 3SR in Grenoble durchgeführt. Dieser Ver-
suchsapparat ist in der Lage einen ebenen Spannungszustand im granularen Medium
zu kreieren. Das Gerät kann Stauchungen in horizontaler und vertikaler Richtung (2ε)
sowie eine Scherdehnung (1γ) aufbringen. Die Belastung in 1γ-2ε wird durch das
Aufbringen von einer Motorgeschwindigkeit kontrolliert und wird somit größtenteils
durch die Verzerrungsrate gesteuert. Werden die Spannungskomponenten allerdings
nah den durch die aufgebrachten Dehnungen wirkenden Spannungen gehalten, so
kann jeglicher dehnungs- oder spannungsgesteuerte Versuch durchgeführt werden. Für
eine ausführliche Beschreibung des Schergerätes siehe [JLDF92].

Es wurden Versuche unter isotropen und ödometrischen Randbedingungen durch-
geführt. Im Folgenden wird allerdings nur auf den isotropen Kompressionsversuch
eingegangen. Die entsprechende Spannungs-Dehnungskurve ist in Abbildung 4 dar-
gestellt. Im 1γ-2ε Schergerät wurden zu diesem Zweck 11 Körner unterschiedlicher
Größe und Form, wie beispielsweise in Abbildung 1 dargestellt, eingebaut.
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Abbildung 4: Versuch an 1γ-2ε mit isotropen Spannungspfad - Markierungen entspre-
chen der Photonummer

4.2 Ergebnisse der Anwendung von GEM

Um schließlich das Verzerrungsfeld eines jeden Partikels zu ermitteln, musste ein In-
krement der Belastung gewählt werden. Da es nicht von Bedeutung ist, welches In-
krement für die Ermittlung des mittleren Dehnungsfeldes genutzt wird, wurde das
größtmögliche gewählt, welches noch zufriedenstellende DIC-Resultate liefert. Die
einzige Bedingung war, die undefomierte als initiale Konfiguration zu wählen, da nur
elastische Stoffmodelle in GEM zum Einsatz kommen können. Die Auswertung wird
am Inkrement 206-260 dargestellt, siehe Abbildung 4.

Nach der Bestimmung aller Eingangsgrößen für GEM kann es schließlich auf das
ausgewählte Inkrement 206-260 angewandt werden. Die ermittelten intergranularen
Kräfte sind in Abbildung 5 dargestellt. Die Kräfte in dieser Darstellung sind entspre-
chend ihrer definierten Richtung in der Origin-Extremity Notation eingetragen. Hier-
bei handelt es sich bei allen Kräften um Druckkräfte mit Ausnahme einer Zugkraft, die
durch den grünen Kreis markiert ist. Da es in einem kohäsionslosen granularen Me-
dium keine Zugkräfte zwischen den Partikeln geben kann, muss eine Fehlerquelle in
den Eingangsgrößen vorhanden sein. Höchstwahrscheinlich liegt die Fehlerquelle in
der Genauigkeit der Eingangsdaten und der Empfindlichkeit des Verfahren diesen ge-
genüber, da die Kraft, die den Fehler aufweist, einen sehr kleinen Betrag im Vergleich
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Abbildung 5: GEM: Kontaktkräfte - Inkrement 206-260

zu den anderen besitzt. Die Sensitivität von GEM bezüglich der Eingangsgrößen wur-
de untersucht und wird später ausgewertet.

Um die Berechnungsergebnisse zu überprüfen, wurde die Summe aller auf jeden ein-
zelnen Partikel wirkenden Kräfte ermittelt, woraus sich ergab, dass die Partikel sich
teilweise nicht in statischem Gleichgewicht befanden. Das kann zum einen auf die
Lösung der überbestimmten Gleichungssysteme (6) und (7) und zum anderen auf die
Unschärfe der Eingangsgrößen zurückgeführt werden.

4.3 GEM-plus

Um statisches Gleichgewicht der einzelnen Körner bei der Anwendung von GEM zu
erzwingen, ist GEM-plus, eine modifizierte Version von GEM, entwickelt worden. Die
Grundlage von GEM-plus ist dieselbe wie die von GEM, siehe Gleichungen (6) und
(7). Allerdings werden die Gleichungssysteme anders gelöst. Da sich die einzelnen
Körner definitiv in statischem Gleichgewicht befinden, wird das dem entsprechende
System (6) exakt gelöst und die Impulserhaltung (7) mit Hilfe der Methode der kleins-
ten Fehlerquadrate nur über die Bedingung, dass die intergranularen Kräfte statisches
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Abbildung 6: GEM-plus: Kontaktkräfte - Inkrement 206-260

Gleichgewicht der einzelnen Partikel erzeugen, approximiert. Mit Hilfe des Prinzips
der virtuellen Arbeit und der Methode der kleinsten Fehlerquadrate können die fol-
genden Gleichungssysteme ermittelt werden:

NtKAtFC = NtKAtSA (10)

KE

red
FC = FE

red (11)

Das Gleichungssystem für statisches Gleichgewicht musste um eine Gleichgewichts-
bedingung vermindert werden und ergibt sich nun über die Matrix KE

red
und den Vek-

tor FE
red . N sei die Basis des Nullraums von KE

red
. Eine ausführliche Herleitung von

GEM-plus ist in [Wie12] dargestellt.

Die Anwendung von GEM-plus auf dasselbe Inkrement des isotropen Belastungsver-
suches mit denselben Eingangsgrößen resultierte in unterschiedlichen intergranularen
Kräften, siehe Abbildung 6. Allerdings werden mehr und größere Zugkräfte durch
GEM-plus ermittelt. Eine mögliche Erklärung könnte sein, dass GEM-plus wesent-
lich empfindlicher auf die Genauigkeit der Position der Kontaktpunkte ist als GEM,
da das statische Gleichgewicht durch die Lösung erzwungen wird. Eine Untersuchung
dieser Sensitivität wird ebenfalls im Folgenden dargestellt.
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4.4 Sensitivitätsanalyse

Wie bereits herausgestellt, ist es wichtig, die Sensitivität der Methode bezüglich ih-
rer Eingangsgrößen zu untersuchen, um Aussagen hinsichtlich ihrer Anwendbarkeit
zu machen. In Abbildung 5 ist zu sehen, dass sich aus der Anwendung von GEM eine
Zugkraft ergeben hat. Es wurde angenommen, dass dieser Fehler durch die Sensitivität
bezüglich der Kontaktpunkte hervorgerufen wurde, da diese Kraft relativ klein ist. Um
die Empfindlichkeit zu überprüfen, wurde die Position des Kontaktpunktes innerhalb
der Kontaktzone vertikal nach oben und unten verschoben. Durch die Änderung dieser
Eingangsgröße haben sich die Kräfte im direkten Umfeld des entsprechenden Kon-
taktpunktes geändert. In Abbildung 7 ist die Differenz zwischen den resultierenden
intergranularen Kräften mit dem ursprünglichen und einem veränderten Kontaktpunkt
dargestellt. Der Kontaktpunkt ist der, an dem die Zugkraft in Abbildung 5 entstanden
ist. Die höchste Änderung einer Kraft durch das Verschieben dieses Punktes betrug
7%.

Abbildung 7: GEM: Kraftänderung durch Verschieben des in Abbildung 5 umrandeten
Kontaktpunktes

Die Anwendung von GEM-plus auf dieselbe Änderung des Kontaktpunktes resultier-
te in einer Kraftänderung von bis zu 13%. Die Vermutung der erhöhten Sensitivität
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Abbildung 8: Gleichgewicht und Anwendung von Cauchy’s Theorem am Einzelkorn

von GEM-plus auf die Kontaktpunkte durch das Erzwingen des statischen Gleichge-
wichtes konnte damit bestätigt werden. Damit änderte sich die Kraft von Zug- auf
Druckkraft.

Da die elastischen Parameter eher unscharf bestimmt wurden und in einem granula-
ren Medium auch eher unscharf bestimmt werden können, wurde die Sensitivität der
Methode ebenfalls bezüglich des Elastizitätsmoduls untersucht. Aus der Bestimmung
von E ergab sich ein Bereich von 6 ≤ E ≤ 7 MPa. Die Anwendung von GEM auf
einen E-Modul von 6 und 7 MPa zeigte, dass GEM sehr empfindlich hinsichtlich die-
ser Eingangsgröße ist. Die Kräfte änderten sich bis maximal 30%. Im Gegensatz dazu
stellte sich heraus, dass GEM-plus diesbezüglich nicht so empfindlich ist, da sich nur
eine Kraftänderung bis zu 20% ergab. Allerdings ist die Empfindlichkeit immer noch
sehr hoch.

4.5 Validierung/Bewertung der Ergebnisse von GEM

Um die ermittelten Kräfte zu überprüfen, musste eine andere alternative Methode
in die Betrachtungen einbezogen werden. Mit einem Verzerrungsfeld, welches durch
DIC ermittelt werden kann, lässt sich ein Spannungsfeld über ein Stoffmodell bestim-
men, siehe z.B. Gleichung (9).

Mit Hilfe von Cauchy’s Theorem kann ein Spannungsvektor ~T (n), der auf eine Fläche
des Materials wirkt, aus dem Spannungsfeld bestimmt werden [Hol00]:

~T (n) = σ~n (12)

~n sei die Normale zur betrachteten Ebene. Mit diesem Spannungsvektor lässt sich über
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Integration eine Kraft ermitteln:

~F =
∫

Ω

~T (n)dΩ (13)

Hinsichtlich des Experimentes kann jede beliebige Ebene innerhalb eines Partikels
herangezogen werden, um die Kraft zu berechnen, mit der Bedingung, dass es nur
einen Kontakt an der Stelle, an dem der Partikel geschnitten wird, geben darf, siehe
Abbildung 8. Anderenfalls würde die so ermittelte Kraft zwei oder mehr Kontakt-
kräften entsprechen.

Dieser Ansatz wurde anhand eines Versuches validiert, bei dem nur ein Korn belastet
wurde, da hierbei die Kontaktkraft der aufgebrachten Kraft entspricht. Dieser Ver-
such wurde bereits bei der Ermittlung der elastischen Parameter genutzt. Allerdings
ist diese Methode stärker abhängig von den DIC-Resultaten als GEM, da jeder ein-
zelne Wert entlang der betrachteten Ebene und nicht ein gemittelter verwendet wird.
Daher werden die Resultate in hohem Maße von Rauschen in den Verzerrungsfeldern
beeinflusst. Mit der beschriebenen Optimierung der DIC-Resultate konnten sehr gute
Verzerrungsfelder ermittelt werden, so dass im Validierungsversuch eine Kraft ermit-
telt wurde, die der aufgebrachten entsprach.

Exemplarisch wurden vier Kontaktkräfte von GEM mit diesem Verfahren überprüft.
Der Vergleich beider Methoden ergab eine relativ gute Übereinstimmung mit einer
maximalen Abweichung von 30%. Als Vergleichsmaß diente die Norm der jeweiligen
Kontaktkräfte.

5 Zusammenfassung und Ausblick

In Andrade [AA12] wurde ein Verfahren (GEM) vorgestellt und numerisch validiert,
welches in der Lage ist, Kontaktkräfte in granularen Medien zu bestimmen. Mit Korn-
kontaktkräften kann wiederum auf lokale Spannungszustände geschlossen werden.
Damit wäre es schließlich möglich den Zusammenhang zwischen den bisher gemes-
senen makroskopischen Größen und Phänomenen zu den mikromechanischen Verhal-
tensweisen zu ergründen.

Das Ziel der vorliegenden Arbeit war die erste experimentelle Anwendung und Vali-
dierung von GEM. Zu diesem Zweck wurde ein Granulat aus Gummikörnern im 1γ-
2ε Schergerät in Grenoble in einem ebenen Spannungszustand belastet. Die aus der
Digital Image Correlation resultierenden Verzerrungsfelder machten es notwendig,
eine Optimierung des Algorithmus über ein Glätten der Verschiebungsbilder und eine
Neuberechnung der Verzerrungen durchzuführen. Mit den gesammelten Input-Daten
konnte GEM auf einen isotropen Belastungsversuch angewandt werden. Zusätzlich
wurde eine Modifikation von GEM vorgestellt (GEM-plus), in der die Impulserhal-
tung mit der Restriktion der Erfüllung des statischen Gleichgewichts approximiert
wird. Eine Sensitivitätsanalyse hat gezeigt, dass GEM und GEM-plus, beide jeweils
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zu unterschiedlichem Maße, sehr empfindlich gegenüber Schwankungen ihrer Ein-
gangsgrößen sind. Zur Validierung der intergranularen Kräfte wurde eine alternative
Formulierung in Betracht gezogen. Über einen Vergleich der Normen ergab sich eine
maximale Abweichung von 30% der Kräfte beider Methoden.

Eine mögliche Lösung zur Verringerung der Sensitivität von GEM wäre mehr Unbe-
kannte einzuführen. So müsste die Einführung von unbekannten Momenten an den
Kontaktpunkten die Abhängigkeit von GEM bezüglich der Genauigkeit der Kontakt-
punkte deutlich mindern. Allerdings würde sich dadurch die Anzahl an Unbekannten
um 1Nc bzw. 3Nc in 2D bzw. 3D erhöhen. Um die Abhängigkeit der elastischen Pa-
rameter in der Impulserhaltung zu beseitigen, könnten diese als Unbekannte in die
Formulierung eingeführt werden, wodurch sich die Zahl der Unbekannten um zwei
erhöhen würde.

In der jüngsten Veröffentlichung der Forschungsgruppe um Andrade [HMRA14] wur-
de eine neue modifizierte Formulierung von GEM und ihre Anwendung vorgestellt.
In dieser wird das hier verwendete Prinzip von GEM-plus aufgegriffen und noch um
die Bedingung erweitert, dass die Kontaktkräfte nur abstoßend zwischen den Partikeln
wirken (Druckkräfte) und je nach Anwendung einem Coulombschen Reibungsgesetz
folgen. Mit dieser Bedingung kann Störungen in den Input-Daten entgegengewirkt
werden. Des Weiteren wurde eine Lösungsstrategie unter Anwendung der Tikhonov-
Regularisierung vorgestellt, um die Unschärfe der Eingangsgrößen zu berücksichtigen.

Diese Arbeit stellt damit einen ersten Schritt auf dem langen Weg zur Ermittlung von
Spannungen in Granulaten dar. Mit den immer genauer werdenden Methoden zur Be-
stimmung des Deformationsfeldes in granularen Medien, zum Beispiel in Versuchen
im Röntgen-CT, bietet die Granular Element Method ein Verfahren, mit welchem es
voraussichtlich bald möglich sein wird, die Kornkontaktkräfte in natürlichen Granu-
laten zu bestimmen.
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Systeme paralleler Scherbänder – Experimen-

telle und analytische Untersuchungen 

Lars Röchter 

Ing.-Büro Dipl.-Ing. H. Vössing GmbH 

____________________________________________________________________ 

In der oberen Erdkruste werden Systeme paralleler Verwerfungen mit regelmäßigem 

Abstand beobachtet. Der vorliegende Beitrag erläutert auf Basis experimenteller 

und analytischer Methoden die Mechanismen, welche diesen Abstand erklären. In 

Modellversuchen im natürlichen und im erhöhten Schwerefeld der Geotechnischen 

Großzentrifuge wurde eine Dehnungsbeanspruchung an der Unterseite der Probe 

eingeleitet, um eine entsprechende Beanspruchung in Extensionsgebieten der oberen 

Erdkruste zu simulieren. Mittels DIC-Methode wurden die Scherbandabstände er-

mittelt. Zur Abbildung einer realen Struktur der oberen Erdkruste in kleinmaßstäbli-

chen Modellversuchen wurde zuvor ein Spektrum an Modellmaterialien mit be-

stimmten Eigenschaften entwickelt. Das Materialverhalten wurde in einem neu kon-

zipierten Biaxialgerät einerseits als Systemverhalten der gesamten Probe (global) 

und andererseits als Materialverhalten innerhalb eines Scherbands (lokal) in 

biaxialen Extensionsversuchen ermittelt. Als charakteristisches Maß für die Reduk-

tion der Scherfestigkeit wurde der Entfestigungsgradient definiert und eine Bezie-

hung zwischen dem globalen und lokalen Entfestigungsgradienten formuliert. Analy-

tisch wurde der Scherbandabstand mit Hilfe eines Energieprinzips hergeleitet. Die 

experimentell gefundenen Abhängigkeiten wurden durch die analytische Lösung 

bestätigt und erklärt. Mit beiden Methoden wurde der maximale Reibungswinkel als 

Schlüsselparameter identifiziert. Die analytische Lösung liefert auch auf deutlich 

größerer Skala für Festgestein Ergebnisse in realistischer Größenordnung. 

1 Einleitung 

Im Bereich von Subduktionszonen der oberen Erdkruste werden Systeme paralleler 
Verwerfungen (Zonen hoher Scherdeformation) mit regelmäßigem Abstand beo-
bachtet. Bodenmechanische Modellversuche in der Literatur zur Abbildung dieses 
Mechanismus wurden vor allem an trockenem Sand durchgeführt. Die mit der Pro-
benhöhe normierten Scherbandabstände ah/h im Modellversuch sind in der Regel 
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allerdings deutlich kleiner als in situ beobachtet (Abbildung 1). Diese Diskrepanz 
gab Anlass für die Untersuchung von zwei wesentlichen Fragestellungen. 

 
1. Welche Eigenschaften muss ein Modellmaterial aufweisen, um Gesteins-

formationen auf km-Skala im Modellversuch auf cm-Skala abbilden zu 
können? 

2. Welches physikalische Prinzip erklärt die Bildung von Scherflächen mit ei-
nem bestimmten Abstand für unterschiedliche räumliche Skalen? 

 

Abbildung 1: Systeme paralleler Scherbänder auf unterschiedlichen räumlichen 
Skalen. 

 
Einzelne Scherbänder sind bereits intensiv erforscht worden, insbesondere in biaxia-
ler Kompression. Im biaxialen Kompressionsversuch deformiert die Probe bis zum 
Erreichen des maximalen Reibungswinkels homogen (Elementverhalten). Ungefähr 
bei Erreichen des maximalen Reibungswinkels kann die Deformation in einer 
schmalen Zone, dem Scherband, lokalisieren. Dann wird eine Entfestigung des Sys-
tems (Systemverhalten) infolge der Entfestigung im Scherband gemessen. Das glo-
bal für das System ermittelte Entfestigungsverhalten unterliegt einem Maßstabsef-
fekt in Form des Verhältnisses d50/D [HV84]. Das Scherband (lokal) hat eine finite 
Dicke und deformiert plastisch im Modus der einfachen Scherung, woraus die Be-
dingung resultiert, dass die tangentiale Dehnung im Scherband gleich null ist. Au-
ßerhalb des Scherbands erfährt das Material eine (elastische) Entlastung. 
Systeme von Scherbändern können im Modellversuch dadurch erzeugt werden, dass 
die horizontale Probenunterlage gleichmäßig gedehnt wird (Abbildung 2). Die Probe 
deformiert in einer ersten Phase zunächst homogen, ab Erreichen der maximalen 
Scherfestigkeit lokalisiert die Deformation in parallelen Scherbändern. Experimen-
tell verifiziert sind die zwei wesentlichen Einflussfaktoren Probenhöhe und relative 
Lagerungsdichte. Ein größerer Abstand der Scherbänder ergibt sich mit größerer 
Höhe und größerer Porenzahl. Letzteres führte zu der Interpretation, dass das Entfes-
tigungsverhalten, genauer der Entfestigungsgradient k = - /, ursächlich für 
einen bestimmten Abstand sei [Wol05]. Fraglich war hierbei, ob der globale Entfes-
tigungsgradient zum Vergleich unterschiedlicher Materialien geeignet ist (Maßstab-
seffekt). Theoretischen Überlegungen entstammt der Einfluss der Sohlreibung. Nach 
[Man00] ist mit einem größeren Scherbandabstand zu rechnen, wenn eine geringere 
Sohlreibung vorhanden ist. Ebenfalls von [Man00] wurde der Effekt einer Span-
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nungsentlastung (in Extensionsversuchen einer Spannungserhöhung) zwischen den 
Scherbändern beschrieben. Mit größerer Spannungsentlastung sei ein größerer Ab-
stand zu erwarten. Die Deformation innerhalb der Scherbänder wurde hierbei nicht 
berücksichtigt. Bis dato existierte keine mathematische Beschreibung, in der alle 
Effekte berücksichtigt wurden und welche die dargestellten Zusammenhänge auch 
quantitativ erklären konnte. 
 

Abbildung 2: Prinzipskizze zu Modellversuchen im Bochumer Extensionsgerät. 
 
Bisherige Modellversuche in der Literatur wurden mit trockenem Sand durchge-
führt, obwohl gemäß den Erkenntnissen aus der Dimensionsanalyse bekannt ist, dass 
die Skalierung der Kohäsion berücksichtigt werden muss. Mit Hilfe der Dimensi-
onsanalyse [HJ04] lassen sich dimensionslose Produkte ermitteln, die konstant sein 
müssen, um ein Modell mit einem Prototyp bzw. Modelle untereinander vergleichen 
zu können. In dem vorliegenden Beitrag wird der normierte Scherbandabstand als 
abhängiges dimensionsloses Produkt definiert. Als unabhängiges dimensionsloses 
Produkt lässt sich das Verhältnis aus Kohäsion c und Vertikalspannung v herleiten. 
Da zur Abbildung einer Gesteinsformation auf km-Skala im Modellversuch auf cm-
Skala ein geometrischer Maßstabsfaktor von 104 überbrückt werden muss, muss 
entsprechend die Kohäsion um diesen Faktor abgemindert werden, was zu einer 
Kohäsion in der Größenordnung von ca. 1 kPa führt. Außerdem müssen zum Ver-
gleich von Modellversuchen (modelling of models [Cor92]) dimensionslose Größen 
wie der Reibungswinkel  konstant sein.  
Bereits im Vorfeld einer Dimensionsanalyse müssen aus ingenieurmäßigem Ver-
ständnis heraus diejenigen Parameter definiert werden, von denen erwartet wird, 
dass sie den zu untersuchenden physikalischen Prozess wesentlich beeinflussen. 
Diese Parameter müssen dann alle gemäß den aus der Dimensionsanalyse resultie-
renden Gesetzmäßigkeiten skaliert werden. Dies ist jedoch nicht immer möglich.  
So ist es sehr kompliziert nur die Kohäsion korrekt zu skalieren und gleichzeitig den 
Reibungswinkel und den Entfestigungsgradienten konstant zu halten. Alternativ 
bietet sich die Möglichkeit nur die Kohäsion korrekt zu skalieren und im Nachhinein 
durch Korrelation der Versuchsergebnisse eine Abhängigkeit zu anderen Parametern 
zu ermitteln, die nicht korrekt skaliert worden sind (Skalierungseffekt). Am Lehr-
stuhl für Grundbau, Boden- und Felsmechanik der Ruhr-Universität Bochum wurde 
daher ein Spektrum an Modellmaterialien entwickelt, das die Anforderung an die 
Kohäsion erfüllt. Hierzu wurde Quarzsand mit unterschiedlichen Wasser- oder Ton-
anteilen oder einer Kombination aus beiden gemischt. Der erzielte Kohäsionswert 
wurde in speziellen Zentrifugenversuchen ermittelt. Mit diesen wurden zunächst 
Modellversuche durchgeführt. Falls der Reibungswinkel  oder Entfestigungsgradi-
ent k den zu untersuchenden physikalischen Prozess wesentlich beeinflussen, sollte 
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dies als Skalierungseffekt in den gemessenen Scherbandabständen zu erkennen sein. 
Die Parameter  und k wurden hierzu in einem neu konzipierten und in der zur Fa-
kultät zugehörigen Werkstatt konstruierten Biaxialgerät in biaxialen Extensionsver-
suchen bestimmt. 
Ausführlichere Darstellungen sind in [RKSNT11], [RKST10] und [Röc11] zu fin-
den. 

2 Biaxialversuche 

Biaxiale Extensionsversuche sind in konventionellen Biaxialgeräten nicht durch-
führbar. Daher wurde ein neues Biaxialgerät konzipiert (Abbildung 3). Das Biaxial-
gerät besteht im Wesentlichen aus einer Kombination starrer und flexibler Ränder 
(Druckkissen), berührungslosen Wegaufnehmern in den flexiblen Rändern und 
Druckmessdosen in den starren Rändern sowie in Kopf- und Fußplatte. Die recht-
eckförmige Probe wurde in speziell vorgeformten Latexmembranen eingebaut. Der 
realisierte Spannungspfad in biaxialer Kompression und Extension wird in zwei 
Phasen gesteuert. In Phase A wird der initiale Spannungszustand aufgebracht, in 
Phase B wird die Probe vertikal weggesteuert abgeschert. Im biaxialen Kompressi-
onsversuch wird die gemittelte Spannung p stets erhöht, die vertikale Spannung 
repräsentiert die größte Hauptspannung und die Probe wird gestaucht. Im biaxialen 
Extensionsversuch wird die gemittelte Spannung p in Phase B reduziert, die horizon-
tale Spannung im flexiblen Rand repräsentiert die größte Hauptspannung und die 
Probe wird gedehnt. 

 

Abbildung 3: Neues Biaxialgerät für Kompression und Extension. 
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2.1 Biaxiale Kompression 

In Abbildung 4 sind die Hauptspannungs-Verhältnisse und die Volumendehnung 
über der Scherdehnung für locker und dicht gelagerten Sand in biaxialen Kompres-
sionsversuchen dargestellt. Für locker gelagerten Sand ergibt sich eine kontinuierli-
che Erhöhung der Hauptspannungsverhältnisse und ausschließlich Kontraktanz. Für 
dicht gelagerten Sand erhöhen sich die Spannungsverhältnisse bis zum Erreichen 
eines Maximums, gefolgt von der Entfestigung bis zum Erreichen des kritischen 
Zustands. Die größere Festigkeit resultiert aus der Dilatanz, die im Anschluss an 
eine initiale Kontraktanz einsetzt und schließlich in den volumentreuen kritischen 
Zustand übergeht.  

 

 

Abbildung 4: Biaxiale Kompression – Hauptspannungs-Verhältnisse und Volu-
mendehnung an dicht und locker gelagertem Sand. 

Zur Überprüfung der Plausibilität der Ergebnisse in dem neuen Versuchsgerät wurde 
außerdem eine Energiebetrachtung nach [Row71] verwendet. Hierbei wird der Ver-
lauf des Hauptspannungs-Verhältnisses R = 1/3 über dem Verhältnis der Haupt-
dehnungsinkremente D = - 3/1 betrachtet. Nach [Row71] ist dieser Zusammen-
hang linear mit einer Steigung K = R/D, die dem minimalen Verhältnis der positiven 
zur negativen inkrementellen Energie entspricht. Die Steigung K ist für den ebenen 
Verformungszustand abhängig von dem Reibungswinkel cv im kritischen Zustand. 
Die experimentellen Daten an dicht gelagertem Sand zeigen den erwarteten linearen 
Verlauf (hier nicht dargestellt). Die gefittete Steigung K = 3,4 ermöglicht die Rück-
rechnung des kritischen Reibungswinkels zu cv = 33°. Dies entspricht dem gemes-
senen Wert von cv = 34°. Die plausiblen Ergebnisse in biaxialer Kompression bele-
gen die Funktionalität des neuen Biaxialgerätes. 

2.2 Biaxiale Extension 

In biaxialer Extension zeigen sich einige Besonderheiten, die aber bei näherer Be-
trachtung plausibel sind. So erhöht sich während der Phase A infolge der Erhöhung 
des Drucks in den Druckkissen die vertikale Spannung stärker als die horizontale auf 
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den starren Rand (hier nicht abgebildet). Dies kann mit inhärenter Anisotropie auf 
Basis der Versuchsergebnisse von [LT88] erklärt werden. Infolge der vertikalen 
Dehnung in Phase B reduziert sich die vertikale Spannung σ3 bis zum Erreichen des 
Grenzzustandes. Dies ist an dem minimalen Spannungsverhältnis σ3/ σ1 in Abbil-
dung 5 (links) zu erkennen, was dem maximalen Wert von  entspricht. Die an-
schließende Entfestigung geht mit einer Reduktion von  bzw. einer Erhöhung von 
σ3 einher. Während der Reduktion der vertikalen Spannung erhöht sich die mittlere 
Hauptspannung σ2, was mit verhinderter Dilatanz erklärt werden kann. Im Gegen-
satz zu Kompressionsversuchen findet keine initiale Kontraktanz, sondern von Be-
ginn an Dilatanz statt (Abbildung 5 rechts). Die Dilatanz in Richtung des starren 
Rands wird aber durch diesen verhindert, was zu einem Anstieg der Hauptspannung 
σ2 führt.  

 

 

Abbildung 5: Biaxiale Extension – Hauptspannungs-Verhältnisse und Volumendeh-
nung an dicht gelagertem Sand. 

2.3 Festigkeit 

Die ermittelte Festigkeit in biaxialer Extension (BE) wird durch Vergleich mit der 
Festigkeit in biaxialer und triaxialer Kompression (BK bzw. TK) anhand der etab-
lierten Festigkeitskriterien Mohr-Coulomb und Matsuoka-Nakai verifiziert (Abbil-
dung 6 links). Am Beispiel von dicht gelagertem Sand wird auf Basis des Mohr-
Coulomb-Kriteriums in triaxialer Kompression ein geringerer Reibungswinkel er-
mittelt als in biaxialer Kompression und biaxialer Extension. Dies ist in der fehlen-
den Berücksichtigung der mittleren Hauptspannung begründet. Das Kriterium nach 
Matsuoka-Nakai berücksichtigt den Einfluss von σ2 und resultiert in einem einheitli-
chen Reibungswinkel in allen Versuchsarten. Für die untersuchten Modellmateria-
lien ergeben sich ähnliche Reibungswinkel in biaxialer Kompression und Extension, 
die aber deutlich von dem Reibungswinkel des dicht gelagerten Sandes abweichen. 
Falls der Reibungswinkel den Abstand der Scherflächen also maßgeblich beein-
flusst, so wird dies als Skalierungseffekt in den Ergebnissen der Modellversuche zu 
erkennen sein. 
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2.4 Entfestigung 

Neben dem Reibungswinkel wurde in den Biaxialversuchen der Entfestigungsgradi-
ent ermittelt, der als Änderung des Reibungswinkels mit der Scherdehnung definiert 
wurde (Abbildung 6 rechts). Die Scherdehnung der gesamten Probe wird mit 
 = 1 - 3 ermittelt, hängt also von der initialen Probengeometrie ab. Ab der Lokali-
sierung der Deformation im Scherband kann die lokale Scherdehnung im Scherband 
mit der zum Scherband parallelen Verschiebung ux in Bezug auf die Dicke des 
Scherbands berechnet werden, = ux/dB. ux ergibt sich geometrisch aus der hori-
zontalen und vertikalen Verschiebung im Scherband sowie der Neigung des Scher-
bands. Der globale und der lokale Verlauf der Entfestigung sind sehr unterschied-
lich. Um einen Zusammenhang von lokaler und globaler Entfestigung zu ermitteln, 
wird zunächst ein charakteristischer Entfestigungsgradient definiert. Als charakteris-
tisches Maß wird der Entfestigungsgradient im Wendepunkt des Entfestigungsberei-
ches berechnet. Das Verhältnis von lokalem Entfestigungsgradienten kB zu globalem 
Entfestigungsgradienten k kann aus dem Verhältnis der lokalen zur globalen inkre-
mentellen Scherdehnung bestimmt werden, k/kB = B/, da der Verlauf des Rei-
bungswinkels lokal und global identisch ist. Es ergibt sich für den dargestellten 
Versuch ein recherischer Wert von k/kB = c = 8,8. Zur Überprüfung der Anwend-
barkeit dieses Wertes auf den gesamten Entfestigungsbereich wird die lokale Scher-
dehnung B durch c dividiert. Der rückgerechnete globale Verlauf (kB c) stimmt 
sehr gut mit dem gemessenen globalen Verlauf k überein. Es lässt sich zeigen, dass 
c im Allgemeinen von der Probenhöhe h, der Probenbreite b, der Dicke des Scher-
bands dB, ähnlich dem Maßstabseffekt nach [HV84], sowie von der Neigung des 
Scherbands Bund der inkrementellen Horizontalverschiebung uh abhängt. Wäh-
rend h, b und dB für die hier verwendeten Materialien annähernd identisch sind, sind 
Bund uh hingegen unterschiedlich, ergeben aber ein c in gleicher Größenord-
nung. Somit können die ermittelten globalen Entfestigungsgradienten als charakte-
ristische Größen zum Vergleich der unterschiedlichen Materialien in Ansatz ge-
bracht werden bzw. die in die analytische Lösung (Kapitel 4) einfließenden lokalen 
Entfestigungsgradienten aus den globalen Messungen berechnet werden.  
 

 

Abbildung 6: Festigkeiten (links), Entfestigungsgradient global – lokal (rechts). 
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3  Modellversuche 

3.1 Bochumer Extensionsgerät 

   

Abbildung 7: Bochumer Extensionsgerät (links), Scherbänder mittels DIC (rechts). 

Die Modellversuche wurden im Bochumer Extensionsgerät durchgeführt (Abbil-
dung 7 links). Die Probe wird hierbei auf einer horizontalen Unterlage eingebaut. 
Infolge einer gleichmäßigen Dehnung der als Unterlage verwendeten Gummimatte 
wird ein System paralleler Scherbänder erzeugt. Die Scherbänder wurden mit Rönt-
genstrahlen als Zonen großer Porenzahl bzw. geringer Lagerungsdichte als integrale 
Größe über die Probenbreite sichtbar gemacht. Außerdem wurden die Scherbänder 
mit der DIC-Methode als hell dargestellte Zonen großer Scherdehnung am Rand der 
Probe berechnet (Abbildung 7 rechts). Hierbei wurden kontinuierliche Bildaufnah-
men mit einem Korrelationsalgorithmus berechnet, um die kontinuierliche Entwick-
lung von Verschiebungsfeldern und daraus abgeleiteten Dehnungsfeldern zu ermit-
teln. Durch Vergleich beider Methoden konnten übereinstimmende Ergebnisse der 
Scherbandabstände in Modellversuchen im natürlichen Schwerefeld beobachtet 
werden. Da die Modellversuche auch mit Modellmaterialien geringer Kohäsion fast 
ausschließlich im erhöhten Schwerefeld der Geotechnischen Großzentrifuge durch-
geführt werden mussten, um das dimensionslose Verhältnis c/σv zu berücksichtigen, 
wurde das DIC-System in der Zentrifuge installiert, um auch in den Zentrifugen-
Modellversuchen die Scherbandabstände ermitteln zu können. 

3.2 Scherbandabstand 

Die Untersuchung des Zusammenhangs von normiertem Scherbandabstand und 
Entfestigungsgradient zeigte in guter Näherung einen linearen Zusammenhang (Ab-
bildung 8 links). Der Abstand wird mit größerem Entfestigungsgradienten geringer. 
Die entgegengesetzte Tendenz eines größeren Abstandes mit größerem Entfesti-
gungsgradienten zeigt ausschließlich die Mischung mit 20% Feinkornanteil. Es kann 
davon ausgegangen werden, dass die Feinanteile bereits einen gewissen Anteil an 
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Sandkörnern separiert haben und das Verhalten des Materials dominieren. Der linea-
re Zusammenhang zwischen Scherbandabstand und dem maximalen Reibungswin-
kel kann durchweg für alle Materialien festgestellt werden (Abbildung 8 rechts). Der 
maximale Reibungswinkel wird daher als der dominierende Faktor angesehen.  
 

 

Abbildung 8: Scherbandabstand in Abhängigkeit vom Entfestigungsgradienten 
(links) und vom Reibungswinkel (rechts). 

4  Analytische Lösung 

Es wird von der experimentellen Beobachtung ausgegangen, dass das bereits initiier-
te Scherbandsystem mit fortschreitender Dehnung der Unterlage rotiert (Abbil-
dung 9). In der Berechnung der Änderung der Neigung  mittels Gleichung (1) wird 
außerdem die Aufweitung der Scherbands mit der Dilatanzrate sowie die elastische 
Kontraktanz der Bereiche zwischen den Scherbändern mit einer Kontraktanzrate 
berücksichtigt.  
 
                                      ̇  (  ̇        ̇       ̇    )                                         (1) 
 

Abbildung 9: Kinematik des Scherband-Systems. 
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Während sich die Dilatanzrate aus der Geometrie des Scherbands berechnen lässt, 
wird die Kontraktanzrate mit dem Elastizitätsmodul berechnet, der in modifizierten 
Triaxialversuchen mit spannungsgesteuerter Entlastung nach Erreichen des Grenz-
zustandes ermittelt wurde.  
 
Als physikalisches Prinzip zur Erklärung des Scherbandabstandes wird das Mini-
mum der Energierate gemäß Gleichung (2) in dem entlasteten Bereich untersucht. 
Derjenige Abstand, für den die Energierate minimal wird, wird als energetisch güns-
tigster Abstand interpretiert. Hierzu wird die Rate der Spannungsentlastung auf 
Basis des Mohr-Coulomb-Kriteriums gemäß Gleichung (3) berechnet, wobei die 
Definition des lokalen Entfestigungsgradienten eingesetzt wird. Zur Berücksichti-
gung von Wand- und Sohlreibung wird die tatsächliche Rate der Spannungsentlas-
tung gemäß Gleichung (4) um einen geometrischen Faktor reduziert.  
 

                                                 ̇               ̇                                                    (2) 

 

                                                ̇                                  ̇                                    (3) 

 

                                          ̇        ̇                                                           (4) 

 
Zur Berechnung der Energierate ist ein Satz von 13 Parametern erforderlich. Neben 
vorgegebenen Werten (h, b, , n, d50) sind dies die Breite dB und Neigung B des 
Scherbands aus den Modellversuchen, der Reibungswinkel , der Entfestigungsgra-
dient kB und der Dilatanzwinkel  aus Biaxialversuchen, die Kohäsion c aus speziel-
len Zentrifugenversuchen, der Elastizitätsmodul Ep im Grenzzustand aus modifizier-
ten Triaxialversuchen sowie ein über Wand- und Sohlreibung verschmierter Rei-
bungswinkel  als Anteil von . 
Abbildung 10 (links) zeigt die Verläufe von dicht und locker gelagertem Sand für 
den zulässigen Bereich negativer Energieraten, der zu Entlastung führt. Das Mini-
mum für dichten Sand liegt bei 3 cm, was mit experimentellen Beobachtungen sehr 
gut übereinstimmt. Für lockeren Sand wird ein größerer Abstand berechnet, was der 
experimentellen Beobachtung entspricht. Außerdem ist der Verlauf der Funktionen 
unterschiedlich. Für den dichten Sand zeigt sich ein deutliches Minimum, was so 
interpretiert wird, dass benachbarte Abstände energetisch deutlich ungünstiger sind, 
während im Fall des lockeren Sandes benachbarte Abstände nur unwesentlich un-
günstiger sind. Damit kann die experimentell beobachtete größere Streuung der 
Abstände in lockerem Sand erklärt werden. 
Der Vergleich von gemessenen und berechneten normierten Abständen zeigt eine 
sehr gute Übereinstimmung für alle Materialien (Abbildung 10 rechts). Auch in der 
analytischen Lösung ist der maximale Reibungswinkel der entscheidende Parameter. 
Abschließend wird mit der analytischen Lösung eine Abschätzung für ein typisches 
Gestein der oberen Erdkruste gewagt. Die Parameter wurden hierzu aus triaxialen 
Extensionsversuchen an Kalkstein ermittelt, die Prof. Alber (LS Ingenieurgeologie, 
RUB) zur Verfügung gestellt hat. Da die Kohäsion hier deutlich größer ist als in den 
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untersuchten Modellmaterialien, wurde die Entfestigung in eine Reibungsentfesti-
gung und eine Kohäsionsentfestigung aufgespalten. Der berechnete Abstand ist 
deutlich größer als in den Modellversuchen und liegt in dem in situ beobachteten 
Bereich, was Anlass zu der Erwartung gibt, dass das Prinzip des Minimums der 
Energierate für unterschiedliche Skalen anwendbar ist.  
 

 

Abbildung 10: Berechnete Energieraten (links), Vergleich von gemessenen und 
berechneten Abständen (rechts). 

5  Zusammenfassung 

Ausgehend von der Beobachtung paralleler Abschiebungsflächen in Extensionsge-
bieten der oberen Erdkruste wurden die Gesetzmäßigkeiten für den resultierenden 
Abstand sowohl experimentell als auch analytisch untersucht. Hierzu wurden Mo-
dellmaterialien entwickelt, welche die Skalierungsbedingung hinsichtlich der Kohä-
sion erfüllen. In einem neu konzipierten Biaxialgerät wurden insbesondere die als 
wesentlich angesehenen Parameter Reibungswinkel und Entfestigungsgradient be-
stimmt. Mittels der experimentellen Modellierung im Bochumer Extensionsgerät 
wurde der Zusammenhang zwischen normiertem Scherbandabstand und dem maxi-
malen Reibungswinkel als Skalierungseffekt offenbart. Mit Hilfe eines analytischen 
Modells auf Basis des Minimums der Energierate im Bereich zwischen den Scher-
bändern können sämtliche experimentell beobachteten Effekte erklärt werden und 
außerdem eine plausible Abschätzung für Abstände von Abschiebungsflächen in der 
oberen Erdkruste getroffen werden. 
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Rechnerischer Stabilitätsnachweis für
verflüssigungsgefährdete Standorte

Nándor Tamáskovics

TU Bergakademie Freiberg, Institut für Geotechnik

Die spontane Verflüssigung von Lockergesteinen ist eine sehr gefährliche Versagens-

art, weil bei einem dadurch ausgelösten Setzungfließen bedrohliche Massenbewegun-

gen ohne wahrnehmbare Vorzeichen eintreten und sich durch einen fortschreitenden

Bruchmechanismus auf sehr große Flächen ausdehnen können. Zu einem möglichen

Verflüssigungsversagen eines Lockergesteins ist das gleichzeitige Vorliegen einer Rei-

he von bodenmechanischen Bedingungen notwendig. Neben einer speziellen Korn-

verteilung und bevorzugt runder Kornform bilden eine hinreichend lockere Lagerung

und hohe Wassersättigung die Grundvoraussetzungen für die Verflüssigungsneigung

eines Lockergesteins. Zum Auslösen des Versagensvorganges ist weiterhin eine hin-

reichend große Störung des Spannungszustandes in Form einer äußeren oder inne-

ren Einwirkung erforderlich. Zur Durchführung des Stabilitätsnachweises an dem zu

bewertenden Standort aus verflüssigungsgefährdeten Lockergesteinen wird unter den

geometrischen, hydrologischen und geotechnischen Bedingungen sowie unter den po-

tenziell einwirkenden Initialen ein dynamisch oder statisch zulässiges Spannungsfeld

berechnet, das die Bewertung der Tragfähigkeit von Bodenelementen bei einem un-

drainierten Belastungsvorgang mit der Theorie zweiter Ordnung ermöglicht. Durch

die angeschlossene Ermittlung des Sicherheitsbeiwertes und der kritischen Gleitfläche

wird eine Entscheidung über eine hinreichende Stabilität ermöglicht.

1 Einleitung

Die spontane Verflüssigung von Lockergesteinen ist eine sehr gefährliche Versagens-
art, weil bei einem dadurch ausgelösten Setzungfließen bedrohliche Massenbewegun-
gen ohne wahrnehmbare Vorzeichen eintreten und sich durch einen fortschreiten-
den Bruchmechanismus auf sehr große Flächen ausdehnen können. Zu einem Ver-
flüssigungsversagen eines Lockergesteins ist das gleichzeitige Vorliegen einer Reihe
von bodenmechanischen Bedingungen notwendig. Verflüssigungsgefährdete Locker-
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gesteine haben eine spezielle Kornverteilung mit einem geringen Feinkornanteil, wo-
durch ihre Scherfestigkeit überwiegend durch Reibungswirkung ohne eine wirksame
Kohäsion geprägt wird. Eine Kornbeschaffenheit (Textur) mit einer runden Körnung
sowie eine spezielle Ausrichtung der Körner zueinander (Struktur) im Korngerüst
erhöhen die Verflüssigungsgefährdung. Zur Verflüssigung eines Lockergesteins ist
weiterhin eine niedrige Dichte durch eine sehr lockere Lagerung des Korngerüstes bei
einem hinreichend hohen Grad der Wassersättigung des Porenraumes notwendig. Die
Verflüssigungsneigung wird durch niedrige wirksame Spannungen im Korngerüst im
Ausgangszustand weiter begünstigt. Zum Auslösen einer Verflüssigung ist eine hinrei-
chende Störung des wirksamen Spannungsfeldes infolge einer äußeren oder inneren
Einwirkung (Initial) erforderlich.

