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Korrelationen fiir Kenngrossen bindiger Lockergesteine

1 Einleitung

Damit ein Bauwerk sicher, d.h. standfest auf einen Baugrund fundiert werden kann, benétigt der pro-
jektierende Ingenieur zuverlassige numerische Werte flr die im geotechnischen Modell zu verwen-
denden Parameter. Da die Geomaterialien durch natirliche Prozesse entstanden sind, besteht eine
Vielfalt von Faktoren welche die Grosse eines Kennwertes beeinflussen. Jeder Materialkennwert hat
daher eine gewisse Streubreite welche auch statistisch erfasst werden kann.

Dieser Artikel beschrankt sich auf Kennwerte von im Wesentlichen normal- (oder erst-) konsolidierten
Tonen. Solche Materialien findet man in den ehemals glazialen Gebieten im Norden Europas (z.B.
Skandinavien) und in Nordamerika (z. B. Kanada, Alaska) wo beim Riickzug der Eisdecke die Produk-
te der Gletscherabrasion in Gletscherrandseen, Flusstalern, sowie tiefen Becken und Fjorden in wel-
che auch Meerwasser eindringen konnte, abgelagert wurden. Gleichzeitig erfolgte eine Hebung der
Erdkruste [28], [3]. In den nicht glazialen Gebieten sind die weichen Tone in den Deltas flacher Kiis-
tengebiete durch Sedimentation in das infolge Meeresspiegelerhdhung vordringende Meer entstanden
(z.B. Sudostasien) [7]. Da diese Materialien fir das Bauwesen problematisch sind, haben Hochschu-
linstitute und staatliche Organisationen in diesen Gebieten die Untersuchungen dieser Ablagerungen
vorangetrieben, vor allem wahrend der 60er, 70er und 80er Jahre. In diesem Zeitraum wurden im geo-
technischen Versuchswesen, sowohl im Labor wie auch im Feld, grosse Fortschritte erzielt.

Es ist naheliegend, dass man versucht hat aus der grossen Datenmenge gewisse Wechselbeziehun-
gen oder Korrelationen herzuleiten, vor allem zwischen den Kennwerten welche das mechanische
Verhalten (Festigkeit, Verformbarkeit, Durchlassigkeit, etc) von gewissen Lockergesteinen beschrei-
ben und denjenigen welche die fundamentalen Eigenschaften (Dichte, Korngrosse, Plastizitat, etc)
des Materials selbst charakterisieren. Im Falle von feinkérnigen Lockergesteinen (Tone, Schluffe) sind
die fundamentalen Eigenschaften durch die Plastizitdt gegeben, welche ihrerseits durch das elekro-
chemische Verhalten der Tonpartikel bestimmt wird. Die Plastizitat wird deshalb auch fir Klassifizie-
rungszwecke verwendet, wie z.B. mit dem allseits bekannten Plastizitatsdiagramm von Casagrande,
welches eine Korrelation zwischen der Plastizitdtszahl, I, und der Fliessgrenze, w, ist. Die Plastizi-
tatszahl ist die Differenz zwischen dem Wassergehalt bei der Fliessgrenze und demjenigen der Aus-
roligrenze, wp, d.h. Ip = w_ - wp.

Zweck dieses Atrtikels ist es eine kurze Ubersicht einiger oft verwendeten und auch weniger bekann-
ten Korrelationen firr bindige Lockergesteine zu prasentieren und deren Anwendung zu kommentie-
ren. Die Korrelationen wurden der geotechnischen Literatur entnommen und stammen meistens aus
dem Zeitraum von ca. 1960 bis 1990. Bei einigen Korrelationen wurden auch Daten des Autors
(Bangkok Ton) miteinbezogen.

2 Beurteilung und Anforderungen an Korrelationen

Korrelation sollten immer mit den dazugehérigen Daten prasentiert werden, damit die Unsicherheiten
(Streuung) die mit der Korrelation verbunden sind ersichtlich werden. Die Korrelation kann dann dazu
verwendet werden zu zeigen ob die Gréssenordung der gemessenen Kennwerte in den erwarteten
Bereich fallt oder geméss ingeneurmassiger Beurteilung vernunftig ist. Korrelationen sollten Parame-
ter benutzen welche eine logische Beziehung haben zum physikalischen Verhalten welches durch die
Korrelation vorausgesagt wird, d.h. die Parameter sollten so nahe und direkt als mdglich zum betrach-
teten Verhalten stehen [17]. Beispiele sind die Beziehungen zwischen dem Kompressionsbeiwert, Cc
und der natirlichen Porenzahl, e,, oder zwischen der Sensitivitat, S;, und der Liquiditatszahl, I, .

Korrelationsparameter, sofern sie nicht schon dimensionslos sind, werden oft mit einer Bezugsgrésse
normalisiert, z.B. c,/o,', wobei ¢, die undrénierte Scherfestigkeit und o,' die Vorkonsolidationsspan-
nung bedeuten. Korrelationen sind meistens orts-spezifisch bezlglich der Lage der Messpunkte, d.h.
dass man Regressionsbeziehungen aus Korrelationen, die man an einem bestimmten Ort ermittelt hat
nicht direkt auf einen andern Ort Ubertragen kann, obwohl die geologische Vorgeschichte und die Se-



dimentationsbedingungen ahnlich sein mégen. Die Messpunkte missen neu ermittelt und aufgetragen
werden damit die Korrelation erkennbar wird.

3 Korrelationen fiir mechanische Kenngrossen
3.1 Standard (Index-) Kenngrossen als Korrelationsparameter

Standardkenngrdssen wie die Atterberg Konsistenzgrenzen, wi, wp und vor allem die Plastizitatszahl,
Ip, sind haufig als Korrelationsparameter verwendet worden, obwohl diese Werte an vollig gestorten
Proben bestimmt werden. Trotzdem vermag aber die Plastizitatszahl wesentliche Charakteristiken zu
widerspiegeln.

Nagaraj & Jayadeva [25] zeigten aufgrund der Guy-Chapman Theorie, dass Ip direkt mit wy liiert ist.
Mittels statistischer Analyse von 520 (wy, Ip) Messdaten von Tonen aus verschiedenen Regionen der
Welt erhielten sie die folgende Korrelation:

lo = 0.74(w_— 8) (1)

mit einem Regressionskoeffizienten r = 0.957 und einer mittleren Standardabweichung von 4.0. Als
Vergleich sei hier erwahnt, dass fur Tone im Osten Kanadas fir Gleichung (1) der folgende Bereich
gefunden wurde [18]: (0.86w, - 13) > Ip > (0.73w_ - 15). Gemass [25] wird der Parameter I im Mikro-
bereich von der spezifischen Oberflache kontrolliert. Er kann daher als Kenngrésse flir Korrelationen
mit mechanischen Parametern verwendet werden da er wichtige Eigenschaften der Tonpartikel zu
charakterisieren vermag, obwohl die Mikrostruktur zerstért wurde.

3.2 Korrelationen mit Scherparametern
3.21 Korrelationen mit der undranierten Scherfestigkeit

Houston & Mitchell [12] haben aufgrund von Daten aus Norwegen, UK und Alaska eine Beziehung
zwischen der Liquiditatszahl, 1., und der Scherfestigkeit vollig gestorter Tonproben, c,,, angeregt. Die
Liquiditatszahl, definiert als I, = (w, — wp)/Ip, ist eine Art normierter Wassergehalt. Zur Bestimmung der
notwendigen Daten eignet sich der schwedische Fallkegel, da dieser sowohl die Fliessgrenze wie
auch die Scherfestigkeit zu messen vermag. Bild 1 zeigt Messungen an kanadischen Tonen und die
Beziehung:

3.0 T T T TTTTT - IIIIII T T 11T Cur (kPa) = 1/(|Lc_0-21)2 (2)
- 322.:0%??" Beide Parameter, ¢, und I, widerspie-
25~ < g;:':'men i geln die gleiche Bodencharakteristik,
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 Bayupors I.c bedeutet, dass die Fliessgrenze mit
S 20 o LillaMellssa | Schweden | dem Fallkegel bestimmt wurde. Wroth &
= o e 2 o) US-A. Wood [38] betrachteten die Beziehung
2 45l | Cur - I im Lichte der kritischen Zustands-
% theorie (critical state theory) und defi-
= nierten die Plastizitatsgrenze als den
5 1ok v:"’(t]:‘P&)"_v;’;’(‘)’ 138 Wassergehalt bei welchem die Festig-
w @)= e keit 100 mal grosser ist als bei der
Fliessgrenze. Die Beziehung lautet:

0.5~ Cur(kPa)=;2 1
(7,. —0.21) cu(kPa) = 170 exp(-4.6 I.) (3)

(Champlain marine Tone) RN
Dhre e ““l L1 ""10 e ‘“102 cyr kann bei Tonen mit geringer Sensiti-

vitat als untere Grenze fir die undranier-
te Scherfestigkeit betrachtet werden. Die

) . . . . Beziehung (3) ist in Bild 1 ebenfalls ein-
(Bild 1) Korrelation zwischen Liquiditatszahl und voéllig gezeichnet.

gestorter Scherfestigkeit [18]

Véllig gestorte, undrinierte Scherfestigkeit, c,, (kPa)



Undrénierte Scherfestigkeit, ¢, (kPa)
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3.2.2

Messungen von ¢, mit verschiedenen Geraten folgen
verschiedenen Spannungspfaden und schneiden die
Grenzzustandskurve an verschiedenen Orten. Des-
halb sind die Werte von ¢, unterschiedlich [20]. Bild 2
veranschaulicht dies mit Scherprofilen aus zwei La-
borversuchsmethoden und zwei in-situ Versuchsme-
thoden. Die hochsten c,-Werte werden mit dem
selbstbohrenden Pressiometer erzielt, doch diese
Werte Uberschatzen c, infolge von Storeffekten beim
Eindringen des Gerates in den Baugrund [16].

Die ungestdrte undranierte Scherfestigkeit, c,, wird
fur Korrelationen oft mit der Vorkonsolidationsspan-
nung, o,, normalisiert (bei normalkonsolidierten Be-
dingungen auch mit dem effektiven Uberlagerungs-
druck, o0,’). Dieses Verhaltnis kann dann mit der
Plastizitatszahl korreliert werden. Schon Skempton
[32] prasentierte die Beziehung, giiltig fir normalkon-
solidierte marineTone:

CU(FV)/O-VO’ = 0.11 +0.0037 Ip (4)
Bjerrum [4] prasentierte nicht-lineare Beziehungen
fur "junge" und "gealterte" norwegische marine Tone.
Bild 3 zeigt Daten von kanadischen und japanischen
Tonen [20]. ¢, wurde mit der Fligelsonde (FV) ge-
messen, eine bei weichen Tonen oft angewendete
Methode. Der Spannungspfad in einer Fllgelson-
denmessung ist aber unbekannt. Garneau & Le
Bihan [11] ermittelten c, mit dem Fallkegel (FC) und
fanden die Beziehung:

Cucy/0, = 0.20 + 0.0014 Ip (5)
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Cup/O, = 0.2 + 0.0024 Ip japanischen — Tone
i o Champlain Tone | Ost- | [33] zeigen hohere
O Andere Tone Kanada Cy(rv)/0p-Werte  und
e Japanische Tone scheinen mit  der
] ] ! ] ] 1 ! ] Plastizitatszahl, Ip,
0 10 20 30 50 60 70 80 90 100 keine enge Bezie-

Plastizitiatszahl, Ip hung zu haben.
Korrelationen mit dem Reibungswinkel, ¢', normalkonsolidierter Tone

Die Scherfestigkeit normalkonsolidierter Béden, ¢nc’, kann durch die Mohr'sche Bruchlinie charakteri-
siert werden und entspricht einem Reibungswinkel @’ und einer Kohasion von ungefahr Null. ¢’ kann
aus CIU Triaxialversuchen im normalkonsolidierten Bereich ermittelt werden und ist allgemein durch
die maximale Deviatorspannung (01 — 03’ )max gegeben. Die ¢’-Werte kénnen mit Ip korreliert werden.
Beispiele zeigen die Bilder 4a, 4b und 4c. Die Streubreiten dieser Korrelationen sind aber relativ gross.
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Leroueil et al. [18] und Leroueil & Height [20] interpretieren die Scherfestigkeit von normalkonsolidier-
ten (NC) Tonen als den kritischen Zustandsreibungswinkel, @' (oder @'yc). Dieser Reibungswinkel re-
flektiert die Mineralogie der Tonpartikel und wurde oft mit der Plastizitdtszahl in Zusammenhang ge-
bracht. Er nimmt mit zunehmender Plastizitatszahl ab. Ausnahmen machen allerdings gewisse Tone
wie z.B. aus Mexico City und Attapulgit (Bild 4a). Mexico City Ton enthalt vulkanische Glaspartikel und
Schalentriimmer von Kieselalgen [9]. Das Attapulgit Partikel hat eine faserartige Form. Die Plastizi-
tatszahl widerspiegelt vor allem die Rauhigkeit von Tonpartikeln und weniger deren mechanisches
Verhalten [20].



3.2.3 Korrelationen mit dem Reibungswinkel, @,, der Restscherfestigkeit

40 T T T T Die Restscherfestigkeit, ausgedriickt durch den Reibungs-
Vaughan et al, [36] winkel, ¢/ und ¢’ = 0, wird nach einem langen Scherweg

30 77~ Bucher [6] | erreicht. Die Mikrostruktur ist dann vollstandig zerstért und
_____ g:;‘ge[;go] die Partikel haben oft eine praferenzielle Richtung ange-

........... Fleischer [10] nommen. @, hangt ab vom prozentualen Anteil der Tonfrak-

. tion und dem Anteil der Partikel die die Fahigkeit haben sich
wahrend des Schubvorganges zu orientieren. Es gibt meh-
; rere Ansatze ¢, mit der Plastizitatszahl oder mit der Fliess-

T~ grenze zu Kkorrelieren. Einige davon sind in Bild 5 wiederge-
B T T geben. Bei Tonen bei welchen die Partikel nicht neu orien-
0 ! . ! . tiert werden kodnnen ist @, nahe bei @, d.h. etwas kleiner.
Dies betrifft vor allem Tone aus ehemaligen Glazialgebie-
ten, wie z.B. dstliches Kanada oder Skandinavien, bei wel-

chen die Tonfraktion hauptsachlich aus Gesteinsmehl be-
(Bild 5) Korrelation zwischen Restrei- it oy P ‘

bungswinkel. @,' und der Plasti-
zitatszahl, Ip [21]
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3.2.4 Sensitivitat

Die Sensitivitat, S;, wird definiert als das Verhaltnis von ungestorter zu vollig gestorter Scherfestigkeit
bei natiirlichem Wassergehalt, i.e. c,/c,.. Sie kann aus der Beziehung (2) wie folgt berechnet werden:

S = ¢y (e — 0.21)? (cy in kPa) (6)
3.2.5 Ruhedruckbeiwert, K,;, im normalkonsolidierten Bereich
In numerischen Modellen wird oft der in-situ Spannungszustand im nattrlichen Baugrund verlangt. Der
Ruhedruckbeiwert ist definiert als das Verhaltnis von effektiver Horizontal- zu effektiver Vertikalspan-
nung, i.e. Ko = 0,'/0,'. Die vereinfachte Form der von Jéky [13] aufgestellten Beziehung lautet:
Ko=1-sing@’ (7)
und ist aufgrund zahlreicher Untersuchungen, mit geringfligigen Korrekturen, immer noch zutreffend
[23], siehe Bild 6. Sogar der Wert von K, = 0.31 flir Mexico City Ton passt fir den Reibungswinkel von

43° welcher diesem Material entspricht [9].

Da K, eine Funktion von @' ist und ¢' mit Ir korreliert werden kann, sollte auch eine Korrelation von Ky
mit I méglich sein, wie Bild 7 zeigt.

1.0 T T T T
N AN ¢ 038 T T T T T .
. AN Kone = (1-sin@’)£0.1 &
0.8 K 4 X
NC) o™\ B | -
ule \B. . E 0.7 o 8
06 S oo e 3 Ko = 0.44 +0.0042 I,
g N S 06 4
x: °\\ h O %
B N )% S
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® Ton AN . 2 O Gestort
o Schluff N > [ o
0.2 N - & 04 L L ! 1 ! ! ! ! ]
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n Klels | , 1\\‘ Plastizitidtszahl, Ip (%)
% 02 04 06 08 1.0
sin ¢’ (Bild 7) Korrelation zwischen K, und I aus Laborversuchen
(Bild 6) Ruhedruckbeiwert, Ky, als an normalkonsolidierten bindigen Materialien [22]

Funktion von sin ¢' [23],[20]



Far Uberkonsolidierte Materialien wird oft die Beziehung:
Ko = Ko NC * OCRG (8)

verwendet, wobei OCR das Uberkonsolidationsverhaltnis und a ein Parameter der oft mit sing’ (¢' aus
triaxialem Kompressionsversuch) gleichgesetzt wird, i.e. a=sing', bedeuten. Fiir Tone liegt der Wert
von a meistens im Bereich von etwa 0.35-0.50. K; ¢ ist der Ko-Wert flir normalkonsolidierte Materia-
lien.