Besondere Schwierigkeiten liegen vor, wenn locker gelagerte, wassergesättigte und
verflüssigungsgefährdete Lockergesteine im Baugrund unmittelbar unterhalb der Ge-
ländeoberfläche infolge einer sehr hohen Lage des Grundwasserspiegels anstehen.
Wegen des Auftriebs im Grundwasser entstehen sehr niedrige wirksame Spannun-
gen im Korngerüst und in oberflächennahen Lockergesteinsgebieten ist ein Stabi-
litätsverlust schon infolge kleinster Initiale möglich.

Der rechnerische Nachweis der Standsicherheit für verflüssigungsgefährdete Stand-
orte muss anhand eines mathematischen Modells den Versagensabstand zu einem Ver-
flüssigungsversagen ausgehend von den wichtigsten bodenphysikalischen Zustands-
variablen sowie bodenmechanischen Bedingungen ermitteln können und an die gültige
geotechnische Normung angelehnt sein. Der rechnerische Nachweis der Standsicher-
heit muss weiterhin die Möglichkeit eröffnen, ein erforderliches Niveau der Stand-
sicherheit auf verflüssigungsgefährdeten Standorten mit gezielten notwendigen und
hinreichenden Sanierungsmassnahmen herzustellen.

Die Fragestellungen zur Formulierung eines Stabilitätsnachweises für verflüssigungs-
gefährdete Standorte bilden ein hochaktuelles Forschungsgebiet der Bodenmechanik.
Aktuelle Forschungsergebnisse unter fokussierter Anwendung von numerischen Un-
tersuchungsmethoden wurden von ANDRADE ET.AL. [And09], BUSCARNERA ET.AL.
[BW12, BW13], DESAI ET.AL. [DPS98], GUDEHUS und FÖRSTER [GF98], LADE

[Lad92, Lad93], LADE ET.AL. [LY97] und YAMAMURO ET.AL. [YL97] vorgestellt.
Das Erbringen eines rechnerischen Nachweises mit dem Ausweisen eines Versagens-
abstandes durch Auffinden einer kritischen Gleitfläche und eines zugehörigen Sicher-
heitsbeiwertes gilt bisher jedoch als nicht zufriedenstellend gelöst.

2 Dualer Stabilitätsnachweis

Zur quantitativen Ermittlung des Versagensabstandes auf verflüssigungsgefährdeten
Standorten ist ein dualer Nachweis aus einer notwendigen und einer hinreichenden
Bedingung der Stabilität erforderlich. Der duale Nachweis muss sich auf ein kon-
tinuumsmechanisches Konzept stützen, dessen Mittelpunkt ein materialtheoretisches
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Modell für das undrainierte Belastungsverhalten des verflüssigungsgefährdeten rol-
ligen Lockergesteins bildet. Aus der notwendigen Bedingung der Stabilität kann der
statisch oder dynamisch zulässige Spannungszustand ermittelt werden, worin auch
konkrete Einwirkungen aus bekannten, äußeren Initialen sowie hypothetische Einwir-
kungen aus unbekannten, inneren Initialen berücksichtigt werden können. Mit der Un-
tersuchung der hinreichenden Bedingung der Stabilität kann eine grundlegende Ent-
scheidung über das mögliche Tragfähigkeitsverhalten von Bodenelementen getroffen
werden.

Die kontinuumsmechanische Grundlage des dualen Stabilitätsnachweises bildet das
Variationsprinzip von LAGRANGE

δ Π(u) + δ 2 Π(u) ⪰ 0 .

Als notwendige Bedingung der Stabilität muss die erste Variation der potenziellen
Energie δ Π(u) verschwinden, wodurch die potenzielle Energie einen Extremwert an-
nimmt

δ Π(u) =
∫

V
σ · · δε dV −

∫

V
q · δudV −

∫

Aσ

q̃ · δudA = 0 .

In dem betrachteten Gebiet V liegt ein dynamisch oder statisch zulässiges totales
Spannungsfeld σ vor, das unter den vorgegebenen äußeren Einwirkungen q sowohl die
Impulserhaltungsgleichung, die Drallerhaltungsgleichung als auch die vorgeschriebe-
nen kinetischen Randbedingungen für die totale Spannung q̃ auf der Fläche Aσ erfüllt

nA ·σ = q̃ , r ∈ Aσ .

In dem betrachteten Gebiet V liegt weiterhin eine kleine Veränderung (Variation) des
Deformationsfeldes δε sowie des Verschiebungsfeldes δu vor, die auf der Fläche mit
vorgeschriebenen kinematischen Randbedingungen für die Verschiebungen Au ver-
schwindet

δu = 0 , r ∈ Au .

Die hinreichende Bedingung der Stabilität ist dann erfüllt, wenn die zweite Variation
der potenziellen Energie positiv ist

δ 2 Π(u) =
∫

V

1
2

δσ · · δε dV ⪰ 0

und damit die potenzielle Energie einen Minimum einnimmt. Die Einführung des
Prinzips effektiver Spannungen

σ = σ ′ + u1

in die zweite Variation der potenziellen Energie führt zu der Schlussfolgerung, dass
sich die rechnerischen Betrachtungen auf die Variation der wirksamen Spannungen
eingeschränken lassen. Die Variation der wirksamen Spannung δσ ′ und die Variation
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der Deformation δε lassen sich in Form einer Zeitableitung innerhalb eines Zeitinter-
valles δ t formulieren

δσ ′ =
•
σ ′ δ t , δε =

•
ε δ t ,

woraus die zweite Variation der potenziellen Energie durch Fallenlassen der Integra-
tion über das Volumen V des betrachteten Gebietes und weitere Vereinfachungen in
eine lokale Form überführen lässt

δ 2 e =
•
σ ′ · ·

•
ε ⪰ 0 .

Die lokale Formulierung der zweiten Variation der potenziellen Energie als hinrei-
chende Bedingung der Stabilität bildet die Grundlage zur Untersuchung der hinrei-
chenden Bedingung der Stabilität im dualen Stabilitätsnachweis [Tam13a]. Zur Erfas-

sung der Spannungsrate
•
σ infolge der Einwirkung einer Deformationsrate

•
ε müssen

materialtheoretische Betrachtungen herangezogen werden.

3 Materialtheorie

Als materialtheoretische Grundlage des dualen Stabilitätsnachweises für verflüssi-
gungsgefährdete Standorte bietet sich die Anwendung der Theorie der Hypoplastizität
an, die von GUDEHUS [Gud11], KOLYMBAS ET.AL. [KHVW95] und VON WOLF-
FERSDORFF [VW96] zunächst für monotone Belastungspfade entwickelt wurde. Um-
fassende Betrachtungen von GUDEHUS und WEGENER zeigen weiterhin, dass durch
die Erweiterung des hypoplastischen Materialgesetzes mit dem Konzept der intergra-
nularen Dehnung möglich ist, auch zyklische Belastungspfade zuverlässig zu erfas-
sen [Gud11, Weg13].

Das hypoplastische Materialgesetz formuliert die physikalisch objektive Zeitableitung

der wirksamen Spannungen
△

T für monotone Belastungspfade als Funktion der wirk-
samen Spannung T, der Deformationsrate D sowie der Dichte mit der Porenzahl e in
einer geschlossenen tensoriellen Gleichung aus einem in der Deformationsrate linea-
ren L(T,D) und einem in der Deformationsrate nichtlinearen N(T) ||D|| Term

△

T (T , D , e) = fb fe ( L(T,D) + fd N(T) ||D|| ) .

Mit dem Operator ||D|| wird die EUKLID’sche Norm der Deformationsrate (Betrag)
gekennzeichnet. Die skalarwertigen Funktionen fb, fe und fd erfassen den Einfluss der
Spannung sowie der Porenzahl auf die inkrementelle Steifigkeit.

Die Theorie der Hypoplastizität nach VON WOLFFERSDORFF [VW96] formuliert die
Annahme, dass volumenkonstantes stationäres Fließen beim Erreichen einer kriti-
schen Porenzahl ec eintritt, deren Spannungsabhängigkeit mit einem exponentiellen
Kompressionsgesetz abgebildet wird

ec(T) = ec0 exp

[

−
(

− I1(T)

hs

)n ]

. (1)
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Die Funktion I1(T) = trT kennzeichnet die erste Skalarinvariante des wirskamen
Spannungstensors T. Das Verhältnis der Porenzahl e zur kritischen Porenzahl ec unter-
scheidet zwischen einem kontraktilen und dilatanten Volumendeformationsverhalten
bei einer eingetragenen Scherbelastung.

Die nähere mathematische Untersuchung der Eignung des hypoplastischen Materi-
algesetzes zur Beschreibung von undrainierten Belastungspfaden zeigt das Problem
auf, dass der Dichteeinfluss auf die wirksame Bruchscherfestigkeit mit der skalar-
wertigen Pyknotropiefunktion fd in der unsprünglichen Form nach VON WOLFFERS-
DORFF [VW96] überschätzt wird. Dieses Problem lässt sich mit einer geringfügigen
Modifikation der Skalarfunktion fd in der Form

fd =

(
e − ed

ec − ed

)α e
ec

überwinden. Im unterkritischen Porezahlbereich e < ec wird der Exponent α herab-
gemindert und im überkritischen Porezahlbereich e > ec vergrößert. Diese Anpassung
ermöglicht die realistische Abbildung der Abhängigkeit der wirksamen Scherfestig-
keit von der Porenzahl insbesondere im überkritischen Porezahlbereich e > ec. Die
vorgestellte Modifikation der Skalarfunktion fd erschwert die Ermittlung des materi-
alspezifischen Parameters α bei der Kalibration des hypoplastischen Materialgesetzes
nach dem von HERLE vorgeschlagenen Konzept nicht [HG99]. Die Modifikation in
der Pyknotropiefunktion fd erfordert zugleich eine entsprechende geringfügige An-
passung der Barotropiefunktion fb mit

fb =
hs

n

(
1 + ei

ei

)(
ei0

ec0

)β (

− trTs

hs

)1−n
[

3 + a2 −
√

3a

(
ei0 − ed0

ec0 − ed0

)α
ei0
ec0

]−1

.

Mit dem hypoplastischen Materialgesetz kann in jedem Punkt des Kontinuums die lo-
kale Form der zweiten Variation der potenziellen Energie für einen beliebigen Wert der
Deformationsrate D berechnet werden, wenn der dynamisch oder statisch zulässige
Spannungszustand T und die Porenzahl e bekannt sind

δ 2 e =
△

T (T , D , e) · · D ⪰ 0 .

Zur Entscheidung über eine vorliegende hinreichende Stabilität muss mit Hilfe einer
Optimierung die ungünstigste Deformationsrate Dmin ermittelt werden, bei derer Ein-
wirkung die lokale Form der zweiten Variation der potenziellen Energie ein Minimum
δ 2 emin annimmt

δ 2 emin =
△

T (T , Dmin , e) · · Dmin ⪰ 0 , ||Dmin|| = 1 .

In dem Opmtimierungsprozess, der sich wegen lokaler Minima schwierig gestaltet,
wird die zweite Variation der potenziellen Energie systematisch mit unterschiedli-
chen Deformationsraten mit einem EUKLID’schen Norm (Betrag) von Eins untersucht
||D||= 1.
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Zur erheblichen Reduktion des mathematischen Aufwandes ist es vorteilhaft, die Pro-
blemstellung auf Hauptspannungen und Hauptdeformationsraten für den Spannungs-
zustand eines vereinfachten Triaxialversuches zurückzuführen. Die damit erbrachten
Stabilitätsaussagen liegen auf der sicheren Seite.

4 Versagensmechanismus und Scherfestigkeitsansatz

Die zuverlässige Erfassung der Scherfestigkeit von annähernd wassergesättigten lo-
cker gelagerten Granulaten bei undrainierter Belastung bildet die entscheidende Ker-
naussage eines rechnerischen Stabilitätsnachweises.

Die Grundlage zum Scherfestigkeitsansatz in dem dualen rechnerischen Stabilitäts-
nachweis bildet ein hypothetischer Versagensmechanismus, der zu einem Grenzzu-
stand der Verflüssigung (LQF) führt und voraussetzt, dass in jedem Punkt des betrach-
teten verflüssigungsgefährdeten Bodengebietes infolge einer versagensauslösenden
Initialeinwirkung (Globalinitial) die Mobilisierung der in Abhängigkeit von der Po-
renzahl, vom Wassersättigungsgrad und von dem Spannungszustand momentan ver-
fügbaren maximalen Scherfestigkeit eintritt.

Für die rechnerische Modellierung der Scherfestigkeit verflüssigungsgefährdeter Lo-
ckergesteine ergeben sich zwei grundlegende Situationen:

• Undrainierte Bruchscherfestigkeiten: Die experimentelle Erfahrung aus un-
drainierten Versuchen zeigt, dass die Porenüberdrücke, die sich bei einer Scher-
belastung unter undrainierten Bedingungen in Abhängigkeit von dem Wasser-
sättigungsgrad aufbauen, die Verdichtung des locker gelagerten kontraktilen
Korngerüstes bei Scherbelastung beeinflussen. Damit kann der Bruch unter un-
drainierten Belastungsbedingungen bei einem weitaus niedrigeren wirksamen
Bruchreibungswinkel ϕ ′

f eintreten, als der wirksame Restreibungswinkel bei
drainierter Belastung und hohen Deformationen ϕ ′

c (Reibungswinkel im kriti-
schen Zustand). Im Bruchzustand tritt ein Porenüberdruck u f auf. In dem vor-
liegenden dualen rechnerischen Nachweis wird die wirksame Bruchscherfes-
tigkeit ϕ ′

f und der Porenüberdruck u f im Bruchzustand aus der Simmulation
eines volumenkonstanten Standard-Triaxialversuches mit dem hypoplastischen
Materialgesetz berechnet (trD = 0).

• Undrainierte Restscherfestigkeiten: Die experimentelle Erfahrung aus undrai-
nierten Versuchen zeigt weiterhin, dass der Aufbau von Porenüberdrücken so-
lange andauert, bis sich die Porenzahl auf die kritische Porenzahl ec reduziert
hat. In dem Restzustand erreicht die wirksame Restscherfestigkeit den wirksa-
men Restreibungswinkel bei drainierter Belastung und hohen Deformationen
ϕ ′

c. Im Restzustand tritt ein Porenüberdruck uc auf. In dem vorliegenden dua-
len rechnerischen Nachweis wird die wirksame Restscherfestigkeit ϕ ′

c und der
Porenüberdruck uc im Restzustand aus der adiabatischen Kompression der Po-
rengasphase bis zum Erreichen der kritischen Porenzahl ec berechnet.
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Zum Ansatz der Scherfestigkeiten für den verflüssigungsgefährdeten Boden wird das
Konzept der äquivalenten Scherfestigkeiten als eine Variante des Konzeptes der modi-
fizierten Scherfestigkeiten genutzt. Die rechnerisch prognostizierten Größen der Bruch-
scherfestigkeit ϕ ′

f und des Porenüberdruckes beim Bruch u f sowie der Restscher-
festigkeit ϕ ′

c und des Porenüberdruckes im Restzustand uc werden auf den Anfangs-
spannungszustand zum Beginn der undrainierten Belastung in einen äquivalenten Rei-
bungswinkel beim Bruch ϕ ′

eq, f mit einer äquivalenten Kohäsion beim Bruch c′eq, f so-
wie in einen äquivalenten Reibungswinkel im Restzustand ϕ ′

eq,r mit einer äquivalenten
Kohäsion im Restzustand c′eq,r umgerechnet [Tam13a]. Dieses Vorgehen bietet bei den
Stabilitätsberechnungen den Vorteil, dass trotz Betrachtungen basierend auf wirksame
Spannungen auf den expliziten Ansatz eines Porenüberdruckes beim Bruch u f sowie
im Restzustand uc verzichtet werden kann. In den Nachweisberechnungen müssen sta-
tische Porendrücke sowie Porenüberdrücke infolge äußerer Initiale in dem Moment
der Einwirkung des hypothetischen Generalinitials jedoch berücksichtigt werden.

Der für den rechnerischen Stabilitätsnachweis genutzte konkrete Wert der Scherfes-
tigkeit des verflüssigungsgefährdeten Bodens wird in Abhängigkeit von der hinrei-
chenden Bedingung der Stabilität in jedem untersuchten Punkt des betrachteten Bo-
dengebietes ausgewählt. In allen Punkten, in denen die hinreichende Bedingung der
Stabilität erfüllt ist, wird die äquivalente Bruchscherfestigkeit in die Standsicherheits-
berechnung eingeführt. In allen Punkten, in denen die hinreichende Bedingung der
Stabilität nicht erfüllt ist, wird die äquivalente Restscherfestigkeit in die Standsicher-
heitsberechnung eingeführt

ϕ ′ , c′ =







δ 2emin ⪰ 0 : ϕ ′
eq, f , c′eq, f ,

δ 2emin ≺ 0 : ϕ ′
eq,r , c′eq,r .

Die Grundlage zum Ansatz der Scherfestigkeiten in jedem Punkt des untersuchten Bo-
dengebietes bilden die vorausgesetzten bodenphysikalischen und bodenmechanischen
Bedingungen.

5 Untersuchung der Standsicherheit

Zur Untersuchung der Standsicherheit auf verflüssigungsgefährdeten Standorten mit
dem dualen rechnerischen Stabilitätsnachweis mit dem Ziel, den Versagensabstand zu
einem Verflüssigungsversagen eines Bodengebietes mit einer Maßzahl der Standsi-
cherheit zu belegen und die zugehörige ungünstigste Versagenskinematik auszuwei-
sen, sind die folgeden Arbeitsschritte erforderlich:

1. Ermittlung von vorsichtigen Schätzwerten für die materialspezifischen Kenn-
werte des hypoplastischen Materialgesetzes

2. Ermittlung von vorsichtigen Schätzwerten für die räumliche Verteilung der Dich-
te und des Wassersättigungsgrades
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3. Berechnung des wirksamen und neutralen Spannungszustandes unter den ge-
gebenen kinematischen und kinetischen Randbedingungen äußerer und innerer
Initiale mit dem hypoplastischen Materialgesetz als notwendige Bedingung der
Stabilität δΠ(u) = 0

4. Berechnung der lokalen Form der zweiten Variation der potenziellen Energie
zur Untersuchung der hinreichenden Bedingung der Stabilität δ 2Π(u)⪰ 0

5. Ermittlung der äquivalenten Scherfestigkeit in jedem Untersuchunspunkt in Ab-
hängigkeit von der hinreichenden Bedingung der Stabilität

6. Berechnung des Sicherheitsbeiwertes und Ausweisen des zugehörigen ungüns-
tigsten Versagensmechanismus durch eine Phi-C-Reduktion

Das numerische Verfahren der Phi-C-Reduktion ist eine Optimierungsstrategie, die
auf die FELLENIUS-Regel aufbaut und die Lösung des statischen Randwertproblems

max
η

Kep
MC

(
tanϕ

η
,

c
η

)

·u = f ,

erfordert. Das Verfahren der Phi-C-Reduktion nutzt das ideal-elasto-plastische Mate-
rialgesetz des Typs MOHR-COULOMB und modifiziert die daraus abgeleitete Steifig-
keitsmatrix Kep

MC bis zum Erreichen einer maximal vertretbaren Reduktion der Scher-
festigkeit. Unter den äußeren Einwirkungen f werden dabei Verschiebungsbeträge u
als Lösung berechnet, die keine quantitative Bedeutung haben sondern nur eine stark
plastizifierte Zone mit konzentriert hohen Verschiebungswerten als die ungünstigste
Versagenskinematik ausweisen sollen. Zur Durchführung der Phi-C-Reduktion müssen
die Parameter des hypoplastischen Materialgesetzes in die äquivalenten Parameter ei-
nes Materialgesetzes vom Typ MOHR-COULOMB überführt werden. Für die Scherfes-
tigkeit werden die in jedem Punkt ermittelten äquivalenten Scherfestigkeitskennwerte
eingeführt.

Die Untersuchung der Standsicherheit für verflüssigungsgefährdete Standorte mit dem
dualen rechnerischen Stabilitätsnachweis kann an die Norm Eurocode-7 (EC-7) an-
gelehnt werden. Die Untersuchung des Versagensabstandes für den Versagensfall der
spontanen Verflüssigung LQF (static liquefaction) mit dem dualen rechnerischen Nach-
weis, der auf einen speziellen Kennwertansatz und eine angeschlossene Phi-C-Re-
duktion basiert, gehört zu den Verfahren der Grenzgleichgewichtsbetrachtungen zum
Nachweis der Gesamtstandsicherheit in der Nachweisgruppe GEO-3 mit dem Lastfall
einer außergewöhnlichen Belastung in der Bemessungssituation (BS-A).

Der duale rechnerische Stabilitätsnachweis ist ein kontiuumsmechanischer Ansatz und
erfordert in allen Untersuchungsphasen die Anwendung von modernen numerischen
Methoden mit einer praktikablen softwaretechnischen Umsetzung. Das Nachweisver-
fahren kann als nutzerspezifisches Materialgesetz in jede beliebige numerische An-
wendung der zeitgemäßen Bodenmechanik für 2D- und 3D-Probleme flexibel imple-
mentiert werden.
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6 Beispielproblem

Zur Darstellung der praktischen Anwendung des dualen rechnerischen Nachweisver-
fahrens der Stabilität auf verflüssigungsgefährdeten Standorten wurde die Standsicher-
heit einer locker gelagerten und teilweise gefluteten Böschung mit einer Höhe von
h = 20 [m] und einem Neigungswinkel von β = 11,31 [o] (Steigung 1:5) untersucht.
Die hydrologischen Verhältnisse wurden mit einem Grundwasserflurabstand von h =
2 [m] vor dem Böschugsfuß und mit einem Grundwasserflurabstand von h = 10 [m]
im Böschungshinterland, ab einer Entfernung der siebenfachen Böschungshöhe vom
Böschugsfuß angenommen [VF91]. Im Hinterland der Böschung wirkt eine B= 20 [m]
breite Flächenlast mit einer Sohlspannung von q = 25 [kPa]. Die Flächenlast steht
oberhalb einer lockeren Linse an, deren extrem hohe Anfangsporenzahl mit e0 =
1,1 [1] gewählt wurde. Das Beispielproblem richtet sich nicht nach einem existieren-
den Objekt sondern wurde als synthetische und typische Aufgabenstellung entworfen.

Tabelle 1: Eingangsgrößen des Beispielproblems

Bodenmechanische Kennwerte
emin [1] 0,45
emax [1] 0,95
s [1] 0,95
B [1] 0,90
KU

0 [1] 0,60
Kennwerte der Hypoplastizität
ed0 [1] 0,45
ec0 [1] 0,80
ei0 = ec0 [1] 0,80
hs [MPa] 100,00
n [1] 0,50
α [1] 0,25
β [1] 1,00
ϕc [o] 30,00
tn [kPa] 5,00

Die bodenphysikalischen Kennwerte wurden mit typischen Werten für verflüssigungs-
gefährdete Sande angesetzt und in der Tabelle 1 zusammengestellt. Der Referenzwert
der kritischen Porenzahl ec0 wurde bei einer bezogenen Lagerungsdichte von ID =
0,30 [1] eingestellt. Der Fluidsättigungsgrad wurde unterhalb des Grundwasserspie-
gels mit s = 0,95 [1] vorausgesetzt. Mit dem SKEMPTON’schen Faktor B = 0,90 [1]
wurde der Anteil der totalen isotropen Spannungen, der sich bei einer undrainier-
ten Belastung auf die Porenüberdrücke überlagert, mit 90 [%] vorgegeben. Die in der
Tabelle 1 unten genannten Kennwerte des hypoplastischen Materialgesetzes stellen
ebenso Erfahrungswerte für typische verflüssigungsgefährdete Sande dar.
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Abbildung 1: Beispielproblem - e = 0,95 [1] - Berechnungsmodell (oben) und räum-
liche Porenzahlverteilung (unten)
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Abbildung 2: Beispielproblem - e= 0,95 [1] - Minimalwert der lokalen Form der zwei-
ten Variation der potenziellen Energie (oben) und ungünstigste Versagenskinematik
(unten)
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Tabelle 2: Berechnungsergebnisse des Beispielproblems

Berechnungsergebnisse
e0 η
[1] [1]

0,75 2,6988
0,80 2,6911
0,85 1,5928
0,90 1,2284
0,95 0,8741
1,00 0,6655

Zur Lösung des Beispielproblems als ebenes Deformationsproblem wurde der duale
rechnerische Stabilitätsnachweis in das Programmsystem PLAXIS-2D als nutzerspe-
zifisches Materialgesetz eingeführt. Das Beispielproblem wurde mit den Anfangspo-
renzahlen e0 = 0,75; 0,80; 0,85; 0,90; 0,95; 1,00 [1] berechnet, wobei zu beachten
ist, dass die vorgegebene Anfangsporenzahl e0 mit dem Kompressionsgesetz (1) in
Abhängigkeit vom isotropen wirksamen Spannungsanteil tiefenabhängig eingestellt
wird. Vereinfachend wurde die Dichte oberhalb und unterhalb des Grundwasserspie-
gels mit jeweils ρn = 1700 [kg/m3] und ρr = 2000 [kg/m3] angesetzt.

Ausgewählte Berechnungsergebnisse des Beispielproblems mit der Anfangsporenzahl
e0 = 0,95 [1] sind in den Bildern 1 und 2 dargestellt. Im Bild 1 oben ist die Geometrie
des Modells mit der Sickerlinie und unten die räumliche Porenzahlverteilung ersicht-
lich. Im Bild 2 oben ist die räumliche Verteilung des Minimalwertes der lokalen Form
der zweiten Variation der potenziellen Energie δ 2emin und unten die ausgewiesene
ungünstigste Versagenskinematik abgebildet. In der räumlichen Verteilung des Mini-
malwertes der lokalen Form der zweiten Variation der potenziellen Energie δ 2emin

ist der Einfluss der Porenüberdrücke infolge der äußeren Flächenlast q als ”äußeres
Initial” deutlich erkennbar.

Aus den Darstellungen in den Bildern 1 und 2 geht deutlich hervor, dass der Mini-
malwert der lokalen Form der zweiten Variation der potenziellen Energie δ 2emin und
damit die mobilisierbare Scherfestigkeit infolge der äußeren Belastung und durch die
Böschung beeinflusst wird. Die resultierende ungünstigste Versagenskinematik greift
tief nach unten und deutet auf eine Kombination aus einem Geländebruch und einem
Grundbruchversagen hin. In der Tabelle 2 sind die berechneten globalen Sicherheits-
beiwerte η für unterschiedliche Größen der eingeführten Anfangsporenzahl e0 zusam-
mengestellt und zeigen, dass die Standsicherheit unter den modellierten Bedingungen
des Beispielproblems nicht mehr hinreichend wird, wenn Porenzahlwerte die Größe
der Porenzahl bei lockerster Lagerung emax = 0,95 [1] annähern.
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7 Zusammenfassung

Die spontane Verflüssigung von Lockergesteinen ist eine sehr gefährliche Versagens-
art, weil bei einem dadurch ausgelösten Setzungfließen bedrohliche Massenbewegun-
gen ohne wahrnehmbare Vorzeichen eintreten und sich durch einen fortschreitenden
Bruchmechanismus auf sehr große Flächen ausdehnen können. Zu einem möglichen
Verflüssigungsversagen eines Lockergesteins ist das gleichzeitige Vorliegen einer Rei-
he von bodenmechanischen Bedingungen notwendig. Neben einer speziellen Kornver-
teilung und bevorzugt runder Kornform bilden eine hinreichend lockere Lagerung und
hohe Wassersättigung die Grundvoraussetzungen für die Verflüssigungsneigung eines
Lockergesteins. Zum Auslösen des Versagensvorganges ist weiterhin eine hinreichend
große Störung des Spannungszustandes in Form einer äußeren oder inneren Einwir-
kung erforderlich.

Der rechnerische Nachweis der Standsicherheit für verflüssigungsgefährdete Stand-
orte muss anhand eines mathematischen Modells den Versagensabstand zu einem Ver-
flüssigungsversagen ausgehend von den wichtigsten bodenphysikalischen Zustands-
variablen sowie bodenmechanischen Bedingungen ermitteln können und an die gültige
geotechnische Normung angelehnt sein. Der rechnerische Nachweis der Standsicher-
heit muss weiterhin die Möglichkeit eröffnen, ein erforderliches Niveau der Stand-
sicherheit auf verflüssigungsgefährdeten Standorten mit gezielten, notwendigen und
hinreichenden Sanierungsmassnahmen herzustellen.

Zur Durchführung des Stabilitätsnachweises an dem zu bewertenden Standort aus
verflüssigungsgefährdeten Lockergesteinen wird unter den geometrischen, hydrolo-
gischen und geotechnischen Bedingungen sowie unter den potenziell einwirkenden
Initialen ein dynamisch oder statisch zulässiges Spannungsfeld berechnet, das die Be-
wertung der Tragfähigkeit von Bodenelementen bei einem undrainierten Belastungs-
vorgang mit der Theorie zweiter Ordnung ermöglicht. Durch die angeschlossene Er-
mittlung des Sicherheitsbeiwertes und der kritischen Gleitfläche wird eine Entschei-
dung über eine hinreichende Stabilität ermöglicht.
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Als Folge fluktuierender (Grund-)Wasserstände und/oder infolge des Abbaus orga-

nischer Substanzen kann es zum Einschluss feiner Gasbläschen im Porenraum 

kommen. Aufgrund der erheblich größeren Kompressibilität von Gas im Vergleich 

zu Wasser verfügt ein Boden mit Gaseinschlüssen über ein deutlich größeres Was-

serspeichervolumen als ein vollständig wassergesättigter Boden. Dies kann sich auf 

die Ausbreitungsdynamik von durch mechanische oder hydraulische Laständerun-

gen induzierten Porenwasserdrücken auswirken. Das Speichervolumen ist naturge-

mäß abhängig vom Porenwasserdruck, was insbesondere bei der Analyse von verti-

kal-ebenen oder 3D-dimensionalen Fragestellungen von Bedeutung ist. Ausgehend 

von bodenmechanischen Grundprinzipien werden die Auswirkungen von Luftein-

schlüssen auf die Dynamik von Auflast, Verformung und Porenwasserdruck darge-

legt. Ein physikalisch basierter Ansatz zur Berücksichtigung von Gaseinschlüssen 

unterhalb des Grundwasserspiegels wird vorgestellt und in ein gekoppeltes FE-

Model implementiert. Anhand eines synthetischen Beispiels einer Baugrubenentwäs-

serung werden die maßgebenden Parameter identifiziert und deren Einfluss auf die 

Entwicklung des Porenwasserüberdrucks am Spundwandfuß als dimensionslose 

Diagramme dargestellt. Anhand der Porenwasserdruckentwicklung in einem Erd-

damm während eines Wasserspiegelabsunks wird die Relevanz von Gaseinschlüssen 

in der geotechnischen Ingenieurpraxis illustriert.  

1 Einleitung 

Ausgehend von den beobachteten Porenwasserdruckreaktionen auf Grundwasser-
entnahmen und/oder Auflaständerungen wurde zu Beginn des 20. Jahrhunderts in 
den Disziplinen Grundwasserhydraulik und Bodenmechanik weitgehend unabhängig 
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voneinander erkannt, dass die Fähigkeit Wasser zu speichern oder abzugeben ein 
wesentliches Merkmal transienter Strömungs- und Verformungsprozesse ist 
[Nar06]. Angesichts der äußerst geringen Kompressibilität von Wasser und Feststoff 
wurde als Ursache für die Wasserspeicherung im Wesentlichen die Verformbarkeit 
des Korngerüstes ausgemacht. Bei der Auswertung zeigte sich jedoch häufig, dass 
die zur Beschreibung des zeitlichen Verlaufs von im Labor oder Feldexperiment 
beobachteten Porenwasserdrücken und/oder Setzungen erforderlichen Speicherpa-
rameter erheblich größer waren, als die aus den jeweiligen Verformungsmoduln 
errechneten Werte. Beispielsweise ergeben Pumpversuche zur Bestimmung des 
spezifischen Speicherkoeffizienten1 Ss [1/L] in gespannten Grundwasserleitern häu-
fig Werte im Bereich von ca. Ss=1 10-4 1/m. Diese Werte liegen um Größenordnun-
gen über den Werten, die sich aus den Steifemoduln berechnen lassen. In den 
1930-er Jahren versuchten Theis und Jacob diesen Widerspruch mit dem Vorhan-
densein von „weichen“ Tonschichten zu erklären [Nar06]. Auch Biot musste bei der 
Herleitung der Konsolidationstheorie neben Feststoff und Wasser eine weitere Phase 
postulieren, um die schon damals häufig beobachtete verzögerte und gedämpfte 
Ausbreitung von Porenwasserdruckänderungen zu beschreiben. Hierfür machte er 
das Vorhandensein immobiler Gasbläschen im Porenraum verantwortlich [Bio56]. 
Tatsächlich konnte man experimentell bestimmte Speicherkoeffizienten Ss mit Ga-
seinschlüssen und der großen Kompressibilität von Gas erklären. Gaseinschlüsse 
aufgrund natürlich fluktuierender Grund- oder Flusswasserstände oder infolge des 
Abbaus organischer Substanzen im Untergrund dürften weit häufiger vorkommen 
als gemeinhin vermutet, so dass sich die Frage stellt, wieso die Auswirkungen, etwa 
in Form von zeitlich veränderlichen Druckungleichgewichten, so selten dokumen-
tiert sind. Im Folgenden werden die Wechselwirkungen zwischen Laständerung, 
Verformung und Strömung unter Berücksichtigung von Gaseinschlüssen dargelegt. 
Es wird ein Ansatz zur Berücksichtigung von Gaseinschlüssen unterhalb des 
Grundwasserspiegels vorgestellt und in ein FE-Modell zur gekoppelten Berechnung 
von Strömung und Verformung implementiert. Basierend auf einem Beispiel aus der 
geotechnischen Ingenieurpraxis werden die Bedingungen identifiziert, unter denen 
Gaseinschlüsse dynamische Druckungleichgewichte verursachen können.  

2 Strömungs- und Verformungsberechnung 

Ausgehend von Impuls- und Massenerhaltung lässt sich ein Gleichungssystem für 
die gekoppelte Strömungs-Verformungs-Berechnung herleiten [Ver13]: 
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1 In der bodenmechanischen Literatur [Küm91] wird der Speicherterm Ss über die 
Summe der Kompressibilitäten von Korngerüst C [L2/F] und Fluid Cf [L

2/F] defi-
niert: Ss = γw⋅(C + n⋅Cf) [1/L]. 
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mit: 
qw: Vektor der Darcy-Flüsse     [L/T] 
ε:  volumetrische Dehnung      [-] 
S:  Sättigungsgrad         [-]  
pw: Porenwasserdruck        [F/L2]  
ui:  Verformungen        [L] 
fi:  Kräfte           [L] 
n:   Porosität           [-] 
K:  Kompressionsmodul des Bodens  [F/L2] 
G:  Schubmodul des Bodens     [F/L2] 
Kw: Kompressionsmodul des Wassers  [F/L2] 
Ks: Kompressionsmodul des Korns  [F/L2] 
 
Nach Vorgabe von Anfangs- und Randbedingungen sowie von Materialparametern 
(z. B. Porenwasserdruck – Sättigungsbeziehung, ungesättigte Durchlässigkeit usw.) 
kann obige Differentialgleichung integriert werden und somit die Verteilung der 
Spannungen und der Porenwasserdrücke infolge Auflast- und/oder Druckänderun-
gen im Modellgebiet (über und unter dem Grundwasserspiegel) beschrieben werden. 
Die Wasserspeichereigenschaften, häufig als Speicherkapazität bezeichnet, ergeben 
sich aufgrund der volumetrischen Verformungen ∂ε/∂t des Korngerüsts sowie auf-
grund der Sättigungsänderung dS/dpw. Volumenänderungen des Porenwassers und 
der Feststoffe werden aufgrund der äußerst geringen Kompressibilitäten von Wasser 
Kw und Feststoff Ks gegenüber den Volumenänderungen des Korngerüstes sowie der 
Sättigung häufig vernachlässigt. 

2.1 Auswirkungen der Wasserkapazität bei schnellen 

Belastungsänderungen  

Bevor sich Porenwasserdruckänderungen im Boden fortpflanzen können, muss das 
vorhandene Speichervolumen aufgefüllt oder geleert werden. Die hierfür erforderli-
che Zeit wird von den Speicher- und Durchlässigkeitseigenschaften des Bodens 
bestimmt. Bei schneller Lastaufbringung entsteht somit ein zeitlich veränderliches 
Ungleichgewicht bis zur Einstellung eines neuen Gleichgewichts (stationärer Endzu-
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stand) [Köh01]. In einem Gedankenexperiment werden im Folgenden die unter-
schiedlichen Reaktionen von Porenwasserdruck und effektiver Spannung auf me-
chanische (Auflasterhöhung) und hydraulische (Wasserstandserhöhung) Randbedin-
gungsänderungen an Bodenkörpern unterschiedlicher Eigenschaften herausgearbei-
tet. Zur besseren Vergleichbarkeit sollen sich die mechanischen und die hydrauli-
schen Einwirkungen betragsmäßig entsprechen. 

2.1.1 Linear-elastischer, vollgesättigter Boden 

Zunächst werden diese Vorgänge an einem elastischen, mit einem inkompressiblen 
Fluid vollgesättigtem Bodenkörper (s. Feder als Symbol für die Elastizität des Bo-
dens in Abbildung 1) erläutert. Die Einwirkungen am Bodenkörper sind links zum 
Zeitpunkt t = 0 (d.h. vor Lastaufbringung) und rechts nach Einstellung des neuen 
Gleichwichts nach hinreichend langer Zeit t = ∞ schematisch dargestellt. In den 
Diagrammen zwischen den Zeichnungen sind die Reaktionen auf die Randbedin-
gungsänderungen als zeitlicher Verlauf des Porenwasserdrucks pw sowie der effekti-
ven Spannung σ‘ dargestellt. 
 
In der oberen Reihe wird eine statische Auflast aufgebracht. Diese Randbedingungs-
änderung erfolgt so schnell, dass zunächst die gesamte Last vom Porenwasser auf-
genommen wird. Erst allmählich kann Porenwasser aus dem Kontrollvolumen aus-
treten, der Porenwasserüberdruck baut sich ab und die Last wird zunehmend auf das 
Korngerüst übertragen, was die effektive Spannung ansteigen lässt. 
 

 

Abbildung 1: Änderungen des Porenwasserdrucks dp und der effektiven Spannung 
dσ´in einem gesättigten, linear eleastischen Bodenkörper infolge mechanischer (obe-

res Bild) und hydraulischer (unteres Bild) Randbedingungsänderungen. 

In der Skizze darunter werden die Verhältnisse dargestellt, wenn die Lastaufbrin-
gung in Form einer Wasserstandsänderung erfolgt. In diesem Fall erfahren die Korn-
zu-Korn-Spannungen keine Änderung. Die Druckänderung pflanzt sich unmittelbar 
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fort, der Porenwasserdruck steigt simultan auf das durch die Wasserstandserhöhung 
vorgegebene Niveau an. 

2.1.2 Starrer Boden mit Gaseinschlüssen 

Nun werden die Reaktionen an einem Bodenkörper, der aufgrund von Gaseinschlüs-
se nicht vollständig wassergesättigt ist (s. Luftbläschen im Porenwasser in Abbild-
ung 2), untersucht. Da die Gasbläschen von Porenwasser umschlossen sind, kann 
man von gleichen Druckbedingungen im Wasser und Gas ausgehen. Aufgrund der 
deutlich größeren Kompressibilität der Gasphase, soll der Bodenkörper als starr 
angesehen werden, was in Abbildung 2 durch die Stange statt der Feder symbolisiert 
wird. Unter diesen Umständen wird die Zusatzlast vollständig von den Korn-zu-
Korn-Spannungen aufgenommen. Da infolge der sehr großen Bodensteifigkeit kei-
nerlei Verformungen eintreten, werden keine Wasserflüsse induziert und die Druck-
verhältnisse bleiben vollständig unbeeinflusst. 
Im Falle der hydraulischen Laständerung, im unteren Teil von Abbildung 2, erfolgt 
eine gänzlich andere Reaktion. Sowohl Porenwasserdruck als auch effektive Span-
nungen reagieren auf die hydraulische Einwirkung, allerdings zeigt die effektive 
Spannung eine sofortige Reaktion, während der Druckanstieg gedämpft erfolgt. Der 
Einstau erhöht sukzessive den Porenwasserdruck, wodurch die Gasbläschen, zu-
nächst nur im oberen Bereich, komprimiert werden. Bevor diese Druckänderung 
sich weiter nach unten ausbreiten kann, muss Wasser durch den oberen Rand nach-
fließen und das komprimierte Gasvolumen ausgleichen.  
 

 

Abbildung 2: Änderungen des Porenwasserdrucks dp und der effektiven Spannung 
dσ´ in einem starren Bodenkörper mit Gaseinschlüssen infolge mechanischer (oberes 

Bild) und hydraulischer (unteres Bild) Randbedingungsänderungen. 

Je nach Speichereigenschaften (bzw. volumetrischem Anteil an Gasbläschen) und 
Durchlässigkeitseigenschaften kann das eine Weile dauern. Im oberen Bereich stellt 
sich somit das neue, höhere Potential ein, während darunter noch das niedrigere 
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Anfangspotential (bzw. Porenwasserdruckniveau) herrscht. Dieses Ungleichgewicht 
des Druckniveaus kann man als Potentialgradienten auffassen, der in Richtung des 
Potentialgefälles gerichtete Strömungskräfte induziert. Diese wiederum wirken als 
Volumenkräfte auf die Bodenkörner ein, wodurch die effektiven Spannungen bis 
zum Ende der Lastaufbringung ansteigen. Mit der Zeit kann Wasser immer weiter in 
den Boden nachströmen. Hierbei breitet sich das Porenwasserdruckungleichgewicht 
weiter nach unten aus und wird dabei gedämpft. Eine Abnahme der hydraulischen 
Gradienten vermindert die Strömungskräfte und damit auch die effektiven Spannun-
gen. 
 
Obwohl die Speicherkapazität im ersten Beispiel ausschließlich auf die elastische 
Bodenverformung und im zweiten ausschließlich auf der Volumenveränderung der 
Gaseinschlüsse beruht, weisen die oben schematisch dargestellten Reaktionen von 
Porenwasserdruck und effektiver Spannung Gemeinsamkeiten auf. So entspricht die 
Reaktion der effektiven Spannungen auf die mechanische Einwirkung im elastischen 
Boden der Porenwasserdruckreaktion infolge hydraulischer Einwirkung im Boden 
mit Gaseinschlüssen. 

2.2 Kompressibilität infolge von Gaseinschlüssen 

Zur Berücksichtigung der Speicherkapazität infolge von Gaseinschlüssen in Glei-
chung (1) bieten sich grundsätzlich zwei verschiedene Möglichkeiten an. Verbreitet 
ist ein Ansatz, bei dem die speichernutzbare Wirkung von Gaseinschlüssen durch 
Vorgabe einer Fluidkompressibilität Cwg [L

2/F] der Wasser-Gas-Mischung berück-
sichtig wird: 

 &	' = 1
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Hierbei wird Cwg aus der volumetrischen gewichteten Summe der Kompressionsstei-
figkeiten von Wasser Kw [F/L2] und Gas Kg [F/L2] ermittelt. Bei Gasen folgt die 
Kompressibilität in erster Näherung dem Boyle-Mariotte-Gesetz und entspricht 
somit dem jeweils vorherrschenden absoluten Druck (Summe aus atmosphärischem 
Druck pa und Porenwasserdruck pw). Bei diesem Ansatz nimmt man den Porenraum 
unterhalb der Grundwasseroberfläche als mit einem Wasser-Gas-Gemisch vollgesät-
tigt an, wodurch in Gl. 1 der Speicherterm dS/dpw entfällt und der Term Kw durch 
den betragsmäßig wesentlich größeren Term Kwg ersetzt wird.  