3.3 Korrelationen mit Kompressions- und Kriechbeiwert

Fir den Kompressionsbeiwert, C., definiert als Ae/Alog o' (o, = effektiver Konsolidationsdruck), gibt
es eine grosse Anzahl von einfachen Korrelationen mit den Indexparametern ey, w, (natirlicher Was-
sergehalt), und w_ (oder Ip). Schon Skempton [31] prasentierte die Beziehung: C. = 0.007 (w_— 10)
fur gestorte Tone und Terzaghi & Peck [35]: C. = 0.009 (w_ — 10) fiir normalkonsolidierte Tone mit
moderater Sensitivitat (S; < 5). Weitere Beispiele sind:

C. = 0.54(eo — 0.35) fur alle normalkonsolidierten Tone mit geringer Sensitivitat, d.h. S;< 2 [27]
C.=0.29(gp + 0.76) und C. = 0.008 w,, +0.20 fiir weichen Bangkok Ton

Auch Ansatze mit Mehrfachregression wurden vorgeschlagen, wie z.B.:
C. = 0.37(eg +0.003 w_ + 0.0004 w,, — 0.34) fur Tone aus Griechenland und USA (mit Daten aus
678 Oedometerversuchen) [2]
C.=0.009 g, + 0.008 w_ +0.20 fur weichen und verwitterten Bangkok Ton [1]
Der erhdhte Aufwand ist aber kaum gerechtfertigt da zusatzliche Parameter die Genauigkeit des Re-
gressionsmodells nicht wesentlich zu verbessern vermogen. Weitere Literatur findet man in [39].

Durch Normalisieren der e — log o, Beziehung mit e, der Porenzahl welche der Fliessgrenze ent-
spricht, i.e. in der Form e/e. = 1.122 — 0.2343 log o (0. in kPa), fanden Nagaraj & Srinivasu Murthy
[26] die einfache Beziehung:

C.=0.39¢ 9)

Leroueil et al. [18] zeigten, dass bei strukturierten weichen Tonen C; besser mit ey, und der Sensitivitat
als mit Ip korreliert. Die Sensitivitat reflektiert die Differenz zwischen dem strukturierten und dem de-
strukturierten Zustand. Der Kompressionsbeiwert wachst mit der Sensitivitat und Bild 8 zeigt C; als
Funktion von e, und S;. Die Beziehung (9) gilt fir nicht-mikrostrukturierte Tone und ist als gestrichelte
Linie, N-S, dargestellt. Bild 9 illustriert, dass solche Beziehungen auch fiir Residualbdden zutreffen, da
diese eine durch das Muttergestein gegebene Reliktstruktur besitzen. Destrukturierte oder nicht-
strukturierte normalkonsolidierte Tone korrelieren andererseits besser mit I oder wy.
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d) 3 2 — S | (Papua- Neu Guinea) |
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)
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g a® s § T 7
S r - -9,,; Lateritisch
n ] (Brasilien) aus Basalt
0 A o L
8 1| A 5 05 (Brasilien) .
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(] B == ] B 7]
x 0 N’/ | | | . | A Z__ aus Gneis (Brasilien)

1 1 1 1 1 1 |
0 1 2 3 4 % 1.0 2.0 3.0 4.0
Natiirliche Porenzahl, e, Natiirliche Porenzahl, e,

(Bild 8) Korrelationen zwischen Kompressions-  (Bild 9) Korrelationen zwischen C. und g, fir in-
beiwert und natirlicher (in situ) Poren- situ Verwitterungs- (Residual-)bdden mit
zahl fur strukturierte weiche Tone mit Struktur [19]
unterschiedlichen Sensitivitaten [19]

10



Strukturierung kann durch verschiedene Ursachen entstehen, z.B. durch Ablagerung von Karbonaten,
Rekristallisierung von Mineralien wahrend der Verwitterung, interpartikulare Anziehungskrafte, etc.
Strukturierung erhdéht in jedem Fall die Festigkeit. Die kleine Skizze in Bild 8 zeigt den Einfluss der
Strukturierung auf C,.

2.0—— T
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Kompressionsbeiwert, C.
o

0.5

(Bild

-

(4]
T

cnhicht

Bild 10 zeigt Korrelationen zwischen
C. und e, fir weichen Bangkok Ton
welcher in einem grossen, flachen
Delta abgelagert wurde. Seine
Machtigkeit an der Kiste betragt
etwa 15 m und nimmt mit zuneh-
mender Distanz vom Meeresufer
ab. Die Daten stammen von vier
Stand-orten welche leicht unter-
schiedlichen Alterungsprozessen
ausgesetzt waren. Standort KL liegt
ca. 60 km nordlich der Meereskuste.
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BP (Standort des neuen Flugha-
fens) sowie PW (im Stadtzentrum)
haben beide eine Distanz zur Kiste

25
Natiirliche Porenzahl, e,

10)

kénnen, d.h. orts-spezifisch sind.

Korrelationen zwischen C. und ey von weichem
Bangkok Ton an vier verschieden Standorten. Die
Resultate zeigen deutlich, dass auch innerhalb der
gleichen Formation die Regressionsgeraden variieren

von ca. 25 km. Standort PP
(Schiffswerft fGr Thai Marine) liegt
direkt an der Kuste (Flussmin-
dung). Der Ton ist dort so weich,
dass er kaum einen Menschen zu
tragen vermag. KL, BP und PW ha-
ben ahnliche Sensitivitaten; fur PW
ist sie zwar etwas ho-
her,wahrscheinlich infolge Grund-

wasserabsenkung durch Pumpen welche eine Zunahme der effektiven Spannungen bewirkt. Bangkok
Ton hat eine Sensitivitat die im Bereich von 4 bis 8 liegt. Die Regressionsgeraden stimmen daher mit
Bild 8 Uiberein. Der sehr junge Ton am Standort PP hatte noch nicht geniigend Zeit eine feste Struktur
zu entwickeln und wurde auch nicht ausgelaugt. Seine Sensitivitat entspricht deshalb einem nicht-
strukturierten Ton mit S; ~ 2 bis 4.

C.e = Ae/Alog t (Leda Ton)

3.4

C. = Ae/Alog 0.’ (Leda Ton)

Der Kriechbeiwert, C., definiert als Cg
Ae/Alog t, (t = Zeit) korreliert mit dem
Kompressionsbeiwert, C., in einer ange-
nahert linearen Beziehung. Bild 11 zeigt
Beziehungen fir den hoch-
sensitiven Leda Ton und fir Mexico City
Ton, beides sehr kompressible Materia-
lien. Letzterer hat einen Wassergehalt von
Uber 300 %. Dies bedeutet, dass das Ver-
haltnis C,/C4c konstant ist obwohl Cg zeit-
abhangig ist. Die C. und Cg.-Werte sollten
aber bei gleicher effektiver Spannung kor-
reliert werden. Das C./C Verhaltnis liegt
bei naturlichen inorganischen Tonen und
Schluffen bei 0.05+0.02 und fir organi-
sche Materialien bei 0.07+0.02 [24].

(Bild 11) Korrelation zwischen Kompressi-
onsbeiwerten C., und Kriechbei-
wert Cqe [17], [24]
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Korrelationen mit hydraulischen Parametern

Der Durchfluss von Wasser und andern Flissigkeiten in einem porésen Medium erfolgt nach dem Ge-
setzvon Darcy: Q=k-i-A
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wobei: Q = Durchflussmenge (m3/s)
k = Koeffizient der hydraulischen Leitfahigkeit (Durchlassigkeitskoeffizient)
i = hydraulischer Gradient

Fir Materialien welche feiner sind als Kies ist die Durchflussstrémung laminar und Darcy’s Gesetz ist
anwendbar. Andere bekannte Ansatze sind die von Poiseuille und Kozeny-Carman. Diese sind aber
fur praktische Anwendungen zu komplex, vor allem fiir Tone und man begnugt sich mit Darcy’s Ge-
setz welches sich auch fir Tone eignet.

Der k-Wert variiert enorm stark von einem Material zum andern. Zwischen Kies und Tonen besteht ein
Unterschied von etwa neun Grdossenordnungen, d.h. von etwa 10 bis 10™"? m/s. Fur einen bestimm-
ten Ton mit einer Porenzahl e hangt k vom Durchmesser der Fliesswege ab, welche ihrerseits wieder
von der Mikrostruktur beeinflusst sind. Der k-Wert hangt auch von den Eigenschaften der Porenflis-
sigkeit ab (Viskositat, Temperatur) und vom Sattigungsgrad des Bodens. Der Durchlassigkeitskoeffi-
zient ist daher eine der am schwierigsten zu messenden Kenngrdssen. Weitere Schwierigkeiten einen
realistischen k-Wert zu bestimmen entstehen bei geklifteten Tonen.

Lockergesteine sind oft heterogen, d.h. sie kdnnen geschichtet sein oder linsenférmige Einlagerungen
enthalten. Die Durchlassigkeit in vertikaler (k,) und horizontaler (k;) Richtung sind dann stark ver-
schieden. Man spricht dann von Anisotropie in der Permeabilitat: r, = kp/k,. Fur die meisten natirlichen
weichen Tone liegt k, etwa zwischen 3x107"° und 5x10° m/s. In homogenen marinen Tonen ist ry klei-
ner als 1.2; r¢ ist grosser in geschichteten Ablagerungen, z.B. Varventone, aber im allgemeinen kleiner
als 10 [20].

Fir Korrelationen ist es naheliegend den k-Wert mit der natlrlichen Porenzahl, ey, zu vergleichen. Ta-
venas et al [34] zeigten, dass e — log k, Beziehungen fir viele Tone anndhernd linear sind solange die
volumetrische Verformung den Wert von 20 % nicht Ubersteigt, d.h. solange man innerhalb des fir die
Praxis interessanten Bereichs bleibt (siehe Bild 12). Diese Beziehungen kdnnen durch die Steigung,
Cy, der Kurven im linearen Bereich charakterisiert werden, i.e. Cy = Ae/Alog k. Die Grésse Cy wird als
Durchlassigkeitsveranderungsbeiwert bezeichnet und es zeigt sich dass sich Cy direkt mit der natrli-
chen Porenzahl des Tons korrelieren lasst.

Die Beziehung zwischen Cy und e ist aus Bild 13 ersichtlich und kann durch die einfache Beziehung
Ck~0.5¢g (10)

angenahert werden. Die Daten streuen um die Gerade Cy = 0.5 ey, liegen aber eher darunter.
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Vertikaler Durchlissigkeitskoeffizient, k, (m/s) Natiirliche Porenzahl, e
(Bild 12) Veranderung der vertikalen Durchl&s- (Bild 13) Korrelation zwischen dem Durchlassig-
sigkeit mit der Porenzahl flr verschie- eitsveranderungsbeiwert und der na-
keit mit der P hl f h keit d b rtund d
dene natirliche Tone [18]. Die tiefer tarlichen (in situ) Porenzahl [34]

liegenden Kurven entsprechen Tonen
mit tiefen lo-Werten.
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Schlussfolgerungen

Korrelationen spielen eine wichtige Rolle in der geotechnischen Praxis, d.h. sowohl bei Er-
kundungen wie auch in der Wahl charakteristischer Kennwerte. Sie kdnnen auch zur Kontrol-
le von neuen Daten verwendet werden.

Bei bindigen Lockergesteinen sind vor allem Korrelationen zwischen einer mechanischen
Kenngrosse (Festigkeit, Zusammendriickbarkeit, Durchlassigkeit, etc) und einer Index-
Kenngrdsse (lp, w,, W) von Interesse. Eine solche Beziehung kann mittels linearer oder nicht-
linearer Regression quantifiziert werden.

Korrelationen sollten immer mit den dazugehdrigen Daten prasentiert werden um die beste-
henden Unsicherheiten sichtbar zu machen.

Korrelationen und daraus abgeleitete Regressionsbeziehungen sind meistens orts- und mate-
rial-spezifisch. Sie sollten daher bei einem Standortwechsel stets neu kalibriert werden.
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Bases de données géotechniques et corrélations

1 Introduction

Le but de cet article est de tenter de transmettre en quelques lignes la longue expérience de son au-
teur en matiére de bases de données géotechniques et aussi géologiques et des corrélations que I'on
peut en tirer. Cette expérience provient de son activité au Laboratoire de mécanique des sols de
I'Ecole polytechnique fédérale de Lausanne de 1971 & 2007.

2 Bases de données géotechniques

21 Besoins de I'ingénieur civil et du géologue

Pour réaliser un projet de construction, I'ingénieur civil, aidé souvent par un géologue, a notamment
besoin :

» d’une base topographique ou cadastrale de surface,

+ de données sur la topologie et les caractéristiques des sols sur lesquels va reposer son projet.
Aujourd’hui, a I'Office fédéral de topographie (Swisstopo), I'ingénieur civil et le géologue disposent de
tout ce qu'ils désirent en matiére de cartographie de la surface du sol : en particulier, topographie a
n’importe quelle échelle et modéle numérique du terrain ; en outre, les cadastres cantonaux sont liés a
la Direction fédérale des mensurations cadastrales (chez Swisstopo). lIs le doivent notamment a Guil-
laume-Henri Dufour qui, dés 1832, a commencé la mensuration et la réalisation de la carte topogra-
phique de la Suisse au 1:100 000 puis aussi a Hermann Siegdfried qui, dés 1866, a dirigé I'élaboration
des premiéres cartes au 1:25 000 et au 1:50 000 comportant des courbes de niveau.

En ce qui concerne les données sur la topologie et les caractéristiques des sols, ce n’est que récem-
ment que lingénieur et le géologue ont un accés pas trop difficile aux documents décrivant
l'infrastructure de leurs projets. Leur forme est moins élaborée que celle de la topographie de surface.

2.2 Petite histoire en Suisse

La premiéere base de données géotechnique a été créée a Genéve, vers 1960, par le géologue canto-
nal Gad Amberger. Elle a fonctionné pendant de nombreuses années, sans loi obligeant les proprié-
taires des données a les rendre publics, ceci grace a un accord avec les bureaux de géotechniques.
Les documents (loggings, rapports) étaient consultables mais non-copiables sans accord de leur pro-
priétaire. Les sondages étaient, par contre, tous localisés sur des cartes topographiques publiques.
Aujourd’hui, cette base a été informatisée et fonctionne avec un systéme d’information géographique
(SIG) du méme type que ceux utilisés par d’autres cantons suisses. Elle comprend quelque 12’000
sondages. Les rapports géotechniques ne sont pas numeérisés, mais sont consultables.

Par la suite, vers 1990, Bale-Ville a été, sauf erreur, le premier canton a créer une base de données
géotechniques informatisée avec toutes ses données numérisées (pas de documents scannés). Cela
était exceptionnel pour I'époque et presque toutes les bases actuelles n‘ont pas encore cette possibili-
té.

Il est important de signaler aussi le grand, mais peu productif, travail des Archives géologiques
suisses créées par le Service hydrogéologique et géologique national (Aujourd’hui, Service géolo-
gique national domicilié chez Swisstopo). Ces archives récoltaient la plupart des loggings de forages
réalisés surtout par des organismes officiels, les localisaient et les photographiaient sur microfilms. Le
contenu de ces archives restait privé et il fallait obtenir I'autorisation du propriétaire pour les consulter.
A part ces trois exemples, un désordre exemplaire régnait dans presque tous les autres cantons
suisses. Dans les administrations, chaque département, service et bureau avaient leur propre sys-
téme de classement et il n'existait pas, le plus souvent, de recueil central des coordonnées des fo-
rages. En outre de nombreux documents géotechniques (loggings de forage, résultats d’essais, etc.)
n’étaient conservés que dans les bureaux d’études privés qui les gardaient jalousement.
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2.3 Type des bases de données géotechniques

Il existe deux types principaux de bases de données géotechniques, a savoir :

* Les bases ne contenant que des caractéristiques standards avec quelques éléments supplémen-
taires comme les données d’identification de I'échantillon qui a servi pour I'essai, une classification
du sol ou de la roche, la position de la nappe phréatique et, bien entendu, la localisation x, y, z de
I'échantillon. Le projet de base GEOBA, qui sera décrit plus loin, est un exemple d’une telle base.

* Les bases conservant tout le détail de I'exécution de I'essai qui a déterminé la caractéristique. La
base d’'origine canadienne SoilVision est un exemple d’'une base de ce type. Leur usage est souvent
compliqué et l'introduction des données prend beaucoup de temps. Il peut étre automatisé, mais ce-
la n’est possible que dans de grands laboratoires.