Im Kontext 2D vertikal-ebener oder 3D aufgelöster Modelle wirft ein derartiger 
Ansatz jedoch Schwierigkeiten bei der Ermittlung der Mischungssteifigkeit Kwg auf, 
da der Porenwasserdruck fast immer mit der Tiefe zunimmt und damit auch die 
Gaskompressibilität Kg und letztlich Kwg. Formal liefert dieser Ansatz nämlich einen 
Speicherterm, der eine lineare Änderung des Speichervolumens infolge Druckände-
rung (mit der Steigung 1/Kwg) beschreibt. Dem gerade bei Gasen bedeutsamem 
Aspekt einer nicht-linearen Volumen-Druck-Beziehung kann dieser Ansatz nicht 
genügen. Man kann ein lineares Verhalten innerhalb bestimmter Druckbereiche 
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annehmen und den Parameter Kwg an die Druckverhältnisse entsprechend anpassen. 
Wenn die Fragestellung jedoch die Druckentwicklung in Bereichen unterschiedli-
cher Druckniveaus (z. B. vertikale Druckverteilung auf eine Spundwand) erfordert, 
müsste man im Modell eine Zonierung vorsehen und jedem Bereich gemäß dem dort 
herrschenden Druckniveau ein Parameterwert für 1/Kwg zuweisen. Alternativ dazu 
könnte man auf Grundlage einer über den interessierenden Druckbereich gemittelten 
Sättigung S̄ einen „mittleren“ 1/K̄wg bestimmen. Bei zeitlich veränderlichen Randbe-
dingungen kommt noch die Frage nach der geeigneten zeitlichen Mittelung des 
Speicherterms Cwg.  

Diese Schwierigkeiten lassen sich durch einen Ansatz umgehen, bei dem die räumli-
che Verteilung des unterhalb der Grundwasseroberfläche eingeschlossenen Gasvo-
lumens – und seiner Abhängigkeit vom äußeren Druck – explizit Berücksichtigung 
findet [Mon04]. Ausgangspunkt für diesen Ansatz ist die Beobachtung, dass der 
Porenraum aufgrund eingeschlossener Gasbläschen ohne einen gewissen Überdruck 
(d. h. pw > 0) nicht vollständig gesättigt werden kann. Erst durch Zunahme des Po-
renwasserdrucks pw erfolgt eine Volumenverringerung der Gasphase Vg [L3] und 
somit eine Erhöhung des Sättigungsgrades S [-] bis zum Erreichen der Vollsättigung 
(d. h. S = 1). Basierend auf die Gesetze von Boyle-Mariotte zum Zusammenhang 
von Volumen und Druck in Gasen und Henry zur Löslichkeit von Gasen in Wasser 
entwickelte Hilf bereits in den 1940-er Jahren einen Ansatz zur Beschreibung der 
Wechselwirkungen zwischen Druckänderung ∆pg [F/L2] und Volumenänderung 
∆Vg [L3] einer im Porenraum eingeschlossenen Gasphase [Fre12]. Dieser Ansatz 
erfordert weitere Parameter, wie die Anfangsporosität n0 [-], die Anfangswassersät-
tigung S0 [-], den Atmosphärendruck pa [F/L2] sowie den Löslichkeitskoeffizienten 
h* [-]: 

 ∆� = ∆+'
+,	�, =

�1 − �, + ℎ∗ ∙ �,�
0�) + ∆�'1 	∆�' (3) 

Es wird ferner unterstellt, dass die vergleichsweise geringen Volumenänderungen 
∆Vg den strömungswirksamen Querschnitt kaum beeinflussen und daher sich nicht 
auf die hydraulische Durchlässigkeit auswirken. Auch bei diesem Ansatz wird ein 
Druckgleichgewicht zwischen eingeschlossener Gas- und umgebender Wasserphase 
(d. h. pg = pw) unterhalb des Grundwasserspiegels angenommen. Abbildung 3 zeigt 
gemäß Gleichung (3) den Sättigungsverlauf S in Abhängigkeit vom Porenwasser-
druck pw für unterschiedliche Anfangssättigungen S0. Das Volumen der Gasphase 
wird gemäß dem Boyle-Mariotte-Gesetz mit zunehmendem Porenwasserdruck kom-
primiert, und der Sättigungsgrad S nimmt entsprechend zu. Ab einem gewissen 
Druckniveau löst sich das Gas im Porenwasser vollständig auf und es stellt sich 
Vollsättigung S = 1 ein. 
 
Zum Vergleich ist in Abbildung 3 rechts die basierend auf obige Sättigungsbezie-
hung berechnete Steifigkeit Kwg als Funktion des Porenwasserdrucks pw dargestellt. 
Da der Sättigungsgrad S vom Porenwasserdruck pw abhängt, nimmt auch Kwg nicht-
linear (man beachte die logarithmische Darstellung) mit pw zu. Der auf dem Wasser-
Gas-Gemisch basierende Ansatz setzt eine Konstante Kwg voraus, was in Abbildung 
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3 als senkrechte Linie dargestellt werden müsste. Bei Vollsättigung erfolgt im Kwg-
Diagramm ein Sprung auf den um Größenordnungen geringeren Wert der Was-
sersteifigkeit Kw. Dieser Sprung veranschaulicht, dass bereits geringste Volumenan-
teile eingeschlossenen Gases die Steifigkeit des Porenfluids - und letztlich die Spei-
cherkapazität - erheblich erhöhen. An diesem Diagramm kann man auch erkennen, 
dass der Fehler bei der Einschätzung der Speichereigenschaften bei Vernachlässi-
gung von Gaseinschlüssen deutlich größer ausfällt, als der Fehler, den man begeht, 
wenn man die Anfangssättigung S0 falsch einschätzt oder die Druckabhängigkeit des 
Speicherterms außer Acht lässt. 
 
Algebraische Umformungen von Gleichung (3) offenbaren die formale Ähnlichkeit 
der Speicherterme beim Fluidkompressibilitäts- und beim Sättigungs-Ansatz. Hier-
bei wird der Term dS/dpw, in Anlehnung an die Terminologie der ungesättigten 
Bodenzone, als Speicherkapazität C [L2/F] bezeichnet. Formal entspricht dieser 
Ansatz einer Erweiterung der Saugspannungs-Sättigungsbeziehung von der teilge-
sättigten Zone bis unterhalb des Grundwasserspiegels [Mon04]. 

 

Abbildung 3: Einfluss des Porenwasserdrucks pw auf die Sättigung S (links) und auf 
die Steifigkeit des Wasser-Gas-Gemisches Kwg. 

Die Speicherkapazität ist unterhalb des Grundwasserspiegels vom Absolutdruck 
(pa + dpw) abhängig. Oberhalb des Wasserspiegels, wo die Gasphase kontinuierlich 
ist und Atmosphärendruck aufweist, ist C von der Saugspannung ψ [F/L2] abhängig.  

 
��
��	 = �1 − �, + ℎ∗ ∙ �,� ∙ �)

��) + �	�� = & (4) 
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Der (verschwindend geringe) Term S/Kw aus Gleichung (2) findet im 4. Term von 
Gleichung (1) Berücksichtigung, so dass der betragsmäßige Unterschied lediglich in 
der Berücksichtigung der Gaslöslichkeit durch den Koeffizienten h* liegt. Der we-
sentliche Vorteil des hier vorgestellten Sättigungsansatzes liegt darin, dass eine 
Vorabschätzung "mittlerer" Druckverhältnisse zur Auswertung von Kwg entfällt. Der 
Speicherterm C wird im Verlauf der Berechnung an jedem Ort und zu jeder Zeit 
stets gemäß Gleichung (4) als Funktion vom aktuellen Porenwasserdruck pw ausge-
wertet. 

2.3 Speicherkapazität aus elastischer Verformung und 

Gaskompression 

Grundsätzlich stellt sich die Frage, wie sich die Speicherkapazität in verformbaren 
Böden mit Gaseinschlüssen darstellt. Im Falle einer schlagartigen Laständerung, die 
so schnell erfolgt, dass keine Wasserzu- oder abflüsse erfolgen (undränierte Belas-
tung), kann man auf die Überlegungen von Skempton zur Lastaufteilung zwischen 
Bodenmatrix und Wasser (bzw. Gas, das unter dem selben Druck pw steht) zurück-
greifen [Ste14]. Man erhält einen Zusammenhang zwischen Porenwasserdruckzu-
nahme dpw und Auflaständerung dσ (hier dargestellt für oedometrische Belastung): 

 ��	 =	 1
1 + �	&	2� 	�3 = 4∗�3 (5) 

In Anlehnung an Skempton wird der Parameter, der eine Auflaständerung auf Fluid 
und Korngerüst aufteilt, mit B* bezeichnet2. B* variiert je nach Bodensteifigkeit Es 
[F/L2] und Speicherkapazität C (diese ist wiederum abhängig vom Sättigungsgrad S 
bzw. vom Porenwasserdruck pw) zwischen 0 und 1. Algebraische Umformungen 
zeigen, dass B* ein Maß für das Verhältnis der Bodenkompressibilität 1/Es zur 
Summe der Kompressibilitäten von Korngerüst und Gasphase ist.  

 4∗ =	 1
1 + �	&	2� =

1
2�

5 12� + �	&6
 (6) 

Analog lässt sich die Reaktion des Porenwasserdrucks auf eine hydraulische Lastän-
derung dh ⋅ γw herleiten. Da diese Einwirkung als Wasserstandserhöhung oder als 
Wasserstandsabsenkung auftreten kann, ist es sinnvoll, die Reaktion auf den statio-
nären Gleichgewichtszustand zu beziehen. Hierbei stellt p0 den Porenwasserdruck 
vor der Einwirkung und ps den stationären Endzustand dar [Ste14]. 

 dp9 = p9 − �� = ��, + 4∗dℎ	:	� − ��, + dℎ	:	� = �4∗ − 1�	dℎ	:	 (7) 

                                                           
2 Der Elastizitätsparameter ist realistisch betrachtet keine Konstante. Ähnlich wie C 
von (pa + pw) ist Es u.a. von σ abhängig. 
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Interessanterweise entspricht die Druckänderung dpw infolge hydraulischer Belas-
tung dh γw gerade dem Komplement (1-B*) einer gleich großen statischen Belastung 
dσ. Es ergibt sich entweder einen Porenwasserüberdruck (bei Absunk) oder ein 
Porenwasserdruckdefizit (bei Aufstau), jeweils bezogen auf den stationären Endzu-
stand [Ste14].	 
 
Nun lässt sich das in 2.1 vorgestellte Gedankenexperiment auf den Fall eines linear-
elastischen Bodens, in dessen Porenraum Gasbläschen eingeschlossen sind, übertra-
gen. Unter diesen Bedingungen reagieren sowohl der Porenwasserdruck pw als auch 
die effektive Spannung σ‘ unmittelbar auf die Laständerung. Die Aufteilung der 
Laständerung auf Porenwasser und Korngerüst erfolgt - bei schlagartiger Belastung - 
gemäß dem Parameter B*. 

 

Abbildung 4: Änderungen des Porenwasserdrucks dp und der effektiven Spannung 
dσ´ in einem linear-elastischen Bodenkörper mit Gaseinschlüssen infolge mechani-
scher (oberes Bild) und hydraulischer (unteres Bild) Randbedingungsänderungen.  

3 Identifikation der maßgebenden Parameter 

Der Skempton-Ansatz zur Aufteilung einer plötzlichen Laständerung auf Wasser 
und Korngerüst setzt undränierte Verhältnisse voraus, d. h. aufgrund der augenblick-
lichen Belastung kann Wasser weder zu- oder abfließen. Zur Untersuchung, wie sich 
eine aufgebrachte Zusatzlast auf Korngerüst und Porenwasser aufteilt, wenn keine 
undränierten Verhältnisse vorliegen, ist ein gekoppeltes Strömungs-
Verformungsmodell erforderlich. Dimensionsanalytische Überlegungen helfen hier-
bei Anzahl und Komplexität der (numerisch-experimentellen) Variablen in einem 
gegebenen Problem zu reduzieren.  
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Die Reaktion von Bodenspannungen und Porenwasserdrücke auf eine Laständerung 
hängt von der Belastungsgeschwindigkeit v = dσ/dt bzw. v = dh/dt, den Durchläs-
sigkeitseigenschaften des Bodens k sowie von dem aufzufüllenden oder zu leeren-
den Speichervolumen ab. Das Speichervolumen wiederum setzt sich aus den Ver-
formungen von Korngerüst und Gasphase zusammen. Der dimensionslose Parameter 
v/k kennzeichnet die Lastaufbringungsgeschwindigkeit in Bezug auf die Durchläs-
sigkeitseigenschaften. Obwohl in einem anderen Kontext hergeleitet, ist der Skemp-
ton-Parameter gemäß Gleichung (6) zur Charakterisierung des Steifigkeitsverhält-
nisses zwischen Korngerüst und eingeschlossener Gasphase gut geeignet.  
 
Der relative Einfluss der als maßgebend erkannten dimensionslosen Parameter v/k 
und B*, wird anhand von Berechnungsvarianten basierend auf einem gekoppelten 
Strömungs- und Verformungsmodell herausgearbeitet. Hierbei soll die Porenwas-
serdruckentwicklung am Spundwandfuß (s. Pfeil in Abbildung 5) einer zu lenzenden 
Baugrube betrachtet werden. 

Abbildung 5: FE-Netz und Systemskizze einer zu lenzenden Baugrube zur Bestim-
mung der Porendruckentwicklung am Spundwandfuß (roter Pfeil). 

3.1 Laständerungsgeschwindigkeit und Durchlässigkeit 

Zunächst wird der Boden als starr angenommen (Es →∞ , B*=0), die Speicherkapa-
zität ergibt sich einzig aus der Kompressibilität der eingeschlossenen Gasphase. Bei 
sämtlichen Varianten wurde eine Anfangssättigung S0 = 0,9 mit Tiefenverteilung 
gemäß Gleichung (3) vorgegeben. Abbildung 6 stellt die Reaktion des Porenwasser-
drucks am Spundwandfuß auf den Lenzvorgang in dimensionsloser Form dar. Hier-
bei wird der Porenwasserdruck auf den stationären Endzustand ps bezogen und mit 
der Wasserstandsänderung (dh ⋅ γ) in der Grube normiert. Dies entspricht einer Dar-
stellung des normierten Porenwasserüberdrucks am Spundwandfuß.  
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Der Lenzvorgang verläuft gleichmäßig mit der Geschwindigkeit v = dh/dt und dau-
ert bis zum Zeitpunkt t0 an, dem Zeitpunkt, an dem sich der größte hydraulische 
Gradient zwischen Spundwandfuß und Baugrubensohle aufbaut. Abbildung 6 zeigt, 
dass sowohl der maximale Porenwasserüberdruck zum Zeitpunkt t = t0 (Ende des 
Lenzvorgangs) als auch der Dissipationsverlauf (t > t0) vom Verhältnis v/k abhän-
gen. Je rascher die Lastaufbringung erfolgt (großes v/k-Verhältnis), umso weniger 
Zeit hat das gespeicherte Porenwasser um auszuströmen und umso verzögerter er-
folgen sowohl die Druckfortpflanzung von der Baugrubensohle zum Spundwandfuß 
als auch die anschließende Druckdissipation.  

 

Abbildung 6: Verlauf des Porenwasserüberdrucks (dimensionslos) am Spundwand-
fuß infolge Lenzen der Baugrube für unterschiedliche v/k und konstantem B*=0. 

In dieser Betrachtung sind Begriffe wie „schnell“ oder „langsam“ im Kontext der 
Durchlässigkeitseigenschaften zu sehen und umfassen auf der Zeitskala eine Band-
breite von Sekunden bis Monaten. Bei hohen v/k-Werten können die hydraulischen 
Gradienten erheblich sein. Im Beispiel herrscht am Ende der Absenkung (t=t0) bei 
v/k = 500 (durchaus praxisrelevante Parameter wären z. B. k = 2 ⋅ 10-7 m/s bei 
v = 0,36 m/Std.) ein Porenwasserüberdruck (gegenüber dem stationären Endzustand 
pst) am Spundwandfuß von immerhin ca. 50 % des ursprünglich auf die Sohle wir-
kenden Wasserdrucks (0,5 ⋅ dh ⋅ γw = 33,8 kN/m2). Im Zuge eines Nachweises des 
Erdwiederlagers, des Auftriebs usw. würde man in diesem Fall bei Nicht-Beachtung 
von Gaseinschlüssen die Druckverhältnisse am Spundwandfuß deutlich unterschät-
zen. Diese Auswertung veranschaulicht auch, dass vorhandene Gaseinschlüsse nur 
für v/k < 1 vernachlässigt werden dürfen. Möglicherweise erfolgt eine Vielzahl von 
Belastungen in der geotechnischen Ingenieurpraxis unter geringen v/k-Werten, Be-
dingungen, unter denen Porenwasserüberdrücke kaum auftreten. 
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3.2 Bodenverformung und Gaskompression  

Nicht nur die die Elastizitätseigenschaften der Gaseinschlüsse sondern auch die des 
Korngerüsts haben Einfluss auf das Wasserspeichervolumen und somit auf die Dy-
namik der Porenwasserdruckentwicklung. Unter Berücksichtigung des elastischen 
Verhaltens des Bodens bewirkt der Lenzvorgang eine zusätzliche Volumenände-
rung, was wiederum noch mehr Speichervolumen aktiviert. Wie oben erwähnt, lässt 
sich das Steifigkeitsverhältnis zwischen Boden und Gasphase mittels des Parameters 
B* charakterisieren. Der Parameter B* hängt mittelbar über die Wasserkapazität C 
gemäß Gleichung (4) vom aktuellen Porenwasserdruck pw ab. Für die Auswertung 
von B* bietet es sich in diesem Beispiel an, den Mittelwert des Porenwasserdrucks 
am Spundwandfuß p;9 zwischen Anfangs- und Endzustand einsetzen.  

 

Abbildung 7 Verlauf des Porenwasserüberdrucks (dimensionslos) am 
Spundwandfuß infolge Lenzen der Baugrube für unterschiedliche v/k und B*. 

Gemäß Gleichung (6) kennzeichnet der Parameter B*=0 einen starren Boden 
(Es  → ∞), B* = 0,1 drückt aus, dass die Kompressibilität des Korngerüsts 9 Mal 
geringer ist, als die der Gaseinschlüsse. B* = 0,5 bedeutet, dass die Bodenkompres-
sibilität gerade der Kompressibilität der eingeschlossenen Gasphase entspricht.  
 
Abbildung 7 zeigt, dass mit zunehmender Bodensteifigkeit (kleinere B*-Werte) die 
Porenwasserüberdrücke steigen. Ferner ist in Abbildung 7 zu sehen, dass der Dissi-
pationsvorgang (t > t0) bei höheren B*-Werten etwas verzögerter erfolgt als bei 
niedrigeren (steifere Böden). Ist der Boden sehr steif, können sich große hydrauli-
sche Gradienten aufbauen, so dass die Wasserstandsänderungen in der Baugrube 
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unterhalb der Baugrubensohle zunächst kaum zu spüren sind und daher dort hohe 
Porenwasserüberdrücke herrschen. Ist der Boden jedoch verformbar (größere B*-
Werte), können sich die hydraulischen Gradienten infolge des Lenzvorgangs offen-
sichtlich nicht in dem Maße aufbauen. Die strömungsbedingte Volumenänderung 
des Korngerüstes bietet dem infolge Dekompression der Gasphase verdrängtem 
Wasser Raum, so dass sich der Druckabfall infolge Lenzvorgang deutlich schneller 
nach unten ausbreitet und sich infolgedessen in der Tiefe geringere Porenwasser-
überdrücke einstellen. Interessanterweise spielt der Kompressibilitätskontrast zwi-
schen Korngerüst und Gasphase, ausgedrückt über den Parameter B*, mit zuneh-
menden v/k einer immer dominantere Rolle.  
 
Aus obiger Analyse kann man folgern, dass bei der Berechnung des Porenwasser-
überdrucks die Annahme eines starren Bodens (B* = 0) auf der sicheren Seite lie-
gende Ergebnisse liefert. Das ist in so fern vorteilhaft, da diese Annahme keine 
gekoppelte Berechnung erfordert.  

4 Fallbeispiel Glen Shira Dam 

Ungefähr 100 km nördlich von Glasgow, Schottland befindet sich das 1957 errichtet 
Glen Shira Pumpspeicher-Wasserkraftwerk. Unterhalb der Talsperre wird ein klei-
nerer Wasserspeicher durch einen ca. 17 m hohen Erddamm eingestaut. In dem aus 
Moränenmaterial gebauten Damm, der wasserseitig mit einer Steinschüttung verse-
hen ist, fungiert eine Betonwand als Kerndichtung. Aufgrund des vergleichsweise 
kleinen Speichervolumens ist während des Pumpbetriebs mit relativ großen Wasser-
standsschwankungen zu rechnen. Beim Bau wurden daher im Erddamm Porenwas-
serdruckaufnehmer installiert, um die Reaktion des Porenwasserdrucks auf Spei-
cherspiegeländerungen aufzuzeichnen [Pat61]. Der Aufbau des Erddamms sowie die 
Lage der 5 Piezometer sind in Abbildung 8 dargestellt. 

 

Abbildung 8: Schnitt durch den Glen Shira Damm [Pat62]. 

Im Anschluss an einer mehrwöchigen Einstauphase wurde der Wasserspiegel um ca. 
9 m während eines Zeitraums von ca. 4 Tagen abgesenkt. Das Verhältnis Absunkge-
schwindigkeit zu Durchlässigkeit v/k > 1000 ist sehr groß, so dass man davon aus-
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gehen kann, dass für den Fall, dass sich im Dammkörper Gaseinschlüsse befinden, 
die oben beschriebenen Effekte auftreten müssten. 
 
Das Absunkszenario wurde mit einem 2D-gekoppelten FE-Modell (Plaxis) nachge-
rechnet, zunächst unter der Annahme, dass keine Gasbläschen eingeschlossen sind 
(Variante A). Hierbei wurden Erddammmaterial, Steinschüttung, Dränageschicht 
sowie Untergrund als isotrop und linear-elastisch angenommen. Das unterlagernde 
Festgestein ist mit 10-10 m/s deutlich undurchlässiger als Dammkern und Steinschüt-
tung. Zur Berücksichtigung der teilgesättigten Fließprozesse oberhalb des Grund-
wasserspiegels/Sickerlinie wurden ferner eine geeignete Saugspannungs-
Sättigungsgbeziehung sowie eine Durchlässigkeits-Sättigungsbeziehung zugewie-
sen, was jedoch für die weitere Betrachtungen nicht von Relevanz ist.  
 
Da der Auffüllungsverlauf nicht hinreichend dokumentiert ist, wurde bei der Model-
lierung von einem hydrostatischen Anfangszustand ausgegangen. Bei einer nachfol-
genden Berechnung (Variante B) wurde eine Anfangssättigung von S = 0,98 ange-
nommen, was einem volumetrischen Anteil von lediglich 2 % entspricht.  
Unter der Annahme hydrostatischer Verhältnisse vor dem Absunk ergibt sich eine 
Sättigungsverteilung in der Tiefe gemäß Abbildung 3. Die Materialeigenschaften für 
beide Varianten sind in Tabelle 1 zusammengestellt. In Abbildung 9 sind für Varian-
te A (keine Gaseinschlüsse) die gemessenen (Symbole) den berechneten (Linien) 
hydraulischen Potentiale gegenüber gestellt.  

Tabelle 1: Modelparameter 

Parameter Einheit Moränen Felsbruch 

Durchlässigkeit ksat [m/s] 1,6 10-8 1,0 10-4 
Porosität n0 [-] 0,25 0,4 
Elastizitätsmodul E MN/m2 100 100 
Poissonzahl ν [-] 0,3 0,3 

 
Die Ergebnisse für Variante B, der Berechnung unter Berücksichtigung von Gasein-
schlüssen, sind in einem entsprechenden Diagramm in Abbildung 10 gezeichnet. 
Beim Vergleich beider Diagramme fällt der gedämpfte und zeitlich verzögerte Ver-
lauf der Potentialganglinien aus der Variante B (mit Gaseinschlüssen) im Vergleich 
zu Variante A (ohne Berücksichtigung von Gaseinschlüssen) auf. Erst diese verzö-
gerte Ausbreitung führt zu einer besseren Übereinstimmung zwischen Berechnung 
und Messungen, auch wenn die Anpassungsgüte in den einzelnen Messstellen unter-
schiedlich ausfällt. Die Messwerte der Druckaufnehmer nahe der Böschung P1 und 
P2 werden im Modell mit Berücksichtigung der Gaseinschlüsse (Abbildung 10) sehr 
gut erfasst, der Verlauf der Ganglinien der weiter innen liegenden Druckaufnehmer 
P2 und P3 wird lediglich qualitativ gut reproduziert, während der Verlauf im obers-
ten Druckaufnehmer P5 am schlechtesten abgebildet wird. In beiden Berechnungs-
varianten reagiert die oberste Messstelle kaum auf die Absenkung. Die Vorgabe 
einer lokal höheren Durchlässigkeit oder die Berücksichtigung anisotroper Durch-
lässigkeitseigenschaften des Moränenmaterials würde eine bessere Übereinstimmung 
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Abbildung 9: Gemessene (Symbole) und ohne Berücksichtigung von Gaseinschlüs-
sen berechnete (gestrichelte Linien) Potentiale während des Absunks (Speicherwas-

serspiegel durchgezogene Linie). 

 

Abbildung 10: Gemessene (Symbole) und mit Berücksichtigung von Gaseinschlüs-
sen berechnete (gestrichelte Linien) Potentiale während des Absunks (Speicherwas-

serspiegel durchgezogene Linie). 
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mit den inneren Messstellen liefern. Intention dieser Untersuchung ist jedoch, dass 
allein die Berücksichtigung eines sehr geringen Volumens an Gaseinschlüssen die 
Ergebnisse der Nachrechnung der Feldbeobachtungen entscheidend verbessert. 
 
Die Autoren der Untersuchungen am Glen Shira Damm werteten die theoretisch zu 
erwartende Potentialverteilung am Ende der Absenkung zeichnerisch aus (s. Abbil-
dung 11) und stellten diese einer Verteilung auf Grundlage der interpolierten Mess-
daten (s. Abbildung 12) gegenüber. Die gemessene Potentialverteilung zeigt, dass 
am Ende des Absunks im Damminnern deutlich höhere Potentiale vorherrschen, als 
theoretisch zu erwarten war. An der Böschung und an der Aufstandsfläche herrscht 
das Potential des Speicherwasserspiegels, das sich aufgrund des durchlässigen Fil-
ter- und Felsbruchmaterials nahezu unverzögert fortpflanzen kann. Aus diesem 
Grund weist die beobachtete Potentialverteilung in Abbildung 12 deutliche, von 
innen nach außen weisende hydraulische Gradienten entlang der Böschung sowie an 
der Basis aus. 

 

Abbildung 11: Zeichnerische Auswertung der am Ende des Absunks zu erwartenden 
Potentialverteilung (Isolinien in [ft]) im Dammkörper [Pat62]. 

 

Abbildung 12: Zeichnerische Auswertung der am Ende des Absunks beobachteten 
Potentialverteilung (Isolinien in [ft]) im Dammkörper [Pat62]. 

Diese gedämpfte Ausbreitung des Potentialverlaufs kann nur mit der erhöhten Was-
serspeicherkapazität erklärt werden und diese kann nur von der Gasphase herrühren. 
Eine annährend große Speicherkapazitätserhöhung aufgrund von Verformungen 
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während des Absunks tritt hier aufgrund der hohen Bodensteifigkeiten nicht auf. Zu 
genau dieser Schlussfolgerung kamen die Autoren der Shira Dam Untersuchungen. 
Sie identifizierten Gaseinschlüsse als den einzig plausiblen Grund für die Beobach-
tungen: „The amount of air present in the pores of a bank fill affects the pore pres-

sure/strain relationship. This factor is not readily assessed by laboratory tests or 

theory“ [Pat62]. Die auf Grundlage eines gekoppelten Modells berechneten Potenti-
alverteilungen in Abbildung 13 und Abbildung 14 (Isolinien zur besseren Ver-
gleichbarkeit ebenfalls in [ft] dargestellt) liefern nach über 50 Jahren eine Bestäti-
gung ihrer Interpretation.  

 

Abbildung 13: Numerisch berechnete Potentialverteilung (Isolinien in ft) am Ende 
des Absunks ohne Berücksichtigung von Gaseinschlüssen (Variante A). 

 

Abbildung 14: Numerisch berechnete Potentialverteilung (Isolinien in ft) am Ende 
des Absunks mit Berücksichtigung von Gaseinschlüssen (Variante B). 

5 Zusammenfassung 

Als Folge fluktuierender (Grund-)Wasserstände und/oder infolge des Abbaus orga-
nischer Substanzen kann es im Porenraum zu Gaseinschlüssen kommen. Hierdurch 
wird die Wasserspeicherkapazität infolge der erheblichen Kompressibilität von Gas 
im Vergleich zu Wasser vergrößert, was sich auf die Ausbreitungsdynamik von 
durch (mechanische oder hydraulische) Laständerungen induzierte Porenwasser-
druckänderungen auswirken kann.  
 
Es wird ein physikalisch basierter Ansatz zur Berücksichtigung von Gaseinschlüssen 
unterhalb des Grundwasserspiegels vorgestellt und in gekoppelten FE-
Berechnungen verwendet. Der vorgestellte Ansatz einer druckabhängigen Speicher-
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kapazität C(pw) weist deutliche Vorteile gegenüber dem Ansatz eines vollgesättigten 
Bodens mit einem Fluid der Kompressibilität eines Wasser-Gas-Gemischs Cwg. Im 
Gegensatz zum Cwg-Ansatz wird beim C(pw)-Ansatz der Speicherterm den sich in 
Raum und Zeit ändernden Druckverhältnissen innerhalb der Iterationsschleife stän-
dig angepasst.  
 
Die Berücksichtigung von Gaseinschlüssen erfordert grundsätzlich die Abschätzung 
des Volumens der eingeschlossenen Gasphase, wofür derzeit keine anerkannten 
Feldmethoden existieren. Allerdings zeigt sich, dass der Fehler durch Vernachlässi-
gung vorhandener Gaseinschlüsse deutlich größer ausfällt, als der Fehler, den man 
durch Annahme einer „falschen“ Gassättigung macht.  
 
Anhand eines in der geotechnischen Ingenieurpraxis typischen Fallbeispiels des 
Lenzens einer Baugrube wird die Bedeutung der für die Porenüberdruckentwicklung 
maßgebenden Kenngrößen herausgearbeitet. Die dimensionslosen Parameter sind: 
 
• die Laständerungsgeschwindigkeit bezogen auf die Durchlässigkeit v/k sowie 
• das Verhältnis der Steifigkeit von Korngerüst und Porenfluid, ausgedrückt 

durch den Parameter B*. 
 
Eine Grundwasserströmungsanalyse basierend auf herkömmlichen Speicherparame-
tern würde bei hohen Laständerungsgeschwindigkeiten (d. h. v/k > 1) die Porenwas-
serdruckreaktion auf äußere Wasserstandsänderungen unterschätzen. Schließlich 
illustriert die Auswertung der Porenwasserdruckentwicklung in einem Erddamm 
während eines Absunks des Speicherspiegels die Relevanz von Gaseinschlüssen in 
der geotechnischen Ingenieurpraxis. 
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Im Rahmen der Wiedernutzbarmachung werden große Flächen aktiver und ehema-
liger Braunkohlentagebaue unterschiedlichen Folgenutzungen zugeführt. In diesem 
Zusammenhang sind zur Erschließung oder der Umlegung bestehender Verkehrswe-
ge umfangreiche Maßnahmen notwendig. Sind unter den Randbedingungen der 
Tagebauplanung genügend grobkörnige Böden verfügbar, so ist es sinnvoll, diese 
aufgrund ihrer vergleichsweise guten geotechnischen Eigenschaften im engeren 
Trassenbereich zukünftiger Verkehrswege zu verkippen. Wegen der sehr großen 
Mächtigkeit von bis zu mehreren Hundert Metern können jedoch auch kleine Deh-
nungsbeträge in Tagebaukippen, die vorwiegend aus Sanden bestehen, zu größeren 
Setzungen an der Oberfläche führen. Eine weitere Charakteristik der Dehnungen ist 
deren zeitabhängige Entwicklung, die primär vom Alter des Kippenkörpers abhängt. 
Bei der Planung von Verkehrswegen ist daher die Berücksichtigung einer Vorsorge-
gradiente notwendig, welche auf Basis der zu prognostizierenden großräumigen 
Setzungen festgelegt werden muss. Ferner können neben einer variierenden Materi-
alzusammensetzung der Kippe Unterschiede im Alter einzelner Kippscheiben zu 
Differenzverformungen an der Oberfläche führen. Die Prognose zeitabhängiger 
Setzungsanteile kann mittels Finite-Elemente Berechnungen erfolgen. Hierzu ist die 
Kalibrierung von Stoffmodellparametern anhand von Laborversuchen und Feldmes-
sungen notwendig. Die Arbeit präsentiert Daten aus Ödometerversuchen von reprä-
sentativen Versuchsböden. Nach einer Parameterkalibrierung werden Setzungs-
prognosen für eine modellhafte Tagebaukippe vorgestellt. 

1 Einleitung 

Die Braunkohlenförderung aus großen Tagebauen trägt in Deutschland zu 25 % 
der Stromerzeugung bei. Für die jährliche Förderung von etwa 180 Millionen Ton-
nen Braunkohle muss je nach Tagebau eine 3- bis 5-faches Volumen an Lockerge-
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stein bzw. Boden gefördert und verkippt werden, was zu hohen Volumenströmen 
von etwa 700 Millionen m³ pro Jahr führt. Tagebaukippen bedecken heute große 
Gebiete, die für Landschaftsschutzgebiete, Landwirtschaft, Siedlungen und Infra-
strukturmaßnahmen nutzbar gemacht wurden bzw. für eine zukünftige Flächennut-
zung vorgesehen sind. In Abhängigkeit von der geplanten späteren Nutzung ergeben 
sich für verschiedene Bereiche der Tagebaukippen unterschiedliche Anforderungen 
hinsichtlich möglicher Setzungsbeträge bzw. Differenzsetzungen. Sofern die spätere 
Nutzung bereits frühzeitig ausreichend genau bekannt ist, kann das Verkippungs-
konzept zur Verfüllung des Tagebaus darauf abgestimmt werden. Sind genügend 
grobkörnige Böden verfügbar, so ist es anzustreben, diese etwa im Bereich von 
geplanten Infrastrukturmaßnahmen gezielt zu verkippen, um größere Setzungsbeträ-
ge zu vermeiden. Ferner würden Kippen aus feinkörnigen Böden bei der Gründung 
von Bauwerken zu einem erhöhten Aufwand führen [Lan86], [For88], [Vog03], 
[Gal08]. 

Können zur Auffüllung der derzeit bis zu 370 m tiefen Tagebaue in Bereichen mit 
höheren Nutzungsanforderungen nicht genügend grobkörnige Böden verkippt wer-
den, so können tiefenabhängig Anforderungswerte hinsichtlich eines zulässigen 
Feinkornanteils definiert werden [Köt11]. Damit wird erreicht, dass zur Oberfläche 
hin die geotechnischen Eigenschaften der Kippenböden für wirtschaftliche Grün-
dungsarten ausreichend sind und die tieferen Kippscheiben aus Böden mit höherem 
Feinkornanteil aufgrund der sehr hohen Spannungen aus dem Bodeneigengewicht 
konsolidieren und vergleichsweise hohe Steifigkeiten entwickeln. Die oberste 
Schüttlage wird nach diesem Konzept aus sandig-kiesigem Material ausgeführt, 
welches die Aufgabe hat, kleinräumige Setzungsdifferenzen aufgrund von lokalen 
Inhomogenitäten im Kippenuntergrund auszugleichen. 

Aufgrund des großen Volumens der unterhalb eines geplanten Verkehrsweges bei 
der Verfüllung eines Tagebaus zu verkippenden Böden ist es technisch kaum mög-
lich sowie wirtschaftlich nicht darstellbar, eine Verdichtung tiefer liegender Kipp-
scheiben durchzuführen. In Abhängigkeit von den abgelagerten Kippenböden erge-
ben sich für die spätere Kippenoberfläche unterschiedlich große Setzungsbeträge. 
Dabei ist festzustellen, dass die Steifigkeit und Scherfestigkeit von sandigen Böden 
sehr viel günstiger ist als die von feinkörnigen Böden, welche auch in Form wasser-
gesättigter zum Teil aufgeweichter Klumpen aus Tonen oder Schluffen vermengt 
mit Braunkohleresten vorliegen können. Dennoch führen auch vergleichsweise klei-
ne Dehnungsbeträge bei unverdichteten sandigen Böden im Kippenkörper aufgrund 
der großen Mächtigkeit zu größeren Setzungen an der Kippenoberfläche. Die bei 
verschiedenen Tagebauen des Rheinischen Braunkohlenreviers gemessenen Setzun-
gen treten dabei zeitabhängig auf und resultieren vermutlich aus einer Umlagerung 
von Bodenkörnern infolge von Wassergehaltsschwankungen aus Niederschlägen, 
Mikroseismik sowie Kornabrieb [Neh68], [Kot90], [Cha08]. Durch einen gezielten 
Kippenaufbau, Einhalten von Mindestliegezeiten und bereichsweise oberflächenna-
hen Verdichtungsmaßnahmen lassen sich auch anspruchsvolle Verkehrsprojekte, 
wie z. B. Autobahn- und Brückenbau oder auch Verlegung von Gewässern, sicher 
beherrschen. 

Zur Planung von Verkehrswegen oder einzelnen Bauwerken ist eine Setzungs-
prognose notwendig, die alle maßgebenden Einflussfaktoren konsistent abbilden 
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kann. Hierzu ist es erforderlich den Verkippungsprozesses, der die Geometrie ein-
zelner Kippscheiben und den zeitlichen Ablauf der Verfüllung beschreibt, sowie die 
möglichst genaue Abbildung des Bodenverhaltens zu berücksichtigen. Als Progno-
seergebnis sind insbesondere die sich zeitabhängig einstellenden Setzungen an der 
Kippenoberfläche von Bedeutung, um die Höhenlage der Gründungssohle von Inge-
nieur- und Hochbauwerken oder die Gradiente von Verkehrswegen festlegen zu 
können. Aus diesen können im Weiteren Differenzverformungen berechnet werden, 
die zur Beurteilung etwa der Gebrauchstauglichkeit von Fahrbahndecken oder Ent-
wässerungseinrichtungen herangezogen werden. 

Im Rahmen der wissenschaftlichen Begleitung einer Infrastrukturmaßnahme auf 
einer jungen Tagebaukippe [Vog13], [Vog12] wurde die Finite-Elemente Methode 
zur Prognose von Setzungen und Setzungsdifferenzen verwendet. Mit dem geschaf-
fenen Modell können alle wesentlichen Einflussgrößen aus Geometrie und Zeit 
erfasst werden. Das Stoffmodell ist in der Lage, zeitabhängige Verformungen unter 
konstanten Spannungen abbilden zu können. Zudem können spannungsabhängige 
Verformungen, die z.B. aus Hinterfüllungen oder Gründungen von Brücken auf den 
Kippenkörper einwirken, mit einer ausreichenden Genauigkeit simuliert werden. 

2 Stoffmodell 

Als Stoffmodell wurde das visko-elastoplastische Stoffmodell [Neh98] in seiner 
aktuellen Formulierung im Finite-Element Programm „Plaxis 2012“ (Plaxis bv, 
Delft / Niederlande) herangezogen (Stand der Berechnungen Anfang 2014). Das 
Stoffmodell wurde zur Beschreibung weicher feinkörniger Böden entwickelt. Eine 
Anwendung zur Prognose des Verhaltens locker gelagerter grobkörniger Böden ist 
dadurch mit Einschränkungen in der Aussagekraft verbunden, was bei der Parame-
terkalibrierung im Abschnitt 3 näher erläutert wird. Das Stoffmodell, welches im 
Weiteren als SSC-Modell (Soft Soil Creep) bezeichnet wird, zeichnet sich durch 
folgende Ansätze aus: 
 Die Steifigkeit Es unter eindimensionaler Kompression hängt von der vertika-

len Effektivspannung 'v bzw. dem mittleren Druck p' (hydrostatischer Span-
nungsanteil) ab. Dabei wird eine logarithmische Dehnungsdefinition verwendet 
[But79]. Zur Beschreibung der Steifigkeit im Erstbelastungsbereich dient der 
modifizierte Kompressionsindex *. Alternativ kann der Kompressionsbeiwert 
Cc mit einer entsprechende Initial- bzw. Referenzporenzahl e0 als Eingabepa-
rameter des Stoffmodells dienen.  

 Das visko-elastoplastische SSC-Modell unterscheidet zwischen Erst- sowie 
Ent- und Wiederbelastung. Der Überkonsolidierungsgrad OCR = p'eq / p' ist 
durch eine Bezugsspannung p'eq definiert. Die Spannung p'eq liegt im Schnitt-
punkt der Fließfläche mit der Geraden im Spannungsraum, bei welcher die De-
viatorspannung q = 0 ist. Die Fließfläche folgt der elliptischen Formulierung 
nach dem „Modified Cam Clay“ Modell [Ros68]. 

 Im Bereich der Ent- und Wiederbelastung werden die elastischen Dehnungen 
durch die Parameter * bzw. Cs und die Querdehnzahl ur gesteuert. 

Vogt, Birle, Vinzelberg 95



 Das SSC-Stoffmodell verwendet eine assoziierte Fließregel. Dabei entstehen 
visko-plastische Dehnungen, sobald die Effektivspannung auf der Fließfläche 
liegt und durch ein zusätzliches Spannungsinkrement erhöht wird. Die Aufwei-
tung der elliptischen Fließfläche erfolgt durch eine isotrope Verfestigungsregel.  

 Die deviatorische Bruchbedingung wird durch das Modell nach Mohr-
Coulomb beschrieben. Die Eingabe einer Begrenzung der Zugfestigkeit des 
Bodens 't,s („tension cut-off“) ist möglich. Ein mögliches dilatantes Stoffver-
halten wird durch die Eingabe eines Dilatanzwinkels  gesteuert.  

 Der Reibungswinkel ' ist an die Fließfläche gekoppelt. Um realistische Erdru-
hedruckbeiwerte zu prognostizieren, wird nach einer empirischen Beziehung M 
an den Eingabeparameter K0 angepasst [Bri94].  

 Das zeitabhängige Verhalten wird mit Hilfe der Definition einer Referenziso-
chrone (bzw. Isotache), welche in einem eindimensionalen Kompressionsver-
such mit stufenweiser Lasterhöhung alle 24 Stunden bestimmt wird, beschrie-
ben [Suk57], [Jan69]. Für diese Isochrone gilt ein Überkonsolidierungsgrad 
von OCR = 1, der unter konstanter Spannung 'v während Kriechen zunimmt 
[Haa94]. Die Größe viskoser Dehnungen ergibt sich damit primär in Abhän-
gigkeit von OCR bzw. dem Eingabeparameter * bzw. C. Diese Parameter 
steuern entgegen dem Stoffmodell nach [Bor85], was ebenfalls auf dem „Mo-
difierd Cam Clay“ Modell aufbaut, sowohl Kriechverformungen unter konstan-
ter hydrostatischer Spannung p' als auch unter konstanter Deviatorspannung q 
bzw. die Ratenabhängigkeit der Scherfestigkeit. 

Eine genauere Beschreibung und Analyse der theoretischen Modellgleichungen 
mit Informationen über die historische Entwicklung zur Beschreibung der Ansätze 
des viskosen Verhaltens werden durch [Neh08] gegeben. 

3 Laborversuche und Parameterkalibrierung 

3.1 Materialklassifizierung 

Vor dem Einsatz des ausgewählten Stoffmodells erfolgte die Kalibrierung der 
Stoffmodellparameter anhand von Laborversuchen. Die im Folgenden gezeigten 
Ergebnisse beziehen sich auf 3 als repräsentativ zu sehende Versuchsböden, die im 
Projektgebiet angetroffen wurden [Vog13]. Die Kornverteilungskurven der drei 
Versuchsböden SU, MS und GS sind in Abbildung 2 eingetragen. Im Rahmen der 
Bearbeitung wurden jeweils mehrere Kornverteilungskurven gewonnen, deren 
Bandbreite im Diagramm der Abbildung 2 markiert ist. 