2.4 Etat actuel en Suisse

Aujourd’hui il y a encore de gros problémes dans la gestion des données géologiques et géotech-
niques car il N’y a encore que peu d’organisation au niveau fédéral, voire au niveau des cantons. Il est
cependant réjouissant de constater que de nombreux cantons ont fait recemment de gros effort dans
I'organisation et la mise a disposition de leurs données géologiques et géotechniques.
Au niveau fédéral et depuis 2008, le service spécialisé en charge de la géologie nationale est I'Office
fédéral de topographie (Swisstopo). Il a repris la partie géologie de I'ancien Service hydrogéologique
et géologique national. Il s’appelle désormais : Service géologique national. La partie hydrogéologique
a été reprise par I'Office fédéral de I'environnement (OFEV-BAFU, ex BUWAL). Cette division est cri-
tiquable.
Les taches du Service géologique national sont :
* la cartographie géologique (notamment cartes 1:25 000),
* la gestion d’un Centre d’informations géologique (anciennes archives géologiques suisses),
* la coordination et la gestion de l'investigation géologique du territoire (géologie, géotechnique, géo-
physique).
Les taches du Centre d’'information géologique sont la collecte et le classement des documents géo-
logiques non publiés, des données numérisées et des échantillons (en particulier les carottes de fo-
rage) utiles pour I'étude géologique de la Suisse ; le matériel en question lui est fourni par les pouvoirs
publics (Confédération, cantons, communes) ainsi que, dans une moindre mesure, par le secteur pri-
vé (bureaux d’étude en géologie). Il met a disposition les informations géologiques sous une forme
appropriée, a savoir et surtout par un SIG basé sur la Carte National avec la position de tous les fo-
rages de reconnaissance. Les documents relatifs aux forages peuvent étre commandés, mais, pour la
plupart, ils ne peuvent étre obtenus qu’avec I'accord de leur propriétaire.
Au niveau cantonal, nous ne traiterons que d’'un exemple qui est significatif. C’est celui du canton de
Vaud. Dans ce canton, il y a encore quelques années, la recherche de la situation des sondages, de
leur profil et des caractéristiques géotechniques y était extrémement difficile du fait de la dissémina-
tion des documents dans les administrations et dans les bureaux privés. Le 23 février 2005, pendant
la construction du métro M2, un fontis s’est créé sous une place surmontant son tracé ; il a été la
cause de gros dégats, mais, heureusement n’a fait aucune victime. Ce fontis aurait probablement pu
étre évité si un document géologique « caché » dans une bibliothéque de l'université de Lausanne
avait été connu des ingénieurs chargés du projet. Suite a cette mésaventure, une loi sur le cadastre
géologique a été votée a fin 2007 avec des directives d’application en 2009. Elle oblige tous les déten-
teurs de documents géologiques et géotechniques a les remettre a I'autorité compétente et a rendre
publique leur consultation. Elle contient aujourd’hui environ 7500 sondages.
Il est intéressant de noter que cette loi a été contestée par I'Association des géotechniciens et géo-
logues vaudois. C’est un probléme général a toute la Suisse car, pour les bureaux de géotechnique et
de géologie, la possession des résultats d’'un sondage est un savoir-faire qui peut étre monnayé.
Cette requéte a été rejetée par le tribunal cantonal vaudois.
Plusieurs cantons suisses ont aujourd’hui des lois ou réglements un peu semblables a la loi vaudoise.
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2.5 Consultation type

Aujourd’hui, beaucoup de cantons ont déja des bases de données géotechniques et géologiques.
Certaines sont accessibles par Internet, d’autres pas. Leur consultation peut étre gratuite ou payante
comme au Tessin. Les bases accessibles par Internet utilisent des systémes de consultation proches

les uns des autres. Comme exemple, nous allons utiliser celui du canton de Genéve (figure 1).
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(Figure 1)  Exemple de la consultation d’'une base de données géotechnique cantonale (Genéve)

Le principe est simple et peu colteux : il s’agit d’ajouter une ou plusieurs couches au SIG cantonal,
couches contenant la localisation de données géologiques ou géotechniques. Ce qui est beaucoup
plus colteux c’est le rassemblement et la numérisation plus ou moins élaborée des documents.

Avec la couche « Géologie » du systéme genevois, il faut : (les numéros correspondent a ceux de la
figure 1) :

1) choisir la base que I'on désir consulter ; dans I'exemple : base des sondages ;

2) cliquer sur le sondage désiré ;

3) s'affiche alors une fenétre qui contient les principaux renseignements administratifs ou autres rela-
tifs au sondage dont un lien (lien pdf) avec le logging du forage ;

cliquer sur le lien pour afficher ce logging scanné qui peut contenir quelques résultats d’essais in
situ ou en laboratoire.

La loi genevoise demande la communication de tous les résultats des essais en place et en labora-
toire, mais le logiciel ne permet pas leur affichage. Ces données peuvent étre demandées a 'autorité
compétente.

4)

18



2.6 Problémes actuelles et projet GEOBA

Les principaux problémes actuels de la plupart des bases géologiques et géotechniques suisses et

des documents correspondant comme ceux montrés sur la figure 1 sont :

* le peu de normalisation de la sémiologie, des thésauri et de la mise a disposition des documents ;

* 'absence d’une véritable numérisation des documents : les documents accessibles sur Internet sont
en fait des photocopies dont le contenu n’est pas numérisé ; par exemple, si 'on veut utiliser plu-
sieurs forages pour établir des coupes dans le terrain, tout doit étre numérisé a la main : profondeur
des limites en couches, caractéristiques des couches [1]; il en est de méme des caractéristiques
des sols et des roches.

Pour ces raisons, vers 1990 (il y a quelque 20 ans !), et suite a un gros travail statistique sur les carac-
téristiques des sols suisses [2], le Laboratoire de mécanique des sols de I'EPFL a proposé a I'Office
fédérale des routes (OFROU - ASTRA) et, par la suite, au Service hydrogéologique et géologique na-
tional d’établir un cahier des charges et un logiciel correspondant, permettant de normaliser
l'introduction en base de données des loggings de forages, des caractéristiques des sols et roches et
de la plupart des autres données géologiques, géotechniques et hydrogéologiques. Cette base avait
été dénommée GEOBA [3]. Elle est partagée en deux sous-bases :

* une sous-base des loggings de forages et des résultats des essais effectués dans ces forages,

* une sous-base des caractéristiques des sols ou seront enregistrés les résultats des essais géo-
techniques surtout réalisés en laboratoires,

ces deux sous-bases étant étroitement liées (figure 2).
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Elle devait étre mise a disposition des bureaux de géotechnique, des bureaux d'ingénieurs et des ser-
vices publiques pour qu'ils puissent y introduire, petit a petit, les résultats de leurs propres reconnais-
sances géotechniques. Le contenu de GEOBA est public ou privé ; les données privées ont une pro-
tection d'accés (mot de passe). La recherche de la position des forages ou autres moyens de recon-
naissance se fait avec I'aide d’'un SIG basé sur la Carte Nationale.

Le projet général contient, en ce qui concerne les forages, des thesauri multilingues (allemand, fran-
cais voire anglais et italien) pour les procédés de sondage, les outils de sondage, le lubrifiant, la clas-
sification chronostratigraphique, la classification tectonique, la classification lithostratigraphique du Ju-
ra, la classification lithostratigraphique de la Molasse, la classification pétrographique, la classification
USCS, les symboles lithologiques correspondant aux classifications pétrographiques pour les roches
et USCS pour les sols, la classification génétique, la tectonique et la stabilité, les termes hydrogéolo-
giques et I'état des échantillons.

Quant aux caractéristiques des sols, elles sont normalisées et introduites au moyen de fenétres qui
imposent le type de valeurs a introduire. La figure 3 montre deux exemples de ces fenétres. Leur prin-
cipe est le méme pour les forages pour lesquels les thesauri sont imposés. [3] présente la plupart des
fenétres utilisées.

Il est clair qu’'a I'époque du projet GEOBA, l'introduction des résultats des essais et des loggings de
forage dans une base de données exigeait beaucoup de temps qu’il était difficile de facturer aux
clients. Aujourd’hui, un grand nombre d’essais utilisent des dispositifs électroniques qui numérisent
leurs résultats ce qui facilite cette introduction.

Suite a la défection du Service géologique national : manque de personnel, changement de directeur,
réorganisation, le projet GEOBA n’a pas été poursuivi. Son projet général reste cependant un docu-
ment qui peut étre trés utile pour de futures bases de données géologiques et géotechniques.
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(Figure 3)  Deux fenétres d’introduction des données du projet GEOBA de 1994

2.7 Perspectives

Depuis quelques années, les cantons suisses font de gros efforts pour tenter de réunir et de mettre a
disposition toutes les données géologiques et géotechniques se trouvant sur leur territoire. Cepen-
dant, si aujourd’hui le désordre dans ces données régnant au niveau des cantons est en partie résor-
bé, il se retrouve maintenant au niveau fédéral car chaque canton utilise ses propres méthodes et
standards pour enregistrer ces données dans des bases de données. Si I'on reprend la comparaison
avec la topographie de surface du paragraphe 2.1, la poursuite d’'une organisation cantonale des
bases de données géologiques et géotechniques équivaudrait a avoir des cartes nationales avec, par
exemple, une sémiologie (légende) et des repéres d’altitude qui seraient différents selon le canton
couvert par ces cartes !

En outre, pour étre enregistrés dans une de ces bases, les documents géologiques et géotechniques
sont aujourd’hui scannés (photocopie) et non pas véritablement numérisés : les valeurs contenues
dans les documents ne peuvent étre utilisée directement par un logiciel et doivent étre réintroduites a
la main sur un clavier. Une normalisation nationale des thésauri et des méthodes d’introduction des
données est ainsi nécessaire pour permettre d’introduire directement et de maniére uniforme les va-
leurs numériques dans les bases de données.

Il y a donc un travail considérable a effectuer. C’est la tdche du Service géologique national avec
I'aide des associations de géologues et d’'ingénieurs.
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3 Usages des corrélations en mécanique des sols

3.1 Eurocode 7

L’'Eurocode 7, partie 1 [4], demande d'utiliser, pour la valeur caractéristique des propriétés du terrain
Xk , une estimation prudente basée sur la valeur moyenne du paramétre géotechnique (en particulier,

valeur dérivée des essais) avec un niveau de confiance de 95% (qg5%) : Xk = X - Q95% , X = moyenne
des résultats des essais. Une analyse de ce qu’est, statistiquement parlant, un niveau de confiance
montre qu’il faut, pour le déterminer, au moins 10 résultats d’'un méme essai réalisé sur différents
échantillons d’'une méme couche de sol ou de roche (voir [4] pour plus de détails). Ce qui signifie que
dans presque toutes les études géotechniques, I'analyse statistique est pratiquement impossible.
L’Eurocode 7 demande heureusement aussi d’utiliser des corrélations pour controler ou déterminer
les valeurs caractéristiques. Les corrélations entre les paramétres géotechniques sont donc de pre-
miére importance. La figure 4 tirée de la deuxiéme partie de 'Eurocode 7 [5] montre ou interviennent
ces corrélations dans le processus de détermination des valeurs de calcul.

Essai : F = en place L = labo I F1 F2 L1 L2 I
o~ o
' Corrélations
; v Informations
2 Résultats d" i I I p'rovenant
4 et valeurs dérivées 1 2 3 4 d'autres
— sources
Pl SRR W) P SR, e ol
Méthode site, aux sols,
statistique Choix prudent aux roches
S et au projet
irréaliste !
Modele géotechnique et Corrélations
valeurs caractéristiques aussi
des propriétés géotechniques nécessaires
=
~
m - -
2 Application de
E facteurs partiels

Valeurs de calcul des
propriétés géotechniques

(Figure 4)  Schéma tiré de 'Eurocode 1997-2 avec commentaires en italique
3.2 Types de corrélations

Il existe, schématiquement, deux types de corrélations :

» Des corrélations établies en laboratoire sur un ou plusieurs types de sols avec des modes opéra-
toires parfaitement déterminés ; ce type de corrélation se fait souvent a I'occasion de théses.

» Des corrélations établies avec des résultats d’essais provenant de nombreuses sources et pour les-
quels le mode opératoire n’est pas toujours bien connu. Ces corrélations sont trés souvent établies
avec des bases de données géotechniques importantes.

Pour le praticien, les deux types de corrélations sont utiles. Cependant, pour les appliquer a un sol

donné, il faut tenir compte de leur mode d’établissement. Dans le cas des corrélations du premier

type, le sol déterminant I'entrée de la corrélation est souvent assez éloigné de celui qui a servi a

I'établir. L’ingénieur praticien doit donc surtout utiliser des corrélations du deuxieéme type.
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3.3 Recherche de corrélations

Pour un praticien, la recherche de la corrélation adéquate pour une caractéristique géotechnique par-
ticuliere n’est pas chose facile. On en trouve de trés nombreuses dans la littérature scientifique, mais
cette littérature est trés abondante et les recherches sont ainsi trés laborieuses. Il existe cependant un
rapport [2] ou des livres comme [6] et [7] qui réunissent les principales corrélations. [7] est intéressant
car il réunit sous une forme un peu simplifiée les corrélations contenues dans [2] et il est trilingue :
frangais, anglais et allemand.
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Modélisation numérique et parameétres géomécaniques

1 Introduction

Ce document traite de la difficulté du choix des paramétres géomécaniques en vue d’'une modélisation
représentative du comportement des sols sous une sollicitation donnée. Cette réflexion se base sur
une expérience quotidienne de plus de 10 ans dans la modélisation numérique. Il ne s’agit en ce sens,
ni d’'une présentation exhaustive, ni d’un état de I'art basé sur les publications récentes.

2 Données géotechniques disponibles

La qualité des données géotechniques dont dispose « I'ingénieur-modélisateur » pour évaluer le com-
portement des sols est trés variable. En Suisse (et méme en Suisse Romande), on peut a ce jour dis-
tinguer 4 niveaux de données de qualité « croissante » dans la pratique courante, ce pour autant que
I'on dispose au minimum de sondages !

1. Données de sondages avec descriptif succinct, sans essais in situ ni en laboratoire

Dans ce cas, on se retrouve confronté a des descriptifs de sondages de type « moraine sa-
blo-limoneuse a blocs » souvent sans indication de compacité, ni de consistance.

Pour autant que le géotechnicien connaisse les sols de la région, il sera a méme de proposer
une fourchette de parameétres a priori « prudents », basé sur son expérience ou celle de ses
confréres.

Toutefois, avec des informations si restreintes, seul des prédimensionnements au stade de
'avant-projet sont envisageables et les prédictions en termes de déformations (ELS) ne peu-
vent pas étre fiables. Le module d’élasticité du sol E, par exemple, n’est dans ce cas pas don-
né (ou indiqués sous forme de Mg), ou I'est via une fourchette « large » de parametres.

2. Sondages avec descriptif rigoureux, essais in situ, pas d’essais en laboratoire

Ce cas assez courant est illustré a titre d’exemple ci-dessous (Figure 1). On trouve un des-
criptif détaillé des sols, avec des indications en terme de compacité et de consistance (par
exemple pour ce cas, un relevé systématique au scissométre et pénétromeétre de poche et des
essais SPT).

Avec ces informations, il est possible de déterminer une fourchette de paramétres géoméca-
niques « raisonnables », ce d’autant plus que le géotechnicien posséde une connaissance lo-
cale des sols. Ces paramétres peuvent étre utilisés pour des avants-projets, ou plus avant
pour des projets ou I'état de service ELS n’est pas critique.

3. Sondages avec descriptif rigoureux, essais in situ et laboratoire standards

Dans ce cas de figure, on dispose en plus d’essais de laboratoire standards (granulométries,
limites d’Atterberg, cisaillements simples) qui viennent compléter les données des sondages.
A priori, il s’agit du niveau de connaissance souhaitable pour toute modélisation numérique.

4. Sondages avec descriptif poussé, essais in situ et laboratoire orientés en fonction du projet

Si a ces données, s’ajoutent des essais ciblés en fonction du probléme (par exemple : pres-
siométres in situ, essais oedométriques et/ou essais triaxiaux), il s’agit de la configuration
idéale pour réaliser une modélisation de qualité. Avec ce type de reconnaissance, on peut,
avec de I'expérience, prédire des efforts et des déformations avec une marge d’erreur res-
treinte.

Seul un calcul a rebours sur un projet similaire et/ou un calage (méthode observationnelle)
permettrait d’encore mieux préciser les parametres des sols.
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(Figure 1) Extrait de sondage — De Cérenville Géotechnique - 2009

3 L’influence du choix des parameétres constitutifs

A titre d’illustration, on montre ici I'impact du choix des paramétres « courants » pour le cas d’'une
fouille simple (sol homogéne- un rang d’étai — Figure 2).

(Figure 2) Géométrie admise pour la fouille simplement étayée et allure des déformations (avec
indication de 'emplacement des points de déplacements horizontaux et verticaux maximaux)

Pour ce cas, une loi constitutive de type Mohr-Coulomb a été considérée. Pour les fourchettes de pa-
rametres, les valeurs statistiques indiquées dans la norme SN 670010b pour un limon « ML avec
sable » ont été considérées.

Le tableau 1 ci-dessous indique l'influence des différents paramétres usuels sur la déplacement hori-
zontal maximal de la paroi (u,) sur la tassement maximal a I'arriére de I'écran (u,) et sur les moments
maximaux (M) en fin d’excavation dans I'écran.

En résumé, on constate a la lecture de ce tableau, que pour ce méme sol, les déplacements peuvent
varier de +/- 70% et les moments dans le soutenement de 'ordre de +/- 60%.

Ces résultats montrent qu’'une fourchette d’incertitude importante sur certains parameétres influence
clairement les résultats. Ainsi, par exemple, pour la prédiction de I'aptitude au service, le choix du mo-
dule d’élasticité est critique, il en va de méme pour la cohésion pour I'évaluation des déplacements et
efforts dans la paroi.
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Déplacement % différence Déplacement % différence  Moment max (kNm) % différence

horizontal maximal vertical maximal a
de la paroi u , max I'arriére de la paroi
(cm) uymax (cm)
Base 3.8 =241 117
Infuence dey = 16.5 KN/m’ 35 -8 -1.9 -10 108 -8
ybase =17.5kN/M® ;= 18,5 KN/ 41 8 23 10 126 8
Infuence de £ £ 7-5MPa 28 -26 26 24 127 9
Epase =15MPa  E=30 MPa 54 2 413 -38 90 23
Infuience dey V=025 37 -3 A7 -19 121 3
vbase =0.3 v=0.35 37 3 29 5 113 -3
Infuience de g~ #7265° 48 26 -26 24 143 2
gbase=29°  ¢=315° 3.1 -18 19 10 99 15
c=0kPa 6.3 66 28 33 181 55
nlence g8 c=10kPa | 25 -4 A2 43 82 -30
c=20kPa 13 -66 0.7 -67 48 -59
Infuence dey ¥ 19° 39 3 16 -4 128 9
ybase=95°  y=29° | 42 1 -1 52 146 2

(Tableau 1) Synthése des résultats de I'étude paramétrique de la fouille

4 Influence du choix de la loi constitutive

Non seulement la détermination des paramétres mais encore le choix de la loi constitutive adéquate
est également essentiel pour toute modélisation. On peut distinguer les lois constitutives de complexi-
té croissante comme suit :
- Elastique (linéaire ou non linéaire).
- Elastique parfaitement plastique (Mohr-Coulomb, Drucker-Prager, etc.) avec un critére de rup-
ture (Figure 3)
- Elastoplastique avec écrouissage (Cam-Clay, Cap, Hujeux, Hardening Small Strain, etc.) avec
un critére de rupture et une surface de charge permettant I'écrouissage (Figure 3)
- ldem avec prise en compte du comportement cyclique, visqueux, non saturé, thermique, etc.

»

p=(cy+0,+0’5) /3
(Figure 3) Représentation des surfaces de charge pour une loi de type Drucker-Prager et Druck-
er-Prager avec Cap pour I'écrouissage

Des lois élastiques peuvent s’avérer suffisantes pour un probléme dominé par un comportement élas-
tique (par exemple, évaluation de tassements sous une semelle dans le domaine des petites déforma-
tions). Des lois élastiques parfaitement plastiques sont souvent adéquates pour représenter des che-
mins de contraintes essentiellement déviatoires (voir chemin triaxial, Figure 4a).

Par contre, pour des problémes dominés par des comportements volumiques avec charge et dé-
charge, il est clairement recommandé de recourir & des modéles avec écrouissage comme illustrés a
la Figure 4b, pour un chemin oedométrique. Pour ce dernier type de chemin de contraintes, si les
données initiales sont insuffisantes, il serait tout de méme préférable d’estimer les paramétres man-
quants sur la base de I'expérience acquise pour des sols similaires, que de recourir a un modéle élas-
tique parfaitement plastique.
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(Figure 4) Comparaison des réponses des modéles avec et sans écrouissage dans le plan dé-

viatoire (4a : gauche) et volumique (4b : droite).

L’exemple de la fouille simplement étayée est repris pour illustrer I'influence du choix de la loi constitu-
tive sur la réponse du modéle.

La figure 5a montre la réponse avec un modéle élastique linéaire. Pour obtenir un comportement plus
proche de la réalité, le module d’élasticité E est admis 4 fois supérieur du coté de l'intérieur de la
fouille (ce qui s’approche d’un comportement de type décharge Encading) qu'a I'amont de la paroi. On
observe que méme avec cet « artifice », sous I'effet de I'excavation, le fond de fouille « gonfle » et en-
traine I'ensemble du modeéle, provoquant méme un soulévement en téte de paroi, ce qui n’est pas réa-
liste.

La figure 5b reprend le méme cas avec une loi élastique parfaitement plastique (Mohr-Coulomb). La
aussi les modules d’élasticité coté fouille ont été majorés. On observe une allure des déplacements en
adéquation avec les comportements usuellement observés.

La figure 5c reprend le méme probléme avec une loi élastique parfaitement plastique avec écrouis-
sage (Cap). Dans ce cas, sans artifices au niveau des modules d’élasticité, on obtient un compor-
tement de la fouille conforme aux attentes, observations et pointages par d’autres approches.
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(Figure 5) Allure des déformations prédites pour différentes lois constitutives

5 Conclusions

Les quelques exemples ci-dessus montrent qu’une bonne prédiction dépend a la fois de la qualité des
données in situ et en laboratoire concernant les sols interceptés par le projet et d’'un choix adapté et
réfléchi de loi constitutive pour les sols ainsi que des paramétres y relatifs.

L’ingénieur « modélisateur » devrait intervenir de concert avec le géotechnicien avant la campagne de
reconnaissance de fagon a définir les investigations a effectuer en fonction de la complexité et de la
localisation du projet. Dans tous les cas, une étude paramétrique devra étre conduite, afin
d’appréhender au mieux I'impact des incertitudes sur certains parametres.

Il devra également évaluer en fonction du probléme, si un modéle simple est suffisant ou s'il est né-
cessaire de recourir a des lois constitutives plus évoluées. Ceci implique une bonne connaissance des
modeles de sols et en particulier de la signification de chacun des paramétres utilisés. Ainsi, par
exemple, il y a plusieurs définition de module d’élasticité suivant les lois utilisées (module de charge,
module de décharge, module initial, etc...).

En fait le type de modéle, les lois et les essais seront orientés et pourront étre simplifiés en fonction
des résultats souhaités. Par contre, il faudra se garder d'utiliser ultérieurement aveuglément ce méme
modéle pour la visualisation d’autres résultats précis non anticipés au départ.

La plupart de ces conclusions sont par ailleurs applicables non seulement pour I'approche par élé-
ments finis mais également pour d’autres types de modélisation (module de réaction par exemple).
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Anforderungen des Praktikers an die Aussagekraft numeri-
scher Modelle

1 Fragestellung

Die Schnittstelle des geotechnischen Ingenieurs zum Geologen (,Baugrundgutachter®) ist die Inputsei-
te der Dimensionierung geotechnischer Bauwerke. Zwar wurde die Herleitung eines reprasentativen
Baugrundmodells schon bei der Einfiihrung der SIA 197 [1] diskutiert, hat aber durch die heutige Leis-
tungsfahigkeit computergestitzter Berechnungsverfahren und die darin enthaltenen hoch entwickelten
Stoffmodelle an Brisanz gewonnen. Der Titel dieser Herbsttagung ,Geotechnische Parameter und
Beiwerte® bezieht sich auf das Anliegen des Geotechnikers, verlassliche Inputwerte fur seine Nach-
weise zu erhalten, wobei die zuliefernde Seite unterschiedliche Beteiligte umfasst wie den Geologen
des Bauherrn, die beauftragte Bohrfirma und das geotechnische Labor. Leider hat der Geotechniker
oft wenig Einfluss auf das Versuchsprogramm.

Ein weiterer Effekt fortgeschrittener Rechenmodelle ist die zunehmende Spezialisierung im Ingenieur-
biro. Der Projektverfasser kennt oft die modernen Berechnungsverfahren zu wenig genau und hat
nicht die Zeit, um darin a jour zu bleiben und sie selbst anzuwenden. Vielmehr zieht er einen Nume-
rikspezialisten bei, allenfalls als Subplaner. Diesem steht bei bedeutenderen Projekten auf Bauher-
renseite ein interner oder externer Priifer gegentiber (Bild 1). Ziel des Projektverfassers ist es, inner-
halb nutzlicher Frist ,belastbare* Nachweise der Bauelemente bezuglich Trag- und Gebrauchsfahig-
keit zu erhalten; Diskurse zwischen Spezialisten Uber das richtige Rechenmodell gehen ihm auf die
Nerven.

(] [
i '
I ~-BH-Anwalt lnl UN-Anwalt
' Bauherr - Q\
7 [
’ AY
' BH-Geologe  / n Experte \| .

N \ ' UN-Geologe
1
I

, Baustelle *
w Proj.-{/erf. upt-Unt.

Sub-Unt.

Bild 1. Das Umfeld geotechnischer Berechnungen

Zuhanden der Bauleitung werden vom Geotechniker Informationen fiir Kontroll-, Uberwachungsplane
und Alarmplane (Beobachtungsmethode) geliefert, die diese mit dem Unternehmer bzw. dessen Sun-
unternehmer fur Spezialtiefbau umsetzen muss. Wenn nun die wahrend der Ausflihrung angetroffe-
nen Verhaltnisse erheblich von der geologischen Prognose gemass Werkvertrag abweichen, kann es
passieren, dass der Unternehmer flir Nachtragsforderungen einen eigenen Gutachter beizieht und die
geotechnischen Berechnungen des Projektverfassers in Frage stellt. Unversehens findet sich der Be-
rechnungsingenieur in einen Streitfall um geotechnische Parameter und deren Interpretation fir das
Nachweisverfahren verwickelt.

2 Wert der geotechnischen Berechnung

21 Einflusse auf die Aussagekraft
Fur zielsichere Berechnungen musste das Verhalten des nachzuweisenden geotechnischen Objekts

in seinen Grundziigen so weit bekannt sein, dass sich der Einfluss von Unscharfen auf das Berech-
nungsresultat ohne grossen Zusatzaufwand abschatzen Iasst. Beispiele sind eine Reihe von Stiitz-
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mauern entlang eines Strassenzugs oder die Bemessung von Plattengriindungen in Béden ahnlicher
Beschaffenheit und

Konsolidation. Dies erklart, warum in Landern mit gleichférmigeren geotechnischen Verhaltnissen
(U.K., Deutschland) die Diskussion um wirklichkeitsnahe Materialmodelle weiter fortgeschritten ist als
in der Schweiz.

Tektonik / Geologie

Baugrund-
aufschluss

Fachwissen und Erfahrung,
vergleichbare Situationen,
Abschatzung der Unsicherheiten

Modell-
bildung

Baugrund-
verhalten

Idealisierung und Validierung
(Baugrundmodell, theoretisches Modell,
numerisches Modell)

Labor- und Feldversuche,
Beobachtung, Messungen

Bild 2. Zusammenhang von Erfahrung, Messung und Modellbildung im ,Burland-Dreieck” [2]

Die Aussagekraft der Berechnung hangt ab von der Beprobung und Versuchstechnik, von der Repra-
sentativitat dieser Daten in der Beschreibung des Baugrunds, von der Generierung des theoretischen
Modells und von seiner numerischen Umsetzung. In allen drei Bereichen hat Murphy seine Finger im
Spiel:

— schlecht platzierte oder durchgefiihrte Probennahme

— zu wenig aussagekraftige Versuche (z.B. auf falschem Belastungsniveau)
— falsch interpretierte oder libersehene Gefahrdungen

— im Modell vernachlassigte wesentliche Einflisse und Randbedingungen
— ungeeignetes numerisches Stoffgesetz

— fahrlassige Kompromisse in der Berechnung (Konvergenzfragen)

— unklare Umsetzung in den Nachweisverfahren (Sicherheitsniveau).

Vielerorts machen sich Tragwerksingenieure falsche Vorstellungen von geotechnischen Berechnun-
gen, die bei Boden-Bauwerk-Wechselwirkungen zu mitunter mihsamen Disputen mit der Priferseite
flhren.

2.2 Nutzwert fiir den Entwurf

Vorbehalte entgegengesetzter Art finden sich bei Projektleitern mit hohem praktischen Erfahrungswis-
sen. Sie sind stark machbarkeitsorientiert und misstrauen komplexen Rechenmodellen mit ihren vielen
.Stellschrauben®, die eine verwirrende Bandbreite des prognostizierten Verhaltens liefern (sofern es
nicht gelingt, ein konzises Beobachtungs- und Alarmkonzept zu formulieren). Im Zweifelsfall erhalten
robuste Ingenieurldsungen schlussendlich den Zuschlag, fiir die es kein hoch geziichtetes Rechen-
modell gebraucht hatte.
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2.21 Beispiel Tunnelportal

Wie haufig im Voralpengebiet war flr einen Voreinschnitt die Frage der unterschiedlichen Bettungs-
steifigkeit beim Ubergang des Tunnels im Fels zum Tagbauteil im Lockergestein zu l6sen. Selbst
wenn der Tunnel im rechten Winkel zur Fels-,Wand“ austrate, handelt es sich wegen des Abtauchens
des Felshorizonts, der Lastausbreitung im Lockergestein und der Langsbiegung der Tunnelréhre
(,Einspannung® im Fels) fast immer um ein dreidimensionales Problem. Dadurch werden die Ublichen
2D-Berechnungen — Schnitte in unterschiedlicher Distanz zum Portal mit Berechnung im ebenen Deh-
nungszustand — sehr angreifbar.

Ferner ist davon auszugehen, dass sich der Hangschutt nahe seinem Grenzgleichgewichtszustand
befindet, was bei nichtlineare Modellierung des Hangeinschnitts sofort zu grossen plastischen Zonen
fuhrt: Wie sieht der Primarspannungszustand aus? Und sollte man den Felshorizont als diskretes In-
terface modellieren?

Die grossrdumige Plastizierung bringt sehr lange Rechenzeiten mit sich und zeigt einen grossen Ein-
fluss der talseitigen liegenden Morphologie und Geologie (Widerstandsseite) auf die Horizontalver-
schiebungen.
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TGE3 popw
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T 24
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Immerhin wiesen die Berechnungen auf die dominate Bedeutung einer mdglichen Einlagerung von
Flugsand in der Gelandemulde hin. Dieses fuhrte zu tiefer gehenden Sondierungen und einer volligen
Neukonzeption der Griindung als Pfahlkopfplatte unter dem Sohlgewdlbe und dem zwischenzeitlich
angehangten Technikraum. Zuvor war noch eine 3D-Berechnung in Auftrag gegeben worden, um den

Hangzuschub auf den Voreinschnitt aus zwei Richtungen — langs und quer zum Tunnel — genauer zu
erfassen.

Vermutlich hat das verwendete Mohr-Coulomb-Modell die rechnerischen Bodenverformungen zum
Teil falsch wiedergegeben [3]; ob sich aber mit einem besseren Stoffmodell (,HS-small*) die Pfahl-
grindung erubrigt hatte, darf bezweifelt werden. Zudem stehen solche Berechnungen unter hohem
Zeitdruck, wenn sich der Voreinschnitt als kritisch flr das Bauprogramm herausstellt.

2.2.2 Beispiel Kavernenzentrale

Als mogliches Gefahrdungsbild fiir eine grosse Kavernenzentrale wurde im Vorprojekt die Existenz ei-
ner durchgehenden Kiuft in ungiinstiger Lage mit abnehmender Kohasion untersucht. Im Bauprojekt
wurden hingegen isotrope Berechnungen mit unterschiedlichen Steifigkeiten und Festigkeiten auf Ba-
sis einer GSI-Abschatzung der Klufteinflisse (zu Hoek-Brown aquivalentes Mohr-Coulomb-Modell)
einschliesslich phi-c-Reduktion durchgefiihrt. Dies zeigte die Notwendigkeit einer Erhéhung des Ab-
stands zwischen der Maschinen- und der Trafokaverne auf [4].
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Bild 4. Vorprojektstudie mit plastischen Dehnungen in Einzelkluft (links) und Bauprojektberechnung
der plastischen Zonen (rechts)

Dabei ergaben sich vielfaltige Diskussionen mit dem fachkundigen Bauherrn bezlglich Unsicherheit in
den charakteristischen Felskennwerten, der Berlcksichtigung sproder Entfestigung, der Frage aniso-
troper Berechnungsmdglichkeiten und des Einflusses schrag einfallender Schwachezonen. Wegen
des Trade-offs zwischen Modellgrésse und Detaillierungsgrad wurde eine teure 3D-Berechnung auf
den Eventualfall tatsachlich schlecht angetroffener Felseigenschaften verschoben. Dabei stellte sich
auch die Frage der Haftungsabgrenzung zwischen Bauherr und Projektverfasser beim Festlegen der
Berechnungsparameter [5].