Die Versuchsböden decken den Bereich der Kornverteilung von 716 Proben aus 
unterschiedlichen Tiefenlagen des Kippenkörpers ab. Der Boden SU lässt sich als 
schluffiger enggestufter Sand beschreiben. Der Feinkornanteil beträgt zwischen 
15 M.-% und 19 M.-%. Die dominierende Kornfraktion bildet der Feinsand. Beim 
Versuchsboden MS liegen etwa 80 M.-% der Körner im Bereich des Mittelsandes. 
Auch dieser Versuchsboden ist enggestuft, wobei der Feinkornanteil zwischen 
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2 M.-% und 6 M.-% liegt. Als weitgestufter Kies-Sand wurde der Versuchsboden 
GS in Laborversuchen untersucht. Dieser zeigt eine Kiesfraktion im Bereich zwi-
schen 35 M.-% und 40 M.-% und einen Feinkornanteil von 4 M.-% bis 6 M.-%. 
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Abbildung 2: Kornverteilung von 3 repräsentativen Versuchsböden 

 
Informationen zum Verdichtungsverhalten geben die Indexversuche zur Bestim-

mung der lockersten und dichtesten Lagerung sowie der Proctordichte. Die Ergeb-
nisse zu den Versuchsböden SU, MS und GS sind in Tabelle 1 eingetragen. Es ist zu 
beachten, dass die Versuche zur Bestimmung der lockersten und dichtesten Lage-
rung nach normativer Regelung nur bei grobkörnigen Böden (mit einem Feinkornan-
teil < 5 M.-%) anwendbar sind. Um eine bessere Vergleichbarkeit zu erhalten, wur-
den jedoch auch für den Boden SU die Werte emax bzw. emin ermittelt. Hierzu ist es 
wichtig, dass der Boden nach der Ofentrocknung keine Klumpen infolge des Fein-
korns aufweist. 
 
Tabelle 1: Ergebnisse aus Versuchen zur lockersten und dichtesten Lagerung (Mit-

telwerte aus 6 Einzelversuchen) sowie Proctordichte Pr 

Versuchsboden emax emin d,min d,max Pr 

[-] [-] [-] [g/cm3] [g/cm3] [g/cm3] 

SU 1,415 0,830 1,091 1,440 1,601 
MS 0,928 0,626 1,354 1,605 1,620 
GS 0,749 0,501 1,503 1,752 2,062 

 
Es zeigt sich, dass insbesondere der enggestufte Boden MS eine vergleichsweise 

geringe Verdichtbarkeit aufweist. So liegt Pr im Bereich der Trockendichte, welche 
im Versuch zur Bestimmung der dichtesten Lagerung ermittelt wurde. Der Poren-
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raum der Böden SU und MS beim Versuch zur Bestimmung der dichtesten Lage-
rung ist größer als der des Bodens GS. Insbesondere der Boden SU zeigt eine hohe 
Porenzahl bei lockerer Lagerung. Dagegen hat der Boden GS bereits bei lockerer 
Lagerung ein relativ geringes Porenvolumen. Die Proctordichte Pr unterscheidet 
sich für die Böden SU und MS kaum. 

Werden die Böden locker verkippt, so bestimmen hinsichtlich des Porenraumes 
verschiedene Einflussgrößen das Kompressionsverhalten. Der Boden SU hat den 
größten Feinkornanteil, der bei Vorhandensein von Wasser die Steifigkeit gegenüber 
den feinkornarmen Böden reduzieren wird. Trotzdem hat der Boden SU eine ver-
gleichsweise enge Kornverteilung, die unter anderem zu einer geringen Proctordich-
te führt, was steifigkeitserhöhend wirkt. Dagegen zeigt der Boden GS eine weite 
Kornverteilung was zunächst hohe Trockendichten bei genügender Verdichtungs-
energie ermöglicht und was bei lockerer Verkippung auf ein signifikantes Verfor-
mungspotential hindeutet. Allerdings kann der Boden GS eine steife Struktur aus 
Kieskörnern ausbilden, welche Spannungen abtragen kann, ohne dass der dazwi-
schen liegende Sand maßgebend beeinflusst wird. 

 

3.2 Eindimensionale Kompressionsversuche 

Zur Ermittlung des Verformungsverhaltens der Kippenböden unter monotoner 
Steigerung der Spannung infolge des Verkippungsprozesses wurden Ödometerver-
suche an den 3 Versuchsböden durchgeführt. Die Last wurde in Inkrementen bis 
maximal etwa 2,4 MN/m2 erhöht, wobei nach 24 Stunden jeweils eine Verdoppe-
lung der Last vorgenommen wurde. Es ist anzumerken, dass je nach Porenzahl bzw. 
Trockendichte sowie Wassergehalt des Kippenbodens auch größere Spannungen auf 
tiefe Kippenscheiben wirken können. Dennoch kann aus den Messdaten bis 
2,4 MN/m2 ein zuverlässiger Trend abgelesen werden, mit dem das Verhalten auch 
unter Spannungen bis etwa 5 MN/m2, welche in Kippscheiben tiefer Tagebaue herr-
schen können, zu prognostizieren ist. Als maßgebend zur Beschreibung der Kippen-
böden wird jedoch ein geringer Wert der Anfangslagerungsdichte gesehen. Der 
Anfangswassergehalt für die Ödometerversuche liegt im Bereich des Wassergehaltes 
bei der Feldkapazität.  

Die Messdaten der Ödometerversuche wurden anhand verschiedener Kennwerte 
ausgewertet. Zur Beschreibung der Zeitabhängigkeit wurde die Buismankonstante 
CB berechnet, was in Abbildung 3 links erläutert wird. Die Steifigkeit wurde mit 
dem Steifemodul Es beschrieben, der aus der spannungsabhängigen Kompression als 
Sekantenmodul berechnet werden kann (Abbildung 3 rechts). 
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Abbildung 3: Kennwerte zur Auswertung der Ödometerversuche 

 
Die Entwicklung der Steifigkeit im Ödometerversuch ausgedrückt durch Es stellt 

Abbildung 4 dar. Es werden jeweils 2 Einzelversuche an den Versuchsböden SU, 
MS und GS gezeigt. Die Versuchsergebnisse an Proben mit einer Anfangslage-
rungsdichte von D = 0 bis 0,2 sind in farbigen Kurven und ausgefüllten Symbolen 
eingetragen. Mit grauen Kurven und offenen Symbolen sind Versuche mit ver-
gleichsweise hoher Anfangslagerungsdichte von D = 0,8 bis 1 erkennbar. Daneben 
werden in gepunkteten Kurven die Ergebnisse des Stoffmodells unter Verwendung 
unterschiedlicher Werte * dargestellt. 
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Abbildung 4: Steifigkeitsentwicklung im Ödometer 

 
Zunächst zeigen die Kurvenverläufe, dass für alle Versuchsböden, die mit einer 

geringen Anfangslagerungsdichte untersucht wurden, eine sehr ähnliche Steifig-
keitsentwicklung feststellbar war. Erst bei den anfangs mit D = 0,8 bis 1 eingebauten 
Proben ergaben sich deutliche Unterschiede. Auffallend ist, dass sich beim Boden 
SU die Steifigkeit Es unabhängig von der Anfangslagerungsdichte im Bereich einer 
Spannung v > 250 kN/m2 ähnlich darstellt. Das Kompressionsverhalten der Proben 
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mit D = 0 bis 0,2 kann gut durch eine Simulation mit dem SSC-Modell unter Ver-
wendung von * = 0,03 wiedergegeben werden. Dagegen ist eine Anpassung an die 
Böden mit einer höheren Anfangslagerungsdichte nicht ohne weiteres möglich. Hier 
ist die Leistungsfähigkeit des SSC-Modells zur Abbildung des Verhaltens grobkör-
niger Böden eingeschränkt, da die Modellgleichungen einen Steifeexponenten nach 
[Ohd39] von 1 annehmen. 

 
Neben dem Parameter * ist die Wahl eines zutreffenden Parameters * aus-

schlaggebend für die Prognose der Verformung eines Kippenkörpers. Mit * wird 
bezogen auf die Problemstellung allein die Größe der zeitabhängigen Verformungen 
gesteuert, da der Überkonsolidierungsgrad OCR, welcher ebenfalls die Zeitabhän-
gigkeit stark beeinflusst, zur Generierung des Anfangszustandes im numerischen 
Modell für alle Kippscheiben mit 1 angenommen wird. 

Für die Anpassung des Parameters * an das Verhalten von locker gelagerten 
Böden dient die Darstellung in Abbildung 5. Darin ist zu erkennen, dass der Parame-
ter CB für alle Böden und Anfangslagerungsdichten mit steigender Spannung zu-
nimmt. Der Zuwachs ist jedoch insbesondere für die Proben mit anfangs lockerer 
Lagerung nicht sehr ausgeprägt. Eine zufriedenstellende Anpassung der numeri-
schen Simulation mit den Laborergebnissen kann durch die Verwendung eines Pa-
rameters * = 0,0005 erreicht werden. Deutlich zu erkennen ist die Verringerung 
des Parameter CB bei höheren Anfangslagerungsdichten. Die Wahl des Parameters 
* = 0,0005 führt zusammen mit dem Steifigkeitsparameter * = 0,03 zu einem 
Verhältniswert * / * = 0,017 der in der Bandbreite von Erfahrungswerten liegt 
(siehe Tabelle 2). 
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Abbildung 5: Entwicklung der zeitabhängigen Verformungen im Ödometer 
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Tabelle 2: Verhältniswerte C / Cc nach [Mes06] 

Geomaterial / Boden C / Cc = * / * 
[-] [-] 

Steinschüttung und grobkörnige Böden aus harten Körnern 0,02 ± 0,01 
Tonschiefer und Tonstein 0,03 ± 0,01 

gering plastische Tone und Schluffe 0,04 ± 0,01 
ausgeprägt plastische Tone 0,05 ± 0,01 

organische Böden 0,06 bis 0,10 
 
 
 

4 Finite-Elemente Berechnungen 

4.1 Modellgenerierung 

Nach der in Abschnitt 3 gezeigten Kalibrierung der Parameter, welche die Stei-
figkeitsentwicklung sowie die zeitabhängigen Verformungen beschreiben, wurde ein 
Finite-Elemente-Modell einer modellhaften Tagebaukippe erstellt. Aufgrund der in 
den Ödometerversuchen ermittelten geringen Unterschiede der drei untersuchten 
Versuchsböden bei lockerer Lagerung wurde für das hier vorgestellte FE-Modell nur 
ein Satz an Stoffmodellparametern berücksichtigt. Die Geometrie der Tagebaukippe 
sowie der zeitliche Ablauf der Verkippung sind modellhaft gewählt, entsprechen 
jedoch den Randbedingungen der Großtagebaue im Rheinischen Braunkohlenrevier. 

Die Untersuchungen basieren auf der Analyse totaler Spannungen. Grundwasser 
und die Generierung von Porenwasserdrücken wurden nicht betrachtet. Die Span-
nungsverteilung resultiert ausschließlich aus dem Eigengewicht der einzelnen Kipp-
scheiben. Randbedingungen zur Generierung des Anfangszustandes sowie der 
Spannungsentwicklung infolge der Simulation des Verkippungsprozesses und alle 
Stoffmodellparameter sind in Tabelle 3 aufgelistet. Es ist anzumerken, dass auch bei 
einer homogenen Tagebaukippe die Wichte des Bodens  zur Tiefe hin infolge der 
Verdichtung, die allein aus der Auflastspannung hervorgerufen wird, leicht zu-
nimmt. Dieser Effekt kann mit Daten aus tief reichenden Drucksondierungen erfasst 
werden. Ferner variiert die Wichte bei einer drainierten Analyse je nach Wassergeh-
alt. So erzeugen etwa Schichten in der Kippe, in denen Wasser aus Infiltration nach 
unten strömt, zusätzliche Spannungen auf die darunter liegenden Kippenscheiben. 
Auch dieser Prozess wird im Folgenden nicht weiter analysiert. 
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Tabelle 3: Randbedingungen und Stoffmodellparameter 
Beschreibung Einheit Wert 

   

Wichte  [kN/m3] 17 
Ruhedruckbeiwert K0 [-] 0,5 

Überkonsolidierungsgrad OCR [-] 1 
Vorbelastungsspannung POP [kN/m2] 0 

Querdehnzahl im elastischen Bereich ur [-] 0,15 
effektiver Reibungswinkel ' [°] 30 

effektive Kohäsion c' [kN/m2] 5 
Dilatanzwinkel  [°] 0 

Zugfestigkeit des Bodens 't,s [kN/m2] 0 
modifizierter Kompressionsindex * [10-3] 0,03 

modifizierter Rekompressionsindex * [-] 0,006 
modifizierter Kriechindex * [10-3] 0,50 

 
Die Simulation der Verkippung des maximal 215 m tiefen modellhaften Tage-

baus erfolgt zeitabhängig mit der schrittweisen Aktivierung einzelner Kippscheiben. 
Abbildung 6 zeigt 5 ausgewählte Phasen der Simulation des Verkippungsprozesses 
über 10 Jahre. Die fiktive Tagebaukippe wird über eine Länge von 1500 m in einen 
ebenen Dehnungszustand übertragen. An den Modellrändern sind entsprechende 
Festhaltungen definiert. Die Bodenschichten, welche nicht durch die Auskohlung 
betroffen sind, wurden als elastisches Medium mit einem Steifemodul von 
Es = 200 MN/m2 und einer Querdehnzahl von  = 0,3 idealisiert. 

 
Mit dem Modell der Tagebaukippe können Aspekte behandelt werden, deren zu-

treffende Prognose relevant für die spätere Nutzung der Kippenoberfläche sind: 
 Wenn eine Neunutzung der Flächen möglichst unmittelbar nach dem Ende der 

Verkippung angestrebt wird, so sind im mittleren Teil zwischen 500 m und 
1200 m aufgrund des jungen Kippenalters größere Setzungen zu erwarten.  

 Der Teilbereich von 0 m bis 500 m wird bereits bis 4 Jahre vor dem Ende der 
Verkippung fertig gestellt. Aufgrund des größeren Kippenalters wird sich die-
ser Teil nach Ende der Verkippung weniger stark setzen als der Kippenteil zwi-
schen etwa 500 m und 1200 m (junge Kippe). An den Grenzen können aus der 
Kippenstruktur bedingte Differenzsetzungen entstehen. 

 Am Übergangsbereich zwischen der Tagebaukippe und dem natürlichen Un-
tergrund sind Differenzsetzungen zu erwarten. 
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Ende der Verkippung (Jahr 0)

4 Jahre vor Ende Verkippung

6 Jahre vor Ende Verkippung
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175 m
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Abbildung 6: Simulation des Verkippungsprozesses einer fiktiven Tagebaukippe 

 
 

4.2 Setzungsprognose 

Zunächst werden die berechneten sich zeitabhängig einstellenden Setzungen an 
der Kippenoberfläche ab dem Ende der Verkippung (Jahr 0) anhand der Abbildung 7 
diskutiert. Dargestellt werden Kurven über die Gesamtlänge des Modells, die jeweils 
die Setzungen bis zu einem gewissen Zeitpunkt nach dem Ende der Verkippung 
wiedergeben. Die maximale Prognosezeit beträgt 16 Jahre. 
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Abbildung 7: Prognostizierte Setzungen ab Ende der Verkippung 

 
Es zeigt sich, dass insbesondere im Bereich zwischen 500 m und 1200 m mit grö-

ßeren Setzungen zu rechnen ist. Die maximale Setzung wird mit etwa 0,9 m im Jahr 
16 nach Ende der Verkippung erreicht. Deutlich geringer sind die Verformungen im 
Böschungsbereich zur natürlichen Oberfläche hin und im Kippenteilbereich, der 
bereits 4 Jahre vor Ende der Verkippung fertig gestellt wurde. Im Übergangsbereich 
zum gewachsenen Gebirge am Rand der Tagebaukippe nehmen die Setzungen ent-
sprechend der Tiefe der Tagebaukippe kontinuierlich ab. Es ist erkennbar, dass im 
mittleren Bereich (junge Kippe) die Setzungen, die bis 6 Monate nach Ende Verkip-
pung eintreten, etwa halb so groß sind wie die Setzungen, die sich bis 16 Jahre nach 
Ende der Verkippung entwickeln. Dagegen nehmen die Setzungen im Teilbereich 
0 m bis 500 m in etwa linear mit einer sich jeweils verdoppelnden Prognosezeit zu. 

Aus diesen Informationen ist zu schließen, dass sich insbesondere für den jungen 
Kippenteil zwischen 500 m und 1200 m eine gewisse Liegezeit bis zur vorgesehenen 
Neunutzung der Kippenoberfläche sehr positiv auf die zu erwartenden Setzungen 
auswirkt. Diesen Zusammenhang erläutern die Abbildungen 8 und 9. Dazu sind 
zunächst in Abbildung 8 Setzungen eingetragen, die sich nach einer im Diagramm 
genannten Liegezeit bis zum Jahr 16 nach dem Ende der Verkippung prognostizie-
ren lassen. Es wird deutlich, dass eine bereits dreimonatige Liegezeit die maximalen 
Setzungen im Bereich der jungen Kippe von 0,9 m bei Betrachtung ab Ende Verkip-
pung auf 0,55 m deutlich verkleinert. Betrachtet man Setzungen, die erst ab 1 Jahr 
nach Ende der Verkippung auftreten, so ist mit maximal 0,33 m Setzung zu rechnen, 
während die Setzungen im Bereich 0 m bis 500 m bei 0,12 m liegen. Es wird aus 
Abbildungen 8 damit auch deutlich, dass sich neben den Setzungen auch die Diffe-
renzsetzungen zwischen den älteren Kippenbereichen und dem Bereich zwischen 
500 m und 1200 m deutlich verringern lassen. 
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Abbildung 8: Setzungen bis 16 Jahre nach Ende der Verkippung 

 
 
Unter Anderem sind für die Neunutzung der Kippenflächen großräumige Diffe-

renzsetzungen maßgebend, welche sich zeitabhängig einstellen. Hierzu zeigt Abbil-
dung 8 Differenzsetzungen in der Einheit [mm/m] bzw. [‰]. Dargestellt werden 
analog zur Abbildung 8 Differenzsetzungen bis zum Jahr 16 nach Ende Verkippung 
unter Berücksichtigung verschiedener Liegezeiten. 

Differenzverformungen sind vor allem im Übergangsbereich zwischen der älteren 
Kippe, welche bereits 4 Jahre vor Ende der Verkippung abgeschlossen wurde, und 
dem jüngeren Kippenbereich festzustellen. Weiter entstehen Differenzsetzungen im 
ehemaligen Böschungsbereich der Tagebaukippe sowie im unmittelbaren Über-
gangsbereich zur natürlichen Geländeoberfläche. Die Maximalbeträge liegen bei 
etwa 5 mm/m für den Fall ohne Liegezeit. Wie die Setzungen lassen sich jedoch 
auch Differenzsetzungen durch eine genügend lange Liegezeit der Kippe vor der 
angestrebten Neunutzung signifikant verringern. Die in den Simulationen ermittelten 
Differenzsetzungen betragen bereits nach einer Liegezeit von 6 Monaten nur maxi-
mal 2 mm/m. 
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Abbildung 9: Differenzsetzungen bis 16 Jahre nach Ende der Verkippung 

 
Zu den in Abbildung 9 dargestellten Werten treten kleinräumige Differenzsetzun-

gen auf, die mit der in dieser Arbeit beschriebenen Modellbildung nicht zu simulie-
ren sind, da sie aus der lokalen Struktur der Tagebaukippe und variierenden Boden-
eigenschaften im Bereich von wenigen Metern folgen. Eine Berücksichtigung dieser 
Differenzverformungen bei der Planung von Nachnutzungen der Kippe kann nur 
anhand von Feldmessungen erfolgen. Daher bieten sowohl die Wahl vorwiegend 
grobkörniger Böden zur Erstellung des Kippenkörpers als auch die Planung einer 
Liegezeit nach dem Ende der Verkippung wirkungsvolle Maßnahmen zur Reduzie-
rung sowohl von groß- als auch von bislang nicht prognostizierbaren kleinräumigen 
Differenzverformungen. 

5 Zusammenfassung 

Das charakteristische Setzungsverhalten von Tagebaukippen konnte mit der Fini-
te-Elemente Methode abgebildet werden. Hierzu wurde ein Stoffmodell verwendet, 
das in der Lage ist, sowohl die spannungsabhängige Steifigkeitsentwicklung als 
auch die zeitabhängigen Verformungen wiederzugeben. Dafür war eine umfangrei-
che Parameterkalibrierung notwendig. Diese kann nur mit Einschränkungen unter 
Verwendung der Ergebnisse von Laborversuchen erfolgen, da die zeitabhängigen 
Umlagerungsprozesse im Kippenkörper nicht ohne Weiteres im Labormaßstab ab-
zubilden sind. Dennoch geben die Ergebnisse aus Ödometerversuchen Informatio-
nen zur Größenordnung der zu erwartenden Setzungen, die sich zeitabhängig nach 
dem Ende der Verkippung an der Oberfläche der Kippe einstellen. Mit den derart 
festgelegten Stoffmodellparametern zeigen FE-Simulationen unter Berücksichtigung 
der Kippengeometrie und des zeitlichen Verkippungsprozesses den positiven Effekt 
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der Liegezeit, welcher Setzungen und Differenzsetzungen insbesondere junger Kip-
penkörper reduziert. Durch die Verkippung überwiegend grobkörniger Böden etwa 
im Trassenbereich von Verkehrswegen können Setzungen minimiert werden, was 
den Bau hochwertiger Infrastrukturmaßnahmen und damit eine Nachnutzung großer 
Flächen des ehemaligen Braunkohlentagebaus vereinfacht. 
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Über die Berücksichtigung großer
Bodendeformationen in numerischen
Modellen

Daniel Aubram

Fachgebiet Grundbau und Bodenmechanik – Degebo

Technische Universität Berlin

Anfangsrandwertprobleme, bei denen große Bodendeformationen und andere damit

einhergehende Phänomene auftreten, können mit herkömmlichen Finite Elemente Me-

thoden nicht zufriedenstellend gelöst werden. In dem Beitrag werden alternative nu-

merische Methoden vorgestellt sowie deren kontinuumsmechanische Grundlagen und

Implementierung skizziert. Diese Methoden, zu denen auch die Allgemeine Lagrange-

Euler (ALE) Methode gehört, besitzen ein erhebliches Forschungspotential auf den

Gebieten der Bodenmechanik und des Grundbaus. Dies wird exemplarisch an zwei

Rechenbeispielen unter Verwendung der ALE Methode verdeutlicht.

1 Einleitung

Die Prognose des Trag- und Verformungsverhaltens von Grundbauwerken erfordert
eine hinreichend genaue Kenntnis über den lokalen Zustand des Bodens sowie ei-
ne realitätsnahe Beschreibung des nichtlinearen Bodenverhaltens. Der Bodenzustand
einschließlich des Spannungs- und Dichtezustands ist das Ergebnis der Belastungsge-
schichte, die sich unter anderem aus der Herstellung des Grundbauwerks bzw. seiner
einzelnen Bauteile ergibt. Im Allgemeinen muss daher der Herstellungsprozess im
Prognosemodell abgebildet werden, was in der Praxis – wenn überhaupt – nur stark
vereinfacht umgesetzt wird.

Geotechnische Herstellungsprozesse sind vielfältig und beinhalten elementare Vor-
gänge wie beispielsweise Verdrängen, Bearbeiten und Mischen, bei denen große Bo-
dendeformationen auftreten können. Die großen Verformungen gehen häufig einher
mit der Entstehung und/oder Veränderung von Kontaktflächen und freien Oberflä-
chen, mit instationären Kontaktbedingungen und mit der Interaktion des Korngerüsts

Mitteilungen des Instituts für Geotechnik der Technischen Universität Dresden, Heft 19, 2014
Vorträge zum Ohde-Kolloquium 2014



mit den Porenfluiden. Derartige Problemstellungen sind äußerst komplex und mit her-
kömmlichen Finite Elemente Methoden (FEM) nicht zufriedenstellend lösbar. Den
großen Forschungsbedarf auf diesem Gebiet belegen laufende bzw. kürzlich abge-
schlossene Projekte wie die DFG Forschergruppe FOR 1136 (seit 2009) und das Pro-
jekt GEO-INSTALL (Europäischen Kommission, 2009-2013).

Der Beitrag ist ein kurzer Abriss der langjährigen Beschäftigung des Autors mit der
Thematik. Abschnitt 2 verschafft zunächst einen Überblick über die klassischen und
die alternativen und potentiell leistungsfähigeren numerischen Methoden. Grundlagen
der kontinuumsbasierten Methoden sowie Aspekte ihrer numerischen Implementie-
rung werden in den Abschnitten 3 und 4 skizziert, wobei insbesondere auf ALE Me-
thoden eingegangen wird. Abschnitt 5 zeigt Ergebnisse von Anwendungsbeispielen
einer vom Autor entwickelten ALE Methode für Sand. Der Beitrag endet mit einigen
Schlussfolgerungen im Abschnitt 6.

2 Übersicht der Methoden

Es gibt grundsätzlich zwei Gruppen von numerischen Methoden, mit denen bodenme-
chanische oder geotechnische Anfangsrandwertprobleme gelöst werden können. Die
erste Gruppe betrachtet den Boden als Anordnung von diskreten Partikeln, während
die Methoden der zweiten Gruppe auf der Annahme eines Bodenkontinuums basieren.
Bei der kontinuumsbasierten Modellierung gibt es darüber hinaus zwei grundsätzliche
Herangehensweisen, nach Lagrange (materialbezogen) und nach Euler (raumbezo-
gen), um die Bewegung und Verformung des Materials zu beschreiben. Eine mögliche
hierarchische Klassifikation der im Folgenden vorgestellten Methoden zeigt Abb. 1;
siehe auch [Ben92, Mai99, Aub13].

2.1 Diskrete Elemente und punktbasierte Methoden

Außenstehenden erscheint die Verwendung eines Bodenkontinuums im Gegensatz zu
diskreten Partikeln als weniger „natürlich“. Die wesentlichen Bestandteile der Diskre-
te Elemente Methode (DEM) [CS79] sind die Partikelanordnung (Korngerüst) und das
Kontaktmodell. Das makroskopische Verhalten des Korngerüsts wird bestimmt durch
das Kontaktmodell, die Korngrößenverteilung und die Kornform. Zu den momentanen
Herausforderungen der DEM zählen die Lösung von realen Problemen mit Millionen
Partikeln und die Kopplung mit Porenfluiden. Vielversprechende Arbeiten im Bereich
der Bodenmechanik sind jedoch vorhanden [JYH06, OV14].

Numerische Methoden für Kontinua können netzbasiert oder punktbasiert sein. Punkt-
basierten Methoden ordnen die Lösungsvariablen Lagrange’schen Punktmassen zu
und nicht den Elementen eines Berechnungsnetzes. Beispiele sind die Particle-In-
Cell (PIC) Methode [Har57] und Smoothed-Particle Hydrodynamics (SPH) [GM77,
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Simulationsmethode

Material ist

Diskontinuum

Material ist

Kontinuum

DEM SALE MMALECEL

Lagrange ALE

MM Euler

Euler

SPH MPM

PIC

punktbasiert netzbasiert

Abbildung 1: Hierarchische Klassifikation ausgewählter Simulationsmethoden.

Luc77]. Diese wurden für Anwendungen in der Festkörper- und Bodenmechanik er-
weitert [SZS95,Beu12,BFSW11]; die PIC Methode für Festkörper wird auch als Ma-
terial Point Method (MPM) bezeichnet. Punktbasierte Methoden können sehr große
Materialverformungen und die Entstehung neuer Oberflächen abbilden. Schwierig-
keiten bereiten die Anhäufung von Materialpunkten bei großen Verformungen, die
Modellierung dünnwandiger Strukturen und das geringe Auflösungsvermögen in Be-
zug auf Gradienten oder Unstetigkeiten der Lösung.

2.2 Netzbasierte Lagrange und Euler Methoden

DEM und punktbasierte Methoden sind vergleichsweise jung und daher längst nicht so
ausgereift wie netzbasierten Methoden (z.B. FEM). Es hat sich jedoch herausgestellt,
dass die Standard-FEM für die numerische Simulation geotechnischer Probleme mit
großen Bodendeformationen ungeeignet ist.

Üblicherweise wird für bodenmechanische Problemstellungen die sog. Lagrange FEM
eingesetzt, bei der der Beobachter (das Berechnungsnetz) den Materialverformungen
folgt. Die Behandlung von pfadabhängigen Materialien und das Verfolgen von Ma-
terialrändern ist dadurch sehr einfach, und das Netz passt sich auf natürliche Weise
der Lösung an (Adaptivität). Jedoch können große lokale Bodendeformationen star-
ke Elementverzerrungen hervorrufen, welche zu Konvergenzproblemen oder gar zum
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Abbruch der Berechnung führen. Das Neuvernetzen und die anschließende Interpo-
lation der Lösung vom alten auf das neue Netz (sog. Rezoning) ist aufwendig und
mechanisch inkonsistent. Ungeachtet dessen wurde die Lagrange FEM erfolgreich
auf einige geotechnische Problemstellungen mit großen Bodenverformungen ange-
wendet [MT94, HR98].

Unter Verwendung der klassischen Euler Formulierung, die überwiegend in der Strö-
mungsmechanik eingesetzt wird, ist das Netz ortsfest und das Material fließt durch
dieses hindurch [BBH96, LDR00]. Große Verformungen bereiten hierbei zwar keine
Probleme, allerdings ist die Berücksichtigung von Materialfestigkeit und die Auflö-
sung von freien Oberflächen bzw. instationären Kontaktflächen schwierig. Darüber
hinaus bietet ein starres Netz keinerlei Lösungsadaptivität.

2.3 Gekoppelte Euler-Lagrange und ALE Methoden

Gegenüber der klassischen FEM versprechen interdisziplinäre Ansätze aus der Com-
puterphysik und der numerischen Strömungsmechanik weitaus größeren Erfolg. Zu
den wichtigsten zählen die Allgemeine Lagrange-Euler (engl. Arbitrary Lagrangian-
Eulerian; kurz: ALE) Methode [HAC74] und die Gekoppelte Euler-Lagrange (engl.
Coupled Eulerian-Lagrangian, kurz: CEL) Methode [Noh64]. Beide Methoden halten
die Qualität des Elementnetzes während der Berechnung ohne Neuvernetzen weitest-
gehend aufrecht, unterscheiden sich jedoch hinsichtlich der Netzdefinitionen (Abb. 2).

Implementierungen der CEL Methode koppeln überlappende, aber sonst unabhängige
Euler und Lagrange Netze (Abb. 2). Das Lagrange Netz diskretisiert üblicherweise
die Struktur und verformt sich entsprechend mit dieser, während das ortsfeste Eu-
ler Netz diejenigen Gebiete abdeckt, in denen große Materialverformungen auftreten.
Das kommerzielle FE Programmsystem ABAQUS stellt eine CEL Methode zur Verfü-
gung, die auch tangentialen Kontakt mit Reibung abbilden kann. Erste Anwendungen
in der Bodenmechanik liegen vor [HQ10, TLCS12] und bringen das große Potential
dieser Methode zum Ausdruck. CEL kann dünnwandige Strukturen ebenso gut ab-
bilden wie sehr große Verformungen und die Entstehung neuer Oberflächen, sofern
diese in den Bereich der Euler-Diskretisierung fallen. Das starre Euler Netz bringt
jedoch übermäßige numerische Diffusion („Verschmieren“ der Lösung) mit sich im
Vergleich zu Methoden, in denen das Netz an die Bewegung des Materials angepasst
werden kann.

Bei der ALE Methode stellt das Elementnetz ein Referenzgebiet dar, das sich grund-
sätzlich unabhängig vom Material bewegen bzw. verformen kann. Elementverzerrun-
gen können dadurch im Zuge der Berechnung kontinuierlich behoben werden, ohne
jedoch die Nachteile eines starren Netzes in Kauf nehmen zu müssen. ALE Metho-
den vereinen die jeweiligen Stärken der klassischen Lagrange und Euler Methoden
in einer verallgemeinerten Betrachtungsweise, was sie jedoch erheblich komplexer
macht. Beispielsweise müssen eine geeignete Bewegung des Netzes bestimmt und
der Materialfluss durch das Netz infolge der Relativbewegung berücksichtigt werden.
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Lagrange (Standard) SALE MMALE CEL

Unverformter

Ausgangszustand

Unterschiedliche Netzdefinitionen mit derselben Netztopologie

Abbildung 2: Schematische Darstellung der unterschiedlichen Netzdefinitionen von
Lagrange, SALE, MMALE und CEL Methoden. Die Materialzone (grau schraffiert)
ist im Ausgangszustand einer Elementgruppe (fett umrandet) zugewiesen.

Hinsichtlich der Vorgehensweise zur Beschreibung von Materialrändern unterscheidet
man zwei verschiedene ALE Verfahrensweisen [Ben92, Mai99].

Vereinfachte ALE (engl. Simplified ALE; kurz: SALE) Methoden lösen Material-
ränder explizit durch Elementränder auf. In jedem Element befindet sich zu jedem
Zeitpunkt also nur ein Material (Abb. 2). Mit SALE Methoden können sehr gut sol-
che Problemstellungen simuliert werden, bei denen sich die Gestalt eines materiellen
Körpers nicht allzu stark ändert [DYS07, SNC09, SAR08, ARS10, Aub13]. Im Ge-
gensatz dazu können sich bei Multi-Materiellen ALE (MMALE) Methoden und den
verwandten Multi-Materiellen (MM) Euler Methoden die Materialränder durch das
Netz hindurch bewegen, so dass Elemente potentiell zwei oder mehr Materialien ent-
halten (Abb. 2). Dies trifft auch für das Euler Netz von CEL Methoden zu. Leerer
Raum wird dabei als Material ohne Massendichte und Steifigkeit aufgefasst. MMALE
und MM Euler Methoden wurden ursprünglich zur Lösung von kurzzeitdynamischen
physikalischen Problemstellungen entwickelt, bei denen sehr große Dehnungsraten
auftreten und neue Oberflächen entstehen [Ben92, Mai99]. Aktuell wird in dem vom
Autor bearbeiten Teilprojekt 5 der oben erwähnten DFG Forschergruppe FOR 1136
eine MMALE Methode für wassergesättigten Sand im Bereich niedriger und mittlerer
Anregungsgeschwindigkeiten entwickelt [ARS12, ARS14].

Die besonderen Herausforderungen bei MMALE, MM Euler und CEL Methoden er-
geben sich aus der Behandlung der multi-materiellen Elemente und der Bereitstellung
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eines diskreten Interface-Modells für Materialränder. Die Beziehungen zwischen den
Zuständen der Einzelmaterialien und den makroskopischen Variablen auf der Elemen-
tebene werden mit Ansätzen aus der Mischungstheorie formuliert. Desweiteren sind
sog. topologische Gesetze für die Evolution der Volumenfraktionen innerhalb eines
multi-materiellen Elements erforderlich. Der Transport des Materials bzw. seiner Zu-
standsgrößen durch das Elementnetz wird wie bei SALE Methoden mit Verfahren aus
der numerischen Strömungsmechanik umgesetzt. Im Gegensatz zu SALE Methoden
fallen die Materialränder bei MMALE und vergleichbaren Methoden i.A. jedoch nicht
mit Elementrändern zusammen, sondern müssen z.B. mittels Volume-of-Fluid [HN81]
oder Level-Set Methoden [Set96] im Zuge der Berechnung rekonstruiert oder verfolgt
werden.

2.4 Fazit zu den verschiedenen Methoden

Wie eingangs erwähnt gibt es derzeit keine Methode, mit der sämtliche Phänomene
im Zusammenhang mit großen Bodendeformationen zufriedenstellend numerisch si-
muliert werden können. Jede der hier vorgestellten Methoden hat ihre Stärken und
Schwächen, und die meisten besitzen weiterhin ein erhebliches Forschungspotential.
Es hängt vor allem von der konkreten Problemstellung ab, welche Klasse von Lö-
sungsmethoden am besten geeignet ist. Die Entscheidung liegt im Ermessen des An-
wenders bzw. Entwicklers, jedoch wäre es kurzsichtig, eine Methode grundsätzlich
gegenüber anderen vorzuziehen.

3 Grundlegendes zur Kontinuumsmechanik

3.1 Kinematik und Bilanzgleichungen

Kontinuumsbasierte Methoden für Problemstellungen mit großen Materialverformun-
gen haben einen reichhaltigen mathematischen und physikalischen Hintergrund. Der
folgende Abschnitt führt einige grundlegende Gleichungen der Kontinuumsmechanik
auf, wobei eine moderne differentialgeometrische Herangehensweise gewählt wird.
Weitere Details befinden sich in [Aub09, Aub13].

Es sei I ⊂ R ein Zeitintervall, und die Familie von Einbettungen ϕt : B → S mit
t ∈ I und ϕt(·) = ϕ(·, t) bei festem t sei die Bewegung eines materiellen Körpers
B im umgebenden, nicht notwendigerweise Euklidischen Raum S . Materialparti-
kel werden mit X ∈ B und Raumpunkte mit x ∈ S bezeichnet, so dass x = ϕ(X , t)
der Ort des Partikels X zum Zeitpunkt t ist. Sei v(x, t) das räumliche (oder Euler)
Geschwindigkeitsfeld von ϕ , mit x = ϕ(X , t), dann ist das materielle (oder Lagran-
ge) Geschwindigkeitsfeld definiert durch die Komposition Vt(X) = (vt ◦ϕt)(X). All-
gemeiner gilt, dass ein zeitabhängies Tensorfeld mit räumlicher Darstellung q(x, t)
die materielle Darstellung Qt = qt ◦ϕt besitzt, mit Qt(X) = Q(X , t). Der räumliche
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Geschwindigkeitsgradient ∇v = d+ω besteht aus dem symmetrischen Anteil d, der
sog. räumlichen Deformationsgeschwindigkeit, und dem antisymmetrischen Anteil ω .

Eine beliebige Teilmenge R ⊂ S heißt Referenzgebiet, falls Diffeomorphismen Ψt :
R → B und Φt : R → ϕt(B) für jedes t ∈ I derart existieren, dass

ϕt = Φt ◦Ψ−1
t . (1)

Ein Diffeomorphismus ist dabei eine stetig differenzierbare Punktabbildung mit stetig
differenzierbarer Inverse. Es sei w(x, t) die räumliche Geschwindigkeit von Φt und
ϑ(χ, t) die Geschwindigkeit von Ψ−1

t an jedem Referenzpunkt χ ∈ R, dann gilt

vt −wt = Φt⋆ϑt . (2)

Hierin ist Φt⋆ der Pushforward-Operator bezüglich Φt [Aub09] und ct = Φt⋆ϑt defi-
niert die sog. konvektive Geschwindigkeit auf S , d.h. ct(x) = c(x, t) ist ein räumliches
Vektorfeld.

Die materielle Zeitableitung des räumlichen Feldes q(x, t) an x ∈S ist definiert durch

q̇(x, t) =
∂q

∂ t

∣
∣
∣
∣
x

(x, t)+(∇vq)(x, t) , (3)

mit x = ϕ(X , t). Der Term ∂
∂ t

q ist die lokale bzw. räumliche Zeitableitung und ∇vq

bezeichnet die kovariante Ableitung von q in Richtung v. Falls man nun die referenti-
elle (oder ALE) Darstellung q̂(χ, t) eines zeitabhängigen Feldes definiert durch dessen
räumliche Darstellung qt = q̂t ◦Φ−1

t , so folgt aus den vorangegangenen Gleichungen
der fundamentale ALE Operator

q̇ =
∂ q̂

∂ t
◦Φ−1

t +∇cq = f (. . .) . (4)

f (. . .) bezeichnet eine Quelle bzw. Evolutionsgleichung. Die Komposition des ersten
Terms auf der rechten Seite mit der Inverse der Abbildung Φt ist dem Umstand ge-
schuldet, dass ∂

∂ t
q̂ an Referenzpunkten χ und nicht an Raumpunkten x definiert ist.

Um die ALE Formulierung eines Anfangsrandwertproblems wie z.B. das der Pfahl-
penetration in Sand zu erhalten, muss man jede materielle Zeitableitung in den Bi-
lanzgleichungen und in allen anderen grundlegenden Gleichungen durch den ALE
Operator (4) ersetzen. Die allgemeine Bilanzgleichung besitzt dann die Form

∂ q̂

∂ t
◦Φ−1

t +∇cq = b+divu−qdivv , (5)

worin die Funktionen b(x, t) und u(x, t) jeweils Quellen pro Einheitsvolumen und Ein-
heitsfläche und div den Divergenz-Operator auf dem umgebenden Raum darstellen.

3.2 Materialmodelle

Ein Anfangsrandwertproblem wird definiert durch ein System von Bilanzgleichun-
gen sowie Anfangs-, Rand- und gegebenenfalls Kontaktbedingungen. Für eine ein-
deutige Lösung müssen darüber hinaus Beziehungen zwischen den abhängigen und
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den unabhängigen Variablen des Problems angegeben werden. Hierzu zählen auch
Materialmodelle, die bei einer nicht-Lagrange’schen Betrachtungsweise aufgrund der
fehlenden Information der Verformungsgeschichte vorzugsweise in Raten-Form vor-
liegen. Insbesondere das mechanische Verhalten von rolligen Böden ist sehr komplex
und hängt nicht nur vom Spannungs- und Dichtezustand ab, sondern auch von der
Materialgeschichte aufgrund monotoner oder zyklischer Beanspruchung, von struk-
tureller Anisotropie, Wassersättigung und den Drainagebedingungen. Beispielhaft sei
hier trockener Sand mit isotropem Verhalten betrachtet.

Bislang gibt es nur wenige Materialmodelle, die das mechanische Verhalten von Sand
bei großen Verformungen über weite Bereich von Spannungs- und Dichtezuständen
mit nur einem Parametersatz abbilden können. Eines ist das hypoplastische Stoffge-
setz nach von Wolffersdorff [Wol96] mit der Erweiterung nach Niemunis und Her-
le [NH97]:

◦
σZJ = h(σ ,e,δ ,d) . (6)

Der Zustand des Sandes wird beschrieben durch die Cauchy-Spannung σ , die Poren-
zahl e und einen sog. intergranularen Dehnungstensor δ , der die jüngste Material-
geschichte abbildet. Für e und δ werden ebenfalls Evolutionsgleichungen angegeben
[NH97]. Die Zaremba-Jaumann Rate der Cauchy-Spannung,

◦
σZJ = σ̇ +σ ·ω −ω ·σ ,

garantiert die Objektivität des räumlich dargestellten Materialmodells.

4 Lagrange-plus-Remap Strategie

Die meisten der im Abschnitt 2 aufgeführten kontinuumsbasierten Simulationsmetho-
den verwenden für ihre numerische Implementierung eine sog. Lagrange-plus-Remap
oder Operator-Split Strategie [Ben92]. Für ALE Methoden kann diese konzeptionell
als Aufspaltung des Operators (4) geschrieben werden:

q̇ = f (. . .) und
∂ q̂

∂ t
◦Φ−1

t +∇cq = 0 . (7)

Die Größe q repräsentiert hierbei alle Variablen der Lösung, deren zeitliche Entwick-
lung durch eine Evolutionsgleichung angegeben wird. Generell können durch einen
Operator-Split einfachere und robustere Algorithmen verwendet werden als für das
monolithische Problem. Bei der Lagrange-plus-Remap Strategie besteht die inkremen-
telle Lösung in der Zeit aus insgesamt drei Schritten.

Im ersten Schritt, dem Lagrange Schritt, wird Gl. (7)1 auf herkömmliche Weise mit
den für Festkörper gängigen Methoden gelöst. Ein wesentlicher Aspekt ist dabei die
Gewährleistung der Objektivität des Integrationsalgorithmus für das Materialmodell
z.B. in Form von Gl. (6). Man spricht in diesem Zusammenhang auch von inkremen-
teller Objektivität [HW80] und meint damit, dass bei finiten Starrkörperrotationen die
Integration der betrachteten Variablen über einen Zeitschritt exakt sein muss. Für mit-
rotierenden Raten, die in den meisten Codes implementiert sind und zu denen auch die
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objektive Zaremba-Jaumann Rate gehört, sind inkrementell-objektive Integrationsal-
gorithmen verfügbar, deren Kerne sich nicht von den herkömmlichen Algorithmen für
infinitesimale Verformungen unterscheiden [Aub13].

Nach dem Lagrange Schritt wird der Remap, d.h. die Abbildung der Lösung auf ein
neues Netz durchgeführt. Zunächst werden in einem zweiten Schritt die nach dem
Lagrange Schritt aufgetretenen Elementverzerrungen reduziert, indem das Netz bei
unveränderter Topologie entweder geglättet (ALE) oder in seinen ursprünglichen Zu-
stand zurückgesetzt wird (Euler), oder aber ein gänzlich neues Netz generiert wird
(Lagrange mit Rezoning). Im dritten Lösungsschritt werden schließlich die Lösungs-
variablen auf das modifizierte Netz übertragen. Bei ALE Methoden wird hierbei die
Transportgleichung (7)2 mit Hilfe von Algorithmen aus der numerischen Strömungs-
mechnik gelöst. Die Konvektionsalgorithmen sollten konservativ und bei multi-mate-
riellen Elementen (vgl. MMALE) zugleich in der Lage sein, die Verteilung der unter-
schiedlichen Materialphasen innerhalb des Elements zu berücksichtigen. Konservativ
bedeutet hierbei, dass während des Transportschritts das Integral der materialbezoge-
nen Größen bezüglich der jeweiligen Materialphase konstant ist.