3 Bemessung aufgrund numerischer Berechnungen

Traditionell dienen Kontinuumsberechnungen an einer Baugrundscheibe — 2D im ebenen Spannungs-
zustand oder sogenannt 2,5D an einer Scheibe beschrankter Dicke — eher dem Studium des geotech-
nischen Problems und der Suche nach der besten baulichen Lésung als der direkten Bemessung und
Nachweisflhrung. Es handelt sich dabei grundsatzlich um eine Simulation des Gebrauchszustands,
wenn auch mit vorsichtig gewahlten (charakteristischen) Steifigkeits- und Festigkeitsparametern und
Untersuchungen zur Sensitivitat ausgewahlter Parameter.

Problematisch ist dabei der Wunsch des entwerfenden Ingenieurs, die Bauwerksabmessungen noch
zu optimieren, was umso aufwendiger wird, je komplexer das Modell bereits angelegt ist. (Aber auch
aus Grinden der Fehlersuche sind Modelle stets schrittweise zu verfeinern, dazu spater mehr.) Eine
Anderung der geologischen Prognose, Layoutidnderungen wie z.B. zusatzliche Technikrdume (Bild 3)
oder Anderung des Bauverfahrens fiihren in Kontinuumsmodellen jedes Mal zum Neuaufbau des Mo-
dells und Wiederholung der oft langen und schwierig konvergierenden nichtlinearen Berechnungen.
Zwar bemuhen sich die Softwarehersteller um Erleichterungen — ,Bohrlocheingabe“ des Bodenprofils,
eingebettete Pfahle und Anker, Verknipfung von Teilnetzen u.a. — aber der Aufwand bleibt unver-
gleichbar hoher als fir ein elastisch gebettetes Stabwerkmodell.

Einfache (Teil-)Modelle behalten deshalb ihre Daseinsberechtigung. Ohnehin eignen sich Kontinu-
umsmodelle nicht fir alle Gefahrdungsbilder gleichermassen. So wird im Untertagebau die Stabilitat
einzelner Blocke weiterhin mit Spezialprogrammen (z.B. UNWEDGE) und die Beanspruchung des In-
nenausbaus infolge der Ausbruchssicherung meist unter schlaffen Lasten ermittelt. Eine konsistente
Modellierung der Klufte, Bruch der Gesteinbriicken, Festigkeitsentwicklungen etc. ist sehr aufwendig
und in der Praxis angreifbar. Berechnung objektiver d.h. netzunabhangiger Ausbildung von Scherban-
dern sind zwar fir Boschungen und auch fir flach liegende Tunnel (Tagbruch) an Hochschulen még-
lich, jedoch allein schon wegen der Netzfeinheit der nicht-lokalen Formulierung fiir grosse Problem-
stellungen der Praxis ungeeignet.

Die Kontinuitdt muss immer noch im theoretisch-physikalischen Modell und nicht im numerischen ge-
sucht werden. Der Bruch im numerischen Modell ist nicht zuletzt durch den Umstieg vom Gebrauchs-
auf das Bemessungsniveau bedingt. Denn wegen der Kopplung von treibenden und widerstehenden
Einflissen im Kontinuum ist eine transparente Anhebung auf das Bemessungsniveau schwierig und
Gegenstand aktueller Debatten zum EC7, z.B. [6]. Uberlagert wird dies von einer haftungsrechtlichen
Diskussion, vermutlich aufgrund der Baugrubenlehrmeinung in Deutschland (EAB), mit der provokan-
ten Aussage ,Entsprache die Anwendung der FEM den allgemein anerkannten Regeln der Technik,
hatte der Beauftragte flr die mangelfreie Anwendung der FEM einzustehen® [7].
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4 Vorgehensmodell

4.1 Qualitatssicherung geotechnischer Berechnungen

Der Arbeitskreis 1.6 ,Numerik® der Deutschen Gesellschaft fiir Geotechnik, in dem neben Hochschu-
len auch die Projektierungs- und Bauherrenseite vertreten sind, beschaftigte sich — so lange der Autor
seit den 90er-Jahren schon dabei ist — unter anderem mit der Frage der Priffahigkeit von FE-
Berechnungen. Dabei lag anfanglich der Fokus auf der Nachvollziehbarkeit der Modellbildung und der
Dokumentation der Ergebnisse.

Mit der Entwicklung neuer Stoffmodelle wie dem HS-small und der Moglichkeit hydraulisch-
mechanischer Kopplung verlagerte sich die QS-Diskussion auf Fragen der Parameteridentifikation und
den Einfluss unzulanglicher Modellbildung. Obwohl fast nur das Programmsystem PLAXIS reprasentiert
war (Z_SolL vollzieht die Benchmarks autonom nach), zeigte sich, dass die Anwenderfehler etwa in
der derselben Gréssenordnung liegen wie die reinen Einfliisse der unterschiedlichen Stoffmodelle.
Erwartungsgemass flihren bessere Stoffmodelle allein also noch nicht zu verlasslicheren Ergebnissen.
Entsprechend wurde schon andernorts versucht, eine Best Practise der Modellierung zu publizieren
[8].

Dabei soll es nicht so sehr um ,Vorhersage-Wettbewerbe“ (Class A prediction) gehen, auch nicht pri-
mar um das wichtige Anliegen der Prifbarkeit, als vielmehr um die Bedurfnisse der Praxis nach einem
an den Informationsstand und die Ergebnisverwendung angepassten Kosten-Nutzen-Verhaltnis. Inspi-
riert vom stufenweisen Vorgehen bei der Umweltvertraglichkeitsprifung und -baubegleitung wurde
das nachfolgende, der Informatik entlehnte V-Modell entwickelt.

Vertrags- & Qualitdtsmanagement

Projektanforderungen

Y

Objektabnahme

Beobachtung / Messung
am realen Objekt

Modellbildung

<

Bild 5. Vorgehensmodell fir die stufenweise Verdichtung und Prifung von Berechnungen

Die Begriffe der Verifizierung (der numerischen Berechnung) und der Validierung (des theoretisch-
physikalischen Modells) korrespondieren dabei mit der ISO 9001 [9]. Rekursiv ist die schrittweise Ver-
feinerung des Rechenmodells sowie die Mdglichkeit flankierender Studien von Spezialfragen ange-
deutet (z.B. zum Primarspannungszustand, zur Netzfeinheit, zur Abstufung der Bauzustande usw.).
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4.2 Auftragsunabhangige Voraussetzungen

Solche flankierenden Studien bendtigen ein gewisses Verstandnis seitens der Leitung des Ingenieur-
biros fir nicht verrechenbare Zusatzaufwendungen. Es muss eine klare Linie geben, welche Abkla-
rungen auftragsbedingt sind und welche dem Erwerb von Basiswissen dienen. Jeder Projektleiter (und
erst recht jeder Auftraggeber) postuliert den in nichtlinearer FEM griindlich erfahrenen Berechnungs-
ingenieur, nur wird solches Wissen erst in eingehender Beschaftigung mit der Materie wahrend des
Doktorats erworben. Deshalb stellt sich gerade in kleineren Ingenieurblros — sofern sie nicht naiv Ge-
otechnikprogramm wie ihre Stabstatik als Black-box einsetzen — schnell einmal die Frage der Ausla-
gerung an eines der wenigen Spezialburos (meist ein Spin-off friiherer Mitentwickler). Eine solche
Auslagerung akzentuiert allerdings das Schnittstellenproblem (Bild 1), zumal bei rekursiver Verfeine-
rung der Berechnung.

Im Rahmen des AK 1.6 der DGGT entstand folgendes Prozessbild, das ahnlich auch fir Inhouse-
Spezialisten gilt. Diese sollten sich ebenfalls bewusst um die Klarung ihres Auftrags und die Abstim-
mung des Aufwands mit dem Verwendungszweck der Ergebnisse kiimmern.

[ Begleitung durch Bodengutachter, Prifingenieur >
Projektieitung Objektplaner >
[ ! |
Projektieitung Berechnungsbiro

' I O s

‘ Grmdlagen> vaberechnunq> Hauotberechnmg evn Baubeolem&»

Vertrags- essource 0 len rfahrungs®
Managemen anung speicher

Bild 6. Prozesslandkarte eines Berechnungsburos mit Schnittstelle zum Auftraggeber

Die auftragsunabhangigen Aufgaben sind z.T. strategischer Natur (Partnerwahl), die Aus- und Weiter-
bildung der Berechnungsingenieure, die kritische Uberpriifung neuer Releases vor dem Einsatz sowie
das Sammeln von Anwendungserfahrungen, idealerweise mit baubegleitenden Messungen. Letzteres
ist leider vom Willen des Bauherrn bzw. dessen Sensibilisierung durch den Projektverfasser (,Objekt-
planer“) abhangig.

5 Aufgabe fluir die SGBF

Das Anliegen, geotechnische Parameter und Beiwerte in der SGBF zu diskutieren, ist nur ein Aspekt,
obgleich dieser mit den neuen Stoffmodellen und deren Anforderungen an Bedeutung gewinnt.

Die SGBF hatte aber auch eine wichtige Aufgabe im Erfahrungsaustausch tber Modellierungsprakti-
ken, zu effizientem Vorgehen in der Zusammenarbeit der Baubeteiligten und zu Haftungsfragen (vgl.
OGG [5]). Es reicht m.E. nicht, eindriickliche numerische Modelle isoliert von den Rahmenbedingun-
gen des Auftrags, seinem Werdegang und den angestrebten Aussagen zu prasentieren. Mehr Refle-
xion ist zu wiinschen.
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... auflerdem lconnten wir noch
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Bodenmechanische Kennwertdatenbank

Kurzfassung

Mit der Einfihrung des EuroCodes 7 ,Entwurf, Berechnung und Bemessung in der Geotechnik®
(ECT7) [1] sollen bei der Festlegung von charakteristischen Bodenkennwerten zusatzlich vergleichbare
Erfahrungswerte herangezogen werden. Die reine Existenz solcher Erfahrungswerte allein reicht je-
doch nicht aus. Wesentlich fiir die Erfiillung dieser Forderung ist die Bereitstellung derartiger Daten in
einem umfassenden, zuganglichen Datenpool. Die Initiativgruppe ,Boden- und Felsmechanische Da-
tenbank® [2] hat sich zur Aufgabe gemacht, fur das Gebiet der Bundesrepublik Deutschland einen sol-

chen Datenpool konzeptionell vorzubereiten. Mitglieder dieser Initiativgruppe sind derzeit:

Dr.-Ing. B. Mullner

Dr.-Ing. F. Ruppert

Prof. Dr.-Ing. Engel

Prof. Dr.-Ing. A. Hettler
Prof. Dr.-Ing. Ch. Lempp
Dipl.-Ing. M. Kugler
Dipl.-Ing. M. Huber
Dipl.-Ing. J. Kéditz

Dr. -Ing. B. Schuppener,

Vorsitzender des DIN-Ausschusses ,Baugrund, Laborversuche®, Landesgewerbean-
stalt Bayern - Bautechnik GmbH - Grundbauinstitut

Vorsitzender des DIN-Ausschusses ,Baugrund, Untersuchung von Boden und Fels*
Mitglied des DIN-Ausschusses ,Baugrund, Laborversuche® und der Arbeitsgruppe ,La-

boratory Testing“ des TC 341 ,Ground investigation and testing“ des CEN, HTW Dres-
den, Fachgebiet Geotechnik

Universitat Dortmund, Lehrstuhl Baugrund-Grundbau
Martin-Luther-Universitat Halle-Wittenberg, Institut flir Geowissenschaften
Bayerisches Landesamt fiir Umwelt, Geologischer Dienst

Institut fiir Geotechnik (IGS), Universitat Stuttgart

Materialforschungs- und -prifanstalt an der Bauhaus-Universitat Weimar

Bundesanstalt flir Wasserbau, Abteilung Geotechnik, Karlsruhe

Dipl.-Ing. I. Fuchs
Dipl.-Geophys. E. Kunz

Grundsatzlich steht die Initiativgruppe weiteren Personen und Instutitionen offen, denn nur durch die
Berucksichtigung vieler Aspekte kann eine ausreichende Akzeptanz eines derartigen Datenpools er-
reicht werden.

Ziel der Initiativgruppe ist es, eine Datenbank aufzubauen, die die nach EC7 geforderte Bereitstellung
von charakteristischen Kennwerten schnell und einfach ermdglicht. Auf folgende Aufgabenbereiche
stehen dabei im Vordergrund:

e Grundkonzept,

¢ Qualitatssicherungsmechanismen,

e Nutzermodell,

e Publikation und Vorbereitung des Betriebs,

e Entwicklung eines Finanzierungsmodells,

e Beauftragung einer ersten Datenbankversion (Studie).

Die finanzielle Unterstitzung erfolgt Gber Mittel der Bundesanstalt fir Wasserbau (BAW).

Bzgl. der Kennwerte wurde sich zunachst auf folgende vier Versuchsgruppen beschrankt:

o Kilassifizierungsversuche,

e Scherversuche,

e Kompressionsversuche und
e Durchlassigkeitsversuche.
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Dabei enthalt jede Versuchsgruppe eine Reihe von Versuchsarten (z.B. bei Scherversuchen: Triaxial-
versuche, Kreisringscherversuche, Rahmenscherversuche). Auch die Erfassung von Kennwerte au-
Rerhalb einer Normung ist prinzipiell vorgesehen. Die offene Struktur 1dsst zudem jederzeit die Erwei-
terung auf weitere Versuchsgruppen zu.

Die Daten werden in folgender Struktur aufbereitet:

Eine Abfrage oder eine / ‘ =)
Eingabemaske ' Kennwerte\ Verdicht

tung
[0) //\
£
()
20
.gg Proben- und Lage-| | geologische Klassi- Scher- Zusammen- | |Durch-
3 ® |kennzeichnung Einordnung fizierung festigkeit driickbarkeit | |l&ssigkeit
Zuverlassig- Geraterand- | | Versuchsrand- Auswerte-
keitsklasse Versuchsart bedingungen | | bedingungen Struktur kriterium

Datum, Versuchsnummer, Parameter 1, Parameter2, ¢ ¢ o o o Parametern

Inhalte in jeder
Datentabelle

Abb. 1: Prinzipielle Struktur einer Kennwertdatenbank [3]

Es erfolgt somit nicht nur eine reine Kennwertspeicherung, sondern auch die strukturelle Einordnung
der Werte in ihre Historie. Somit gibt es eine Information dartiber, ob und wie die Labordaten grund-
satzlich nachvollziehbar sind. Ausgedriickt wird dies in sogenannten Zuverlassigkeitsklassen:

« ZV1 Essind alle Daten verfugbar (=Rohdaten).

« ZV 2 Essind Originalmesswerte verflgbar.

« ZV 3 Verflgbar sind die Ergebniswerte.

« ZV4 Wie 2V3, es sind jedoch nicht alle Informationen verflgbar,
die fur die Auswertung der Ergebnisse nach anderen Verfahren
notig waren.

« ZV 5 Fur Teilversuche sind die Versuchskennwerte bekannt.

« 2ZV6 Eswerden nur Kennwerte abgespeichert.

« ZV 7 Die Verfahren zur Ermittlung der abgespeicherten Kennwerte sind
nur im Prinzip bekannt.

Die Zuverlassigkeitsklasse gibt folglich keine Auskunft dartiber, ob ein Kennwert ,gut‘ oder ,schlecht*
ist. Sie zeigt jedoch an, welche Nachvollziehbarkeit eines Kennwertes gegeben ist; so kann z.B. bei
der ZV 1 die gesamte Versuchspur inkl. Versuchsprotokolle, Kalibrierdaten, etc. komplett nachvollzo-
gen werden. Die Versuchsspur wird selbst nicht abgespeichert, kann jedoch gemaf jeweiliger Zuver-
Iassigkeitsklasse beim Urheber eingesehen werden.
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Original- | Verarbeitung | Ergebnisse | Auswertung __[Teilversuchs Interpretation Kennwert
»| (aufbereitete > (Berechnungs-

A

messwerte Messwerte) kennwert kennwerte
Zuverlassigkeitsklasse
Bodengruppe
Klassifizierungsnorm
Massenanteile bei:
o060 0.2 Q063
8y, 863,850, Ag3s
Massenanteil a a bei: dy, dyp, dgo
der Kérner < d
der Gesamtmasse,
Korndurchmesser d
Original
Laborformular
als pdf

Abb. 2: Zuverlassigkeitsklasse, Beispiel Kornverteilung [4]

Die Zuverlassigkeitszahl steht als Kennziffer fir eine Glteeinstufung der Kennwertentstehung und de-
ren Dokumentation. Sie ermdglicht eine Qualitatssicherung, ohne bereits im Vorfeld Daten auszu-
schlieRen. Somit wird ein groRer Datengeber- und Nutzerkreis (vom Ingenieurbiiro bis zur wissen-
schaftlichen Einrichtungen) trotz z.T divergenter Ziele und Mdglichkeiten erreicht.