5 Anwendungsbeispiele

Um das Potential der in diesem Beitrag vorgestellten Methoden zu verdeutlichen, wer-
den im folgenden Abschnitt die Ergebnisse zweier Anwendungsbeispiele präsentiert.
Diese wurden mit Hilfe einer vom Autor entwickelten ALE Methode für die Penetra-
tion in Sand berechnet, die auf der im Abschnitt 4 erläuterten Lagrange-plus-Remap
Strategie basiert [Aub13]. In der ALE Methode ist das hypoplastische Stoffgesetz mit
intergranularer Dehnung (6) implementiert. Die Aufrechterhaltung der Netzqualität
von strukturierten und unstrukturierten Dreiecksnetzen über beliebig geformte ebene
Gebiete gelingt iterativ mit Hilfe eines optimierungsbasierten Algorithmus. Darüber
hinaus wurde ein effizienter konservativer Transportalgorithus vom Godunov-Typ im-
plementiert, um die Berechnung des Gradienten in Gl. (7)2 zu umgehen.

Abb. 3 links zeigt die Ergebnisse der Bildauswertung eines im Glaskasten durchge-
führten Modellversuchs mit einem kleinmaßstäblichen Streifenfundament (B= 15cm)
auf einem anfangs dicht gelagerten (ID0 = 0.78), trockenen und gewaschenen Grob-
sand. Das Fundamentmodell lagert im Ausgangszustand ohne Einbettung auf der ho-
rizontalen Bodenoberfläche. Die bezogene Penetrationstiefe im dargestellten Zustand
beträgt z/B= 0.55. Aus der in Abb. 3 links gezeigten Verteilung der maximalen Scher-
dehnungsrate lassen sich die typischen Scherfugen im Bruchzustand deutlich erken-
nen. In Abb. 3 rechts sind die Ergebnisse der Nachrechnung desselben Modellversuchs
mit der ALE Methode dargestellt. Für die Nachrechnung wurden die hypoplastischen
Stoffparameter des verwendeten Sandes nach Angaben aus der Literatur abgeschätzt.
Wie bei den Ergebnissen des Modellversuchs lassen sich die Bruchfugen deutlich er-
kennen. Ebenso gut stimmen die Hebungen der Geländeoberfläche überein.
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Abbildung 3: Verteilung der maximalen Scherdehnungsrate in einem anfangs dicht
gelagerten Sand (ID0 = 0.78) unter einem Streifenfundament bei einer bezogenen Ein-
dringtiefe z/B = 0.55. Bildauswertung eines Modellversuchs (links) und ALE Simu-
lation des Modellversuchs (rechts).

Ergebnisse der ALE Simulation einer quasi-statischen Pfahleindringung in Sand zeigt
Abb. 4. Der Pfahl mit mit Durchmesser D wird als starr und glatt modelliert und die
Porenzahl des Sandes im Anfangszustand beträgt e0 = 0.678 (ID0 = 0.34). Die An-
fangskonfiguration besitzt eine sehr einfache Geometrie, weil die Penetration an der
Geländeoberfläche beginnt. Wie im vorangegangenen Beispiel sind der Eindringkör-
per und die Bodenoberfläche im FE Modell mit Kontaktelementen überzogen. Das
axialsymmetrische Modell besitzt ca. 65000 Freiheitsgrade. Aus Abb. 4 ist ersicht-
lich, dass während der Pfahleindringung der anfangs locker gelagerte Sand entlang
des Pfahlschaftes weiter auflockert, während er sich unterhalb des Pfahlfußes verdich-
tet. Im Endzustand ist das Volumen der Aufwölbungen an der Bodenoberfläche etwas
kleiner als das des eingedrungenen Pfahls, was insgesamt auf eine Verdichtung des
Bodens in der Umgebung des Pfahls schließen lässt.

6 Schlussfolgerungen

Die Anwendungsbeispiele verdeutlichen die Leistungsfähigkeit der ALE Methode bei
der Simulation großer Bodendeformationen. Es ist zu betonen, dass die Beispiele mit
herkömmlichen Lagrange Methoden nur mit ständigem Neuvernetzen (Rezoning) ge-
rechnet werden könnten. Ohne Netzanpassung bricht die Berechnung aufgrund zu
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Abbildung 4: Quasi-statische Penetration eines starren glatten Pfahls in anfangs locker
gelagerten Sand (e0 = 0.678, ID0 = 0.34). Verteilung der Porenzahl bei verschiedenen
bezogenen Eindringtiefen z/D.

großer Elementverzerrungen bereits nach geringen Eindringtiefen ab. Bei stumpfer
Pfahlspitze und noch größeren Eindringtiefen müsste auch bei der hier eingesetzten
vereinfachten ALE Methode das Gebiet neu vernetzt werden. In solchen Fällen wä-
ren die in der Arbeit ebenfalls vorgestellten MMALE und CEL Methoden oder auch
punktbasierte Verfahren wie MPM und SPH erfolgversprechender, hierfür besteht je-
doch weiterer Forschungsbedarf.
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Zur geohydraulischen Charakterisierung von Gewässersohlsedimenten wurde von 

der Bundesanstalt für Wasserbau (BAW) eine Kombination aus Gefrierkernprobe-

nahme und nachfolgenden Laborversuchen (Permeameterversuche) an den gewon-

nenen ungestörten Proben durchgeführt. Die Ergebnisse der Versuche bestätigen 

die Eignung der Methode zur Bestimmung einer räumlich hochaufgelösten, tiefen-

orientierten, vertikalen und horizontalen Verteilung der hydraulischen Durchlässig-

keit von Sohlsedimenten sowie deren Anisotropie. 

1 Einleitung 

Im Zuge des Verkehrsprojekts Deutsche Einheit Nr. 17 erfolgt seit Anfang 2013 
eine Vertiefung der Fahrrinne des Nedlitzer Durchstichs, einem nordwestlich von 
Potsdam gelegenen Teil des Sacrow-Paretzer Kanals. Die hydraulische Verbindung 
von Oberflächenwasser und Grundwasser ist für das komplette Ressourcenmanage-
ment des nahegelegenen Wasserwerks, das im Wesentlichen Uferfiltrat aus dem 
Bereich des Nedlitzer Durchstichs fördert, von großer Bedeutung. Im Hinblick auf 
die Rolle der Gewässersohle als Filtermedium, insbesondere für die Wasserqualität, 
sind möglichst genaue Kenntnisse über deren Aufbau und geohydraulischen Eigen-
schaften erforderlich.  
Nach Schälchli [Sch93] wirkt die Gewässersohle als Filtermedium, das bei Infiltra-
tion von Oberflächenwasser in den Grundwasserleiter Feinpartikel des Sickerwas-
sers zurückhält, wodurch der Porenraum verringert, die Filterschicht verfestigt und 
die Durchlässigkeit reduziert wird. Dieser Prozess wird als Kolmation bezeichnet 
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und ist als Schlüsselgröße des Interaktionsprozesses zwischen Oberflächenwasser 
und Grundwasser zu sehen. 
Neben den Wasserinhaltsstoffen, den hydraulischen und biologischen Verhältnissen 
sowie Störeinflüssen (z.B. durch Schifffahrt) hat der sedimentäre Aufbau der Ge-
wässersohle einen maßgeblichen Einfluss auf den Grad der Kolmation [Hee88]. 
Hierzu zählen die Korngrößenverteilung, die Porosität, die Kornoberfläche und die 
Morphologie sowie die hydraulische Durchlässigkeit und die Anisotropie. 
Vor Beginn der Vertiefung der Gewässersohle wurde im Rahmen eines Forschungs-
vorhabens der Bundesanstalt für Wasserbau (BAW) und des Karlsruher Instituts für 
Technologie (KIT) die Funktion der Gewässersohle als hydraulischer Widerstand, 
mit besonderem Augenmerk auf die Anisotropie, untersucht.  
Zur qualifizierten Probenahme der Lockersedimente wurde die Gefrierkernmethode 
verwendet. Die Gefrierkerntechnik ermöglicht die Gewinnung von Gefüge-intaktem, 
ungestörtem Probenmaterial, welches anschließend für weitere Laboruntersuchun-
gen zur Verfügung steht. In diesem Zusammenhang wurde ein auf die Gefrierkern-
probenahme aufbauendes Laborprogramm konzipiert und getestet, das es ermöglicht 
die hydraulische Durchlässigkeit sowie die Anisotropie der Gewässersohle räumlich 
hochaufgelöst und tiefenorientiert zu bestimmen. 
Zur Bestimmung des Durchlässigkeitsbeiwertes von Lockersedimenten stehen ver-
schiedene Methoden zur Verfügung (vgl. u.a. [PS75]). Man unterscheidet zwischen 
indirekten Verfahren, bei denen die hydraulische Durchlässigkeit (kf) aus der Korn-
größenverteilung bestimmt wird, und direkten Verfahren, zu denen die durchgeführ-
ten Permeameterversuche zählen. Im Gegensatz zu indirekten Verfahren können 
durch die direkten Versuche an ungestörtem Probenmaterial Aussagen über die 
hydraulische Durchlässigkeit der Sedimente unter natürlichen Lagerungsbedingun-
gen getroffen werden. Sohlsedimenteigenschaften, wie beispielsweise die Lage-
rungsdichte oder vorhandene Biofilme, die die natürliche hydraulische Durchlässig-
keit der Sedimente verringern, können somit untersucht werden. Dass die Sediment-
struktur, z.B. durch Feinschichtung oder Einregelung, einen erheblichen Einfluss auf 
die Durchlässigkeit der Gewässersohle hat, zeigte u.a. bereits Chen [Ch00] bei sei-
ner Arbeit über die Bestimmung der hydraulischen Durchlässigkeit einer Fließge-
wässersohle durch Infiltrationsversuche. Weiterhin ist mit indirekten Verfahren 
keine Differenzierung nach horizontaler oder vertikaler Verteilung des Durchlässig-
keitsbeiwertes möglich. Permeameterversuche an entsprechend orientiert entnom-
menen Proben bieten diese Möglichkeit. Aus diesen Gründen bietet sich eine Kom-
bination der Gefrierkernprobenahme und der Durchführung von Permeameterversu-
chen zur hydraulischen Charakterisierung von Gewässersohlen an. 

2 Untersuchungsgebiet 

Die für die Untersuchungen herangezogenen Proben wurden aus der Sohle des Ned-
litzer Durchstichs und des Weißen Sees, Teilen des Sacrow-Paretzer-Kanals 
(SPK-km 19,90 bis 21,00), entnommen. Dieser ist Teil der Unteren–Havel–
Wasserstraße, die die Oder und die Elbe miteinander verbindet. Das Untersuchungs-

124 Die Gefrierkernmethode - Weiterentwicklung des Erkundungsverfahrens



gebiet liegt etwa 5 km nordwestlich von Potsdam im Bundesland Brandenburg (Ab-
bildung 1). 

 

 

Abbildung 1: Lage des Untersuchungsgebiets „Nedlitzer-Durchstich“. 

2.1 Hydrologie und Hydrogeologie 

In der Umgebung des Nedlitzer Durchstichs bilden holozäne Talsande den oberen 
Aquifer. Der Kanaldurchstich ist nicht gedichtet und steht deshalb in direktem Kon-
takt mit dem Grundwasserleiter. Im Zuge der Vorbereitungen für die Ausbaumaß-
nahmen wurden von der BAW zahlreiche Erkundungsbohrungen im Untersu-
chungsgebiet abgeteuft. Durch die Bohrungen konnte die obere Gewässersohle, je 
nach Standort, als Faulschlamm, Mutterboden oder Aufschüttungen beschrieben 
werden. Unterhalb dieser Schicht folgen Fein- bis Mittelsande mit z.T. schluffigen, 
grobsandigen und kiesigen Anteilen. Geschiebemergel tritt in den Sandschichten in 
linsenförmigen Einlagerungen auf. Dabei handelt es sich um stark schluffigen, 
schwach tonigen, z.T. schwach kiesigen, stark kalkhaltigen Sand bzw. tonigen, fein-
sandigen, stark kalkhaltigen Schluff. Im Bereich der Fahrrinne wurde hauptsächlich 
Faulschlamm, zum Teil schluffig, zum Teil sandig mit vorwiegend flüssiger bis sehr 
weicher Konsistenz angesprochen. Darunter liegend bildet eine Geschiebemergel-
schicht einen Grundwassergeringleiter. In Gutachten der Bundesanstalt für Wasser-
bau wird die hydraulische Durchlässigkeit der Mergelschicht mit 1∙10-9 m/s angege-
ben und die Durchlässigkeit der darüber liegenden Feinsande mit 1∙10-5 m/s 
[BAW99]. Der Nedlitzer Durchstich ist etwa 1,1 km lang, die durchschnittliche 
Tiefe beträgt 3,5 m. Der Wasserspiegel im Nedlitzer Durchstich liegt bei 29,2 mNN 
[BAW99]. Nur wenige hundert Meter südlich des Kanals befindet sich ein Wasser-
werk, das aus dem weitgehend unbedeckten Grundwasserleiter über 5000 m3 Wasser 
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pro Tag fördert. Die lokale Absenkung der Grundwasseroberfläche an den För-
derbrunnen auf ca. 24 mNN führt zu einem steilen hydraulischen Gradienten zwi-
schen Pumpbrunnen und Oberflächengewässer. 

3  Erkundungsmethoden und Versuchsergebnisse  

Während drei Messkampagnen im Zeitraum zwischen Dezember 2012 und Oktober 
2013 wurden aus der Gewässersohle im Bereich des Nedlitzer Durchstichs insge-
samt 44 Gefrierkerne entnommen (Abbildung 2). Nachstehend werden die Gefrier-
kernprobenahme, die Gewinnung von Laborproben aus den Gefrierkernen, sowie 
daran durchgeführte Laboruntersuchungen beschrieben. 
 

 

Abbildung 2: Probenahmepunkte am Nedlitzer Durchstich. 

3.1 Gefrierkernprobenahme 

Zur Entnahme von ungestörten Proben aus Ablagerungen mit fehlender oder nur 
geringer Kohäsion, insbesondere aus wassergesättigten Sanden und weichen Schluf-
fen und Tonen, sind herkömmliche Entnahmetechniken nicht geeignet. Beim Ein-
bringen der Entnahmegeräte oder beim Herausziehen der Geräte zerfließen die Pro-
ben oder gehen verloren [SK98]. Dies kann durch das Gefrieren der Proben vor oder 
während der Entnahme verhindert werden. 

126 Die Gefrierkernmethode - Weiterentwicklung des Erkundungsverfahrens



Bereits 1948 erkannte Bishop [Bis48] die Notwendigkeit einer qualitativ hochwerti-
gen Probennahme, als er, aufbauend auf Arbeiten von Hvorslev, folgende Anforde-
rungen an ungestörte Proben stellte:                 
        
 • ungestörte Bodenstruktur                  

 • keine Änderung des Wassergehalts oder des Porenvolumens     

 • keine Änderung der Bestandteile oder der chemischen Zusammensetzung 

  des Bodens 

 
Eine erste Methode, einen festen Sedimentkern von Seesedimenten mit Hilfe eines 
Kühlmediums zu gewinnen, entwickelte Shapiro 1958 [Sha58]. Ab den 1970er Jah-
ren wurde die Gefrierkernmethode zu einer weit verbreiteten Technik, insbesondere 
in der Limnologie und Paläolimnologie. Arbeiten zu diesem Thema verfasste unter 
anderem Swain [Swa78]. Dabei wurde die Sedimentprobe vom Kühlmittel umflos-
sen, gefror dabei und konnte dann entnommen werden. Eine Weiterentwicklung 
dieser Technik stellt die Gefrierlanze dar. Das Kühlmittel zirkuliert in der innen 
hohlen Lanze, wodurch es zum Anfrieren des Sediments an die Außenseite der Lan-
ze kommt. Das gefrorene Sediment kann dann mitsamt der Lanze entnommen wer-
den. Dieses Prinzip wurde u.a. von Stocker [Sto72] beschrieben, wobei auch erst-
mals flüssiger Stickstoff als Kühlmittel eingesetzt wurde. Eine auf dem Aufbau von 
Stocker basierende Weiterentwicklung wird auch von der BAW eingesetzt. 

3.1.1 Versuchsgrundlagen und Durchführung 

Für die Probenahme in Potsdam wurde eine spitz zulaufende, innen hohle Gefrier-
lanze mit einem Durchmesser von 4,5 cm und einer Länge von 100 cm verwendet.  
Zur Gewinnung der Proben kann die Gefrierkernlanze durch mehrere Metallrohre, 
mit innen liegender Stickstoffleitung, bis über die Wasseroberfläche verlängert und 
vom Schiff aus bis zur Gewässersohle abgesenkt werden.  
Beim Absenken der Lanze bis zur Gewässersohle ist darauf zu achten, die Lanze 
möglichst senkrecht und vorsichtig auf dieser aufzusetzen, um ein Aufwirbeln von 
Feinpartikeln zu verhindern. Die Gefrierkernlanze wird anschließend mit einem 
Fallgewicht schrittweise bis zur Strömungsschutzplatte in das Sediment eingebracht. 
Nach dem Einbringen wird der Verbindungsschlauch zum Stickstoffdruckbehälter 
an die innenliegende Stickstoffleitung angeschlossen. Der zugeführte, flüssige Stick-
stoff   (-196°C) gelangt in die Gefrierkernlanze, verdampft dort und entweicht wie-
der über das Verlängerungsrohr in die Atmosphäre. Abbildung 3 zeigt schematisch 
das Prinzip einer Gefrierkernprobenahme. 

Straßer, Lensing, Richter, Frank, Goldscheider 127



 

Abbildung 3: Schematische Darstellung einer Gefrierkernprobenahme. 

Nach ca. 30 – 40 Minuten Gefrierzeit kann der an der Lanze festgefrorene Boden-
körper geborgen werden. In Abhängigkeit von der Kornverteilung der Sedimente, 
der Gefrierdauer, des eingestellten Stickstoffflusses und der Wassertemperatur wei-
sen die Gefrierkerne einen Durchmesser von 20 bis max. 40 cm auf. Der Verbrauch 
an flüssigem Stickstoff beträgt pro Kern etwa 40 Liter [Esp14]. Nach der Entnahme 
der Gefrierkerne mit Hilfe eines Greifers wurden diese einer visuellen Bodenanspra-
che unterzogen und entsprechend in Teilproben zerlegt, welche im gefrorenen Zu-
stand aufbewahrt und für die weiterführenden Laboruntersuchungen aufbereitet 
wurden. 

3.1.2 Qualität der Gefrierkernproben 

Während der Messkampagne in Potsdam wurde festgestellt, dass trotz aller Vorteile, 
die die Gefrierkerntechnik bietet, eine komplett ungestörte Probenahme, wie in der 
Literatur beschrieben, nahezu unmöglich ist. Untersuchungen von Niederreiter 
[Nie99] zeigen, dass es schon beim Einrammen der Lanze in den Untergrund zu 
leichter Aufwirbelung von Feinsedimenten an der Sohloberfläche kommt. An den 
entnommenen Proben wurde außerdem eine von der Kornzusammensetzung der 
Sedimente abhängige Gefügezerstörung durch die Lanze beobachtet. Dabei wird das 
Sediment, das im unmittelbaren Kontakt zur Lanze steht, bei deren Einrammen mit 
nach unten gedrückt (Abbildung 4). 
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Abbildung 4: Teil einer aufgeschnittenen Gefrierkernprobe mit sichtbarer, durch 
Einschlagen der Lanze verursachte, Veränderung der Lagerungsverhältnisse. 

Als nahezu ungestört kann so nur das Probenmaterial ab wenigen Zentimetern Ent-
fernung von der Gefrierlanze betrachtet werden. Dies muss bei der Beprobung für 
weiterführende Laboruntersuchungen beachtet werden. Nach Sego et al. [Seg94] 
überstehen das Korngefüge und der Porenraum von reinen Sanden und Kiesen, trotz 
einer Volumenausdehnung des gefrierenden Wassers um ca. 9 Vol.-%, den Gefrier-
vorgang unbeschadet. Dass das Gefrieren und Wiederauftauen keinen signifikanten 
Einfluss auf das Volumen und die Festigkeit eines Probenkörpers aus wassergesät-
tigten Sand haben, sofern das verdrängte Porenwasser beim Gefriervorgang frei 
abfließen kann und die Umschließungsdrücke beim Einfrieren und Auftauen erhal-
ten bleiben, konnten Singh et al. [Sin92] zeigen. Vor diesem Hintergrund kann da-
von ausgegangen werden, dass es im Rahmen dieser Untersuchungen der Gewässer-
sohle zu keinen relevanten verfahrensbedingten Fehlern bei der Probennahme ge-
kommen ist und so bei den Laboruntersuchungen repräsentative Ergebnisse erzielt 
werden konnten. 

3.2 Entnahme von Laborproben aus den Gefrierkernen 

Zur Durchführung weiterführender Laborversuche müssen die im Gelände gewon-
nenen, tiefgefrorenen Proben aufgetaut werden. Hierzu werden die Probenstücke im 
noch gefrorenen Zustand mit einer Folie umwickelt und anschließend in Sand ein-
gebettet. Der Sand und die Folie stabilisieren die Probe und halten einen Außen-
druck aufrecht, sodass es während des Auftauprozesses zu keinen Verformungen 
oder Setzungen kommt. Die Folie verhindert zusätzlich eine Vermischung der Probe 
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mit dem Sand und dämmt zudem ein Entweichen des noch in der Probe enthaltenen 
Wassers ein (Abbildung 5). 
 

 

Abbildung 5: Gefrorene Sedimentpakete werden für die Durchführung von Per-
meameterversuchen aufbereitet. 

Nach dem Auftauen der Probe können Stechzylinder in das Sediment eingedrückt 
werden. Je nach Orientierung des Stechzylinders konnten aus dem Sedimentkörper 
sowohl horizontale als auch vertikale Proben entnommen werden, wodurch weiter-
führend die Bestimmung der hydraulischen Anisotropie des Sedimentkörpers mög-
lich ist. Die verwendeten Stechzylinder aus Edelstahl haben einen Durchmesser von 
5 cm und besitzen am unteren Ende eine Schneide, um ein leichteres und störungs-
freies Eindrücken zu ermöglichen. Die Länge der verwendeten Stechzylinder beträgt 
ebenfalls etwa 5 cm. Bei der Probenahme muss darauf geachtet werden die Zylinder 
in möglichst großem Abstand zur Gefrierlanze einzudrücken, um Kontakt zu even-
tuell gestörten Bereichen zu vermeiden. Weiterhin ist der Zylinder zur Vermeidung 
möglicher späterer Randumläufigkeiten bei den Permeameterversuchen gerade und 
in einem Zug einzudrücken.  

3.3 Permeameterversuche 

Mit Durchflussmessungen in Permeametern kann die hydraulische Durchlässigkeit 
sowohl von ungestörten als auch gestörten Sedimentproben bestimmt werden. Bei 
Verwendung von ungestörten Lockersedimentproben geben die Versuchsergebnisse 
Auskunft über die hydraulische Durchlässigkeit unter natürlichen Lagerungsverhält-
nissen. Alle Permeameterversuche des Projekts wurden mit Proben, die hauptsäch-
lich aus Fein- und Mittelsand bestehen, durchgeführt, weshalb nach von 
Soost [Soo08] eine Versuchsapparatur mit veränderlichem hydraulischem Gefälle 
gewählt wurde. Um einer etwaigen Bildung von Gasblasen, die zur Verstopfung 
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eines Teils des Porenraumes führen können, vorzubeugen wurde dazu entgastes 
Wasser verwendet. 

3.3.1 Versuchsgrundlagen und Durchführung 

Die Durchlässigkeitsversuche zur Bestimmung des kf-Wertes erfolgten in Anlehnung 
an DIN 18130-1 [DIN98] und an die Versuchsbeschreibung von Langguth & 
Voigt [LV04]. Das hydraulische Gefälle wurde entsprechend dem Filtergesetz nach 
Darcy [Dar56] so gewählt, dass während der Versuchsdurchführung laminare Strö-
mungsverhältnisse vorherrschen. Die Probenabmessungen und damit die Stechzy-
linder wurden konform zu DIN 18130-1 [DIN98] gewählt. Diese schreibt ein Ver-
hältnis von Größtkorn zu Probendurchmesser von mindestens 1:10 und von Größt-
korn zu Probenhöhe von mindestens 1:5 vor. Dadurch soll ein möglicher Einfluss 
von kleinskaliger Heterogenität des Probenmaterials auf das Versuchsergebnis aus-
geschlossen werden. In Abbildung 6 ist eine schematische Darstellung des Ver-
suchsaufbaus zu sehen.  
Eine Abweichung gegenüber der in der Norm vorgegebenen Vorgehensweise ist die 
Durchströmung der Probe von oben nach unten. Dies war nötig um versuchsbeglei-
tend die Veränderung der natürlichen Lagerungsdichte durch den Wasserdurchfluss 
sowie den Einfluss von künstlicher Verdichtung der Probe auf den kf-Wert zu ermit-
teln. Vergleichsuntersuchungen, bei denen unverdichtete, aufgesättigte Proben von 
unten nach oben durchströmt wurden, zeigten keine Unterschiede bezüglich der zu 
Beginn ermittelten Durchlässigkeitsbeiwerte. 
 

 

Abbildung 6: Schematischer Aufbau eines Permeameterversuchs (Probe von oben 
nach unten durchströmt). 
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3.2.2 Berechnungsverfahren 

Nach DIN 18130-1 [DIN98] lässt sich der Durchlässigkeitsbeiwert nach folgender 
Formel berechnen: 

                     in [  ] 
Dabei gilt:  a:   Querschnittsfläche des Standrohres [m²] 

     l0:   Höhe des Probenkörpers [m] 

h1: auf den Probenauslauf bezogener Wasserstand im Standrohr    
bei Versuchsbeginn 

h2: auf den Probenauslauf bezogener Wasserstand im Standrohr    
bei Versuchsende 

Ap:  Querschnittsfläche des Probenkörpers [m²] 
∆t:  Messzeitspanne [s] 

Da die Viskosität des Wassers temperaturabhängig ist und deshalb bei gleichem 
hydraulischen Gradienten die Fließgeschwindigkeit und damit der kf-Wert von der 
Temperatur beeinflusst wird, wurde eine „Temperaturkorrektur“ der Werte durchge-
führt, um die Ergebnisse der Durchlässigkeitsversuche später mit den aus der Korn-
verteilung berechneten Durchlässigkeitsbeiwerten und mit Literaturwerten verglei-
chen zu können [LV04]. Nach DIN 18130-1 [DIN98] kann der kf-Wert auf eine 
Vergleichstemperatur von 10°C nach folgender Formel korrigiert werden: 

                                            in [  ] 
Dabei gilt:  T:    Wassertemperatur beim Versuch [°C] 
     kf:    aus Versuch ermittelter Durchlässigkeitsbeiwert [m/s] 

α:    Temperatur-Korrekturbeiwert [-] 
kf,10°C:  Durchlässigkeitsbeiwert bei 10°C [m/s] 

 

4  Ergebnisse und Diskussion 

Die an den Proben aus dem Bereich des Nedlitzer Durchstichs ermittelten Werte für 
die vertikale hydraulische Durchlässigkeit (kf,v) erstrecken sich über einen Bereich 
von 1,95∙10-7 m/s bis 3,46∙10-5 m/s. Für die horizontale hydraulische Durchlässigkeit 
(kf,h) wurden Werte zwischen 2,55∙10-7 m/s und 6,65∙10-5 m/s ermittelt. Die durch-
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schnittliche hydraulische Durchlässigkeit beträgt in vertikaler Richtung 
9,81∙10-6 m/s und in horizontaler Richtung 2,54∙10-6 m/s.  
Der ermittelte Anisotropiefaktor (kh/kv) variiert für verschiedene untersuchte Schich-
ten zwischen 0,25 und 15,9 und beträgt im Mittel 4,58. Im Allgemeinen wurde fest-
gestellt, dass der Grad der Anisotropie mit zunehmender Tiefe jedoch abnimmt, die 
vertikale hydraulische Durchlässigkeit mit steigender Tiefe zunimmt. Dies kann 
durch eine vorhandene Kolmation der Gewässersohle im Untersuchungsgebiet er-
klärt werden. Speziell der oberste Bereich der Gewässersohle, bis zu einer Tiefe von 
etwa 10 cm, weist teilweise eine stark verringerte vertikale hydraulische Durchläs-
sigkeit im Vergleich zu den darunter liegenden Bereichen auf. 
Durch die Untersuchungen in Potsdam-Nedlitz konnte gezeigt werden, dass die 
Kombination aus Gefrierkernprobename und nachfolgenden Permeameterversuchen 
an den gewonnenen Proben ein geeignetes Werkzeug darstellt, um eine geohydrauli-
sche Charakterisierung von Gewässersohlsedimente durchzuführen.    
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Nutzung von Verfahren der Bildanalyse zur
Baugrundbeurteilung

M. Wacker, T. Neumann, J. Engel, G. Gräfe

HTW Dresden

Moderne Verfahren der Bildverarbeitung erlauben die automatische Analyse von Di-

gitalaufnahmen und die Erkennung und numerische Beschreibung von unterschiedli-

chen Mustern. Der Beitrag behandelt erste Schritte zur Nutzung dieser Methoden für

geotechnische Zwecke. Dabei liegt der Schwerpunkt auf der Entwicklung praxistaug-

licher Methoden unter Berücksichtigung der bekannten Arbeitsweisen und Erfahrun-

gen. Voraussetzung dafür ist die Sicherung einer ausreichenden Qualität der Digi-

talbilder. Zu diesem Zweck wurde eine entsprechende Vorrichtung entwickelt. Mittels

spezieller Algorithmen und der Einbindung in ein Datenmanagementsystem ist ein

System entstanden, das durch Anlernen und die Sammlung von Daten eine zunehmen-

de Verbesserung der Prognosequalität ermöglicht.

1 Einleitung

1.1 Geotechnische Eigenschaften von Boden und Fels

Die Eigenschaften von Boden und Fels als Baugrund oder Baustoff müssen durch
Kennziffern erfasst werden. Grundlage dafür sind Stoffgesetze, mit denen das Ver-
halten mathematisch beschrieben werden kann, sowie experimentelle Verfahren zur
Durchführung von Messungen, mit denen sich die erforderlichen Kennwerte bestim-
men lassen. In Bezug auf die Praxis in den geotechnischen Versuchsanstalten haben
sich spezielle Untersuchungsmethoden etabliert, wobei auch regionale Besonderhei-
ten und Erfahrungen eine Rolle spielen.

Durch Einbeziehung von Erfahrungen, Korrelationen und anderen Näherungen lässt
sich die Datengrundlage bei der Festlegung charakteristischer Kennwerte wesentlich
erhöhen. In Abb. 1 sind die Schritte zur Ableitung der charakteristischen und der Be-
messungswerte in Anlehnung an den EC 7 dargestellt. Korrelationen und Erfahrungen
dürfen als

”
abgeleitete Werte“ berücksichtigt werden.

Mitteilungen des Instituts für Geotechnik der Technischen Universität Dresden, Heft 19, 2014
Vorträge zum Ohde-Kolloquium 2014



Messung

Versuchsergebnisse

Grenzzustand:
Spannungs- oder 
oder Verformungs-
bedingung

Auswertung 
der Versuchs-
ergebnisse

- Korrelationen
- Erfahrungen
- Theorie

Anpassungsfaktoren für
Grenzzustand

versuchsbezogene Korrekturen, unabhängig 
von weiteren Berechnungen

"direkte Auswertung" "abgeleitete Werte"

geotechnischer Parameter Wert des Widerstands oder Koeffizient aus
halbempirischer oder indirekter Methode

- statistische Methoden
- ingenieurmäßige
  Bewertung

charakteristischer Wert der Materialeigenschaft charakteristischer Wert des Widerstandes

Bemessungswert der Beanspruchung Berechnungswert des Widerstands

TeilsicherheitsbeiwerteTeilsicherheitsbeiwerte

- statistische Methoden
- ingenieurmäßige
  Bewertung

Abbildung 1: Schematischer Ablauf bei der Ermittlung von Bemessungswerten, Ein-
fluss von Korrelationen und Erfahrungen

Kennzeichnend für die Lösung geotechnischer Aufgaben ist oft eine Vorgehenswei-
se, die Erfahrungswerte mit quantitativen Aussagen kombiniert. Erfahrungen zu sam-
meln und weiterzugeben ist ein unverzichtbarer Teil der geotechnischen Arbeitsweise.
Dies ist die Grundlage für die Bereitstellung verbesserter Werkzeuge für die sichere
und wirtschaftliche Bemessung von Bauwerken. Nicht zuletzt kann die systematische
Nutzung von Erfahrungen auch ein Wettbewerbsvorteil sein.
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Tabelle 1: Beschreibung der Druckfestigkeit und Einteilung der Verwitterungsgrade

im Feld

Bezeichnung Untersuchungsverfahren in situ einaxiale
Druckfestigkeit
qu in MN/m2

außerordentlich ge-
ring, zersetzt

mit Fingernagel leicht ritzbar, kann mit Hand
gelöst werden, plastifiziert in Wasser

<1,0

sehr gering, stark

entfestigt

mit Messer gut ritzbar, zerbröckeln bei Ham-
merschlägen, Rückprallhammer Rm ≈ 0

1,0 ≤ qu < 5,0

gering, mäßig ent-

festigt

mit Messer schwer ritzbar, durch feste
Schläge mit Hammer schwach einkerbbar,
dumpfer Klang, Rm < 10...15

5,0 ≤ qu < 25,0

mäßig hoch, ange-

wittert

mit Messer nicht ritzbar, durch einen festen
Hammerschlag zu zerbrechen, wenig heller
Klang, Rm ≈10-30

25,0 ≤ qu < 50,0

hoch, unverwittert mehrere Hammerschläge zum Zerbrechen,
heller Klang, Rm ≈ 20-40

50,0 ≤ qu <100,0

sehr hoch sehr viele Hammerschläge erforderlich zum
Zerbrechen, sehr heller Klang

100,0 ≤ qu < 250,0

außerordentlich
hoch

durch Schläge mit dem Geologenhammer
lösen sich nur Splitter, sehr heller Klang

250,0 ≤ qu

In Bezug auf die Bewertung der Eigenschaften von Boden und Fels liegt der Benen-
nung und Beschreibung des Materials eine Vorstellung über die Größenordnung be-
stimmter Eigenschaften zugrunde. Ein Beispiel dafür ist die begriffliche Beschreibung
der Festigkeit und des Verwitterungsgrads von Fels, z. B. nach Tabelle 1. Eine Zu-
ordnung von Spannweiten eines Kennwerts zu einer begrifflichen Beschreibung setzt
voraus,

1. dass eine bestimmte Eigenschaft, die als wichtig für ein Material anerkannt ist,
mit umgangssprachlichen oder Fachbegriffen von vielen beteiligten Fachleuten
in ähnlicher Art beschrieben, und

2. die Eigenschaft durch eine messbare Größe oder einen abgeleiteten Kennwert
beschrieben werden kann. Es muss dafür ein Untersuchungsverfahren und eine
Vorschrift zur Auswertung zugrunde liegen.

Diese Vorgehensweise ermöglicht die Berücksichtigung von Erfahrungen und die Op-
timierung des Untersuchungsaufwands.

1.2 Geotechnisches Modell

In den letzten Jahrzehnten sind die numerischen Verfahren der Geotechnik wesent-
lich weiterentwickelt worden. Es ist mittlerweile möglich, dreidimensionale Problem-
stellungen mit einem vertretbaren Aufwand numerisch zu modellieren. Zur Bereitstel-
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lung der erforderlichen Informationen für die Erstellung dreidimensionaler Baugrund-
modelle fehlen ähnliche leistungsfähige und praktisch einsetzbare Verfahren. Da der
Aufwand für die Erkundung und Untersuchung des Baugrunds in vielen Fällen eher
reduziert wird, entsteht eine zunehmende Diskrepanz zwischen vorhandener Informa-
tionsdichte und rechnerischer Modellierung.

Abbildung 2: Baugrundschichtung und geotechnisches Modell

Ein wichtiger Aspekt der Nutzung gesammelter Erfahrungen ist die Ableitung eines
der Aufgabenstellung angepassten geotechnischen Modells. Dafür ist der Untergrund
zunächst zu erkunden und auf Grundlage der Bewertung der Eigenschaften in Homo-
genbereiche zu unterteilen, die zahlenmäßig durch Kennwerte beschrieben werden.

Der erste Schritt ist die Benennung und Beschreibung und die Festlegung von Schicht-
grenzen. Im Unterschied zur geologischen Idealisierung des Untergrunds sind die
Schichtgrenzen so festzulegen, dass die für das Bauvorhaben maßgebenden Einflüsse
berücksichtigt werden.

Der Umfang spezieller Materialuntersuchungen und Messungen zur Ermittlung von
Arbeitslinien des Baugrunds wird wegen des hohen technischen und zeitlichen Auf-
wands meist auf ein Minimum begrenzt. Mit den Ergebnissen von Untersuchungen an
wenigen Stichproben müssen die Eigenschaften von ausgedehnten Bereichen des Un-
tergrunds beschrieben werden. Statistische Verfahren können wegen der begrenzten
Anzahl der Stichproben nur selten eingesetzt werden.
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Deshalb wird in der Geo- und Umwelttechnik seit vielen Jahrzehnten an der Ent-
wicklung effektiver Verfahren gearbeitet, die mit wenig Zeit- und Kostenaufwand die
gesuchten Kennwerte liefern. Zwei unterschiedliche Vorgehensweisen sind üblich:

1. Messung von wenigen, einfach bestimmbaren Leitparametern, die mit den in-
teressierenden Kennziffern über Korrelationen verknüpft sind,

2. indirekte Messungen, bei denen aus der Antwort des Systems auf eine definierte
Einwirkung auf die Eigenschaften geschlossen wird.

Bei beiden Vorgehensweisen ist die Kalibrierung der Methode erforderlich. Dazu
werden für ein Untersuchungsgebiet an ausgewählten Stichproben Messungen durch-
geführt und die Ergebnisse miteinander in Beziehung gebracht. Typische Beispiele für
dieses Vorgehen sind die Methoden zur Ableitung der Eigenschaften des Gebirges bei
Fels. Neben den Kenngrößen, die an kleine Gesteinsprüfkörpern ermittelt werden, ist
in besonderem Maße das Trennflächengefüge zu berücksichtigen. Für die Bewertung
der Gebirgseigenschaften von Fels spielt der RQD-Wert eine wichtige Rolle. Er ist
eine einfach durch Ausmessen am Bohrkern bestimmbare Größe.

1.3 Baugrundaufschlüsse – Dokumentation, Interpretation

Schichtenverzeichnis
für Bohrungen ohne durchgehende Gewinnung von gekernten Proben

Bauvorhaben: ABS Berlin - Cottbus, Setzungsstelle km37,6

Bohrung Nr. KB 1/13 Blatt 4
Datum:
12.11.2013-
13.11.2013

1 2 3 4 5 6

a) Benennung der Bodenart Entnommene
und Beimengungen Bemerkungen ProbenBis

b) Ergänzende Bemerkungen Sonderproben
....m Wasserführung Tiefe
unter c) Beschaffenheit d) Beschaffenheit e) Farbe Bohrwerkzeuge in mArt Nr

Ansatz- nach Bohrgut nach Bohrvorgang Kernverlust (Unter-
punkt Sonstiges kante)f) Übliche g) Geologische h) i) Kalk-

Benennung Benennung Gruppe gehalt

4.50

a)

b)

c) d) e)

f) g) h) i)

Feinsand, schwach mittelsandig, schwach schluffig    mit org. 
Resten

 

leicht verbacken  leicht zu bohren dunkelgrau

Schmelzwasser-
sand

 Quartär   - feucht-nass

6.50

a)

b)

c) d) e)

f) g) h) i)

Feinsand, schwach mittelsandig

 

homogen  leicht zu bohren grau

Schmelzwasser-
sand

 Quartär   - nass

a)

    0.00m
A    0.40m Auffüllung, Kies, stark sandig,

steinig   (Brechkorngemisch)
an der Basis Geotextil!

A    0.70m

Auffüllung, Sand, schwach 
kiesig, schwach steinig

    1.60m

Feinsand, schwach 
mittelsandig  mit org. Resten    2.40m

Torf, feinsandig, schwach 
schluffig

    3.50m Feinsand, schwach 
mittelsandig  mit Holzresten

    4.50m Feinsand, schwach 
mittelsandig, schwach 
schluffig    mit org. Resten

    6.50m

Feinsand, schwach 
mittelsandig

    8.30m

Feinsand, schwach 
mittelsandig, schwach 
schluffig bis schluffig   mit 
kleinen Schlufflagen

   10.00m

Feinsand, schwach 
mittelsandig

Ansatzpunkt:GOK

Abbildung 3: Schichtenverzeichnis und Bohrprofil

Die Ergebnisse von Aufschlüssen werden in Formularen erfasst und in der Regel foto-
grafisch dokumentiert. Abb. 3 zeigt ein Beispiel für die Dokumentation der Aufschlus-
sergebnisse mittels Schichtenverzeichnis und die grafische Darstellung als Bohrprofil.

Während für die Erfassung und Darstellung einheitliche Vorgaben in Normen und
Regelwerken zusammengestellt sind, wird die fotografische Dokumentation vielfach
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Abbildung 4: Kernkiste mit erbohrten Bodenschichten

lediglich zum Nachweis der erbrachten Leistung genutzt. Die Aufnahme einer Kern-
kiste mit Beschriftung ist in Abbildung 4 dargestellt.

2 Nutzung von Informationsverarbeitung und Bildana-
lyse

2.1 Projekt-Archiv-Geotechnik PrAG

Seit mehreren Jahren wird am Fachgebiet Geotechnik am Aufbau eines Informations-
managementsystems für Geotechnik und Umwelt gearbeitet. Der Beginn der Entwick-
lung war zunächst auf die automatische Erfassung und Auswertung von Laborversu-
chen ausgerichtet. Schrittweise ist aus dem Anfangsdatenmodell ein Konzept entwi-
ckelt worden, mit dem es möglich wird, bisher dezentral und individuell abgelegte
Daten in einem zentralen Server zu sammeln. Bei der Entwicklung wurde versucht,
auch die seit vielen Jahrzehnten gesammelten Erfahrungen zu berücksichtigen.

Mit dem in Abb. 5 dargestellten Datenkonzept ist es möglich, die Informationen im
Zusammenhang mit der Bewertung des Untergrunds nach den Kategorien Versuch,
Probe und Schicht zu unterteilen. Diese Zuordnung erfordert den Aufbau unterschied-
licher Datenstrukturen und die Entwicklung von Algorithmen zur

1. automatischen Interpretation von Ergebnissen einzelner Versuche zur Ableitung
von Kennwerten der Probe,

2. der Berücksichtigung von anderweitig erfassten Kennwerten von Proben,

3. der Zusammenführung und Interpretation von Probendaten zur Ableitung von
Kennwerten einer Schicht und

4. der Sicherung der Konsistenz der Daten innerhalb des gesamten Systems PrAG.
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Abbildung 5: Gliederung und Komponenten des Projektarchivs PrAG

Neben der bisher im Mittelpunkt stehenden Nutzung des Systems geo-DATe zur Ver-
waltung von Versuchsergebnissen sollen zunehmend andere Inhalte, insbesondere mul-
timediale Daten, Berechnungen, Pläne und Berichte, innerhalb von PrAG mit ver-
waltet werden können. Für die Umsetzung dieser Ziele hat sich eine interdisziplinär
zusammengesetzte Arbeitsgruppe an der HTW Dresden etabliert, die sich aus Mitar-
beitern der Fachgebiete Informatik/Datenbanken, Medieninformatik, Gestaltung und
Geotechnik zusammensetzt.

Zu den wesentlichen Schwerpunkten, die in der zurückliegenden Zeit verfolgt worden
sind, gehören folgende Inhalte:

• Aufbau einer Datenbank für Kennwerte von Einzelproben (TeRRaS)

• Vervollständigung des Datenverwaltungssystems PrAG

• Einbeziehung von Verfahren zur Georeferenzierung und Visualisierung

• Konzeption zur Nutzung der Bildanalyse

Zur globalen Referenzierung aller Informationen innerhalb von PrAG ist das Informa-
tionsverwaltungssystem mit Clientanwendungen und Georeferenzierungskomponen-
ten erweitert worden. Neben der eigentlichen Referenzierung musste außerdem die
Art der Daten Berücksichtigung finden. Zu diesem Zweck wurden unter anderem die
folgenden Kategorien von Daten eingeführt.