Der groRe Nutzerkreis ist wesentlich fur die Akzeptanz einer derartigen Uberregionalen Kennwertda-
tenbank. Grundsatzlich besteht ein groRes Interesse an Fremddaten aufgrund des Wissenszuwach-
ses. Die gleichzeitige Zuriickhaltung bei der Bereitstellung eigener Daten beruht nicht nur auf dem zu-
satzlichen Aufwand der Datenuberfiihrung, sondern auch auf dem potentiellen Kompetenzverlust, ins-
besondere in wirtschaftlich angespannter Situation. Bei den Mitgliedern der Initiativgruppe handelt es
sich um ,datenstarke“ Partner, die wertvolle Datenressourcen besitzen und bereit sind, diese in einen
Grundstock einzubringen.

Die Ingenieurgeologie und Rohstoffgeologie des Bayerischen Landesamtes fir Umwelt (LfU) beteili-
gen sich an der Initiativgruppe auch mit dem Anliegen, ein gemeinsames Schnittstellenprotokoll fir
den Austausch von Daten zu definieren. Der Datenaustausch dient sowohl der Bereitstellung von Da-
ten geman aktuellem Dateninformationsgesetz als auch der Einbindung von externen Daten in die in-
ternen geologischen Fachsysteme. So kénnen die vorhandenen Kennwerte von insgesamt uUber
18.000 Proben aus dem eigenen Laborbetrieb mit Fremddaten ergénzt werden, z.B. zur Erstellung
von ingenieurgeologischen oder rohstoffgeologischen Karten von Bayern. Alle Daten werden kiinftig in
den verfligbaren GeoFachdatenAltlas BIS-BY (friher: Bayerische Boden-Informations-System BIS) [5]
mit Gber 130.000 Bohrungen, 16.000 geologische Aufschlisse und weiteren umfangreichen Geoin-
formationen Integriert und verknupft.

In einer ersten Vorbereitungsphase werden derzeit, beauftragt durch die BAW, einzelne Module ent-
wickelt und getestet, um die Realisierbarkeit zu erproben. Insbesondere der Datenaustausch zwi-
schen verschiedenen Datenbanken Uber eine definierte Schnittstelle wird in néchster Zeit Schwer-
punkt der weiteren Arbeit der Initiativgruppe sein. Ferner ist die Verknlpfung der Labor- und Kenn-
wertdatenbank der Bundesanstalt fur Wasserbau mit der bundesweiten Bohrdatenbank der Bundes-
anstalt fir Geowissenschaften und Rohstoffe (BGR) in Vorbereitung, um eine Uberregionale Plattform
zum Datenaustausch zu schaffen. Weitere Uberlegungen gehen dahin, ob und wie Daten prinzipiell
und verpflichtend erhoben werden kdnnen. Mogliche Ideen sind z.B. die Abgabe der Daten in digitaler
Form bei offentlichen Ausschreibungen (Regelung im Vergabehandbuch) oder auch die Dateniiberga-
be ahnlich der Bohrauskunftspflicht gemaf Lagerstattengesetz.
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Kritische Bemerkungen zu den Klassifikationssystemen
und empirischen Methoden der Felsmechanik

1 Einleitung

Eine Gemeinsamkeit vieler Klassifikationssysteme und empirischer Methoden der Felsmechanik ist
die simplizistische Annahme, dass das Gebirge durch eine einzige Zahl erfasst und seine Komplexitat
auf einen Indexwert reduziert werden kénne, der mit bautechnisch relevanten Gréssen empirisch kor-
reliere. Klassifikationssysteme, Indexwerte und empirische Methoden sind also eng miteinander ver-
bunden und werden deshalb hier zusammen besprochen. Zwar sind Indexwerte (wie Q, RMR oder
GSI) in der Schweiz, wie auch in den anderen tunnelbautechnisch entwickelten Regionen des alpinen
Grossraums, bedeutungslos. Wer jedoch in anderen Gebieten als Ingenieur oder Geologe arbeitet,
wird fast unvermeidlich solchen Klassifikationssystemen und empirischen Methoden begegnen. Diese
Tatsache in Kombination mit der in der universitaren Lehre manchmal unkritischen Vermittlung dieser
Systeme bot uns genigend Motivation fiir das Verfassen des vorliegenden Beitrags. Letzterer soll
nicht eine vollstandige Darstellung der verschiedenen Systeme geben, sondern nur einige davon kri-
tisch diskutieren. Fir umfassende Beschreibungen der einzelnen Systeme und Methoden wird auf [1],
[2], [3] und [4] verwiesen.

Der vorliegende Beitrag handelt vorwiegend von Klassifikationssystemen und empirischen Methoden
des Untertagbaus. Klassifikationssysteme flir Felsbéschungen werden nur sehr kurz besprochen (Ab-
schnitt 2). Die Zahl der Klassifikationssysteme des Untertagbaus ist, entsprechend der Vielfalt der
Fragestellungen der Projektierung und Ausfiihrung, gross. Dabei gibt es auch Systeme, die den An-
spruch erheben, verschiedene Zielsetzungen gleichzeitig zu erfiillen. So soll beispielsweise das soge-
nannte Q-System [5] gleichzeitig die Abschatzung der erforderlichen Sicherungsmittel [5, 6], der Ge-
birgsparameter [6, 7], der Gebirgslasten auf den Ausbau [5] und, mit einigen Modifikationen, sogar der
Leistung einer TBM [8] ermdglichen.

Eine Gruppe von Klassifikationssystemen im Untertagbau dient der Prognose des Verhaltens und der
Leistung von Werkzeugen im Fels, wie z.B. der Abschatzung des Werkzeugverschleisses oder der
Penetration beim Losen des Gebirges mit einer Tunnelbohrmaschine (Abschnitt 3).

Eine weitere Kategorie von Systemen dient der Klassifikation und Abschatzung des Gebirgsverhaltens
beim Tunnelvortrieb oder der Belastung des Ausbaus. Die Klassifikationssysteme dieser Gruppe
stammen hauptsachlich aus einer Zeit, in der man noch nicht Giber adaquate Methoden und Hilfsmittel
(Berechnungsmodelle, Rechner, Versuchstechnik) verflgte. So stellt beispielsweise die Terzaghische
“Rock Load Theory* aus dem Jahr 1946 [9] eines der altesten Klassifikationssysteme tberhaupt dar.
Sie dient der Abschatzung der Belastung des Ausbaus. Hierbei wird das Gebirge je nach Zerklif-
tungs- und Verwitterungsgrad, Druckhaftigkeit oder Quellpotential klassifiziert. Diese Klassen-
einteilung dient dazu, die Hohe des Gebirgsbereiches zu bestimmen, dessen Gewicht als Auflast auf
den Ausbau angesetzt wird.

Weitere, neuere Vorschlage zur Abschatzung der Belastung des Ausbaus oder zur Beurteilung der
Druckhaftigkeit des Gebirges, basieren auf Indexwerten, wie z.B. dem RMR-Wert [10], dem Q-Wert [5]
oder der sogenannten “Rock Mass Number (N)“, welche einem Spezialfall des Q-Wertes entspricht
[1]. Die Hauptidee und Zielsetzung dieser Systeme ist allerdings, den Zwischenschritt der Abschéat-
zung der Gebirgslasten (oder, allgemeiner, der Beurteilung des Gebirgsverhaltens) ganzlich zu umge-
hen, um dadurch direkt Aussagen uber die Ausbruchsicherung zu machen — ein Versprechen, wel-
ches mancherorts die Beliebtheit dieser Systeme erklart. Dabei wird oft Ubersehen, dass die Klassi-
fikationssysteme bzw. die zugrundeliegenden Indexwerte immer nur fur bestimmte Aufgaben-
stellungen, unter Berlcksichtigung ausgewabhlter felsmechanischer Aspekte und aufgrund einer be-
schrankten Datenbasis aufgestellt wurden. Stellvertretend fir diese Kategorie von Klassifikations-
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systemen werden in den Abschnitten 4 und 5 das “Rock Quality Designation System* (RQD) und das
Q-System naher erlautert.

Schliesslich gibt es Vorschlage, die mechanischen Materialkonstanten von Fels (Verformbarkeits- und
Festigkeitsparameter), die fur die Durchfihrung von felsmechanischen Berechnungen gebraucht wer-
den, anhand von empirischen Beziehungen zwischen den Gebirgsparametern und Indexwerten zu
bestimmen (Abschnitt 6).

2 Klassifikationssysteme fiur Felsboschungen

Die in der Literatur vorgeschlagenen Kilassifikationssysteme fiir Felsbéschungen dienen der Stabili-
tatsbeurteilung zu Zonierungszwecken und der Auswahl der allfallig notwendigen Stabilisierungs-
massnahmen (fiir eine Ubersicht siehe [11] oder [12]). Wir beschranken uns hier auf das bekannteste
System, das “Slope Mass Rating (SMR)“ System nach Romana [13] [14].

Das SMR-System basiert auf dem RMR-System [15] und vier weiteren Faktoren, die den Streich- und
Fallwinkel der potentiellen Gleitfliche, das Verhaltnis zwischen Béschungswinkel und Fallwinkel der
Gleitflache und das Abbauverfahren zur Herstellung der Bdschung berlcksichtigen. Wie die meisten
Systeme lasst auch das SMR-System den Einfluss der Béschungshdhe ausser Acht (vgl. [11]). Daftr
hangt der SMR-Wert vom RQD-Index ab, der eine sehr beschrankte Aussagekraft hat (Abschnitt 4),
sowie von der einachsigen Druckfestigkeit des intakten Gesteins, welche fir die allermeisten Stabili-
tatsprobleme von Felsbdschungen ebenfalls unwichtig ist. Wie in [12] ausfluhrlich dargelegt, wird um-
gekehrt der Faktor “Wasser”, der als Ausldser von Instabilitdten enorm wichtig ist, bei der Bildung des
SMR-Wertes zwar berUcksichtigt, jedoch mit der gleichen Gewichtung wie die unbedeutende Ge-
steinsfestigkeit.

3 Klassifikationssysteme zur Prognose der Werkzeug-Gebirge-
Interaktion

Zu dieser Gruppe gehoren Klassifikationssysteme zur Abschatzung des Werkzeugverschleisses (beim
maschinellen Vollvortrieb, bei Teilschnittmaschinen oder generell bei Bohrarbeiten) oder der Penetra-
tion von Tunnelbohrmaschinen. In [16] werden die Mechanismen und Einflussfaktoren der Wechsel-
wirkung zwischen Gestein und Abbauwerkzeug erlautert sowie ein Ansatz zur Entwicklung einer ent-
sprechenden Gebirgsklassifikation dargestellt.

Fir eine Ubersicht der empirischen Methoden zur Verschleissabschatzung wird auf [17] verwiesen.
Die dazugehotrenden Indexwerte werden entweder aufgrund der mineralogischen Zusammensetzung
des Gesteins und weiterer Eigenschaften ermittelt oder durch Indexversuche bestimmt, die den Ver-
schleiss in gewissem Masse abbilden. Vertreter dieser Klassifikationssysteme sind der “Rock Abra-
sivity Index (RAI), der “Cerchar Abrasivity Index (CAIl)* und der “LCPC Abrasiveness Coefficient
(LAC)“. Der RAI [18] wird durch das Produkt aus der einaxialen Druckfestigkeit und dem sogenannten
aquivalenten Quarzgehalt ermittelt. Beim CAl wird der Masseverlust einer Metallspitze durch Abrieb
auf einer Felsoberflache gemessen [19]. Beim LAC wird ebenfalls der Masseverlust ermittelt, aber der
eines flachen Metallfliigels, der in einem Behalter mit gebrochenem Felsmaterial eingebaut und mittels
eines Motors zur Rotation gezwungen wird [20].

Die am haufigsten verwendeten Klassifikationssysteme zur Abschétzung der Penetration von Tunnel-
bohrmaschinen stammen von der Norwegischen Technischen Hochschule Trondheim (NTH/NTNU,
[21]) und der Colorado School of Mines (CSM, [22]). Bei der NTH/NTNU Methode wird ein soge-
nannter "Drilling Rate Index" anhand von Sonderversuchen ermittelt (Brittleness und Siever’s Minia-
ture Tests). Das CSM-System wurde auf der Basis von Ergebnissen von Schneidversuchen mit einem
Diskenmeissel (mit der sogenannten "Linear Cutting Machine") entwickelt. Beide Systeme wurden zur
Abschatzung des Diskenverschleisses erweitert.
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Die der Interaktion zwischen Werkzeug und Fels zugrundeliegenden Prozesse sind sehr komplex und
bislang ungentigend verstanden worden. Man versucht daher Prognosen weitgehend auf empirischer
Art und Weise und basierend auf Index-Versuchen und den oben erwdhnten Methoden zu machen.
Die Ergebnisse haben oft nur den Stellenwert eines Hinweises oder einer Empfehlung.

Dies gilt Ubrigens auch fir andere verfahrensspezifische empirische Methoden, wie zum Beispiel flr
die Methoden zur Beurteilung der Injizierbarkeit des Gebirges. Letztere erfolgt in der Regel anhand
der Ergebnisse von Lugeon-Versuchen, d.h. aufgrund der Wasserverluste aus bestimmten Bohrloch-
abschnitten [23]. Angesichts der grossen Komplexitat des Ausbreitungsvorgangs von Verpressmate-
rialien im geklifteten Fels haben solche Versuche ebenfalls einen Index-Charakter. Zur Auslegung der
definitiven Injektionsmassnahme sind Probeinjektionen in der Regel unerlasslich.

4 Das RQD-System

Das RQD-System wurde von Deere im Jahre 1964 urspringlich zur Prognose der Tunnelbedingungen
und zur Auswahl der Ausbruchsicherung eingefiihrt [24]. Ein Diagramm, das die Sicherungs-
anforderungen in Abhangigkeit des RQD-Wertes darstellt, wurde in [25] vorgeschlagen, fand aber in
der mitteleuropaischen Praxis keine nennenswerte Anwendung. Dennoch lohnt es sich, auf das RQD-
System kurz einzugehen, weil der RQD-Wert ein Eingangsparameter anderer Systeme, wie des RMR-
und des Q-Systems, ist.

N4, 7/ TR con. 2= oo

Bild 1 Beispiel der Ermittlung des RQD-Wertes

Der RQD-Wert wird als die Summe der prozentualen Langenanteile der Bohrkernstiicke bestimmt, die
bei einem Bohrkerndurchmesser von mindestens 54.7 mm (NX) langer als 100 mm sind (Bild 1). Er
quantifiziert ausschliesslich den Grad der Zerlegung des betrachteten Bohrkernabschnittes. Die
Grundannahme dieses Systems ist, dass der Grad der Zerlegung der Bohrkernstrecke direkt mit der
Festigkeit des Gebirges zusammenhangt und somit als Grundlage fir Entwurfsaufgaben verwendet
werden kann. Die Ungiiltigkeit dieser Grundannahme ist leicht zu zeigen. In der Folge werden einige
der bekanntesten Probleme des RQD besprochen. Fur detailliertere Auseinandersetzungen wird auf
[11] und [26] verwiesen.

Es gibt eine Vielzahl von externen Parametern, die bei gleichem Gebirge einen signifikanten Einfluss
auf den Grad der Zerlegung der Bohrkernstrecke und somit auf den RQD-Wert haben. So kénnen z.B.
maschinentechnische Aspekte, wie der gewahlte Bohrkerndurchmesser, die Beschaffenheit der Bohr-
krone, der eingesetzte Kernrohrtyp (einfaches, zweifaches oder dreifaches Kernrohr) sowie der aufge-
brachte Vorschubs- oder Spilungsdruck wahrend des Bohrens, zu unterschiedlichen RQD-Werten
fuhren. Im geklifteten Untergrund kénnen der Kluftabstand und die gewahlte Bohrrichtung die Ergeb-
nisse ebenfalls beeinflussen. So fiihrt eine praktisch unbedeutende Verkleinerung des Kluftabstandes
von 11 auf 9 cm zu einer extremen Reduktion des RQD-Wertes von 100% auf 0% (Bild 2).
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Andererseits gilt fur einen Kluftabstand von 11 cm der gleiche RQD-Wert, wie flir das intakte Gestein
(100%). Im Falle eines Kluftabstandes von 9 cm ergibt sich je nach Bohrrichtung ein RQD-Wert zwi-
schen 0% und 100% und dies bei ein und demselben Gebirge (Bild 3).

Aus den aufgelisteten Einflussfaktoren ist ersichtlich, dass der RQD-Wert nicht objektiv und daher fiir
den Entwurf nicht brauchbar ist. Dieses System kann lediglich flir grobe Beschreibungs- und Zonie-
rungszwecke herangezogen werden und dies nur in Kombination mit anderen Untersuchungserge-
bnissen oder Indexwerten (z.B. Klufthaufigkeit, Kerngewinn usw.).

5 Das Q-System

Das Q-System wurde 1974 von Barton, Lien und Lunde in [5] vorgeschlagen. Es wurde auf der Basis
von Beobachtungen aus 212 Tunnelbauwerken in Skandinavien entwickelt. Der Q-Faktor wird folgen-
dermassen definiert:

Q SRF

[Gl. 1]

(5

wobei der RQD-Wert zwischen 0 und 100 betragt, J, die sogenannte “joint set number” ist (0.5 — 20),
J, die sogenannte “joint roughness number” bezeichnet (4 — 1), J, die sogenannte “joint alteration
number” ist (0.75 — 20), J,, der sogenannte “joint water reduction factor” ist (1 — 0.05) und SRF den
sogenannten ,stress reduction factor® darstellt (2.5 — 400). Nach [5] stelle der erste Term (RQD/J,,) in
Gl. 1 ein Mass fur die Blockgrosse dar. Mit dem zweiten Term (J,/J;) soll die Scherfestigkeit der Trenn-
flachen erfasst werden. Der dritte Term (J,,/SRF) stehe fUr die sogenannten ,aktiven Spannungen®.
Die sechs Parameter der Gl. 1 werden mehrheitlich optisch abgeschétzt.

Die massgebende Anwendung und die Motivation fur dieses Klassifikationssystem war die Auslegung
der Ausbruchsicherung aufgrund eines Indexwertes (eben des Q-Wertes) fir die Gebirgsqualitat. Hier-
fir wurde in einem doppellogarithmischen Diagramm die sogenannte aquivalente Spannweite D, Uber
den Q-Wert fur verschiedene Sicherungssysteme dargestellt (Bild 4). Die dquivalente Spannweite ent-
spricht der effektiv vorliegenden gréssten Hohlraumabmessung (Spannweite oder Héhe), abgemindert
durch eine Art Sicherheitsfaktor (genannt ,excavation support ratio“, ESR). Bild 4 entspricht dem 1993
aktualisierten Diagramm, das gemass [6] Erfahrungen und Beobachtungen aus 1050 Tunnelbau-
werken berucksichtige.
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Bild 4 Permanente Sicherung in Abhangigkeit des Q-Wertes (nach [6])

Die Verwendung dieses Dimensionierungsdiagramms wird mit folgendem Beispiel erlautert: Nehmen
wir an, dass der Q-Wert (Abszisse) und die aquivalente Spannweite D, (linke Ordinate) 2 bzw. 10 m
betragen. Der diesem Wertepaar entsprechende Punkt (A im Bild 4) liegt innerhalb des Diagramm-
bereichs Nr. 5. Dies bedeutet, dass der Ausbautyp Nr. 5 zur Anwendung kommen sollte, welcher (ge-
mass Legende unterhalb des Diagramms) aus Ankern und 5 — 9 cm faserbewehrtem Spritzbeton be-
steht. Der Ankerabstand ist aus der oberen gepunkteten Linie (bezeichnet als “Bolt spacing in
shotcreted area“) in Abhangigkeit des Q-Wertes abzulesen. Im konkreten Beispiel betragt er 1.7 — 2.1
m. Die Ankerlange hangt nur vom Dc-Wert ab und ergibt sich aus der rechten Ordinate (3 m im be-
trachteten Beispiel).

Angesichts der sehr einfachen Handhabung des Dimensionierungsdiagramms und der ebenfalls ein-
fachen vorangegangenen Bestimmung des Q-Wertes ist die Bestimmung der Ausbruchsicherung auf
diese Art und Weise verlockend. Die durch das Dimensionierungsdiagramm dargestellten Zusammen-
hange erscheinen qualitativ plausibel. So soll beispielsweise bei steigender Qualitat des Gebirges (Q-
Wert) und gegebener Hohlraumgrésse (De-Wert) die Ausbruchsicherung leichter ausfallen. Weiterhin
ist festzustellen, dass mit zunehmender Spannweite langere Anker erforderlich sind. Einen Nutzen
Uber diese qualitativ korrekten, jedoch eigentlich trivialen Aussagen hinaus hat das Dimensionierungs-
diagramm allerdings nicht, weil der empirische Gehalt der dargestellten Zahlen ausserst mager ist.
Dies wurde in [28] anhand der Daten gezeigt, die den quantitativen Angaben betreffend Ankerabstand
im Fall ohne Spritzbeton zugrundeliegen (s. Angaben auf der gestrichelten Linie des Dimensionie-
rungsdiagramms im Bild 4). Die Punkte in Bild 5 stellen Wertepaare (Q, Ankerabstand) aus aus-
gefiihrten Vortrieben mit Systemankerung (ohne Spritzbeton) gemass [6] dar. Die Kurve in Bild 5 stellt
die auf der gestrichelten Linie des Dimensionierungsdiagramms (Bild 4) gemachten Angaben grafisch
dar. Besonders auffallig ist die grosse Streuung der Ergebnisse. Fur einen Q-Wert von beispielsweise
20, was gemass Q-System einem "guten" Gebirge entspricht, variiert der Ankerabstand zwischen 0.8
und 6.5 m. Diese Bandbreite deckt praktisch den gesamten Tunnelbau ab — von sporadisch angeord-
neten Ankern bis zur schweren Systemankerung. Ferner erkennt man aus den Daten des Bildes 5,
dass eine enge Systemankerung (1.0 m Ankerabstand) bei Q-Werten zwischen 0.1 und 50 eingesetzt
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wurde, was gemass Felsklassendefinitionen des Q-Systems (s. Legende oberhalb des Dimensionie-
rungsdiagramms im Bild 4) eine enorme Bandbreite von Gebirgsqualitaten bedeutet ("extremely/very
poor" - "very good").

Annliche Schlussfolgerungen kann man aufgrund der Auswertung der Félle ziehen, in welchen Anker
in Kombination mit Spritzbeton eingesetzt wurden (Bild 6). Die Streuung ist zwar etwas geringer als in
den Fallen ohne Spritzbeton, aber weiterhin beachtlich. Fir Q-Werte von beispielweise 1 — 10 ("fair —
poor rock" nach Bild 4) betragt der Ankerabstand 1 —5 m.
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Bild 5 Ankerabstand in Abhangigkeit des Q-Wertes in Tunnelbereichen ohne Spritzbetonsicherung
(Punkte aus [6], Kurve erganzt durch [28] aufgrund der Angaben des Bildes 4 betreffend Ankerab-
stand fur den Fall ohne Spritzbeton).
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Bild 6 Ankerabstand in Abhangigkeit des Q-Wertes in Tunnelbereichen mit Spritzbetonsicherung
(Punkte aus [6], Kurve aufgrund der Angaben des Bildes 4 betreffend Ankerabstand fir den Fall mit
Spritzbeton).
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Die sehr grosse Streuung der Daten in Bild 5 und 6 zeigt, dass es den postulierten quantitativen Zu-
sammenhang zwischen dem Q-Wert und der Auslegung der Ankerung nicht gibt. Die Autoren des Di-
agrammes hatten diese Streuung sehr wohl bemerkt. Anstatt jedoch die grundsatzliche Aussagekraft
des Q-Wertes kritisch zu hinterfragen, haben sie die Ankerabstande, die von der postulierten Bezie-
hung abwichen, als konservativ oder unsicher verworfen (,There is a large spread in the data. Some
of the points (upper left) represent cave-in's or down fall of rock blocks. Some of the cases (lower
right) obviously represent cases of over-support.“ [6]).

Das sogenannte “Rock Mass Quality System fiir TBM® [8] stellt eine Erweiterung des Q-Systems dar
und nimmt insofern eine besondere Stellung innerhalb der Klassifikationssysteme ein, als dass es den
Anspruch erhebt, mit dem sogenannten Qrgy-Wert nicht nur die Penetration, sondern auch die Vor-
triebsleistung prognostizieren zu kdnnen. Die Komplexitat des maschinellen Vortriebs (Losen des Ge-
birges, verschleissbedingte Wartungsarbeiten, Sicherung, Blockierung der TBM, logistische Probleme)
soll somit durch eine einzige Zahl erfassbar sein. Das Qrgy-System erbt die oben erwahnten Proble-
me des Q-Systems und treibt alle seine willkiirlichen Annahmen auf die Spitze. Fir eine eingehendere
Diskussion des Q- und des Qgy-Systems wird auf [28] verwiesen.

6 Klassifikationssysteme zur Abschatzung der Gebirgspara-
meter

6.1 Allgemeines

In der Felsmechanik wird zwischen dem (intakten) Gestein und dem Fels oder Gebirge (im Meter- bis
Dekameterbereich) unterschieden. Fels stellt durch Trennflachen (Klifte, Schichtungsebenen, Sto-
rungen) durchzogenes Festgestein dar. Die Trennflachen weisen in der Regel eine niedrige Scher-
festigkeit auf und kdnnen infolge einer Lastanderung senkrecht zu ihrer Ebene oder wahrend des Ab-
scherens schliessen oder 6ffnen. Der Fels hat deshalb im Allgemeinen eine niedrigere Festigkeit und
eine hohere Verformbarkeit als das intakte Gestein. Man spricht von einem Massstabseffekt und
bringt damit zum Ausdruck, dass die relevanten Felseigenschaften und das Verhalten des Felsens
von der Grdésse des betrachteten Volumens abhangig sind.

Der Unterschied zwischen den mechanischen Gesteinseigenschaften und den Gebirgseigenschaften
kann bautechnisch relevant sein. Fur die Beurteilung vieler Fragestellungen sind die Eigenschaften
des Gesteins (oder einer bestimmten Trennflache im kleinen Massstab) massgebend. In diesen Fallen
kénnen die Materialkennwerte im Labor anhand von speziellen Versuchstechniken fir Proben im Ge-
steinsmassstab oder fir Trennflachen bestimmt werden [29 — 32]. Grossmassstabliche Laborversuche
[33] oder in-situ Versuche wirden gréssere Prifvolumina erlauben. Sie sind allerdings mit erheb-
lichem Aufwand verbunden und werden in der Regel nur fir besondere Bauwerke (wie Talsperren)
durchgefiihrt. In den allermeisten Fallen missen die Gebirgsparameter aufgrund von Erfahrung, an-
hand der Analyse von Beobachtungen oder durch Hochskalierung abgeschatzt oder eingegrenzt wer-
den. Die Beobachtungen kdnnen von alteren Bauwerken in dhnlicher Geologie stammen oder auch
erst wahrend des Vortriebs gemacht werden (z.B. Rickrechnung der Setzungen im stadtischen Tun-
nelbau oder der Konvergenzen in einem tiefliegenden Tunnel). Mit Hochskalierung wird die Ab-
schatzung der Materialparameter des Felsens aus den mechanischen und geometrischen Eigen-
schaften seiner konstituierender Elemente (Gestein, Trennflachen) auf der Grundlage der Techni-
schen Mechanik verstanden - ein anspruchsvoller Weg, der in vielen Fallen auf grosse theoretische
und praktische Schwierigkeiten stdsst. Mangels in vielen Fallen zuverlassiger Erfahrungswerte oder
verwertbarerer Beobachtungen und angesichts der Schwierigkeiten der Hochskalierung, sind die Ge-
birgsparameter oft mit grossen Unsicherheiten behaftet, welche wiederum Unsicherheiten beim Ent-
wurf zur Folge haben kénnen.
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Einige in der Literatur vorgeschlagene Methoden erheben den Anspruch, genligend zuverlassige Aus-
sagen Uber die Gebirgsparameter auf der Basis von Indexwerten zu ermoéglichen und somit den Inge-
nieur vom Umgang mit diesen Unsicherheiten beim Entwurf zu entlasten. So zum Beispiel schlagen
[34] und [35] eine Formel zur Abschatzung des Gebirgs-E-Moduls anhand des RMR- bzw. Q-Wertes
vor, wahrend die Methode von [36] auf den RMi-Wert basiert.

Im vorliegenden Beitrag fokussieren wir auf den “Geological Strength Index“ (GSI). Dieser wurde ur-
springlich [37] zur Abschatzung der Parameter der Bruchbedingung nach Hoek-Brown [38] und spa-
ter auch zur Ermittlung des E-Moduls [39] vorgeschlagen. Die Hoek-Brownsche Bruchbedingung wur-
de 1980 fir den Fels eingeflhrt [38] und ist im Laufe der Zeit mehrmals modifiziert bzw. erweitert wor-
den. Die Entwicklung dieser Bruchbedingung und des GSI-Systems wird in [32] und [41] beschrieben.
Wegen der engen Verbundenheit des GSI-Systems mit der Hoek-Brownschen Bruchbedingung wird
zunachst letztere besprochen und der Mohr-Coulombschen Bruchbedingung gegenlbergestellt (Ab-
schnitt 6.2). Anschliessend werden die postulierten Zusammenhange zwischen dem GSI und den
Festigkeitsparametern des Gebirges (Abschnitt 6.3) bzw. dem Gebirgs-E-Modul (Abschnitt 6.4) kri-
tisch betrachtet.

6.2 Uber die Bruchbedingung

Die in der Praxis gebrauchliche Mohr-Coulombsche Bruchbedingung basiert auf der Coulombschen
Bruchhypothese. Letztere besagt, dass der Bruch infolge des Erreichens des inneren Scherwider-
standes entlang einer Schnittflache durch das Material erfolgt. Im Bruchzustand hangt die Schub-
spannung T linear von der Normalspannung o des zugehdrigen Schnittes ab:

T=c+otang [Gl. 2]

wobei die Materialkonstanten ¢ und ¢ die Kohasion bzw. den Winkel der inneren Reibung bezeichnen
und aufgrund dieser Gleichung eine klare physikalische Bedeutung haben: Der Scherwiderstand be-
steht aus einem kohasiven, normalspannungsunabhangigen Teil und einem reibungsbedingten, nor-
malspannungsabhangigen Teil, der proportional zum Tangenswert des Reibungswinkels, d.h. zum
Reibungsbeiwert, ist.

Im Hauptspannungsdiagramm lasst sich die Mohr-Coulombsche Bruchbedingung durch eine Gerade
darstellen:

o,=0.+K,0;, [Gl. 3]

wobei 0; und o3 die grosste und die kleinste Hauptspannung darstellen. Die einachsige Druckfestigkeit
o, ist mit der Kohasion und dem Reibungswinkel verknlpft, wahrend die andere Konstante gleich mit
dem passiven Erddruckbeiwert K, ist und nur vom Reibungswinkel abhangt:

_ 2cos¢ X _1+sing

o, ——, — [Gl. 4]
1—-sing P l-sing

Im Gegensatz zur Bruchbedingung nach Mohr-Coulomb wurde die Hoek-Brownsche Bruchbedingung
rein empirisch formuliert (d.h. nicht auf der Grundlage einer Bruchhypothese) und wird durch eine
Kurve im Hauptspannungsdiagramm dargestellt. Flr das intakte Gestein lautet sie [42]:

( 63 0.5
o, =0'3+0'ciLmi—+lJ , [Gl. 5]
Gci
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wobei o, die einachsige Druckfestigkeit des intakten Gesteins ist, wahrend m; eine Materialkonstante
darstellt, die keine direkte physikalische Bedeutung hat, jedoch mit der (variablen) Steigung der (ge-
krimmten) Bruchbedingung zusammenhangt [42]. Diese Materialkonstante wird durch eine nicht-
lineare Regression bestimmt, wobei aufgrund der Nichtlinearitdt und der minimal notwendigen Re-
dundanz hierfur vier Versuche erforderlich sind. Die Festigkeitsparameter der Bruchbedingung nach
Mohr-Coulomb kdnnen hingegen anhand von drei Versuchen und einer einfachen linearen Regression
ermittelt werden.

Die Hoek-Brownsche Bruchbedingung wurde aufgrund der Versuchsergebnisse aus Einaxial-, Tri-
axialdruck- und Zugversuchen an 14 verschiedenen Gesteinsarten formuliert [42]. Stellvertretend wer-
den hier die Versuche an Gabbro- und Sandsteinproben kurz kommentiert. Bild 7 zeigt die Ergebnisse
im Hauptspannungsdiagramm, wobei die Hauptspannungen durch die einachsige Druckfestigkeit nor-
miert wurden. Im untersuchten Spannungsbereich kann keine eindeutige Nichtlinearitdt beobachtet
werden. Die Annahme einer gekrimmten Bruchbedingung ist entweder ganzlich unbegriindet oder
wirde angesichts der grossen Streuung der gemessenen Wertepaare eine unverhaltnismassige Ver-
feinerung darstellen. Der Zusammenhang zwischen den Hauptspannungen beim Bruch ist eher linear
bzw. lasst sich genauso gut durch die Mohr-Coulombschen Bedingung beschreiben. Wie die Ver-
suche von Mogi [43] zeigen (Bild 8), lasst sich eine Krimmung der Bruchbedingung nur dann er-
kennen, wenn man eine extrem grosse Bandbreite der kleinsten Hauptspannung heranzieht — eine
Bandbreite, die sich weit Uber den praktisch relevanten Spannungsbereich erstreckt. (Man beachte,
dass Seitendriicke von mehr als 50 — 100 MPa Uberlagerungsdrucken von einigen Kilometern ent-
sprechen und deshalb keine praktische Bedeutung haben.) Im praktisch relevanten Spannungs-
bereich Iasst sich die Bruchbedingung durch eine Gerade ausreichend genau beschreiben.
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Bild 7 Darstellung der Versuchsergebnisse von Brown im Hauptspannungsdiagramm [42].
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Bild 8 Ergebnisse der Triaxialversuche von Mogi [43].