- auf einen Punkt bezogene, nicht sachverständig interpretierte Ergebnisse von
Messungen,
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Abbildung 6: Sammlung von Informationen mit Lage- und Zeitbezug

- punktbezogene Daten aus der Interpretation indirekter Informationen,

- auf eine Schicht bezogene Kennwerte, aus Bewertung direkter Messungen ab-
geleitet,

- schichtbezogene Kennwerte, aus Bewertung indirekter Informationen abgelei-
tet.

Es wurde die Geodatenkomponente PostGIS eingebunden, welche fortgeschrittene
Datentypen (Geographie) und Routinen für die Geodatenhaltung bietet. Der Typ Geo-
graphie führt alle Berechnungen (Umkreis, Abstand etc.) auf das definierte Sphäroid
durch. Im genaueren wird dafür das bekannte WGS84 (SRID:4326) genutzt. Dadurch
entfallen die Nachteile lokaler projizierter Koordinatensysteme bei der Rechnung über
deren angedachte Ausbreitung hinweg. Daten, die in kartesischen Koordinaten durch
den Nutzer eingegeben werden, werden deshalb transformiert. Die Präsentationsebene
ist davon unberührt, da über Rücktransformation in ein beliebiges Koordinatensystem
überführt werden kann.

2.2 Arbeitsplatz Bilderfassung

Die fotografische Erfassung von Bohrkernen und Proben gehört zur üblichen Praxis.
Qualität und Informationsumfang der Aufnahmen sind bisher sehr unterschiedlich und
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Abbildung 7: Beispiel für die Erfassung der Koordinaten mit Trackern

von der individuellen Arbeitsweise des Sachverständigen abhängig. Es war deshalb
ein Ziel in der Arbeitsgruppe, einen Arbeitsplatz zu entwickeln, der praxistauglich ist
und die Einbindung von Bilddaten in das Datenbanksystem ermöglicht.

Der Arbeitsplatz soll wichtige Arbeitsschritte bei der Erfassung von Bodenproben un-
terstützen und automatisieren. Die zwei wichtigsten Komponenten sind ein System zur
standardisierten Aufnahme von Fotos der Bodenproben sowie ein lernfähiges System
zur automatischen Bildanalyse.

Bei der Probenerfassung werden zunächst hochqualitative Fotos der Bodenproben er-
stellt. Zu diesem Zweck ist eine leistungsfähige digitale Spiegelreflexkamera im Ar-
beitsplatz integriert. Diese wird automatisch von der Analyse-Software angesteuert.
Um verzerrungsfreie Fotos zu garantieren, wird die Kamera des Arbeitsplatzes ein-
malig vorkalibriert. Ein möglichst einheitliche und standardisierte Farbdarstellung
ist grundlegend für die Auswertung der Fotos. Daher werden in den Arbeitsplatz
Referenz-Farbkarten fest integriert, wodurch die Farben der Fotos automatisch aus-
geglichen werden können. Selbst bei wechselnder Außenbeleuchtung ist somit die
Reproduzierbarkeit der Ergebnisse gegeben.

Es sind zwei QR-Marker fest in der Ebene der Oberkante des Bohrkerns installiert.
Diese werden von der Kamera erfasst und von der Software automatisch erkannt.
Die bekannten räumlichen Abstände der Marker erlauben es, das Bild mit einem vir-
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Abbildung 8: Prototyp eines beweglichen Arbeitsplatzes zur Bilderfassung

Abbildung 9: Testbeispiele von Kernkisten mit deutlichen und nahezu stufenlosen
Übergängen zwischen den Schichten

tuellen Längenmaß auszustatten. Dadurch kann die Schicht-Tiefe sowie Größe von
Bruchstücken direkt am Foto ausgemessen werden. Das Anlegen eines Maßbandes an
die Bodenprobe entfällt. Alle Messungen können auch nachträglich kontrolliert und
nachvollzogen werden.

2.3 Algorithmen der Bildanalyse

In einer weiteren Entwicklungsstufe wird die Software um Algorithmen zur automati-
schen Erkennung von Schichtgrenzen erweitert. Dabei müssen farbliche und struktu-
relle Unterschiede berücksichtigt werden. Ziel ist die Identifikation unterschiedlicher
Bodenschichten und die Vermessung der Schichtgrenzen. Zur Erkennung der Schich-
ten wird auf Verfahren aus den Bereichen Computer Vision und Bildverarbeitung
zurückgegriffen. Ein besonderer Schwerpunkt ist die Einbeziehung von Techniken zur
automatischen und lernfähigen Identifikation von Texturen und Objekten in Bildern.
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Abbildung 10: Analysesoftware mit freigestelltem Bohrkern und eingezeichneten
Schichtgrenzen

Eine Detektion von Schichtgrenzen anhand der unbearbeiteten Bilddaten, z. B. anhand
der Pixelfarben der Fotos direkt, ist von keinem Algorithmus direkt umsetzbar. Statt-
dessen wird auf Feature-Transformationen aus der Computer-Vision zurückgegriffen.
Zu den aktuellen Entwicklungen der letzten Jahre gehören Feature-Transformationen
wie Gabor-Wavelets [KP02], Histograms of Gradients [DT05], Co-Occurance Matri-
zen [PCG05], Local Binary Patterns [OPH96] oder Bag-of-Features sowie Pyramid
Pooling [CN11]. Welche Feature-Transformation für die Erkennung von Schichtgren-
zen in Bodenproben am besten geeignet ist, muss zunächst anhand von Test-Daten
ermittelt werden. Dabei kommt es aber nicht nur auf die Genauigkeit, sondern auch
auf die Rechengeschwindigkeit bei hochaufgelösten Eingangsbildern um die 20 Me-
gaPixel an. Der hier umgesetzte Ansatz geht davon aus, dass innerhalb einer Schicht
in einer Bohrprobe das farbliche sowie strukturelle Aussehen (die Textur) sich nicht
verändert. Sprünge in diesem strukturellen Aussehen deuten auf mögliche Schicht-
grenzen hin. Diese erscheinen nach der Feature-Transformation als Sprünge in Rich-
tung der Bohrung.

Prototypisch wurde im Projekt ein erster lernfähiger Algorithmus implementiert. Dazu
wurde ein Sliding-Window-Ansatz genutzt, ähnlich wie es bei der Gesichts-Detektion
in Bildern üblich ist. Wie in Abb. 11 dargestellt wird das Bild der Probe in sich
überlappende Teilbilder (windows) zerlegt. Ob sich in der Mitte jedes Teilbildes eine
Schichtgrenze befindet, oder nicht, kann nun von einem Klassifikator gelernt werden.
Dabei können diesem Klassifikator positive (Schichtgrenze vorhanden) und negative
(keine Schichtgrenze vorhanden) Lern-Beispiele aus einer Datenbank gegeben wer-
den. Je mehr Lern-Beispiele vorhanden sind, also je größer die Datenbank mit der
Zeit wird, desto besser wird auch der Klassifikator.

Nachdem die Bilder der Bohrkernproben aus der Datenbank mittels des Sliding-Win-
dow Ansatzes in N Teilbilder Ik zerlegt wurden, soll gelernt werden, ob sich in der Mit-
te der Teilbilder eine Schichtgrenze befindet. Für eine prototypische Umsetzung wurde
zunächst auf nur zwei Verfahren, die Histogram of Gradients (HOG) und Grey-Level
Co-Occurance Matrizen (GLCM) zurückgegriffen. Später kann dies um zusätzliche
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Input

Window 1 - no border

Window 2 - no border

Window 3 - border detected

Result

...

Window N - no border

Abbildung 11: Schematische Darstellung des Sliding-Window-Ansatzes zur Detekti-
on von Schichtgrenzen.

Feature-Transformationen erweitert werden, was eine höhere Genauigkeit verspricht,
jedoch eine größere Datenbank an Bohrproben erfordert. Die Feature-Transformation
wird nicht direkt auf dem Teilbild Ik angewendet. Statt dessen wird das Teilbild in der

Mitte in ein rechtes I
(r)
k und linkes I

(l)
k getrennt. Sollte in der Mitte von Teilbild Ik eine

Schichtgrenze sein, so ist zu erwarten dass I
(r)
k sich stark von I

(l)
k unterscheidet. Der

hier zugrunde gelegt Ansatz ist, den Abstand des rechten und linken Teilbildes nach
der Feature Transformation zu berechnen, woraus sich zwei skalare Werte ergeben,

f
(glcm)
k = Ω(glcm(I

(r)
k )−glcm(Il

k)) (1)

f
(hog)
k = Ω(hog(I(r)k )−glcm(Il

k)) . (2)

Als Distanzfunktion ist in den ersten Tests die ℓ1 norm (die sogenannte Manhatten-
Distanz), d. h. Ω(·) = | · |1 benutzt worden. Somit ergibt sich nach Verarbeitung aller
Bilder eine Eingabe Matrix X ∈ RN×2 mit

Xk = [ f
(glcm)
k , f

(hog)
k ] (3)

Diese Matrix wird als Trainings-Vektor für das Lernverfahren verwendet.

Das Lernverfahren erfordert Fotos von Bohrkernproben, in denen die Schichtgrenzen
von Fachleuten festgelegt worden sind. Für jedes der Teilbilder lässt sich eine Zielva-
riable yk ∈ {0,1} ermitteln, welche nur dann 1 ist, wenn der Fachmann genau in der
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Abbildung 12: Tatsächliche (schwarze gestrichelte Linien) und automatisch detektier-
te Schichtgrenzen (weiße durchgehende Linien).

Mitte des Teilbildes eine Schichtgrenze eingezeichnet hat (sonst 0). Damit Schicht-
grenzen in neuen Fotos von Bohrkernproben automatisch detektiert werden können,
wird eine Klassifikationsfunktion f : R2 →{0,1} gelernt. Es ist für die ersten Experi-
mente eine lineare Support Vector Machine [DT05] genutzt worden. Um die Schicht-
grenzen in einem neuen Foto zu detektieren, werden die Teilbilder (sliding window)
extrahiert, die Feature-Vektoren nach Gleichung (1) errechnet und zur Prediktion an
die Support Vector Machine weitergereicht. Danach werden eng benachbarte Detek-
tionen zusammengefasst.

Um die Genauigkeit des Systems zu testen wurde eine Datenbank mit 8 Fotos genutzt,
in welchen Schichtgrenzen von Experten eingezeichnet waren. Der Algorithmus wur-
de systematisch für jedes Foto evaluiert. Dabei wurde je ein Foto als Testdatensatz
genutzt, und nur anhand von den restlichen 7 Fotos wurde das System angelernt.

Wacker, Neumann, Engel, Gräfe 149
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Abbildung 13: Feature-Distanzen sowie Prädiktionssicherheit anhand einer Probe mit
3 verschiedenen Erdschichten.

Die Ergebnisse sind in Abb. 12 dargestellt. Das System erkennt 16 der 19 Schichtgren-
zen korrekt. Drei Schichtgrenzen wurden falsch erkannt. In Abb. 13 ist der Detektions-
prozess dargestellt. Die Grafik unter dem Bild zeigt die Werte der Feature-Distanzen

f
(glcm)
k (”GLCM”) und f

(hog)
k (”HOG”), sowie die Prediktionssicherheit der Support

Vector Machine (”probability”). Beide Detektoren reagieren unterschiedlich stark auf
Änderungen des Aussehens. Mit dem QR-Code kann mittels eines virtuellen Maßban-
des die Tiefe der detektierten Schichten zentimetergenau ermittelt werden.

Es besteht die Möglichkeit, dass in manchen Fällen visuell erkennbare Unterschiede
fälschlich als Schichtgrenzen interpretiert werden, z. B. infolge von Lichteinflüssen
oder Umsortierung der Körner. In anderen Fällen weisen wirkliche Schichtgrenzen
nur geringe visuelle Unterschiede auf, die ein Fachmann aber als Schichtgrenze deu-
ten würde. Das lernfähige System soll dazu in Zukunft weiter verbessert werden. Bei-
spielsweise könnten zusätzliche Features eingefügt werden.

Untersucht werden soll auch die Frage, ob die Schichtgrenzen direkt am Bild anstatt
in getrennten sliding windows detektiert werden können und ob die Support Vector
Machine durch einen nichtlinearen Klassifikator (z. B. Radial Basis Function SVM)
oder ein neuronales Netz ersetzt werden kann [KSH12]. Dazu werden Trainingsda-
ten in Form von Fotos sowie von Fachleuten festgestellte Schichtgrenzen erfasst und
zusätzlich mit Informationen in der Datenbank PrAGverknüpft. Das System kann sich
dabei während der Verwendung des Arbeitsplatzes stetig verbessern, indem es auf
Korrekturen von Laboranten und Bauingenieuren reagiert und sich entsprechend an-
passt.

3 Zusammenfassung, Ausblick

Obwohl der Umfang an Untersuchungen zur Aufstellung geotechnischer Modelle nicht
zunimmt und auch die Verfahren nicht wesentlich weiterentwickelt worden sind, wer-
den zunehmend dreidimensionale Modelle in der Geotechnik für numerische Untersu-
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chungen genutzt. Eine Möglichkeit zur Aufstellung solcher Modelle ist die umfassen-
de Nutzung der verfügbaren Informationen. Bilddaten von Bohrkernen und Bodenpro-
ben können dafür einen wesentlichen Beitrag liefern. Ziel der weiteren Entwicklungen
ist es deshalb, die Erfassungseinheit für den Einsatz im Feld auszubauen und die Refe-
renzierung der Bilddaten mit Bezug zu den Kennwerten und Schichtenverzeichnissen
umzusetzen.

Das Grundkonzept besteht in der interdisziplinären Verknüpfung und Weiterentwick-
lung von Methoden zur Vorhersage der Untergrundeigenschaften mit Informationen
aus Bildanalyseverfahren, klimatischen Parametern und numerischen Prognoseverfah-
ren. Die Verknüpfung wird im Rahmen eines Datenmanagementsystems umgesetzt.
Der Schlüssel dafür ist die ort- und zeitbezogene Erfassung der Daten.

Die digitale Kennzeichnung vereinfacht die Zuordnung von Materialproben oder Be-
obachtungspunkten. Zur Umsetzung ist ein geländetaugliches und multimediales Do-
kumentationswerkzeug zu entwickeln, welches eine schnelle und komfortable Infor-
mationsaufnahme auf dem Baufeld ermöglicht. Alle Angaben zu einem geografisch
festgelegten Punkt, zusätzliches Bildmaterial und andere Daten werden online auf der
Baustelle (

”
online on site“) erfasst und über eine Datenbank auf einem zentralen Ser-

ver gespeichert.
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Bei kohäsiven Böden kommt es immer wieder vor, dass darin eingerammte Stahl-

spundwände nach einer gewissen Standzeit sich nur sehr schwer herausziehen las-

sen. Eine Möglichkeit zur Herabsetzung des Ziehwiderstandes besteht darin, eine 

elektrische Spannung anzulegen und die günstigen Effekte der Elektro-Osmose aus-

zunutzen. Im Rahmen eines internationalen Forschungsvorhabens wurde dies unter-

sucht. Die elektro-osmotischen Parameterwerte eines typischen Tons wurden in 

einer osmotischen Röhre ermittelt. Kleinmaßstäbliche Modellversuche an Stahlble-

chen zeigten eine nennenswerte Reduzierung der erforderlichen Herausziehkraft. 

Die Wirkung der Elektro-Osmose wurde anschließend anhand von aufwändigen 

großmaßstäblichen Versuchen im Labor bestätigt. Mittels numerischer Simulation 

wurde eine Parameterstudie zur Ermittlung der optimalen Konfiguration bei Einsatz 

des Verfahrens in der Praxis durchgeführt. 

1 Einleitung 

Die Wiederverwendbarkeit der Spundbohlen ist ein klarer Vorteil der Spundwand-
bauweise. Insbesondere bei Linienbaustellen führt der mehrfache Einsatz der Bohlen 
zu sehr wirtschaftlichen Lösungen für die temporären Stützbauwerke. Zur Wieder-
gewinnung müssen die Bohlen zumeist unter Einsatz von Vibration gezogen wer-
den. Speziell wenn die Bohlen in kohäsiven Schichten einbinden, kann das Ziehen 
sich als schwierig gestalten. Bei einer längeren Standzeit von Bohlen in einer bindi-
gen Schicht kommt es zu einem „Festwachsen“ der Bohlen, so dass beim Heraus-
ziehen teilweise deutlich größere Kräfte erforderlich werden als beim Einbringen der 
Spunddielen. Im Extremfall muss die Spundbohle auf Dauer im Boden verbleiben. 

Mitteilungen des Instituts für Geotechnik der Technischen Universität Dresden, Heft 19, 2014
Vorträge zum Ohde-Kolloquium 2014



 
Aus diesen Gründen ist es sinnvoll, nach Verfahren zu suchen, welche das Ziehen 
von Bohlen in bindigen Schichten erleichtern. Ein mögliches Verfahren stellt die 
Anwendung der Elektro-Osmose dar. Die Abbildung 1 zeigt die prinzipielle Wir-
kungsweise dieser Methode: Durch die zwischen den Elektroden (Anode) und der 
Spundbohle (Kathode) vorhandene elektrische Spannung findet im Erdreich eine 
Bewegung der im Ton angelagerten Wassermoleküle zur Spundbohle hin statt. Dort 
bildet das Wasser dann allmählich einen Film, der als Schmierfilm wirkt und die 
Mantelreibung reduziert. Bisher wurde dieses Verfahren jedoch in der Praxis noch 
nicht erfolgreich zur Erleichterung des Ziehvorgangs bei Spundbohlen eingesetzt. 
 

 

Abbildung 1: Prinzip der Elektro-Osmose. 

Butterfield & Johnston [But80] berichten über Versuche an Metallpfählen, bei denen 
die Elektro-Osmose als Einbringhilfe beim Rammen in Tonböden eingesetzt wurde. 
Als Ergebnis der Untersuchungen wurde eine deutliche Reduzierung der Mantelrei-
bung während der Versuchsdurchführungen festgestellt. Zu dem gleichen Ergebnis 
gelangen Alte & Berggren [Alt75] beim Herausziehen von Spundbohlen. Die Redu-
zierung von anhaftenden Tonmassen bei Tunnelbohrmaschinen haben Baalen et al. 
[Baa00] in Laborversuchen untersucht. 
 
Im Rahmen eines internationalen Projektes wurde anhand von klein- und großmaß-
stäblichen Modellversuchen untersucht, ob für den Ziehvorgang von Spundbohlen 
ein positiver Effekt durch die Elektro-Osmose zu erwarten ist. Als Bodenmaterial 
wurde ein typischer Ton eingesetzt. Numerische Simulationen mit einem vereinfach-
ten Ansatz dienen der Optimierung der Konfiguration bei späteren Anwendungen in 
der Praxis. 

2 Transportvorgänge bei Elektro-Osmose 

Ein angelegtes elektrisches Feld übt auf die hydratisierten Ionen eines oberflächen-
geladenen Minerals eine gewisse Kraft aus. Der hieraus resultierende elektro-
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osmotische Flüssigkeitstransport kann unter vereinfachten Annahmen mit Hilfe der 
Helmholtz-Smoluchowski-Gleichung beschrieben werden, Shapiro & Probstein 
[Sha93]: 

 

 E

veo


  (1) 

Hierbei sind veo die elektro-osmotische Geschwindigkeit in m/s durch eine senkrecht 
zur Richtung des elektro-osmotischen Flusses gerichtete ebene Fläche, ε die Dielekt-
rizitätskonstante, ζ das Zeta-Potenzial in V, E die elektrische Feldstärke in V/m und 
 die Viskosität der Porenlösung in kg/(ms). 
 
Die Berechnung des elektro-osmotischen Durchflusses Qeo erfolgt nach folgender 
Beziehung: 
 AEkQ eeo   (2) 
Der Proportionalitätsfaktor ke wird als elektro-osmotische Permeabilität in m2/(Vs) 
bezeichnet und hängt von den Bodeneigenschaften ab. A ist die durchflossene Quer-
schnittsfläche. 
 
Im Labor kann die elektro-osmotische Permeabilität ke durch eine Modifikation der 
Gleichung (2) bestimmt werden, indem die Feldstärke E durch das Verhältnis der 
angelegten Spannung U zum Elektrodenabstand a und Qeo durch das im Versuch 
gemessene abgeflossene Wasservolumen Vw in der betrachteten Zeitspanne t ersetzt 
wird: 
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  (3) 

3 Bodenmaterial 

3.1 Bodenmechanische Kenngrößen des verwendeten Tons 

Bei dem eingesetzten Ton handelt es sich um einen typischen, natürlich anstehenden 
Ton mittlerer Plastizität mit der Bezeichnung Pagenstecher Ton. Er weist folgende 
bodenmechanische Kennwerte auf: Korndichte s = 2,72 Mg/m3; Fließgrenze 
wL = 45,3%; Ausrollgrenze wP = 15,8%; Klassifizierung nach DIN 18196: TM; 
Wasseraufnahmevermögen wA = 54,1%; Korndurchmesser d60/d90 = 0,003/0,04 mm. 

3.2 Ermittlung der elektro-osmotischen Eigenschaften des Tons 

Diese Versuche dienen der Untersuchung und Feststellung der Bewegung des Po-
renwassers im Boden in einem anliegenden elektrischen Feld sowie der dabei auftre-
tenden Reaktionen. Neben der Ermittlung der elektro-osmotischen Permeabilität ke 
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wurde die Änderung des Wassergehalts w, welche durch das Anlegen eines elektri-
schen Feldes entsteht, erfasst. In einem weiteren Versuchstyp wurde untersucht, 
welche Änderungen des Porenwasserdrucks infolge des elektrischen Felds auftreten. 
 
Die Messung von ke erfolgte mittels einer so genannten osmotischen Röhre in An-
lehnung an Casagrande [Cas83], Abbildung 2. Die in diesen Versuchen ermittelten 
Werte der elektro-osmotischen Permeabilität liegen zwischen 1,0∙10-10 m2/(Vs) bis 
4,25∙10-9 m2/(Vs) und somit innerhalb des für diesen Boden typischen Bereiches, 
Mitchell [Mit93]. 
 

 

Abbildung 2: Apparatur zur Messung der elektro-osmotischen Durchlässigkeit. 

4 Kleinmaßstäbliche Modellversuche 

Der Tonboden wurde in Versuchsbehälter kontrolliert in geringer Lagendicke bei 
einem Wassergehalt von 26% und einer Dichte zwischen 1,85 und 1,96 Mg/m3 ein-
gebaut. Um Änderungen des Wassergehalts bis zum Versuchsbeginn zu vermeiden, 
wurde die Bodenoberfläche mit Wachs versiegelt. 
 
Nach einer Standzeit von 6 Wochen wurden Stahlbleche mit den Abmessungen 
Länge/Breite/Dicke gleich 500/150/8 mm ohne Einwirkung einer elektrischen Span-
nung statisch kontrolliert eingedrückt. Die Einbindetiefe betrug 300 mm. Anschlie-
ßend ruhte das Gesamtsystem je nach Versuch für weitere 30-60 Tage (Anwachs-
zeit).  
 
Der Versuchsaufbau ist in Abbildung 3 dargestellt 
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Abbildung 3: Versuchsaufbau für den Herausziehversuch  
mit Messung des Feuchte- und Temperaturtransports. 

Zur Festlegung eines Referenzniveaus wurde zunächst das Herausziehen der Stahl-
bleche ohne Spannungseinwirkung untersucht. Die Abbildung 4 zeigt exemplarisch 
das Ergebnis eines derartigen Versuches. Vergleicht man die Kraft-Verschiebungs-
Linie während des Eindrückens mit derjenigen während des Ziehens, so ist deutlich 
erkennbar, dass bei dem zweiten Vorgang eine nennenswert höhere Kraft erforder-
lich ist. Charakteristisch für den Ziehversuch sind der steile Kraftanstieg bis zu ei-
nem Peak-Wert und der darauf folgende stetige Abfall der Versuchskurve. 
 

 

Abbildung 4: Kraft-Verschiebungs-Linien beim Eindrücken sowie Herausziehen 
eines Bleches ohne elektrische Spannungseinwirkung. 

In der anschließenden Versuchsreihe wurde vor dem Ziehen der Stahlbleche über 
zwei Kupferelektroden je nach Versuch eine elektrische Spannung von jeweils 25 V, 
50 V sowie 75 V angelegt. Der Abstand zwischen dem Stahlblech und den 25 cm 
tief eingebetteten Elektroden betrug 12 cm. Je nach Versuchsart wurde die Span-
nung über eine Zeitdauer von 15 bis 90 min vor dem Ziehvorgang angelegt bzw. 
während des gesamten Vorganges beibehalten. 
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Der Feuchte- sowie Temperaturtransport innerhalb eines elektrischen Spannungsfel-
des wurde durch den in Abbildung 3 dargestellten Versuchsaufbau mittels 
FDR-Sonden und Temperaturfühlern gemessen. Über die Ergebnisse dieser Versu-
che wurde in [Vre13] berichtet. 
 
Als typische Ergebnisse für die unter Anwendung von Elektro-Osmose durchgeführ-
ten Versuche sind in der Abbildung 5 die Kraft-Verschiebungs-Linien während des 
Eindrückens sowie des Ziehens dargestellt. Beim Ziehen wurde vorher über einen 
definierten Zeitraum tel  eine Spannung angelegt. Im konkreten Fall der Abbildung 5 
war tel = 90 min und U = 50 V. Es ist deutlich zu erkennen, dass eine Kraftspitze 
während des Ziehens, wie sie bei den Versuchen ohne Spannungseinwirkung beo-
bachtet wird (vgl. Abbildung 4), nicht auftritt. Nach dem steilen Anstieg direkt zu 
Beginn geht der Verlauf der Zugkraft anschließend in ein horizontales Plateau über 
und verläuft nach etwa hälftigem Ziehweg annähernd linear auf Null aus. Im Ver-
gleich zur benötigten Eindrückkraft ist deutlich weniger Kraft während des Heraus-
ziehens des Bleches erforderlich. 
 

 

Abbildung 5: Kraft-Verschiebungs-Linien beim Eindrücken sowie Herausziehen 
eines Bleches: Vor dem Ziehvorgang wurde eine Spannung U = 50 V über einen 

Zeitraum von tel = 90 min angelegt. 

Die Randbedingungen der einzelnen Versuchstypen lauten wie folgt: 
 
Typ A: vor Herausziehen tel = 15 min; U =25/50/75 V, beim Herausziehen U = 0 
Typ B: vor Herausziehen tel = 90 min; U =25/50/75 V, beim Herausziehen U = 0 
Typ C: vor Herausziehen tel = 15 min; U =25/50 V, beim Herausziehen U = 25/50 V 
Typ D: U =25/50 V über die gesamte Standzeit von 37 Tagen 
 
Einen Überblick über die Ergebnisse der durchgeführten Versuche gibt Tabelle 1. 
Dargestellt ist dabei das Verhältnis zwischen der maximalen Zugkraft während des 
Ziehvorgangs und der maximalen Druckkraft am Ende des Eindrückvorgangs für 
verschiedene Kombinationen von elektrischer Spannung und Einwirkungsdauer. Der 

0

200

400

600

800

1000

1200

1400

0 50 100 150 200 250 300

D
ru
ck
‐/
 Z
u
g
k
ra
ft
 [N

]

Weg [mm]

 Druckkraft: max = 1156 N
 Zugkraft:     max =   291 N

158 Elektroosmose zur Reduzierung des Herausziehwiderstandes von Spundwänden



Einfluss der Elektro-Osmose ist deutlich erkennbar: Während beim Referenzversuch 
in der Abbildung 4 ohne Anwendung der Elektro-Osmose das Verhältnis 
1308/960 = 1,36 beträgt, erreicht man bei Anwendung der Elektro-Osmose Werte 
von 0,7 bis 0,15. 
 
Tabelle 1: Verhältnis zwischen Zug- und Druckkraft bei unterschiedlichen Kombi-

nation von elektrischer Spannung und zugehöriger Einwirkungsdauer. 

 Versuchstyp 
Spannung A B C D 

25 V 0,67 0,36 0,19 0,43 
50 V 0,50 0,25 0,15 0,33 
75 V 0,52 0,28 - - 

5 Großmaßstäbliche Modellversuche 

Um die Anwendung des Elektro-Osmose-Verfahrens bei praxisrelevanten Spund-
wandbauwerken näher untersuchen zu können, wurden großmaßstäbliche Versuche 
im Labor des Fachgebietes Bodenmechanik und Grundbau der TU Kaiserslautern 
durchgeführt. Hierzu wurde eine Versuchsapparatur entworfen und gebaut, beste-
hend aus 3 übereinander angeordneten Beton-Schachtringen mit einem Durchmesser 
von 2 m und einer Gesamthöhe von 1,5 m, siehe Abbildung 6. 
 

        

Abbildung 6: Versuchsaufbau für großmaßstäbliche Modellversuche. 
Links: Einbau des Tones. Rechts: CAD-Konstruktionszeichnung. 
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Abbildung 7: Versuchsanordnung: In der Mitte: Anode aus Stahlrohr d = 11,4 cm; 
außen 4 Kathoden in Form von halbierten Spundwandprofilen Arcelor GU 16-400. 

Der Versuchsbehälter ist innen ausgekleidet mit einer wasserdichten Kunststofffolie, 
damit der Ton nicht austrocknen kann. Zum Schutz vor Austrocknung an der Ober-
fläche ist hier eine etwa 5 cm dicke Sandschicht angeordnet, die in regelmäßigen 
Zeitabständen gewässert wird, siehe Abbildung 7. 
 
Als Versuchsboden wurde Pagenstecher Ton verwendet. Der Ton wurde lagenweise 
mit einem Wassergehalt von etwa 18 – 20% eingebaut und mit einem Vibrations-
stampfer verdichtet. Die in der Mitte angeordnete Anode in Form eines Stahlrohres 
mit einem Durchmesser von 11,4 cm wurde im Zuge des Toneinbaus eingebracht. 
Nach Einbau des Tones sind die 4 Kathoden, bestehend aus 120 cm langen, halben 
Spundwandprofilen Arcelor GU 16-400, mit einer Einbindetiefe von 90 cm einge-
drückt worden. Der Abstand zwischen Anode und Kathode betrug etwa 50 cm. 
 
Nach einer Anwachszeit von etwa 6 Wochen wurden die Zugversuche durchgeführt. 
Abbildung 8 zeigt die Zugvorrichtung zum Ziehen der Spundwandprofile.  
 
Hier wird nur über die erste Versuchsreihe berichtet. Es konnten nur an 3 der 4 
Spundbohlen zuverlässige Versuchsergebnisse gewonnen und ausgewertet werden. 
Die Ergebnisse wurden in Form von Kraft-Verschiebungslinien aufgezeichnet, wie 
in Abbildung 9 dargestellt. 
 
Der Versuch V2 wurde als Referenzversuch ohne Spannungseinwirkung durchge-
führt. Hier wurde eine maximale Herausziehkraft von etwa 52 kN erreicht. 
 
Bei den Versuchen V3 und V4 wurde vor der Herausziehphase jeweils eine Span-
nung von U = 60 V angebracht. Dies entspricht einer elektrischen Feldstärke von 
120 V/m. Der Zeitraum der Spannungseinwirkung betrug 24h bei V3 und 48h bei 
V4. Die maximalen Herausziehkräfte lagen bei 43 kN (V3) bzw. 40 kN (V4). 
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Abbildung 8: Zugvorrichtung. 

Die maximale Herausziehkraft konnte durch die Anwendung des Elektro-Osmose-
Verfahrens somit um etwa 20% reduziert werden. Ein Einfluss der Zeit konnte bei 
den gewählten Intervallen von 24h und 48h nicht festgestellt werden. In weiteren 
Versuchsreihen wurde dann die Dauer der Spannungseinwirkung entsprechend re-
duziert. Dies ist vorteilhaft hinsichtlich einer Anwendung des Verfahrens in der 
Praxis. 
 

 

Abbildung 9: Ergebnisse der Zugversuche V2, V3 und V4. 
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6 Numerische Simulation 

Zur Erfassung der elektro-osmotischen Fließvorgänge im Untergrund zwischen einer 
Spundwand, die als Kathode dient und einer Anode z. B. in Form eines in den Un-
tergrund einzubringenden Stahlrohres wurden numerische Simulationen durchge-
führt. Das eingesetzte numerische Verfahren berücksichtigt lediglich den Feuchte-
transport im Boden infolge eines Stromflusses ohne die Interaktion zwischen 
Spundbohle und Boden an der Kontaktfläche zu erfassen. Es wurde von der Firma 
Elsyca in einem Programmcode implementiert. Mit Hilfe dieses Programmes wurde 
eine Parameterstudie zur Optimierung der Konfiguration durchgeführt. Abbil-
dung 10 zeigt den typischen Aufbau des Systems Anode (Stahlrohr) – Kathode 
(Spundwand). 

 
 

 

Abbildung 10: Konfiguration Anode (Stahlrohr) – Kathode (Spundwand) 
für die numerische Parameterstudie in [Vre13]. 

In der Parameterstudie wurden folgende Parameter variiert: 
 

 Einbindetiefe Spundwand (Kathode) = 10 m 
 Abstand Kathode – Anode = 2, 4, 6 m 
 Einbindetiefe Anode = 6, 10, 12 m 
 Anzahl der Anoden = 1 bzw. 3 
 Abstand zwischen einzelnen Anoden = 4 bzw. 8 m 
 Elektrische Feldstärke = 60 bzw. 120 V/m. 

 
Abbildung 11 zeigt die Verteilung der Stromdichte J [A/m²] an einer Spundwand 
bestehend aus Spundbohlen Arcelor PU18. Die Breite der Wand wurde so gewählt, 
dass an den Seitenrändern die Elektro-Osmose keinen nennenswerten Einfluss hatte. 
Das Ergebnis der Abbildung 11 zeigt folgende Konfiguration: 3 Anoden mit einem 
Abstand untereinander von jeweils 4 m und einer Entfernung zur Wand von 2 m; 
Einbindetiefe der Anode 6m; aufgebrachte Spannung 240V entsprechend einer Feld-
stärke von 120 V/m. 
 

Spundwand (Kathode) 

Stahlrohr (Anode)
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Abbildung 11: Numerische Simulation: Verteilung der Stromdichte J [A/m²]. 

Die numerischen Ergebnisse der Parameterstudie bildeten die Grundlage zur Auf-
stellung eines empirischen Bemessungsverfahrens zur Wahl der optimalen Konfigu-
ration für die Anwendung in der Baupraxis. Das Verfahren wird in [Vre13] aufge-
stellt und mit Beispielen erläutert. 
 

7 Zusammenfassung und Ausblick 

Im Rahmen der vorgestellten Studie wurde untersucht, inwieweit die Anwendung 
von Elektro-Osmose eine Kraftreduzierung beim Herausziehen von Stahlspundboh-
len mit sich bringt. Neben der Ermittlung von elektro-osmotischen Parameterwerten 
des verwendeten Tons in einer osmotischen Röhre wurden kleinmaßstäbliche Mo-
dellversuche im Labor durchgeführt. Die Ergebnisse zeigen eine nennenswerte Re-
duzierung der erforderlichen Herausziehkraft. Die Wirkung der Elektro-Osmose 
wurde anschließend anhand von großmaßstäblichen Versuchen im Labor bestätigt. 
Mittels numerischer Simulation wurde eine Parameterstudie zur Ermittlung der 
optimalen Konfiguration bei Einsatz des Verfahrens in der Praxis durchgeführt. Die 
nächsten Schritte sehen eine in-situ-Versuchsreihe vor. Hierbei sind Sicherheitsas-
pekte im Zusammenhang mit dem elektrischen Stromfluss in den Bauteilen und dem 
Boden zu berücksichtigen. 
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Zementfiltration bei der Herstellung von
Verpressankern in nichtbindigen Böden

X. Stodieck
T. Benz

Bundesanstalt für Wasserbau, Karlsruhe
Norwegian University of Science and Technology, Trondheim,
Norwegen

Bei der Herstellung von Verpressankern wird Zementsuspension in ein Bohrloch ge-

presst, um den Ankerkörper herzustellen. In nichtbindigen, durchlässigen Böden agiert

der Boden als Filter und überschüssiges Wasser wird aus der Suspension abgefiltert.

In diesem Beitrag wird eine Serie von Laborversuchen vorgestellt, anhand derer der

Einfluss von Verpressdruck und Wassergehalt der Suspension auf das Filtrationsver-

halten sowie die Materialeigenschaften des entstandenen Filtrats untersucht wurden.

Anschließend werden unterschiedliche Modelle zur Berechnung der Zementfiltration

verglichen und Berechnungsparameter ermittelt.

1 Einleitung

Die Bemessung von Verpressankern basiert auf empirischen Methoden, da es bisher

nicht möglich ist, die Ankerkapazität auf der Grundlage von analytischen oder nume-

rischen Berechnungen zu prognostizieren. Dies liegt vor allem daran, dass der Ein-

fluss der Ankerherstellung auf das Tragverhalten wenig untersucht ist, obwohl sich

gezeigt hat, dass der Herstellungsprozess eine wichtige Rolle spielt. Insbesondere

wurde beobachtet, dass Verpressen von Zementsuspension bei der Herstellung von

Ankern in nichtbindigen Böden die Ankertragfähigkeit erhöht. Man geht davon aus,

dass durch das Verpressen der Verbund zwischen Ankerkörper und Boden verbessert

wird, der Boden verdichtet und die Radialspannungen auf den Ankerkörper erhöht

werden ( [May83], [WM09]). Allerdings fehlen Untersuchungen zum genauen Aus-

maß dieser Einflüsse und Korrelationen zwischen Verpressdruck, Verpressdauer und

Ankertragfähigkeit.

Vermutlich wird während der Ankerherstellung in nichtbindigen Böden Wasser aus

Mitteilungen des Instituts für Geotechnik der Technischen Universität Dresden, Heft 19, 2014
Vorträge zum Ohde-Kolloquium 2014



der Zementsuspension gepresst, während die Zementpartikel im Bohrloch zurückblei-

ben.Wenn genügend Zugabewasser abgefiltert wird, entstehen Kontakte zwischen den

Zementpartikeln, über welche effektive Spannung übertragen werden können. Durch

die entstandene Schubfestigkeit des Filterkuchenmaterials wird eine Rückverformung

des Bodens nach dem Verpressen behindert. Ein besseres Verständnis der Zementfil-

tration sowie Kenntnis über Entwicklung der Filterkuchendicke und dessen mechani-

sche Eigenschaften sind ein erster Schritt, die Herstellungseinflüsse von Verpressan-

kern beurteilen zu können.

In einigen früheren Arbeiten wurde das Filtrationsverhalten von Zementsuspension

experimentell untersucht. Hierbei wurden allerdings Suspensionen mit höheren Was-

sergehalten oder niedrigerenVerpressdrücken als bei Ankerherstellung üblich betrach-

tet. Es hat sich gezeigt, dass der Filtrationsprozess mit der klassischen Konsolidie-

rungstheorie nach Terzaghi abgebildet werden kann [LKS+12], [KK95] und [PRPL11],

aber auch ein einfaches Filtrationsmodell fand Anwendung in der Beschreibung ein-

dimensionaler Zementfiltration [McK93].

In diesem Beitrag wird eine Serie von Filtrationsversuchen vorgestellt, bei denen Ver-

pressdruck undWassergehalt im Rahmen der bei der Ankerherstellung üblichenWerte

variiert wurden. Anhand der Versuchsergebnisse werden Parameter zur Berechnung

mit dem Zwei-Phasen-Filtrationsmodell und der klassischen Konsolidierungstheorie

nach Terzaghi ermittelt und beide Modelle werden hinsichtlich ihrer Eignung, die Fil-

tration von Zementsuspensionen abzubilden, verglichen.

2 Theoretischer Hintergrund

2.1 Zwei-Phasen-Filtrationsmodell

In [McK93] wird ein Zwei-Phasen-Filtrationsmodell zur Abbildung des Filtrations-

vorganges von Zementsuspensionen vorgeschlagen. Der eindimensionale Filtrations-

prozess einer Suspension wird hier als Phasenübergang zwischen Suspension und Fil-

terkuchen betrachtet, wobei die Materialeigenschaften der einzelnen Phasen (Suspen-

sion und Filterkuchen) als homogen und unveränderlich angenommen werden. Die

Feststoffpartikel, welche vom Filter zurückgehalten werden, bilden den sogenannten

Filterkuchen, es tritt reine Flüssigkeit aus aber die Partikelkonzentration in der Sus-

pension bleibt unverändert. Die Geschwindigkeit, mit der sich der Filterkuchen auf-

baut, hängt von demVolumenstrom der Flüssigkeit ab, die aus der Suspension gepresst

wird. Der Volumenstrom der ausgepressten Flüssigkeit ergibt sich aus dem Verpress-

druck sowie dem hydraulischen Widerstand des Filterkuchens und des Filtermedi-

ums. [McK93] stellt allerdings heraus, dass die Durchlässigkeit des Filtermediums

vernachlässigt werden kann, da bei geringer Filterkuchendurchlässigkeit im Verhält-

nis zur Durchlässigkeit des Filtermaterials bereits nach kurzer Zeit der Einfluss des

Filterkuchens überwiegt.
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Nach dem Gesetz von Darcy lässt sich der Volumenstrom der ausgepressten Flüssig-

keit Q zu einem bestimmten Zeitpunkt aus dem Verpressdruck σ , der Filterkuchendi-
cke Lc und der Filterkuchendurchlässigkeit kc bestimmen

Q=
kc

γw

σ
Lc
A , (1)

wobei A die Drainagefläche darstellt. Unter der Annahme inkompressibler Flüssigkeit

und Partikel entspricht die Volumenänderung der Probe (Suspension + Filterkuchen)

dem Volumen der ausgepressten Flüssigkeit. Die Stempelbewegung δ lässt sich daher
direkt aus der Volumenänderung berechnen und Division von Gleichung (1) durch die

Fläche A ergibt

dδ
dt

=
kc

γw

σ
Lc

. (2)

Geht man nun von konstanter Partikelkonzentration innerhalb der Suspension und in-

nerhalb des Filterkuchens aus, lässt sich die Filterkuchendicke in Abhängigkeit der

Verpressdauer direkt berechnen. Die Verformung des Stempels δ ergibt sich direkt
aus der Anfangsporenzahl der Suspension eg und der Porenzahl des Filterkuchens ec:

δ = Lc
eg− ec
1+ ec

. (3)

Durch Kombination der Gleichungen (2) und (3) und Integration lässt sich nun die

Filterkuchendicke für einen beliebigen Zeitpunkt ermitteln

Lc =

√

2σkc
γw

(
1+ ec
eg− ec

)

t . (4)

Der Filtrationsprozess ist beendet, sobald die gesamte Suspension drainiert ist und der

Stempel die Filterkuchenoberfläche berührt: Lc, f in = h0− δ f in.

2.2 Klassische Konsolidierungstheorie nach Terzaghi

Von vielen Autoren wurde die klassische Konsolidierungstheorie nach Terzaghi ver-

wendet, um das Filtrationsverhalten von Zementsuspensionzu beschreiben ( [LKS+12],

[KK95] und [PRPL11]). Im Gegensatz zum Zwei-Phasen-Modell geht man hier von

einem Feststoff als Ausgangsmaterial aus, welcher durch die aufgebrachte Belastung

komprimiert wird, dessen Eigenschaften aber unverändert bleiben. Die Last wird initi-

al ausschließlich auf das Porenwasser übertragen und erzeugt Porenwasserüberdrücke.

Die allmähliche Dissipation der Porenwasserüberdrücke u über die Zeit t lässt sich

durch die Gleichung
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du

dt
= cv

d2u

dz2
(5)

darstellen. Der Konsolidierungsbeiwert cv ergibt sich aus der Durchlässigkeit k und

der Steifigkeit des Materials.

cv =
k

γwmv
. (6)

Der Kompressibilitätsfaktormv ist definiert als

mv =
ε
σ ′ , (7)

wobei ε die vertikale Dehnung verursacht durch die effektive Spannung σ ′ ist.

3 Versuchsaufbau

Abbildung 1: Schematische Darstellung eines Filtrationsversuchs.

Das Filtrationsverhalten von Zementsuspension wurde anhand eindimensionaler Fil-

trationsversuche untersucht. Der Versuchsaufbau ist in Abbildung 1 dargestellt. Für

den Filtrationsversuchwird Zementsuspension in einen Stahlzylindermit einemDurch-

messer von 54 mm bis zu einer Höhe von h0 = 80 mm eingefüllt und über einen be-
weglichen Stempel belastet. Über Gewichte wird die Last auf den Stempel erhöht, bis

der gewünschte Suspensionsdruck erreicht ist; anschließend wird ein Ventil an der Zy-

linderunterseite geöffnet. Nun kann die Zementsuspension durch einen Filter an der

Unterseite des Zylinders drainieren. Wasser wird aus der Zementsuspension gepresst,

während die Zementpartikel vom Filtermedium zurückgehalten werden. Die Stempel-

bewegung δ sowie der Porendruck u werden an der Oberkante der Probe aufgezeich-
net. Die in der gesamten Testserie verwendete Zementsuspension bestand aus Norcem

Standard Portlandzement mit einer spezifischen Korndichte von 3.15 kg/l und Was-
ser. Außerdemwurde ein Verzögerer (Sikar Retarder) beigemischt, um ein Abbinden
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während der Versuchsdauer zu unterbinden. Die verwendeten Wasser/Zement-Werte

betrugen w/z = 0,4; 0,45; 0,5 und 0,6 und die Verpressdrücke variierten zwischen
100, 200, 500, 1000 und 1400 kPa.

4 Versuchsergebnisse

Das Ergebnis eines typischen Filtrationsversuchs einer Zementsuspension mit An-

fangswassergehalt w/z = 0,5 unter einem Verpressdruck von 1000kPa ist in Abbil-
dung 2 dargestellt. Die Stempelbewegung ist nahezu linear über

√
t bis zu einem be-

stimmten Punkt, an dem sie schlagartig stagniert. Der Porendruck an der Oberkante

der Probe sind nahezu konstant auf dem Niveau des Verpressdrucks, bis er schlagartig

abfällt (Filtrationspunkt (t f ilt )).

0,5 1 1,5 2 2,5 3 3,5
0

250

500

750

1000

1250

1500

√ t [√ min]

P
o
re

n
w

a
s
s
e
rd

ru
c
k
 [
k
P

a
]

 

 

0
0

5

10

15

20

25

30

V
e
rf

o
rm

u
n
g
 δ

 [
m

m
]

Porenwasserdruck an der Probenoberkante

Stempelverformung

t
50

t
filt

δ
fin

δ
50

Abbildung 2: Stempelverformungen und Porendrücke eines typischen Filtrationsver-

suchs mit σ = 1000 kPa und w/z= 0.5.
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Abbildung 3: Typische Stempelverformung eines Filtrationsversuchs im Vergleich mit

Berechnungswerten.
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In Abbildung 3 ist die Verformung des Stempels eines typischen Filtrationsversuchs

den theoretischenVerformungenaus der klassischen Konsolidierungstheorienach Ter-

zaghi und dem Zwei-Phasen-Filtrationsmodell gegenübergestellt. Die tatsächlichen

Verformungen liegen zwischen diesen beiden Berechnungsmodellen,welche als Grenz-

werte angesehen werden können. Während beim Zwei-Phasen-Filtrationsmodell klar

zwischen Suspension und Filterkuchen differenziertwird, basiert die Konsolidierungs-

theorie auf der Annahme einer graduellen Entwässerung über die gesamte Probenhöhe.

4.1 Wassergehalt des Filterkuchens

DerWassergehalt des Verpressgutes wurde direkt vor und nach dem Filtrationsversuch

bestimmt, indem eine kleine Probe des Materials in einem Mikrowellenofen solange

getrocknet wurde, bis das Gewicht konstant blieb. Die Trocknung in einer Mikrowelle

eignet sich besser zur Bestimmung des Wassergehalts von frischer Zementsuspensi-

on als die konventionelle Ofentrocknung, da der Wassergehalt der Probe bereits in

wenigen Minuten wesentlich reduziert und dadurch weiteres Abbinden des Zements

verhindert wird, während die konventionelle Ofentrocknung wesentlich mehr Zeit in

Anspruch nimmt. Alternativ zu den Messungen wurde der theoretische Wassergehalt

anhand der Porenzahl ec des Filterkuchenmaterials berechnet. Diese wurde unter An-

nahme vollständiger Sättigung des Porenraums durch umstellen der Gleichung (3) und

einsetzen von Lc = h0− δ f in ermittelt:

ec =

(

eg−
(1+ eg)δ f in

h0

)

. (8)

Wassergehalte, die durch Trocknung im Mikrowellenofen ermittelt worden sind, wa-

ren durchschnittlich 8 % geringer als die theoretisch berechneten w/z Werte.

Der Wassergehalt des Filterkuchens w/z f in nach vollständiger Filtration ist in Abbil-
dung 4 dargestellt. Für Verpressdrücke über 200 kPa scheint der Wassergehalt un-

abhängig vom aufgebrachten Verpressdruck und vom Anfangswassergehalt der Sus-

pension zu sein. Nimmt man die Mittelwerte aller Versuche eines Verpressdrucks,

dann ergibt sich ein finaler Wassergehalt von ungefährw/z f in = 0,29 für Drücke über
200kPa und w/z f in = 0,32 bei Drücken um 200kPa, basierend auf den berechneten
Werten.

4.2 Durchlässigkeit des Filterkuchens

Die Durchlässigkeit des Filterkuchenmaterials wurde in direkten Durchlässigkeitsver-

suchen sowie durch Rückrechnungenmit dem Zwei-Phasen-Filtrationsmodell und der

klassischen Konsolidierungstheorie ermittelt.
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Abbildung 4: Wassergehalt des Filterkuchenmaterials.

Basierend auf dem Filtrationsmodell ergibt sich der Durchlässigkeitsbeiwert kc des

Filterkuchens durch Umstellung der Gleichung (5)

kc =
h2f inγw
2σt f in

(
eg− ec
1+ ec

)

. (9)

Der Zeitpunkt t f in ist als der Punkt definiert, an dem der Stempel den Filterkuchen

berührt und wurde durch Extrapolation des linearen Teils der
√
t-Verformungskurve

bis δ f in ermittelt.

Wendet man die Konsolidierungstheorie an, dann wird der mittlere Durchlässigkeits-

beiwert km durch die Umstellung der Gleichung (6) ermittelt

km =
cv

γwmv
(10)

mit

mv =
ε
σ

=
δ f in
h0σ

. (11)

Bei den direkten Durchlässigkeitsversuchen wurde im Anschluss an die Filtration der

Stempel entfernt und konstanter Wasserdruck am oberen Ende der Probe aufgebracht.

Basierend auf Darcys Gesetz wurde der Durchlässigkeitsbeiwert aus dem spezifischen

Abflusses q und dem Gradienten i ermittelt:

i=
dh

dz
=

p

γwh f in
(12)
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Abbildung 5: Durchlässigkeitsbeiwerte k in Abhängigkeit zum Wassergehalt des Fil-

terkuchens.

q= k
dh

dz
→ k= q

γwh f in
p

. (13)

Die Durchlässigkeiten kc und km sind in Abbildung 5 dargestellt. Die direkt gemesse-

nen Durchlässigkeiten sind den Werten der Zwei-Phasen-Filtrationstheorie sehr ähn-

lich, während die Werte, die mittels des Konsolidierungsansatzes berechnet wurden,

im Allgemeinen höher liegen. Dies ergibt sich daraus, dass in der Konsolidierungs-

theorie ein konstanter Mittelwert über die gesamte Probenhöhe und Versuchsdauer

angenommen wird, während der Filtrationsansatz nur die Durchlässigkeit des Filter-

kuchens mit einbezieht. In Abbildung 5 ist eine deutliche Korrelation zwischen dem

Durchlässigkeitsbeiwert k und dem Wassergehalt des Filterkuchens erkennbar. Dies

stimmt mit dem Standpunkt überein, dass die Durchlässigkeit eines körnigen Materi-

als von der Porenzahl abhängt. [PRPL11] schlagen folgende Gleichungen vor, um die

Abhängigkeit des Durchlässigkeitsbeiwerts von der Porenzahl einer Zementsuspensi-

on zu beschreiben: Die Carman-Gleichung

k =Cx
e3

1+ e
, (14)

welche ursprünglich von [Car56] eingeführt wurde, sowie den logarithmischenAnsatz

∆(log10 k) =
∆e
Ck

, (15)

der von Taylor im Jahr 1948 vorgeschlagen wurde [Tay48]. Für die Abbildung der Er-

gebnisse der hier vorgestellten Testserie war Taylors logarithmischer Ansatz in Glei-

chung (15) am besten geeignet. Diese, und die von Picandet auf seine Durchlässig-
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keitsversuche an Zementsuspensionen angepasste Carman-Gleichung [PRPL11], sind

ebenfalls in Abbildung 5 dargestellt.

5 Auswertung der Filtrationsversuche

Für die in Kapitel 2 beschriebenen Methoden werden zur Berechnung der Zementfil-

tration unterschiedliche Parametersätze benötigt. Durch Rückrechnung der Laborver-

suche wurde die Abhängigkeit dieser Parametersätze von den Randbedingungen wie

Verpressdruck und Wassergehalt untersucht, um den Einfluss dieser auf den Verpress-

vorgang herauszustellen.

5.1 Filtrationsrate (Zwei-Phasen-Filtrationsmodell)

Mit dem Zwei-Phasen-Filtrationsmodell kann die Ausbildung des Filterkuchens di-

rekt aus der Filtrationsrate, die mit
√
t konstant angenommen wird, berechnet werden.

Die Rate der Filterkuchenausbildung ergibt sich somit aus der Zunahme der Filterku-

chendicke Lc mit
√
t. Unter der Annahme eines linearen Zusammenhangs zwischen

Verformung δ und
√
t, ergibt sich die Neigung der Filtrationskurve näherungsweise

aus

dδ
d
√
t
≈ δ50√

t50
. (16)

Die Kombination von Gleichung (16) und (3) ergibt die Filtrationsrate

dLc

d
√
t
=
δ50√
t50

(
1+ ec
eg− ec

)

. (17)

Die Filtrationsraten von Zementsuspensionen mit unterschiedlichen Wassergehalten

und Verpressdrücken sind in Abbildung 6 dargestellt. Die Filtrationsrate nimmt mit

höherem Verpressdruck deutlich zu, da die höheren Druckgradienten zu höheren Ab-

flussraten führen (vgl. Gleichung (1)). Trotz der Streuung der Versuchsergebnisse

ist erkennbar, dass die Filtrationsrate mit zunehmendem ursprünglichem Wasserge-

halt der Zementsuspension abnimmt. Dieses Ergebnis ist plausibel, da mit höherem

ursprünglichemWassergehalt mehr Wasser ausgefiltert werden muss, um den finalen

Wassergehalt zu erreichen.

Die theoretische Filtrationsrate für Zementsuspensionen unterschiedlicher Wasserge-

halte wurde anhand des Filtrationsmodells ermittelt. Die Umstellung der Gleichung

(4) und eine Ableitung nach
√
t führt zu

dLc

d
√
t
=

√
(
2kc

γw

)(
1+ ec
eg− ec

)

σ . (18)
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Abbildung 6: Filtrationsrate dLc
d
√
t
. Versuchsergebnisse und berechnete Werte aus dem

Filtrationsmodell.

In angemessener Übereinstimmung mit Abbildung 4 wurde die Rückrechnung mit

einer konstanten, repräsentativen Porenzahl des Filterkuchens ec = 0,95 ausgeführt,
die einem Wassergehalt von w/zc = 0,3 entspricht. Für w/zc = 0,3 wurde dann die
Durchlässigkeit kc = 7,5× 10−8m/s anhand der Korrelation aus Abbildung 5 be-
stimmt. Die zurückgerechneten Filtrationsraten stimmen gut mit den Versuchsdaten

überein.

5.2 Konsolidierungsbeiwert (Konsolidierungstheorie)

Bei der klassischen Konsolidierungstheorie nach Terzaghi wird der Verformungsgrad

durch den Konsolidierungsbeiwert cv und den Kompressibilitätsfaktor mv ermittelt.

Der Kompressibilitätsfaktor mv wurde mit Gleichung (7) abgeschätzt, unter der An-

nahme, dass am Ende des Filtrationsversuchs vollständige Konsolidierung erreicht

wurde. Die theoretische Lösung der Terzaghi Konsolidierungstheorie liefert bei 50 %

Konsolidierung den Zeitparameter T = cvt50/h
2 = 0.197 und der Konsolidierungsbei-

wert kann mit

cv = 0.197
h2

t50
(19)

ermittelt werden. Hierfür wurde der Zeitpunkt t50 unter Annahme eines linearen Ver-

laufs der Konsolidierungskurve mit
√
t bei δ50 = δ f in/2 ermittelt. Diese Methode ist

eine vereinfachte Form der ’log(t)-Methode‘ [CF40], die zusätzlich noch die Ermitt-
lung einer anfänglichen und finalen Verformung beinhaltet. Bei der vorgestellten Ver-

suchsreihe wurde es als angemessen angesehen, die Anfangsverformung als δ0 = 0
und den letzten Messwert als Endwert δ f in anzunehmen. Die Konsolidierungsbeiwer-
te cv sind in Abbildung 7 in Abhängigkeit vom aufgebrachten Verpressdruck darge-

stellt. Mit zunehmendemVerpressdruck nimmt cv zu, aber es ist keine eindeutige Kor-
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relation zu dem ursprünglichenWassergehalt der Suspension erkennbar. Daher wurde

unabhängig vomWassergehalt eine lineare Korrelation zwischen cv und demVerpress-

druck für alle Versuchsergebnisse angewandt: cv = 6,07× 10−8 ·σ + 7,79× 10−6. Die-
se Korrelation wurde zur Rückrechnung der Versuche mit Terzaghis Konsolidierungs-

theorie verwendet (Abbildung 8). Die berechneten Konsolidierungskurven stimmen

für die verschiedenen Verpressdrücke gut mit den Versuchsergebnissen überein.

Abbildung 7: Konsolidierungsbeiwert cv für verschiedene Verpressdrücke.

Die Annahme eines konstanten cv-Wertes während der Konsolidierung, wie in der

klassischen Konsolidierungstheorie angewandt, ist für die Zementfiltration allerdings

eine grobe Vereinfachung, da die Durchlässigkeit und Steifigkeit des Materials sich im

Verlauf des Konsolidierungsprozesses stark verändert. Beide Parameter, Durchlässig-

keit km und Kompressibilität mv, nehmen mit abnehmender Porenzahl e oder zuneh-

mender effektiver Spannung σ ′ ab. Betrachtet man Gleichung (6), könnte cv durch
Veränderung der Materialparameter bei Änderung der effektiven Spannung entweder

abnehmen, zunehmen oder konstant bleiben, abhängig davon, welcher Parameter den

größten Einfluss hat. Normalerweise wird angenommen, dass sich die Veränderun-

gen von km und mv gegenseitig aufheben, und daher die Annahme eines konstanten

cv zutreffend ist. Dies trifft nicht für alle Materialien zu und [ANP12] schlagen ei-

nen veränderten Konsolidierungsansatz vor, bei dem cv von der linearen effektiven

Spannung abhängt.

Abbildung 9 zeigt den KonsolidierungsgradU = δ/δ f in eines typischen Filtrations-
versuchs im Vergleich zu den Konsolidierungskurven unterschiedlicher cv-Werte. Die

Konsolidierungskurveder Zementsuspension verläuft durch unterschiedlicheTerzaghi

Konsolidierungskurven.Das bedeutet, dass cv sich graduell mit dem Konsolidierungs-

grad U und somit auch mit der effektiven Spannung σ ′ ändert. Um dieses Verhalten
besser abbilden zu können wurden die Filtrationsversuche nunmit spannungsabhängi-
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(b) Verpressdruck 500 kPa
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(c) Verpressdruck 1000 kPa
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Klassische Konsolidierungstheorie

(d) Verpressdruck 1500 kPa

Abbildung 8: KonsolidierungsgradU der Filtrationsversuche sowie Rückrechnungmit

klassischer Konsolidierungstheorie nach Terzaghi.

gem cv nachgerechnet. Hierzu wurde die Finite-Differenzen-Methode mit einem mo-

difizierten Konsolidierungsansatz verwendet. Die Probe wurde über die Höhe in 30

Elemente unterteilt und in jedem Element wird der Konsolidierungsbeiwert cv in je-

dem Zeitinkrement aktualisiert. Hierbei wird linear zwischen dem ursprünglichen cv,ini
und dem finalen cv, f in Konsolidierungsbeiwert interpoliert:

cv = cv,ini+(cv, f in− cv,ini)U. (20)

Das Ergebnis dieser Rückrechnung ist in Abbildung 9 zu sehen (durchgängige Li-

nie). Mit einem veränderlichen cv-Wert konnten die Versuchsergebnisse noch präzi-

ser nachgerechnet werden. Allerdings wurden cv,ini und cv, f in für genau diesen Ver-

such optimiert. Es konnte kein allgemeiner Parametersatz bestimmt werden, der es

ermöglicht, alle Versuche besser abzubilden als mit konstantem cv.

5.3 Berechnung der Filterkuchendicke

Die Filterkuchendicke kann bei der Verwendung des Zwei-Phasen-Filtrationsmodells

direkt mit Gleichung (4) berechnet werden, da eindeutig zwischen Filterkuchen und

ungefilterter Zementsuspension unterschieden wird. Eine weitere Kompression des

Filterkuchens nach dessen Entstehung wird nicht berücksichtigt. Im Gegensatz hier-

zu wird bei der klassischen Konsolidierungstheorie nicht zwischen Filterkuchen und
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Abbildung 9: Konsolidierungskurve eines Filtrationsversuchs mit w/z = 0,5 und
1000 kPa Verpressdruck sowie Rückrechnung mit konstantem und mit spannungs-

abhängigem cv.

Suspension unterschieden, sondern eine graduelle Konsolidierung der gesamten Pro-

be angenommen. Materialeigenschaften wie Steifigkeit und Durchlässigkeit werden

in der gesamten Probe homogen und unveränderlich betrachtet. Geht man aber davon

aus, dass der Filterkuchen bei Erreichen einer bestimmten Porenzahl entsteht, dann

könnte die Ausbreitung des Filterkuchens mit dem KonsolidierungsgradU in Verbin-

dung gebracht werden:

U =
δ
δ f in

. (21)

Der KonsolidierungsgradU bei t f ilt , dem Punkt an dem der Porenwasserdruck am obe-

ren Ende der Probe abzunehmen beginnt, lag in denVersuchen zwischenU = 0,75 und
0,95. Dies entspricht einemWassergehalt zwischenw/z= 0,28 und 0,36. Theoretisch
hängt die Verformung und damit auch der Konsolidierungsgrad bei t f ilt größtenteils

vom anfänglichen Wassergehalt der Zementsuspension ab, da durch diesen die aus-

gepresste Wassermenge und somit Verformung definiert wird, die notwendig ist, um

einen bestimmten mittleren Wassergehalt in der Probe zu erreichen. Der aufgebrachte

Verpressdruck bestimmt dann hauptsächlich die Kompression des entstandenen Filter-

kuchenmaterials. Bei den Versuchsergebnissen wurde allerdings kein eindeutiger Zu-

sammenhang zwischen dem ursprünglichenWassergehalt der Zementsuspension, dem

Verpressdruck und dem Konsolidierungsgrad U erkennbar, was durch Variation der

Versuchsergebnisse und Ungenauigkeiten bei der Auswertung erklärt werden könn-

te. Angenommen, alle Versuche ergeben einen Filterkuchen mit w/z f in = 0,29 (vgl.
Abbildung 4), dann würde ein mittlerer Wassergehalt w/z f ilt = 0,32 zur Filtrations-
zeit bei ursprünglichenWassergehalten von 0,4;0,45;0,5 und 0,6 zu entsprechenden
U f ilt -Werten von 0,75;0,83;0,87 und 0,91 führen. Obwohl die spannungsabhängige
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Kompression des Filterkuchens bei diesem Ansatz nicht berücksichtigt wurde, liegen

die Ergebnisse im Bereich der Versuchsergebnisse.

6 Fazit

In diesem Beitrag wurden Filtrationsversuche an Zementsuspension mit Wassergehal-

ten zwischen w/z= 0,4 und 0,6 vorgestellt. Der Einfluss des anfänglichenWasserge-
halts der Suspension sowie des Verpressdrucks wurden untersucht und die Versuchs-

ergebnisse wurden anhand eines Zwei-Phasen-Filtrationsmodells und der klassischen

Konsolidierungstheorie zurückgerechnet. Beide Modelle erwiesen sich als geeignet,

die Laborversuche nachzurechnen.Während das Filtrationsmodell den Filtrationsvor-

gang von Feststoffteilchen aus einer Suspension beschreibt, wird bei der Konsolidie-

rungstheorie die Dissipation von Wasser aus einem Feststoff betrachtet. Die Konsis-

tenz der verwendeten Zementsuspensionen lag zwischen flüssiger und pastenähnlicher

Konsistenz und in diesem Fall stellen die zwei Modelle eine obere und untere Grenze

dar, um den Filtrationsprozess zu beschreiben. Für die Berechnung mit dem Zwei-

Phasen-Filtrationsmodell werden als Parameter der anfänglicheWassergehalt der Sus-

pension, der finale Wassergehalt sowie die Durchlässigkeit des Filterkuchens benötigt.

Das Filterkuchenmaterial weist eine porenzahlabhängigeDurchlässigkeit kc zwischen

3,81× 10−8m/s und 1,97× 10−7m/s auf. Die Werte, die basierend auf der Filtrati-
onstheorie ermittelt wurden, stimmen gut mit den direkt gemessenen Werten überein.

Dies bestätigt, dass die Annahme des Filtrationsmodells geeignet ist, die durchgeführ-

ten Versuche abzubilden. Die Annahme eines Wassergehalts des Filterkuchens von

w/z f in = 0,3 und der dazugehörigen Durchlässigkeit kc = 7,5×10−8 m/s aus Abbil-
dung 5 ermöglichte eine zutreffende Berechnung der Filtrationsrate für alle getesteten

Suspensionen.

Für Berechnung nach der Konsolidierungstheorie benötigt man den Konsolidierungs-

beiwert cv und die Kompressibilität mv des Materials. Die Kompressibilität mv wird

anhand der Verformung ermittelt, die erforderlich ist, um den finalenWassergehalt bei

dem verwendeten Verpressdruck zu erreichen. Auf Grundlage der klassischen Kon-

solidierungstheorie nach Terzaghi wurden für die durchgeführten Versuche cv-Werte

zwischen 6,86× 10−6 und 1,33× 10−4 m2/s bestimmt. Mittelwerte für alle Versu-
che konnten anhand einer linearen Korrelation zwischen cv und dem Verpressdruck

dargestellt werden. Mit dieser Annäherung konnten alle Versuche mittels der Konso-

lidierungstheorie angemessen zurückgerechnet werden. Zur Bestimmung des Filtrati-

onspunkts wird die Anwendung des KonsolidierungsgradsU vorgeschlagen. Für die

Annahme eines finalen Wassergehalts von w/z f in = 0,29 wurde zur Filtrationszeit ein
mittlerer Wassergehalt vonw/z f ilt = 0,32 ermittelt, der den Maximalwert zur Begren-
zung der festgelegten U-Werte darstellt.

Die ermittelten Berechnungsparameter beider Modelle hängen von dem finalen Was-

sergehaltw/z f in des Filterkuchenmaterials ab, der zwischen 0,25 und 0,35 schwankte,
allerdings weitestgehend unabhängig vom aufgebrachten Verpressdruck war. Daher
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ist es nicht möglich, die Porenzahl festzulegen, bei der das Verpressgut tatsächlich als

Feststoff wirkt und spannungsabhängige Verformungen aufweist. Es scheint, als ob

die Streuung der Versuchsergebnisse den Einfluss des Verpressdrucks und des anfäng-

lichen Wassergehalts der Suspension im Rahmen der durchgeführten Versuche über-

deckt. Dort, wo keine Korrelationen festgestellt werden konnten, wurden Mittelwerte

aus allen Versuchen genommen, um die Versuchsergebnisse zurückzurechnen. Die-

ses Vorgehen führte zu zufriedenstellenden Ergebnissen bei der Rückrechnung der

Versuche, allerdings ist unklar, ob die ermittelten Parameter auf andere Randbedin-

gungen wie Wassergehalte und Verpressdrücke, die außerhalb des Versuchsbereichs

liegen, angewandt werden können. Das Filtrationsmodell ermöglicht eine direkte Er-

mittlung der Filterkuchendicke zu jedem Zeitpunkt, aber für die Untersuchung des

Filtrationsprozesses in einer Bohrlochgeometrie könnte die Anwendung der Konso-

lidierungstheorie besser geeignet sein, da sie bereits in der gängigen geotechnischen

FEM Software implementiert ist. Die Filtrationszeit kann allerdings anhand der Kon-

solidierungstheorie nicht exakt ermittelt werden, da die berechneten Verformungen

im letzten Teil der Kurve ungenau sind. Eine grobe Einschätzung der Mindestfiltra-

tionszeit ist jedoch möglich. Derzeit wird anhand der hier ermittelten Erkenntnisse

an einem Berechnungsansatz gearbeitet, mit dem der Aufbau eines Filterkuchens bei

beliebiger Geometrie und veränderlichen Verpressdrücken berechnet werden kann.
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Modell- und Elementversuche zur

Bodenverflüssigung

Erik Schwiteilo, Ivo Herle

Technische Universität Dresden, Institut für Geotechnik, Professur für
Bodenmechanik und Grundbau

Am Institut für Geotechnik wurden Modell- und Elementversuche zur Bodenverflüs-

sigung durchgeführt. Dabei wurde vor allem der entstehende Porenwasserdruck be-

obachtet. Der Boden wurde bei beiden Versuchsarten über einen Impuls, d.h. über

ein Fallgewicht, welches von außen gegen den Versuchsbehälter prallt, belastet. Im

Rahmen der Modellversuche wurden vor allem versuchstechnische Randbedingungen,

wie die Intensität des Impulses und der Aufschlagspunkt des Fallgewichtes, analysiert.

Dabei wurden diese Versuche nur unter geostatischen Spannungen durchgeführt. Es

konnte gezeigt werden, dass der Boden verflüssigt und dabei die Porenwasserdrücke

gemessen werden können.

Um den Versuchsaufbau etwas zu vereinfachen und auch höhere Spannungszustände

als die geostatischen zu erzeugen, wurde ein Elementversuch (annähernd homogene

Spannungsverteilung) entworfen. Dies ermöglichte das Untersuchen von verschiede-

nen natürlichen Sanden.

Ziel der Untersuchungen ist, die Neigung zur Verflüssigung zu bewerten sowie auf

unterschiedliche granulometrische Eigenschaften beziehen zu können.

1 Einleitung

Eine Bodenverflüssigung beschreibt einen Zustand des Bodens, bei welchem er prak-

tisch keine Scherfestigkeit mehr aufweist. Die Scherfestigkeit des Bodens ist dabei

vor allem von der effektiven Spannung σ ✵ (hier vereinfacht eindimensional)

σ ✵ ❂ σ �u (1)

mit σ ❂ totale Spannung im Boden

u❂ Porenwasserdruck im Boden

Mitteilungen des Instituts für Geotechnik der Technischen Universität Dresden, Heft 19, 2014
Vorträge zum Ohde-Kolloquium 2014



abhängig. Das heißt, wenn der Porenwasserdruck etwa das Niveau der totalen Span-

nung σ im Boden erreicht, wird die effektive Spannung σ ✵ und damit auch die Scher-

festigkeit minimal. Zu einem Anstieg des Porenwasserdruckes u kann es insbesondere

bei einer undrainierten Scherung eines locker gelagerten Sandes kommen. Da der lo-

ckere Sand die Tendenz aufweist, sich während einer Scherung zu verdichten, dies

aber auf Grund der undrainierten Verhältnisse nicht möglich ist, steigen die Poren-

wasserdrücke an.

Versuche zur Bodenverflüssigung werden meist als zyklische Versuche in einem Tri-

axialversuchsstand durchgeführt (siehe z.B. [Ish93]). Dabei sind der Versuchsaufbau

und die -technik sehr aufwendig. Da es sich bei den verflüssigungsgefährdeten Böden

meist um Sande oder gemischtkörnige Böden handelt, ist die Probenherstellung und

der Probeneinbau kompliziert. Dabei spielt gerade die Bodenstruktur, die durch den

Einbau erzeugt wird, ein wichtige Rolle bei der Neigung zur Verflüssigung (siehe

z.B. [MSC✰77]).

Am Institut für Geotechnik der Technischen Universität Dresden wurde versucht, ein

Verfahren zur entwickeln, bei welchem die Herstellung der Versuchsproben relativ un-

empfindlich ist. Die Versuche sollten gleichzeitig schnell Ergebnisse liefern können.

Dabei wird ein Bodenvolumen über einen Impuls angeregt, wobei auf Grund der ho-

hen Belastungsgeschwindigkeit von undrainierten Bedingungen ausgegangen werden

kann. Diese erzeugte undrainierte Scherung sollte eine Verflüssigung oder zumindest

eine Tendenz zur Verflüssigung hervorrufen. Durch Messen von Verformungen und

Porenwasserdrücken kann somit das Bodenverhalten bezüglich der Verflüssigung be-

wertet werden.

In einer ersten Versuchsreihe wurde ein relativ großes Bodenvolumen in einem Plexi-

glaskasten untersucht. Es ging dabei vor allem um das Festlegen von Versuchsrandbe-

dingungen, zu welchem vor allem die Intensität des Impulses, der Aufschlagspunkt der

Impulseinwirkung und die Messstelle der Porenwasserdrücke gehören. Anhand dieser

ersten Ergebnisse konnte ein kleinerer Elementtest-Versuchsstand konstruiert werden,

der für ein kleineres Bodenvolumen auch verschiedene Spannungsniveaus erlaubt.

Das Anwendungsgebiet des neuen Versuchsverfahrens ist die Bewertung der Neigung

zur Verflüssigung und somit eine schnelle Identifikation von verflüssigungsgefähr-

deten Böden. Es ist zu erwarten, dass die Verflüssigungsneigung eines Bodens stark

durch granulometrische Eigenschaften wie Korngröße, -form und -rauigkeit beein-

flusst wird. Somit sollte es auch umgekehrt möglich sein, durch die Versuchsergebnis-

se auf die Korneigenschaften schließen zu können.
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2 Modellversuche

2.1 Versuchaufbau und Durchführung

Die Modellversuche zur Verflüssigung wurden in einer eigens dafür hergestellten Ver-

suchseinrichtung durchgeführt. Ein Bild sowie eine Skizze der Versuchseinrichtung

sind in Abbildung 1 dargestellt.

Abbildung 1: Foto und Skizze des Versuchsaufbaus der Modellversuche

Die Maße der Versuchseinrichtung betragen 13,50 x 13,45 x 42,00 cm und begrenzen

somit das Versuchsvolumen auf maximal 7626,15 cm3.

Der Versuchsaufbau erlaubt es, Wasser von unten durch das Versuchsmaterial durch-

strömen zu lassen. Damit kann das Probenmaterial aufgelockert und so wiederholt ein

vergleichbarer Anfangszustand hergestellt werden. Durch einen Filter am Boden des

Versuchsbehälters wird das Wasser über die Grundfläche verteilt.

Um eine Änderung im Porenwasserdruck messen zu können, wurden drei Wasser-

standröhren an der Seite des Versuchskastens angebracht. In Abbildung 1 sind diese

mit PWD 1, PWD 2 und PWD 3 benannt. Die Standröhren wurden so angebracht,

dass sie den Porenwasserdruck in verschiedenen Höhen messen.

Zu Beginn jedes Versuches wurde das Material trocken in den Versuchskasten einge-

rieselt. Im Anschluss daran wurde es von unten mit Wasser durchströmt und damit

aufgelockert und gesättigt. Im nächsten Schritt wurde die Höhe der aufgelockerten
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Probe gemessen, um das Volumen und die Anfangsporenzahl berechnen zu können.

Danach wurde ein Impuls auf die Probe ausgeübt, in dem ein Gummigewicht an ei-

nem Pendel ausgelenkt und gegen die Außenwand des Versuchskastens geschwungen

wurde. Aus der Fallhöhe und der Masse des Gummigewichtes kann die Intensität des

Impulses

p❂ m ✁ v (2)

mit v❂
♣
2 ✁g ✁h

m❂Masse des Gummigewichts

h❂ Fallhöhe

g❂ Fallbeschleunigung

bestimmt werden. Es wurden zwei unterschiedlich starke Impulse, durch unterschied-

lich große Fallhöhen, untersucht. Um den Einfluss des Aufschlagspunktes (AP) zu

analysieren, wurden ebenfalls drei verschiedene Orte getestet.

Nach jedem Versuch wurde die Probe wieder neu von unten durchströmt und somit

aufgelockert.

Als Messgrößen wurden der Anstieg des Porenwasserdrucks über die Standröhren

sowie die entstehende Oberflächensetzung gemessen.

2.2 Versuchsböden

Zur Untersuchung der Empfindlichkeit des Versuches auf unterschiedliche Bodenty-

pen wurden drei verschiedene Sande getestet. Sand 1 ist ein natürlich vorkommen-

der Sand aus einer Sandgrube in der Nähe von Dresden. Sand 2 ist der grobe Anteil

(Korngröße ❃ 0,125mm) eines Materials, welches in einem Tagebau in der Nähe von
Bautzen zur Gewinnung von Kaolin anfällt. Das dritte Material ist ein kommerziell

vertriebener Sand für Spielplätze.

Die Korngrößenverteilungen aller drei Materialien sind in Abbildung 2 abgebildet.

Wie zu erkennen, liegen die Korngrößenverteilungen für Sand 1 und Sand 3 relativ

dicht beieinander, wohingegen Sand 2 etwas grobkörniger ist. Alle Sande sind engge-

stuft.

Die Klassifikationsparameter der Sande sind in Tabelle 1 zusammengefasst. Wie in

Tabelle 1 zu erkennen, sind sowohl die minimalen als auch maximalen Porenzahlen

von Sand 1 und 2 fast gleich groß. Die von Sand 3 sind etwas geringer.

2.3 Auswertung und Ergebnisse

Als Testergebnisse wurden zum einen die Oberflächensetzungen gemessen und zum

anderen die entstehenden Porenwasserdrücke über die seitlich angebrachten Standröh-

ren ausgewertet.
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Abbildung 2: Korngrößenverteilung der verwendeten Sande im Modellversuch

Tabelle 1: Klassifikationsparameter der verwendeten Sande

Bezeichnung Korndichte min Porenzahl max Porenzahl Schüttwinkel

γs [g/cm
3] emin emax ϕ [✍]

Sand 1 2,643 0,53 0,80 31,0

Sand 2 2,629 0,51 0,84 34,2

Sand 3 2,641 0,46 0,72 32,0

Oberflächensetzungen

In Abbildung 3 sind die gemessenen Oberflächensetzungen für unterschiedliche Im-

pulsintensitäten in der Versuchsreihe mit Sand 1 zu sehen. Die Messstellen der Ober-

flächensetzungen sind in Abbildung 1 zu sehen. Außerdem sind in Abbildung 1 die

drei untersuchten Aufschlagspunkte markiert.

Es zeigt sich, dass die Setzungen für den höheren Impuls von 0,55Ns leicht größer

sind als für den kleineren mit 0,35Ns. Zwischen den unterschiedlichen Aufschlags-

punkten lässt sich allerdings kein eindeutiger Einfluss erkennen.

Die Erfassung der Oberflächensetzungen allein ist nicht ausreichend, die Verflüssig-

ungsneigung des untersuchten Bodens zu beschreiben. Die gemessenen Werte sind

relativ klein und die Schwankungen zwischen den Werten relativ groß.

Porenwasserdruckentwicklung

Die durch den Aufschlag entstandenen Porenwasserdrücke u wurden in den seitlichen

Standröhren in drei unterschiedlichen Höhen gemessen (siehe Abb. 1). Die gemesse-

nen Änderungen imWasserspiegel der Standröhre wurden inWasserdrücke umgerech-

net. DieseWasserdrücke uwurden wiederum in Relation zu einer aus der Überlagerung
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schlagspunkte

abgeschätzten geostatischen Vertikalspannung σv angegeben. Somit ergibt sich ein
normierter Porenwasserdruck u❂σv zu:

u❂σv ❂
γw ✁hw
γ ✵
✁h

(3)

mit γw ❂Wichte des Wassers

hw ❂ Anstiegshöhe des Wassers in der Standröhre

γ ✵ ❂ γ � γw ❂Wichte des Bodens unter Auftrieb

h❂ Höhe des überlagerten Bodens

Eine Bodenverflüssigung wird etwa ab einem normierten Porenwasserdruck von 0,8

angenommen. Es wird dabei der Einfluss der Wandreibung (Siloeffekt) auf die auftre-

tenden Vertikalspannungen berücksichtigt.

In Abbildung 4 sind die normierten Porenwasserdrücke für unterschiedliche Auf-

schlagspunkte und Impulsintensitäten für Sand 1 gezeigt. Wie zu erkennen ist, sind die

normalisierten Porenwasserdrücke für die unterschiedlichen Aufschlagspunkte sowie

für die Messstellen fast gleich groß. Dies deutet darauf hin, dass es im gesamten Pro-

benvolumen zu einer ähnlichen Reaktion auf den Impuls kommt. Ein kleiner Unter-

schied lässt sich bei der Impulsintensität erkennen, hier sind die ermittelten normierten

Porenwasserdrücke beim größeren Impuls von 0,55Ns etwas höher.

Einfluss des Materials

Im Weiteren wird nur noch auf die entstandenen Porenwasserdrücke eingegangen,

da diese das Bodenverhalten empfindlicher als die Oberflächensetzungen charakteri-

sieren. Wie an den Korngrößenverteilungen zu erkennen, ist Sand 1 grobkörniger als
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Abbildung 5: Normierter Porenwasserdruck in unterschiedlichen Höhen für die drei

Versuchssande für eine Impulsintensität von 0,35Ns (a) und von 0,55Ns (b)

Die normierten Porenwasserdrücke sind bei den Sanden 1 und 3 fast identisch. Hier

zeigt sich nur ein kleiner Unterschied bei dem niedrigeren Impuls. Beim höheren Im-

puls sind die gemessenen Werte vergleichbar. Dies lässt darauf schließen, dass die

Verflüssigung des Sandes 3 beim niedrigeren Impuls noch nicht vollständig war. Bei

dem höheren Impuls konnte kein höherer Porenwasserdruck entstehen, da der Boden

schon verflüssigt war.

Bei Sand 2 sind die auftretenden Porenwasserdrücke viel geringer als bei den anderen

Materialien. Dies ist wahrscheinlich auf die gröbere Korngröße zurückzuführen. Auch

hier zeigt sich aber ein Anstieg der Porenwasserdrücke bei dem größeren Impuls.

Da der unterschied zwischen Sand 1 und Sand 3 sehr klein ist, kann kein ausgeprägter
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Einfluss der Granulometrie beobachtet werden.

3 Elementversuche

In den zuvor beschriebenen Modellversuchen konnte gezeigt werden, dass der An-

satz des Messens der Porenwasserdrücke bei einer Impulsanregung möglich ist und

interpretierbare Ergebnisse liefert. Auf Grund der Größe des Versuchskastens ist das

benötigte Materialvolumen ziemlich hoch und die Untersuchungen vieler Proben so-

mit sehr zeitaufwendig. Es wurde deshalb versucht, das Prinzip des Modellversuches

in einen kleineren Elementversuch umzuwandeln. Dabei sollte eine etwa homogene

Spannungsverteilung im Probenvolumen herrschen, um die Auswertung in Richtung

eines Elementversuches zu vereinfachen. Außerdem ermöglicht ein kleinerer Ver-

suchsaufbau das Aufbringen höherer Spannungen.

3.1 Versuchsaufbau und Durchführung

Der Versuchsaufbau des Elementversuches ist in Abbildung 6 skizziert. Analog zum

Modellversuch erfolgt die Porenwasserdruckmessung über eine Standröhre, welche

später durch einen Porenwasserdruckgeber ersetzt werden soll, am Boden der Probe.

Da von einem homogenen Spannungszustand ausgegangen wird, geht man von glei-

chen Porenwasserdrücken in der gesamten Probe aus.

Abbildung 6: Skizze des Versuchsaufbaus im Elementversuch

Die Probe wird im trockenen Zustand in den Zylinder eingerieselt. Anschließend er-

folgt eine Durchströmung der Probe von unten, wodurch diese gesättigt und aufgelo-

ckert wird. Das Probenmaterial sedimentiert im mit Wasser gefüllten Zylinder, sodass

eine lockere Lagerung erreicht wird.

Wie in den zuvor beschriebenen Modellversuchen wird ein Impuls durch ein Pendel

aufgebracht. Dabei wird eine Gummikugel gegen die Außenwand des Zylinders ge-
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prallt. Der hier verwendete Impuls kann aus

p❂ m ✁ v❂ 0❀031 kg ✁4❀44m/s❂ 0❀136Ns (4)

mit v❂
♣
2 ✁g ✁h❂

q
2 ✁9❀81m/s2 ✁0❀1m❂ 4❀44m/s

analog zu Gleichung 2 bestimmt werden. Das Pendel wurde so eingerichtet, dass die

Kugel etwa in der Mitte der Probenhöhe gegen den Zylinder prallt. Jeder Versuch

besteht aus drei Teilversuchen, d.h. drei gleichen Impulseinwirkungen. Zwischen den

Teilversuchen wird die Probe allerdings nicht wieder aufgelockert.

Die Versuche wurden bei einer Auflast von etwa 20 kg durchgeführt. Die Vertikal-

spannung im Zylinder entspricht somit

σv ❂
20 kg ✁9❀81 m/s2

π❂4 ✁ ✭4❀6 cm✮2❂10
❂ 118 kN/m2 (5)

3.2 Versuchsmaterialien

Bei den hier vorgestellten Elementversuchen wurden vier verschiedene fein- bis mit-

telkörnige Sande verwendet. Die Kornverteilungen der Sande sind in Abbildung 7

dargestellt.
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Abbildung 7: Korngrößenverteilung der in den Elementversuchen verwendeten Sande

3.3 Auswertung und Ergebnisse

Reproduzierbarkeit der Ergebnisse
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In Abbildung 8 sind die in den Elementversuchen gemessenen Porenwasserdrücke

dargestellt. Es werden die Porenwasserdruckänderungen in mm-Wassersäule ange-

geben, welche in der Standröhre gemessen wurden. Jeder Versuch wurde drei mal

wiederholt, um die Reproduzierbarkeit der Ergebnisse zu überprüfen. Jeder Versuch

besteht hier aus drei Teilversuchen, wobei die Probe zwischen den Teilversuchen nicht

wieder aufgelockert wurde.

Beim jeweils ersten Impuls jedes Versuches entstanden die höchsten Porenwasser-

drücke. Bei jedem weiteren Impuls nahmen diese ab.

Es zeigt sich, dass die gemessenen Porenwasserdrücke reproduzierbar sind, da im-

mer ähnliche Porenwasserdruckänderungen für die jeweiligen Versuchssande gemes-

sen wurden.
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Abbildung 8: Gemessene Porenwasserdruckänderungen für unterschiedliche Sande

bei jeweils drei Versuchswiederholungen

Normierte Porenwasserdrücke

Analog zu den Modellversuchen kann auch in den Elementversuchen ein normierter

Porenwasserdruck u❂σv bestimmt werden. In Abbildung 9 sind die normierten Poren-
wasserdrücke als Mittelwerte der in den einzelnen Versuchen gemessen Porenwasser-

drücke über die einzelnen Teilversuche gezeigt. Bei allen Versuchssanden zeigt sich

eine Abnahme der Porenwasserdruckänderung von Teilversuch zu Teilversuch. Dies

ist auf die zunehmende Verdichtung der Proben zurückzuführen, da zwischen den Teil-

versuchen die Probe konsolidieren kann und nicht aufgelockert wird. Die getesteten

Böden lassen sich in zwei Gruppen zusammenfassen. In der ersten Gruppe sind San-

de, die sich bei jedem Impuls nur wenig verdichten und die auftretenden Porenwasser-

drücke sich entsprechend jeweils nur wenig verkleinern. Zu dieser Gruppe gehören die

Proben 55 und 158. Bei den Sanden der zweiten Gruppe kommt es beim ersten Impuls
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zu einem sehr starken Porenwasserdruck-Anstieg. Wobei beim zweiten und dritten Im-

puls kaumweitere Porenwasserdrücke entstehen. Dies lässt darauf schleißen, dass sich

diese Sande schon beim ersten Impuls sehr stark verdichten. Zu dieser Gruppe gehören

die Proben 439 und 565. Als Erklärung dafür könnte die Korngrößenverteilung dienen,
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Abbildung 9: Entwicklung der normierten Porenwasserdrücke für unterschiedliche

Sande über drei Teilversuche

da die Proben 439 und 565 eine sehr ähnliche Korngrößenverteilung aufweisen. Aller-

dings erklärt die Korngröße nicht das ähnliche Verhalten bei den Proben 55 und 148,

da Probe 148 eine gröbere Kornverteilung als Probe 55 aufweist. Die Ursache kann

man in der Granulometrie, d.h. Oberflächenrauigkeit und Form der Körner, vermuten.

Eine genauere Untersuchung steht allerdings noch aus.

Auffällig ist, das die erreichten normierten Porenwasserdrücke sehr klein sind. Anders

als bei demModellversuch würde dies hier bedeuten, dass keine Verflüssigung eintritt,

sondern lediglich eine Tendenz zur Verflüssigung ableitbar ist. Es wird vermutet, dass

der geringe Anstieg auf das kleine Wasservolumen in der Probe zurückzuführen ist.

Dies bewirkt, dass das ausströmende Wasser die Standröhre nicht ausreichend füllen

kann. Der Versuch wird deshalb als nächstes mit elektrischen Porenwasserdruckge-

bern durchgeführt.

4 Zusammenfassung

Am Institut für Geotechnik der Technischen Universität Dresden wurden Modell- und

Elementversuche zur Bestimmung der Neigung von Sanden zur Verflüssigung durch-

geführt. Anhand dieser Versuche konnte gezeigt werden, dass es möglich ist, eine

Tendenz zur Verflüssigung über die entstehenden Porenwasserdrücke nach einer im-

pulsartigen Anregung zu erkennen. An den Modellversuchen zeigte sich, dass nach

der Anregung durch einen Impuls zwar Oberflächensetzungen auftreten, diese jedoch
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das Materialverhalten nicht ausreichend beschreiben. Die Porenwasserdrücke wurden

bei den Modell- und Elementversuchen über Standröhren gemessen. Anhand der Mo-

dellversuche zeigte sich, dass es kaum einen Einfluss der Anregungsstelle bzw. des

Messpunktes der Porenwasserdrücke gibt. Auch die Intensität des Impulses hatte in

den untersuchten Grenzen nur einen geringen Einfluss.

Die bei den Elementversuchen getesteten Sande konnten in zwei Gruppen eingeteilt

werden. Eine Gruppe, bei der das Material sich sehr schnell schon nach dem ers-

ten Impuls verdichtet, und eine andere, welche sich allmählich durch mehrere Impul-

se verdichtet. Die Unterschiede lassen sich auf die Korngrößenverteilung, Kornform

bzw. -rauigkeit zurückführen. Allerdings müssen diese Faktoren erst näher untersucht

werden.

Das neue Verfahren ermöglicht, die Verflüssigungsneigung unter verschiedenen Be-

dingungen schnell zu überprüfen. Es kann nicht nur der Spannungszustand variiert

werden, sondern auch die durch den Bodeneinbau erzeugte Bodenstruktur. Somit soll-

te es ebenfalls möglich sein, den Einfluss der Bodenstruktur bzw. einer Teilsättigung

zu berücksichtigen.
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ABSTRACT: Um das Verhalten von vertikal belasteten Mikropfahl-Gründungen 
unter horizontal dynamischer Anregung in Sand zu untersuchen, wurden Feldversu-
che durchgeführt. Dies stellt eine vereinfachte Methode dar, um eine erdbebenähnli-
che Anregung unter originalmaßstäblichen Verhältnissen zu simulieren. Zwei Fun-
damente mit je 3 geneigten Mikropfählen und einem Pfahlkopf wurden in trockenem 
Sand getestet. Mit Hilfe von Geophonen wurden Schwinggeschwindigkeiten im Un-
tergrund sowie der Pfahlköpfe gemessen. Zusätzlich wurden 3D-Finite-Elemente-
Modelle erstellt um die Feldversuche numerisch zu simulieren. Für die Beschrei-
bung des mechanischen Verhaltens des maßgeblichen Baugrundes wurde ein 
hypoplastisches Stoffmodell verwendet. Dieses Modell beinhaltet die Dichte und die 
jüngste Deformationsgeschichte als Zustandsgrößen und ermöglicht damit eine 
realistische Beurteilung der Änderungen von Dichte (dränierter Fall) bzw. Poren-
wasserdrücken (undränierter Fall) aufgrund monotoner oder alternierender Bean-
spruchungen. Der vorliegende Beitrag beschreibt die Feldversuche und numeri-
schen Analysen und fasst relevante Ergebnisse für die trockenen Verhältnisse der 
Feldversuche zusammen. Weiterhin werden Ergebnisse einer Simulation für gesät-
tigte Verhältnisse dargestellt, welche zur Beurteilung von möglichen Verflüssi-
gungserscheinungen verwendet werden. 

1 Einleitung 

Die in diesem Beitrag vorgestellten Ergebnisse stammen aus einem Forschungs- und 
Entwicklungsprojekt, dessen Hauptziel die Entwicklung von erdbebensicheren Tief-
gründungen bestehend aus Mikropfahlböcken ist – insbesondere hinsichtlich der 
Verminderung von Verflüssigungserscheinungen. Des Weiteren sollte das Verhalten 
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dieser Tiefgründung bezüglich Duktilität während einer erdbebenähnlichen Anre-
gung untersucht werden. 
Zu diesem Zweck wurden großmaßstäbliche Feldversuche durchgeführt, welche im 
folgenden Abschnitt 2 beschrieben sind. 
Diese Versuche wurden begleitet von numerischen Berechnungen basierend auf 
einem hypoplastischen Stoffmodell (z.B. [Wol96], [NH97]). Dieses Modell wurde 
bereits vielfach erfolgreich für Finite-Elemente-Analysen von Randwertproblemen 
mit Erdbebenanregung angewendet, z. B. im Rahmen des Sonderforschungsbereichs 
(SFB) 461 “Starkbeben” der Deutschen Forschungsgemeinschaft (vgl. z.B. [Bue06], 
[Cud04], [GLB03]). 
Für die Kalibrierung der Materialparameter des Stoffmodells wurde ein Laborpro-
gramm durchgeführt. Die Ergebnisse und die Kalibrierungsergebnisse sind in Ab-
schnitt 3 beschrieben. 
In Abschnitt 4 werden die numerischen Ergebnisse von zyklischen Elementversu-
chen (einfache Scherung, triaxiale Scherung) unter dränierten und undränierten 
Verhältnissen dargestellt, um die Leistungsfähigkeit des verwendeten Stoffmodells 
aufzuzeigen. Abschnitt 5 enthält eine Zusammenfassung und einen Ausblick. 

2 Feldversuche 

2.1 Baugrundverhältnisse 

Der Untergrund des Testgeländes (Kippe des Tagebaus Jänschwalde) besteht bis in 
relevante Tiefen aus Flugasche eines nahegelegenen Kraftwerks und besitzt eine 
harte Konsistenz. Feld- und Laboruntersuchungen für dieses Material standen nicht 
zur Verfügung. Für die Installation und anschließende Erprobung der Mikropfahl-
gründungen wurde eine Versuchsgrube mit 7 m x 17 m Grundfläche und 4 m Tiefe 
ausgehoben und mit trockenem, leicht kiesigem Quarzsand (Ungleichförmigkeits-
grad U = 2,7, Krümmungszahl Cc = 1,2, Feinkorngehalt 2,2%) rückverfüllt.  
Nach Installation der Versuchs- und Stützfundamente wurden Drucksondierungen 
(CPT) durchgeführt, um die Anfangslagerungsdichte des rückverfüllten Materials zu 
bestimmen. 

2.2 Versuchseinrichtung und -bedingungen 

Es wurden zwei Mikropfahlgründung mit einer Pfahlkopfplatte (3 Pfähle, Länge 
jeweils 4 m mit einer Neigung von 15° und je einem Betonblock 1 m x 1 m x 1 m) 
und zwei Widerlagerfundamente (4 Pfähle Länge jeweils 4 m, Neigung 15°, Pfahl-
kopfplatte 1,5 m x 1,5 m x 1,0 m) installiert. 
Die beiden Versuchspfahlböcke unterschieden sich hinsichtlich des Injektionsdrucks 
bei der Herstellung der Micro-Pfähle. Nach Versuchsabschluss wurden diese ausge-
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graben und der Einfluss des Injektionsdrucks auf den resultierenden Pfahldurchmes-
ser wurde untersucht. 
Während der Versuchsdurchführung wurde eine computergesteuerte horizontale 
hydraulische Presse eingerichtet um eine dynamisch horizontale Anregung der Ver-
suchsgründung mit bis zu 10 Hz und einer Kraftamplitude von ± 200 kN (Abbil-
dung 1) zu realisieren. Außerdem wurde eine Standardeinrichtung zur Aufbringung 
und Messung von statischer Vertikallasten installiert. Diese Einrichtung der Bran-
denburgischen Technischen Universität, Cottbus, bestand aus einer hydraulischen 
Presse, einem Querträger, Zugstäben und Ankerpfählen (Abbildung 2) gemäß z. B. 
ASTM D1143. Die Entkopplung der Horizontalverschiebungen des Versuchspfahl-
bocks und der Einrichtung für vertikale Belastung wurde mittels Walzenlager reali-
siert. 
 

 

Abbildung 1: Computergesteuerter Hydraulikkolben für dynamische Horizontalbe-
anspruchung (Zug und Druck) der Universität Kassel. 
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Abbildung 2: Übersicht der Versuchseinrichtung für dynamisch horizontale Anre-
gung einer Pfahlgruppe unter statischer Vertikallast. 

Die folgenden Größen wurden während der einzelnen Versuche gemessen:  
 Vertikale und horizontale Belastung 
 Vertikal- und Horizontalverschiebung der Versuchspfahlbocks 

 Horizontalverschiebung des Widerlagerpfahlbocks 
 Vertikalverschiebungen der Ankerpfähle 
 Vertikale und horizontale Schwinggeschwindigkeiten  
Letztere wurden mit triaxialen Geophonen gemessen, welche auf dem Versuchs-
pfahlbock und in verschiedenen Entfernungen und Tiefen im angrenzenden Bau-
grund installiert wurden. 
Alle Versuche wurden unter einer statischen Vertikalbeanspruchung von 1000 kN 
durchgeführt. Dies entspricht einer realistischen Gründungslast. Die horizontale 
Anregung wurde zwischen 1 bis 5 Hz variiert mit Kraftamplituden von bis zu 
± 200 kN. Die vorgesehene maximale Frequenz von 10 Hz konnte für die genannte 
maximale Kraftamplitude nicht erreicht werden, da die resultierenden Verschiebun-
gen zu hoch waren und damit die Kapazitätsgrenze der Hydraulikpumpe erreicht 
wurde. 
Ergebnisse der Messungen der Schwinggeschwindigkeiten sind zusammen mit nu-
merischen Ergebnissen in Abschnitt 4.3.1.2 enthalten. 
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3 Stoffmodell 

3.1 Allgemeine Beschreibung 

Für die Modellierung des mechanischen Verhaltens von nichtbindigem, granularem 
Material wird ein hypoplastisches Stoffmodell mit der Erweiterung sogenannter 
intergranularer Dehnungen [NH97] verwendet. Es beinhaltet die Dichte (Porenzahl) 
und die jüngste Deformationsgeschichte als Zustandsgrößen. Die intergranulare 
Dehung ermöglicht eine realistische Modellierung von Steifigkeitsänderungen auf-
grund von Änderungen der Verformungsrichtung und die anschließende scherde-
formationsabhängige Abnahme der Steifigkeit bei fortgesetzter monotoner Deforma-
tion. 
Wie in den folgenden Abschnitten 3.2 und 3.3 gezeigt wird, ermöglicht es eine rea-
listische Modellierung des mechanischen Verhaltens granularer Materialien unter 
monotoner und alternierender Deformation. 

3.2 Kalibrierung der Materialparameter 

Eine umfassende Beschreibung des angewandten iterativen Kalibrierungsverfahrens 
findet sich in [Mei09]. Im Folgenden werden die Materialparameter des 
hypoplastischen Stoffmodells und ihre physikalische Bedeutung beschrieben und die 
für die Kalibrierung notwendigen Laboruntersuchungen genannt. Weiterhin werden 
Vergleiche zwischen den tatsächlichen Versuchsergebnissen und den dazugehörigen 
numerischen Simulationen dargestellt.  
 
 Grenzporenzahlen ed0, ec0, ei0:  

ed0 ≈ emin ist die untere Grenzporenzahl eines Korngerüstes, ec0 ≈ emax ist die Po-
renzahl im kritischen Zustand beides jeweils für Druck Null. Sowohl emin als 
auch emax werden anhand von Standardindextests (z.B. gemäß ASTM D4254 und 
D4253) bestimmt. ei0 ist die maximalmögliche Porenzahl eines einfachen Korn-
gerüsts bei verschwindendem Druck (ohne Makroporen). ei0 ≈ 1,15 ec0 und 
ed0 ≈ 0,6 ec0 sind einfache und seit langem bewährte Schätzungen (HG99).  

 Kritischer Reibungswinkel c:  
Der kritische Reibungswinkel c bestimmt den Widerstand eines Granulats bei 
monotoner Scherung im kritischen Zustand.  
Zur Bestimmung von c sind dränierte und undränierte Triaxialversuche oder di-
rekte Scherversuche an anfangs sehr locker gelagerten Proben (e0 ≈ emax) geeig-
net. Eine einfache, schnelle und dennoch zuverlässige Methode stellt der Schütt-
kegelversuch mit trockenem Material dar. 

 Granulathärte hs und Exponent n:  
Diese beiden Parameter steuern die Zusammendrückbarkeit des Korngerüsts. Die 
Ausgangswerte werden durch Kurvenanpassung des Kompressionsgesetztes 
nach Bauer [Bau96] an Ödometerversuchsergebnisse mit anfangs sehr locker ge-
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lagerten Proben gefunden. Im Verlauf des Kalibrierungsprozesses werden diese 
beiden Parameter dann iterativ angepasst. 

 Exponenten  und :  
Der Exponent  kontrolliert das Dilatanzverhalten des Materials und somit auch 
den Peak der Scherfestigkeit aus dränierten Triaxialversuchen mit anfangs dicht-
gelagerten Proben.   
Der Parameter  wird verwendet um die Steifigkeit des Korngerüsts mit e < ec 

anzupassen. Er wird mit der Hilfe von Ödometerversuchen mit anfangs dichtge-
lagerten Proben kalibriert. 

 
Die Materialparameter der intergranularen Dehnung wurden zunächst empirisch 
festgelegt und dann so angepasst, dass die Ergebnisse zyklischer Ödometerversuche 
abgebildet werden konnten [Mei09].  
Die Kalibrierung ergab die folgenden Materialparameter: ed0 = 0,652, ec0 = 1,145, 
ei0 = 1,317, c = 29,5°, hs = 72 MPa, n = 0,448,  = 0,12 und  = 3,0; Materialpara-
meter der intergranularen Dehnung: R = 10-4, mR = 6, mT = 2,  = 0,2,  = 1,0. 
Numerische Analysen mit den vorgenannten Materialparametern ergaben die in 
Abbildung 3 dargestellten Ergebnisse für einen Ödometerversuch mit mehreren 
Belastungs-/Entlastungszyklen, die in Abbildung 4 dargestellten Ergebnisse für 
einen dränierten triaxialen Druckversuch mit einer anfangs sehr locker gelagerten 
Probe und die in Abbildung 5 für eine Probe mit mitteldichter bis dichter anfangsla-
gerung. 
Es wird geschlossen, das mit dem verwendeten Stoffansatz eine realistische Model-
lierung des mechanischen Verhaltens von granularem Material möglich ist. Aus 
praktischer Sicht ist es wichtig anzumerken, dass konventionelle Versuche, die in 
jedem qualifizierten Geotechnik-Labor durchgeführt werden können, für einen er-
folgreichen Kalibrierungsprozess ausreichend sind. Bezüglich Genauigkeit oder 
Versuchsausrüstung gibt es keine besonderen Anforderungen. 
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Abbildung 3: Zyklischer Ödometerversuch: Laborversuch (lab) und numerische 
Simulation (eltest). 

 

Abbildung 4: Triaxialversuch (lockere Anfangslagerung): Deviatorspannung vs. 
axiale Stauchung (links), volumetrische Dehnung vs. axiale Stauchung (rechts). 

 

 

Abbildung 5: Triaxialversuch (dichte Anfangslagerung): Deviatorspannung vs. axia-
le Stauchung (links), volumetrische Dehnung vs. axiale Stauchung (rechts) 
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4 Numerische Modellierung 

4.1 Überblick 

Im folgenden Unterabschnitt soll die allgemeine Leistungsfähigkeit des angewand-
ten Stoffmodells für alternierende (zyklische) Beanspruchung auf Elementebene 
demonstriert werden.  
Der anschließende Unterabschnitt behandelt die dynamischen 3D-Finite-Elemente-
Berechnungen der Feldversuche und enthält außerdem eine erste Studie zu einem 
auf Mikro-Pfahlböcken gegründeten Gebäude in lockerem wassergesättigtem Sand 
unter seismischere Anregung. 

4.2 Zyklische Elementversuche 

Numerische zyklische Elementversuche unter dränierten und undränierten Verhält-
nissen wurden mit den in Abschnitt 3.2 angegebenen Parametern durchgeführt. 
Abbildung 6 zeigt die Abnahme des normierten Schubmoduls mit zunehmender 
Scherdehnungsamplitude unter dränierten Verhältnissen. Der entsprechende Anstieg 
der Dämpfung ist in Abbildung 7 dargestellt. Für denselben isotropen Ausgangs-
spannungszustand p0’ = 50 kPa werden Ergebnisse für Anfangsporenzahlen entspre-
chend der oberen und unteren Grenzporenzahl gezeigt. 
 

 

Abbildung 6: Abnahme des normierten Schubmoduls mit zunehmender Scherdeh-
nungsamplitude. 
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Abbildung 7: Zunahme der Dämpfung mit zunehmender Scherdehnungsamplitude. 

Abbildung 8 zeigt die Berechnungsergebnisse undränierter einfacher Scherversuche 
für drei verschiedene Scherdehnungsamplituden mit je 10 Zyklen (p0’ = 50 kPa, e0 = 
0,7, dichter Zustand). Die entsprechende Änderung des mittleren Effelktivdrucks p’ 
ist im -p’-Diagramm in Abbildung 9 dargestellt. 
 

 

Abbildung 8: Schubspannung  vs. Scherdehnung  bei undränierter zyklischer 
(Einfach-)Scherung für verschiedene Scherdehnungsamplituden. 
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Abbildung 9: Schubspannung  vs. mittlerer Effektivdruck p’ bei undränierter zykli-
sche Scherung für verschiedene Scherdehnungsamplituden. 

Es wurde gezeigt, dass das verwendete Stoffmodell in der Lage ist, das mechanische 
Verhalten von alternierend beanspruchten Granulaten unter dränierten bzw. 
undränierten Verhältnissen realistisch zu beschreiben. 
Es ist bekannt, dass das dargestellte Modell dazu neigt, die Verdichtung infolge 
zyklischer Scherung unter dränierten Verhältnissen und damit die Erzeugung von 
Porenwasserüberdrücken für undränierte Verhältnisse zu überschätzen. Im Falle von 
nur wenigen Zyklen (< 100), was z.B. für Erdbeben zutrifft, kann jedoch mit realis-
tischen Ergebnissen auf der sicheren Seite in Bezug auf mögliche Verflüssigungser-
scheinungen gerechnet werden. 
Es wird an dieser Stelle darauf hingewiesen, dass der Sättigungsgrad einen wesentli-
chen Einfluss auf den Kompressionsmodul des Porenfluids bestehend aus Porenwas-
ser und Gas hat [Mei09] und damit auf die Größe der Porenwasserüberdrücke bei 
Tendenz zu Kontraktanz. Der Kompressionsmodul des Porenfluids unter Berück-
sichtigung des Sättigungsgrads lässt sich wie folgt berechnen: 
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wobei ke = Kompressionsmodul des Porenfluids, kw = Kompressionsmodul von 
Wasser (kw ≈ 2,2 GPa), kg = Kompressionsmodul von Porengas (kg = pw + pa), pw = 
Porenwasserdruck und pa = atmosphärischer Druck (pa ≈ 100 kPa). 

  

(1) 
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4.3 Randwertprobleme 

4.3.1 Simulation der Feldversuche 

4.3.1.1 Modellbeschreibung 

Für die numerische Simulation der Feldversuche wurden zwei verschiedene Modelle 
erstellt. Das erste Modell berücksichtigt die vollständige mit Sand verfüllte Ver-
suchsgrube, so wie vor Ort ausgeführt, zusammen mit den beiden Versuchsgründun-
gen mit je drei Pfählen (Länge: 4 m, angenommener Durchmesser: 30 cm). Auch der 
Hügel aus Erdaushub wurde berücksichtigt (Abbildung 10). 
Das zweite Modell wurde um Rechenzeit zu sparen vereinfacht. Es enthält nur die 
Hälfte eines Versuchspfahlbocks und berücksichtigt weder die vollständige Geomet-
rie der Versuchsgrube noch den Erdhügel (Abbildung 11). 
 

 

Abbildung 10: 3D-FE-Modell der Feldversuchseinrichtung. 
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Abbildung 11: Vereinfachtes 3D-FE-Modell der Feldversuchseinrichtung. 

Bei beiden Modellen sind sog. absorbent boundaries an den vertikalen Rändern und 
an der Sohle angeordnet, um die Reflexion mechanischer Wellen während der dy-
namischen Anregung der Versuchsgründung weitgehend zu verhindern. Die stati-
sche Vertikallast von 1000 kN wird als gleichmäßig verteilte Flächenlast (0,6 m x 
0,6 m) realisiert. Die dynamische Anregung erfolgt durch vorgegebene Geschwin-
digkeitsverläufe an den Pfahlköpfen, entsprechend der Geophon-Messungen wäh-
rend der Feldversuche. Für beide Modelle wurden verschiedene Netzfeinheiten un-
tersucht. Das gleiche gilt für die maximal zulässigen Zeitschritte, um deren mögli-
chen Einfluss auf die Berechnungsergebnisse auszuschließen. Dies gilt es besonders 
bei Verwendung stark nichtlinearer Stoffmodelle zu beachten. In dieser Phase der 
Studie werden keine Interfaces zwischen den Pfählen und dem angrenzenden Bau-
grund berücksichtigt. Erfahrungen mit vergleichbaren 3D-Finite-Elemente-
Berechnungen haben gezeigt, dass diese Vereinfachung im Fall von relativ kleinen 
Verschiebungen und ausreichend fein diskretisierten Pfählen gerechtfertigt sein 
kann. Dies wird im weiteren Verlauf des Projekts untersucht.  
Die Bauelemente (Mikropfähle und Pfahlköpfe) sowie der die Versuchsgrube um-
gebenden Baugrund (aufgrund fehlender Feld- und Laborversuchsergebnisse) sind 
als Materialien mit linear-elastischem Verhalten modelliert. Für den Sand wird das 
hypoplastische Stoffmodell mit den genannten Materialparameter verwendet. 
Geometrische Nichtlinearität wurde nicht berücksichtigt, da große Verschiebungen 
weder im Feld gemessen noch in den numerischen Berechnungen erwartet wurden. 
  

204 Dynamische Probebelastung einer Mikropfahlgründung



4.3.1.2 Ergebnisse 

Die folgenden Größen wurden ausgewertet: Vertikalverschiebung von Pfahlkopf 
aufgrund statischer Vertikalbelastung von 1000 kN, Schwinggeschwindigkeiten an 
vier Stellen in der Umgebung des Versuchspfahlbocks, Vertikalverschiebungen des 
Pfahlkopfs aufgrund dynamischer Horizontalanregung. 
Die gemessenen Vertikalverschiebungen der Pfahlköpfe aufgrund der statischen 
Vertikalbelastung von 1000 kN betrugen 3,1 mm bzw. 4,9 mm. Der Unterschied 
erklärt sich daraus, dass die Pfähle des Fundamentes mit den größeren Setzungen 
mit einem 4-fach kleineren Injektionsdruck hergestellt wurden. Dies führte zu klei-
neren Pfahldurchmessern und demzufolge zu einem weicheren Verhalten unter ver-
tikaler Belastung (vgl. Abbildung 13). 
Die FE-Analyse mit dem vereinfachten Modell ergab 7,5 mm, die Berechnung die 
den kompletten Aufbau berücksichtigte dagegen 5,1 mm. Die Übereinstimmung mit 
den Messungen ist zufriedenstellend, besonders wenn man die Ungenauigkeit der 
entstandenen Pfahldurchmesser aufgrund des Einbauprozesses betrachtet. Auf der 
anderen Seite weist der Unterschied zwischen beiden Berechnungen darauf hin, dass 
es noch immer einen Einfluss der räumlichen Diskretisierung der beiden Modelle 
gibt. 
Die Ergebnisse der Schwinggeschwindigkeitsmessungen für die ersten 2 Sekunden 
des Testlaufs mit F = ± 150 kN und einer Frequenz von f = 5 Hz sind in Abbildung 
12 dargestellt. Das Bild in der oberen rechten Ecke zeigt die Lage der Messpunkte. 
Neben Geophone G10, welches auf dem Pfahlkopf der Versuchsgründung installiert 
wurde, wurden alle anderen Geophone 30 cm unter Gelände platziert. Die Überein-
stimmung mit den Ergebnissen wird als ausreichend bewertet.  
Bezüglich der Vertikalverschiebungen der Pfahlköpfe aufgrund horizontaler Belas-
tung unter statischer Vertikallast, ist die Übereinstimmung der numerischen Ergeb-
nisse mit den Messung ungenügend, weswegen die Zahlen hier nicht genannt wer-
den. Die berechneten Setzungen waren bis zu 50-mal höher als die gemessenen. Der 
Hauptgrund für diese Diskrepanz ist in Abbildung 13 dargestellt. Erfolgreiche dy-
namische Feldversuche konnten nur mit dem vorderen Pfahlbock durchgeführt wer-
den. Dessen Mikropfähle wurden mit dem höherem Injektionsdruck hergestellt. Dies 
führte zu Pfählen mit Durchmessern von bis zu ca. 75 cm. Die Annahme von Pfahl-
durchmessern von 30 cm traf für Pfähle die mit dem niedrigeren Injektionsdruck 
(hinteres Fundament in Abbildung 13) allerdings recht gut zu. Abbildung 13 deutet 
außerdem darauf hin, dass die Ankerpfähle die Versuchsergebnisse beeinflusst ha-
ben könnten und deshalb auch im Modell berücksichtigt werden sollten. 
Dies wird im weiteren Verlauf des Projekts in den Modellen berücksichtigt werden. 
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Abbildung 12: Ausgegrabene Versuchsgründungen nach den Feldversuchen (x – 
Messung). 
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Abbildung 13: Ausgegrabene Versuchsgründungen nach den Feldversuchen. 

4.3.2 Tiefgegründetes Gebäude unter Erdbebeneinwirkungen in verflüssi-
gungsgefährdetem Boden 

4.3.2.1  Modellbeschreibung 

Abbildung 14 zeigt das Modell eines Gebäudes, das auf vier Mikropfahlböcken mit 
je 4 Mikropfählen gegründet ist. Um Rechenzeit zu sparen, wurde wiederum nur das 
halbe Gebäude unter Verwendung einer Symmetrie-Ebene modelliert.  
Absorbent boundaries sind mit Ausnahme der Symmetrie-Ebene (y = 0, Stirnseite in 
Abbildung 14) an den vertikalen Rändern des Modells angeordnet. 
Der Baugrund besteht aus zwei Schichten. Oberhalb eines linear-elastischen „Fels“-
Horizontes befindet sich eine 6 m mächtige Schicht aus sehr locker gelagertem was-
sergesättigtem Sand (hypoplastisches Modell und Parameter wie in Abschnitt 3 
beschrieben). 
Für die Bauelemente (Mikropfähle, Bodenplatte und Gebäude) wird linear-
elastisches Materialverhalten angenommen. 
Die Anregung infolge Erdbebens wurde unter Verwendung von Messdaten des 
Christchurch-Erdbebens von 2011 in Form von vorgegebenen Horizontal- und Ver-
tikalbeschleunigungen an der Unterkante des Modells realisiert. 
Dynamische Analysen unter undränierten Verhältnissen wurden durchgeführt, um 
den Einfluss der Mikropfahlböcke auf die Bildung von Porenüberwasserdrücken im 
Bereich des Gebäudes während der Erdbebeneinwirkungen zu untersuchen.  

4.3.2.2  Ergebnisse 

Diese erste Simulation liefert vielversprechende Ergebnisse bezüglich der Verringe-
rung von Verflüssigungserscheinungen. Abbildung 15 zeigt die durch Erdbebenan-
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regung erzeugten Porenwasserüberdrücke (Bodenplatte des Gebäudes in der unteren 
linken Ecke). Es zeigt sich, dass die höchsten Werte von ca. 60 kPa außerhalb des 
Gebäudebereiches auftreten. Selbst zwischen den zwei Pfahlgruppen unter der Bo-
denplatte sind die Porenwasserüberdrücke deutlich reduziert – verglichen mit denen 
im angrenzenden Baugrund.  
Dieses veranschaulichende Beispiel zeigt, wie später mit Hilfe eines validierten 
Modells (laufende Arbeit) verschiedene Anordnungen von Pfahlböcken für spezielle 
Baugrundverhältnisse untersucht werden sollten, um erdbebensichere Gründungen – 
besonders hinsichtlich möglicher Verflüssigungserscheinungen, zu entwerfen. 
Da die verwendete FE-Software nicht in der Lage ist, Porenwasserströmungen wäh-
rend dynamischer Analysen zu berücksichtigen, werden die berechneten akkumu-
lierten Porenwasserüberdrücke überschätzt. Dies liefert Ergebnisse, welche bezüg-
lich Verflüssigung auf der sicheren Seite liegen.  
 

 

Abbildung 14: 3D-FE-Modell für dynamischen Analyse eines auf Mikropfählen 
gegründeten Gebäudes unter Erdbebenanregung. 
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Abbildung 15: Maßgebende Porenwasserüberdrücke infolge Erdbebens in einem 
Querschnitt in Gebäudemitte. 

5 Zusammenfassung und Ausblick 

Dieser Artikel beschreibt großmaßstäbliche Feldversuche (Pfahlbock-
Probebelastungen) unter statischer Vertikalbelastung und dynamischer Horizontal-
anregung und dazugehörige numerischen 3D-FE-Analysen unter Anwendung eines 
hypoplastischen Stoffmodells. Die Leistungsfähigkeit dieses Stoffgesetzes wird 
unter dränierten und undränierten Verhältnissen und für monotone und alternierende 
(zyklische) Beanspruchung demonstriert (Abschnitt 3 und 4). 
Bis zu diesem Zeitpunkt haben die dynamischen 3D-Finite-Elemente-Simulationen 
der Feldversuche noch keine zufriedenstellenden Ergebnisse hervorgebracht. Der 
Grund hierfür liegt hauptsächlich in der Tatsache, dass die erwartete Geometrie der 
maßgeblichen Testpfähle unterschätzt wurde (30 m anstelle von bis zu 75 cm). Die 
eigentliche Pfahlgeometrie, welche beim Aushub der Pfähle festgestellt wurde, wird 
im weiteren Verlauf des Projekts berücksichtigt. Das gleiche gilt für eine vertiefte 
Untersuchung der räumlichen Diskretisierung des Modells. Der Einfluss von Inter-
faces zwischen den Pfählen und dem Baugrund wird ebenfalls untersucht werden. 
Des Weiteren sollen die CPT-Ergebnisse mit Hilfe der Karlsruher Interpretationsme-
thode (KIM) [CO01] zur Bestimmung der Anfangsporenzahlverteilung ausgewertet 
werden. 
Abschließend wurde gezeigt, wie mit Hilfe von dynamischen 3D-Finite-Elemente-
Analysen erdbebensichere Pfahlbockgründungen hinsichtlich einer Reduktion mög-
licher Verflüssigung entworfen werden sollen. 
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Numerische und analytische Berechnungen
zur Erdbebenbemessung von Böschungen

Hassan AlKayyal

TU Bergakademie Freiberg, Institut für Geotechnik

Für dynamische Berechnungen von verschiedenen geotechnischen Bauwerken wird

gegenwärtig die Finite-Elemente-Methode sehr häufig angewendet. Das liegt an der

Einfachheit und der Zuverlässigkeit des Berechnungsverfahrens und am akzeptablen

Genauigkeitsniveau der Ergebnisse. In dem vorliegenden Beitrag wird zunächst ein

Verfahren zur dynamischen Phi-C-Reduktion vorgestellt, dass auf eine Lösung des

Anfangs- und Randwertproblems für das dynamische Verhalten einer Böschung im

Zeitbereich aufbaut und zu einem dynamischen Sicherheitsfaktor führt, der schließlich

die Bewertung der Böschungsstandsicherheit unter dynamischer Belastung ermöglicht.

Anschließend wird die Standsicherheit verschiedener Böschungen mit unterschiedli-

chen Böschungswinkeln und bodenmechanischen Eigenschaften mit dem Ziel unter-

sucht, den Einfluss der wichtigsten Einflussfaktoren zu erfassen. Ergänzend werden die

Ergebnisse der Finite-Elemente-Berechnungen mit den Ergebnissen aus einer analy-

tischen Untersuchung der Böschungsstandsicherheit unter quasi-statischer Belastung

verglichen.

1 Einleitung

Erdbebeninduzierte Wellen beeinflussen die Sicherheit von geotechnischen Bauwer-
ken und verursachen unterschiedliche Schäden und Bodenverformungen. Die Einwir-
kung des Erdbebens ist dabei von der Geologie und Topographie des Gebietes, dem
Verhalten des Bodens unter dynamischer Belastung und von den Eigenschaften des
Erdbebens abhängig. Deshalb müssen nicht nur die Beträge des Sicherheitsfaktors
und die Sicherheitsreserve bei den Standsicherheitsuntersuchungen von Böschungen
unter seismischen Einwirkungen bestimmt werden, sondern es müssen auch die blei-
benden Verformungen in Betracht gezogen werden, da sie eine große Rolle bei der
Beurteilung der Standsicherheit von Böschungen spielen.
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Abbildung 1: Numerisches Modell

Abbildung 2: Randbedingungen
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In der geschichtlichen Entwicklung der Verfahren zum Analysieren der Standsicher-
heit von Böschungen unter seismischen Einwirkungen wurde das quasi-statische Ver-
fahren oft angewendet, indem die Erdbebeneinwirkung durch eine konstante horizon-
tale und eine konstante vertikale Beschleunigungskomponente repräsentiert wird, die
als zwei Trägheitskräfte jeweils im Schwerpunkt der zum Versagen kommenden Mas-
se angesetzt werden. Mit dieser Methode kann die Standsicherheit der Böschung bei
der Betrachtung des Gleichgewichtes der statischen und dynamischen Kräfte, die auf
den Bruchkörper einwirken, nachgewiesen werden.

Die quasi-statische Methode der Standsicherheitsuntersuchung einer Böschung ist sehr
einfach anwendbar, weil sie sehr ähnlich zu einer rein statischen Untersuchung ist.
Nachteil des Verfahrens ist jedoch, dass die Abbildung der sehr komplizierten Ein-
wirkung des Erdbebens durch quasi-statische Beschleunigungen nur sehr grob ge-
lingt [Alk12]. Ebenfalls berücksichtigen diese Methoden kein realistisches dynami-
sches Bodenverhalten, weil der Boden als starres Material angenommen wird. Trotz
der Nachteile und der Unzulänglichkeit der genannten quasi-statischen Verfahren wird
ihre Benutzung in verschiedenen Vorschriften wie im Eurocode 8 und in der DIN-EN-
1998-5:2010-12 unter Beachtung ihrer Anwendungsgrenzen zugelassen.

Tabelle 1: Materialparameter des modellierten rolligen Bodens

γunsat (γsat) Ere f
50 Ere f

oed Ere f
ur m cre f

[kN/m3] [kN/m3] [kN/m2] [kN/m2] [kN/m2] [1] [kN/m2]
20 (20) 30000 30000 90000 0,6 0,1

ϕ ψ γ0,7 Gre f
0 νur pre f R f

[o] [o] [1] [kN/m2] [1] [kN/m2] [1]
40 6 1 ·10−4 100000 0,2 100 0,9

Tabelle 2: Materialparameter des modellierten bindigen Bodens

γunsat (γsat) Ere f
50 Ere f

oed Ere f
ur m cre f

[kN/m3] [kN/m3] [kN/m2] [kN/m2] [kN/m2] [1] [kN/m2]
18 (18) 15000 15000 45000 0,8 15

ϕ ψ γ0,7 Gre f
0 νur pre f R f

[o] [o] [1] [kN/m2] [1] [kN/m2] [1]
25 0 8 ·10−5 60000 0,2 100 0,9
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Abbildung 3: Beschleunigungsfunktion

Abbildung 4: Konvergenzkriterium
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Abbildung 5: Standsicherheitsfaktoren der Böschung aus dem modellierten rolligen
Boden

Abbildung 6: Standsicherheitsfaktoren der Böschung aus dem modellierten bindigen
Boden
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Im Gegensatz zu den konventionellen, analytischen Methoden kann die Standsicher-
heit von Böschungen durch Anwendung der Finite-Element-Methode ermittelt wer-
den, wobei sowohl das realistische mechanische Verhalten des Baugrundes in Ab-
hängigkeit vom verwendeten Stoffgesetz als auch das zeitabhängige Verhalten der
Böschung unter den dynamischen Lasten im Zeitbereich erfasst werden können. Die
Anwendung der Finite-Elemente-Methode erfordert gute Kenntnisse der numerischen
Modellierung, genaues Verständnis des behandelten Problems und der Materialgeset-
ze, mit denen das dynamische Bodenverhalten erfasst werden soll.

2 Modell der Untersuchung

Für die Entwicklung eines Verfahrens zur Ermittlung der Standsicherheit von Bö-
schungen unter dynamischer Belastung wurde ein Modell mit dem Finite-Elemente-
Programm PLAXIS2D–V9.0 im ebenen Deformationszustand und mit einer sehr ho-
hen Netzfeinheit erstellt (Abbildung 1). Das mechanische Verhalten der Bodenzonen
wurde durch Elemente mit jeweils 15-Knotenpunkten erfasst. Das Modell hatte eine
Gesamtbreite von B = 305 [m] und eine Gesamthöhe von H = 110 [m]. Die Böschung
hatte bei einem Neigungswinkel von β = 30 [o] eine Breite von B = 105 [m] und eine
Höhe von H = 60 [m], wodurch die vertikalen Ränder einen Abstand von d = 100 [m]
und die horizontalen Ränder einen Abstand von d = 50 [m] zur Böschung aufweisen.
Das vorgestellte Modell wurde bei der Variation des Böschungswinkels geringfügig
modifiziert.

In den Berechnungsphasen mit statischer Belastung wurden die Randbedingungen
durch Unterbinden der horizontalen Komponente der Verschiebungen in den Punkten
der vertikalen Modellränder und Unterbinden aller Komponenten der Verschiebung an
dem unteren horizontalen Modellrand eingestellt. An dem oberen, horizontalen Mo-
dellrand wurde der Halbraum durch eine verschwindende Spannung modelliert. In den
Berechnungsphasen mit dynamischer Belastung wurden die Randbedingungen durch
eine energieabsorbierende Formulierung in den Punkten der vertikalen Modellränder
und Vorgabe der horizontalen Komponente der Verschiebung an dem unteren horizon-
talen Modellrand eingestellt (Abbildung 2).

3 Die dynamische Phi-C-Reduktionsanalyse

Zur Untersuchung der Standsicherheit einer Böschung bei dynamischer Belastung
kann eine spezielle Form der Phi-C-Reduktionsanalyse entwickelt werden, dessen
mechanisches Konzept zur statischen Phi-C-Reduktionsanalyse ähnlich ist. Ausgangs-
punkt der Untersuchung bildet ein statischer Gleichgewichtszustand, der vor dem Ein-
tragen der dynamischen Belastung berechnet wird.
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Für die überschlägige Ermittlung des Versagensabstandes bei dynamischer Anregung
sind eine Reihe von systematischen, dynamischen Berechnungen im Zeitbereich er-
forderlich, bei denen der Reibungswinkel und die Kohäsion als Parameter der Scher-
festigkeit nach der FELLENIUS-Regel schrittweise herabgemindert werden. Weiterhin
ist die Formulierung eines mechanischen Kriteriums für das Erreichen eines Grenzzu-
standes erforderlich.

Zur Untersuchung der dynamischen Standsicherheit der in der vorliegenden Unter-
suchung modellierten Böschungen wurden systematische Berechnungen durch Nut-
zung des Hardening-Soil-Small (HSS) Materialmodells durchgeführt. Die verwende-
ten synthetischen Materialkennwerte für ein typisches rolliges Material und für ein ty-
pisches bindiges Material wurden in den Tabellen 1 und 2 zusammengestellt. Die mo-
dellierten Böschungen wurden mit einer horizontalen Erdbebenbeschleunigung nach
der Aufzeichnung des UPLAND-Erdbebens vom 28.2.1990 durch Eintragung einer
Beschleunigungsrandbedingung am unteren Modellrand belastet (Abbildung 3).

Zum Ableiten eines Grenzwertes für die Tragfähigkeit der modellierten Böschungen
unter dynamischer Belastung wurden mechanische Größen herangezogen, die als Er-
gebnis der Berechnungen verfügbar sind. Durch Auswertung der Abhängigkeit zwi-
schen dem Betrag der Verschiebungen am Böschungskopf und dem Abminderungs-
faktor der Scherfestigkeit (globaler Standsicherheitsbeiwert) kann beobachtet werden,
dass mit zunehmender Abminderung der Scherfestigkeit ab einem Grenzwert des Si-
cherheitsbeiwertes eine überproportionale Vergrößerung des Betrages der Verschie-
bungen einsetzt. Als massgebende Größe des dynamischen globalen Sicherheitsbei-
wertes ”FS(dyn)” wurde in der vorliegenden Untersuchung der Grenzwert der linearen
Proportionalität angesehen (siehe Abbildung 4). Als Vergleich wurden die statischen
globalen Sicherheitsbeiwerte ”FS(stat)” der Böschungen berechnet. Weiterhin wur-
de der globale quasi-statische Standsicherheitsfaktor der Böschungen ”FS(ps)” durch
Ansetzen einer aus der Erdbebenanregung (Abbildung 3) abgeleiteten horizontalen
quasi-statischen Beschleunigung und Nutzung des Verfahrens von BISHOP zur Ermitt-
lung der Standsicherheit von Böschungen mit kreisförmigen Gleitflächen ermittelt.
Die Berechnungsergebnisse sind für die modellierten Böschungen aus rolligem Mate-
rial in der Abbildung 5 und für die modellierten Böschungen aus bindigem Material
in der Abbildung 6 dargestellt. Ein verbessertes Konzept zur Berechnung der Standsi-
cherheit unter dynamischer Belastung könnte durch Nutzung mathematisch objektiver
Konvergenzkriterien erfolgen [KH09], insofern diese im Berechnungsvorgang als Er-
gebnis verfügbar sind.

4 Zusammenfassung

Für dynamische Berechnungen von verschiedenen geotechnischen Bauwerken wird
gegenwärtig die Finite-Elemente-Methode sehr häufig angewendet. Das liegt an der
Einfachheit und der Zuverlässigkeit des Berechnungsverfahrens und am akzeptablen
Genauigkeitsniveau der Ergebnisse. In dem vorliegenden Beitrag wird zunächst ein
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Verfahren zur dynamischen Phi-C-Reduktion vorgestellt, dass auf eine Lösung des
Anfangs- und Randwertproblems für das dynamische Verhalten einer Böschung im
Zeitbereich aufbaut und zu einem dynamischen Sicherheitsfaktor führt, der schließlich
die Bewertung der Böschungsstandsicherheit unter dynamischer Belastung ermöglicht.
Anschließend wird die Standsicherheit verschiedener Böschungen mit unterschied-
lichen Böschungswinkeln und bodenmechanischen Eigenschaften mit dem Ziel un-
tersucht, den Einfluss der wichtigsten Einflussfaktoren zu erfassen. Ergänzend wer-
den die Ergebnisse der Finite-Elemente-Berechnungen mit den Ergebnissen aus einer
analytischen Untersuchung der Böschungsstandsicherheit unter quasi-statischer Be-
lastung verglichen.

Literatur

[Alk12] ALKAYYAL, H.: Analytische und numerische Berechnungen zur Erdbebenbemes-
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