Abschliessend kann festgehalten werden, dass die zusatzliche Komplexitat und der Aufwand zur Wie-
dergabe einer gekrimmten Hullkurve weder physikalisch gerechtfertigt sind noch irgendwelchen Vor-
teil bringen. Gemass dem Ockhamschen Prinzip sollte man nicht mehr Annahmen einflhren als ab-
solut erforderlich [44]. Dementsprechend stellt das einfachstmdégliche Modell, d.h. die lineare Mohr-
Coulombschen Bruchbedingung, die beste Wahl dar.

6.3 Zur Abschitzung der Gebirgsfestigkeit nach dem GSI-System

Die urspringlich fir intakte Gesteine adoptierte Gl. 5 wurde in leicht verallgemeinerter Form auch fir
das Gebirge vorgeschlagen. Gemass [38] lautet sie:

\\ 0.5

O-l:O_3+O-ciLm%+S) , [Gl. 6]

wobei der Parameter m tiefere Werte als der entsprechende Parameter des intakten Gesteins (m;) an-
nimmt, wahrend der Parameter s je nach Zerlegungsgrad des Felsens Werte zwischen 1 (intaktes
Festgestein) und O betragt. Hoek [40] sieht den wesentlichen Beitrag von [38] nicht in der Einfiihrung
der Gl. 6 sondern in der Verbindung dieser Gleichung zu geologischen Beobachtungen in der Form
des RMR-Wertes, womit die Bestimmung der in der Gl. 6 auftretenden Gebirgsparameter m und s
gemeint war. Motiviert durch die Vorstellung, dass die Hoek-Brownsche Bruchbedingung keinen prak-
tischen Wert haben wirde, wenn die Gebirgsparameter nicht leicht bestimmt werden kdnnten, sollte
die Parameterbestimmung nicht aufgrund von mechanischen Prinzipien, Feldversuchen oder Feld-
messungen, sondern anhand von einfachen geologischen Feldbeobachtungen erfolgen [40]. Dies
wurde praktisch durch die Behauptung umgesetzt, dass ein quantitativer Zusammenhang zwischen
dem RMR-Wert und den Gebirgsparametern m und s besteht (Tabelle 3 in [38]).
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Dieser Zusammenhang wurde als empirisch bezeichnet, obwohl seine empirische Grundlage in Wirk-
lichkeit nicht existent bzw. fir Fels nicht aussagekraftig war: Beim Versuchsmaterial handelte es sich
groésstenteils um Steinschittungen (“rockfill) aus verwittertem Andesit eines Tagbaus — eigentlich ein
Lockergestein. Auch in der wissenschaftlichen Literatur der Periode zwischen der Einfihrung der
Hoek-Brownschen Bruchbedingung und der Einfiihrung des GSI-Systems [37] [45] sucht man vergeb-
lich nach der empirischen Untermauerung der als empirisch bezeichneten Beziehung zwischen der
Gebirgsparameter und dem RMR-Wert.

Das GSI-System wurde rund 15 Jahre nach der Hoek-Brownschen Bruchbedingung eingefiihrt. Hoek
[41] fuhrt folgende zwei Griinde daflr auf. Zum einen sei es mit der Zeit immer offensichtlicher gewor-
den, dass es schwierig sei, das RMR System zur Parameterabschatzung im Fall von Gebirge niedri-
ger Qualitdt anzuwenden. Der andere Grund war ein nicht ndher erldutertes Gefuhl der Verfasser,
dass man fir die Bestimmung der Gebirgsparameter ein System brauche, welches mehr auf grundle-
gende geologische Beobachtungen basiere als auf Zahlen ("It had become increasingly obvious that
Bieniawskis RMR is difficult to apply to very poor quality rock masses and also that the relationship
between RMR and m and s is no longer linear in the severy low ranges. It was also felt that a system
based more heavily on fundamental geological observations and less numbers was needed." [41]).
Aus dem Literaturstudium geht klar hervor: Eine als "empirisch" bezeichnete Methode wird praktisch
ohne jegliche empirische Untermauerung eingefiihrt, 15 Jahre lang ohne die geschuldete empirische
Untermauerung verbreitet, dabei ein paar Mal — jedoch stets ohne dokumentierte empirische Evidenz
— maodifiziert und schliesslich mit dem Hinweis auf das Geflihl der Verfasser sowie auf ,offensichtliche®
Probleme, die jedoch nie auf eine wissenschaftlich prifbare Art und Weise dargestellt wurden, als un-
zutreffend zu Gunsten eines neuen Systems, des GSI-Systems, zurlickgezogen. Letzteres soll weni-
ger zahlenorientiert sein als das RMR-System [41], stelle aber gleichzeitig eine “real case of putting
numbers to geology” dar [46].

Beim GSI-System wird der sogenannte Geological Strength Index (GSI) entsprechend der optischen
Einschatzung des Gebirges anhand des Bildes 9 bestimmt. Abhangig von der Struktur des Felsens
und der Beschaffenheit der Trennflachen (Spalten bzw. Zeilen im Bild 9) nimmt der GSI einen Wert
zwischen 0 (praktisch wie rolliges Lockergestein) und 100 (intaktes Festgestein). Nach [37] [45] sind
die Gebirgsparameter eine Funktion des auf diese Art und Weise definierten GSI und der Parametern
m; und g,; des intakten Gesteins, welche entweder aus Tabellen abgelesen oder mittels flinf Triaxial-
versuchen bestimmt werden kénnen [47]:

Ve

0'1:03+0'aLm&+sJ , [Gl. 7]
O-ci

GSI-100)/28
o )

m=m, , [GI. 8]

OSIH00  GeT S 05 [GL. 9]
s = |
0, if GSI <25

und

0.5, if GSI > 25
0.65—GSI /200, if GSI <25

[GI. 10]
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Bild 9 Definition des GSI-Wertes auf der Basis geologischer Beobachtungen nach [41]

Die empirische Basis dieser Gleichungen wurde weder bei deren Einfihrung noch bei spateren Arbei-
ten von Hoek oder Brown geliefert. Daher miissen sie als willkiirlich bezeichnet werden. Es handelt
sich um erdachte und nicht um nach den Ublichen wissenschaftlichen Standards Uberpriifte und empi-
risch fundierte Gleichungen. Die in [46] erwahnten Erfahrungen und Rickrechnungen, die gemass
[46] die Basis fur die Formulierung der Gleichungen 7 bis 10 waren, sind absolut bedeutungslos, so-
lange sie in der wissenschaftlichen Literatur nicht dokumentiert werden und sich somit einer kritischen
wissenschaftlichen Uberpriifung entziehen. Die in der GSlI-Literatur als Begriindung des GSI-Systems
oft erwahnten mehrjahrigen Diskussionen mit Geologen in der ganzen Welt (“[The GSI] has been de-
veloped over many years of discussions with engineering geologists with whom I have worked around
the world.” [46]) sind belanglos in wissenschaftlicher Hinsicht, weil Wissenschaft nicht durch Plebiszite
substituiert werden kann.

Wie willkirlich die Annahme Uber die aufgund des GSI errechneten gekrimmten Bruchbedingung sein
kann, zeigen exemplarisch die Untersuchungen von Szymakowski & Haberfield [48]. Diese flihrten
Experimente am sogenannten “Johnstone“ durch — ein kunstliches Modellmaterial fiir Wechsellage-
rungen aus Schluffstein, Sandstein und Mergelstein. Obwohl die Versuchsergebnisse (Einzelpunkte in
Bild 10) die Annahme einer linearen Bruchbedingung als naheliegend erscheinen lassen (gestrichelte
Linien in Bild 10), wird eine gekrimmte Festigkeitsbeziehung mit aller Gewalt und gegen jeden Ver-
nunft hineingedacht (dicke, durchgezogene Linien in Bild 10).
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Bild 10 Ergebnisse aus Druckversuchen an Prifkorpern aus “Johnstone® (Einzelpunkte, aus [48]),
Hoek-Brownsche Bedingung fir verschiedene GSI-Werte (durchzogene Kurven, aus [48]) und gerad-
linige Bruchbedingung (gestrichelte Geraden, hier hinzugefugt)

In der letzten Version der Hoek-Brownschen Bruchbedingung (der sogenannten «2002 Edition» [49])
wird ein neuer Parameter (“Disturbance factor® D) eingefiihrt. Dieser Parameter D soll die Stérung des
Gebirges infolge Sprengung oder Spannungsumlagerung beim Tunnelausbruch erfassen. Er ist di-
mensionslos und nimmt Werte zwischen 0 (sehr schonendes Sprengen oder maschineller Vortrieb)
und 1 (sehr schlechtes Sprengen) an [49]. Die revidierten empirischen Gleichungen zur Bestimmung
der Gebirgsparameter enthalten den Stérungsfaktor D als unabhangigen Eingabeparameter zusatzlich
zum GSI. Hoek et al. [49] gaben allerdings keine Definition bzw. Messvorschrift flir diesen Faktor an.

Beim Stérungsfaktor handelt es sich nicht einfach um eine nicht gemessene, sondern um eine grund-
sétzlich nicht bestimmbare Grdsse. Folglich ist jegliche empirische Korrelation mit diesem Faktor un-
moglich. Es ist daher unmdglich, dass die in [49] eingefiihrten Beziehungen empirisch sind. Es handelt
sich um erdachte Beziehungen. Da sie eine nicht bestimmbare Grdsse beinhalten, entziehen sie sich
einer wissenschaftlichen Uberpriifung und sind deshalb grundsétziich unwissenschaftlich. Im Ab-
schnitt 6.4 wird unter anderem erlautert, dass der Stérungsfaktor nichts anderes als ein Artefakt ist,
welches erfunden wurde, um die grosse Streuung der Daten zu erklaren.

6.4 Zur Abschitzung des Gebirgs-E-moduls aufgrund des GSI

Die in der GSlI-Literatur postulierten Beziehungen zwischen dem Gebirgs-E-Modul und dem GSI wei-
sen ahnliche Probleme auf wie die Bestimmung der Gebirgsfestigkeit, und zwar eine schwache bis
nicht-existente empirische Untermauerung sowie willktrliche Annahmen.

Der erste Vorschlag wurde 1997 von Hoek und Brown gemacht [47], die eine friihere Beziehung von
Serafim und Pereira [34] mit folgenden Modifikationen ibernommen haben: Zum einen wurde der
RMR-Wert durch den GSI ersetzt und zum anderen wurde die Gleichung von [34] durch einen Term
erweitert, der die einachsige Druckfestigkeit des Gesteins enthalt:

o [MPa])

(
s (GSI-10)/40
E, [GPa]—mle, 100 J 10 . [GI. 11]

Mit der zweiten Modifikation wollte man eigentlich den E-Modul des intakten Gesteins berucksichtigen
und hat dabei die Annahme getroffen, dass festere Gesteine auch steifer seien. Es ist auffallend, dass
die Autoren die praktische Anwendung der Gleichung 11 anhand von zahlreichen Beispielen Uber
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mehrere Seiten veranschaulicht haben, jedoch nicht gezeigt haben, aufgrund welcher Daten diese
Beziehung formuliert wurde. Es wird lediglich auf (nicht naher beschriebene) Probleme der Methode
von Serafim und Pereira [34] in Gebirge schlechter Qualitédt sowie auf eigene (ebenfalls nicht doku-
mentierte) Beobachtungen und Rickrechnungen hingewiesen.

Finf Jahre spater haben Hoek u.a. [49] die Gleichung 11 um einen Term erweitert, der die Stérung
des Gebirges erfassen soll:

o [MPa])

(
— _ : (GSI-10)/40
E,[GPa]=(1 D/2)m1n(1, 00 J 10 : [Gl. 12]

wobei D den im letzten Abschnitt erwahnten Stérungsfaktor D darstellt. Wie bei Hoek und Brown [47]
sucht man auch bei Hoek [49] vergeblich nach der Datenbasis, die der postulierten empirischen Ab-
hangigkeit des Gebirgs-E-Moduls vom GSI-Wert und von der Festigkeit des intakten Gesteins (o) zu-
grunde liegt.

Uber eine sehr umfangreiche Datenbasis wurde aber drei Jahre spater durch Hoek und Diederichs
[39] berichtet. Sie besteht aus den Ergebnissen einer Vielzahl von Feldversuchen (423 Lastplatten-
und 53 Druckkissenversuche), die an verschiedenen Gesteinen in der Volksrepublik China und in
Taiwan durchgeflhrt wurden (260 an Sedimentgesteinen, 179 an Magmatiten und 55 an metamor-
phen Gesteinen). Bild 11 stellt die Gebirgs-E-Moduli Gber die GSI-Werte gemass [39] dar. Die pra-
ktische Relevanz des Datensatzes von Bild 11 ist fur den Tunnelbau ausserst beschrankt, weil der
grosste Bereich des Diagramms Gebirgs-E-Moduli betrifft, die in den allermeisten Fallen des Tunnel-
baus absolut unproblematisch sind und daher auch nicht abgeschatzt werden mussen. Praktisch rele-
vant ist der Bereich bis ca. 5 GPa. Der Massstab des Bildes 11 erlaubt keine Aussage dariber, wie
viele Datenpunkte in diesen Bereich fallen.

100

- GPa

Rock mass modulus E,,

GSlI

Bild 11  Gemessene Gebirgs-E-Moduli tiber die angenommenen GSI-Werte [39]

Gemass [39] enthielt die erwahnte Datenbank Angaben nicht nur zur Lithologie und zu den gemesse-
nen Gebirgs-E-Moduli E,,,, sondern auch zur einachsigen Druckfestigkeit des intakten Gesteins (o) an
jeder Messstelle. Folglich standen alle Daten zur Verfigung, die notwendig gewesen waren, um die
friher postulierten Gl. 11 und Gl. 12 zu Uberprifen (letztere allerdings nur bis auf den messtechnisch
nicht erfassbaren Stérungsfaktor D). Statt aber diese Gleichungen zu Uberprifen (was gute wissen-
schaftliche Praxis ware), hat man sie stillschweigend verworfen und gleich zwei neue empirische Glei-
chungen vorgeschlagen.
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Die erste Gleichung, die sogenannte "Simplified Hoek and Diederichs equation" [39], lautet:
—1
E,[GPa]=(1-D/2)100 (14700 ) " [Gl. 13]

Bei der Aufstellung dieser Gleichung wurde keine Unterscheidung beziglich Gesteinsart bzw. Ge-
steinseigenschaften vorgenommen. Mangels Gesteinsunterscheidung bedeutet diese Beziehung,
dass bei gleichem GSI-Wert und Stérungsfaktor ein Tonstein oder ein Sandstein die gleiche Steifigkeit
haben sollen wie ein Granit oder Basalt. Fir ungestortes und massiges Gebirge (D = 0, GSI = 100) lie-
fert diese Formel ein Gebirgs-E-Modul von rund 90 GPa und zwar unabhangig davon, ob es sich um
Tonmergel, Kalkstein oder Basalt handelt. Angesichts dieser realitatsfremden Aussage erlibrigt sich
eine detailliertere Diskussion.

Die zweite vorgeschlagene empirische Gleichung driickt der Gebirgs-E-Modul E,, als Funktion des E-
Moduls des intakten Gesteins E;, des GSI und des Stérungsfaktors D aus:

E,=E, @.02 +(1-D/2)(1+ 1500y’ ] [GI. 14]

Diese Gleichung enthélt jetzt der Gesteins-E-Modul als zusétzlichen Parameter, wodurch der oben
erwahnte Konstruktionsfehler der vereinfachten Gleichung 13 qualitativ behoben wird. Der additive
Term 0.02 E; wurde eingeflihrt, um die Steifigkeit des Lockergesteins (vollig zerbrochenes Materials,
GSI = 0) zu berticksichtigen. Die Annahme, dass die Steifigkeit des Bodens einem bestimmten Pro-
zentsatz der Steifigkeit der Kérner gleich ist, widerspricht den Grundlagen der Bodenmechanik.

Der Datensatz gemass Bild 11 weist eine grosse Streuung auf. Wie in [39] richtig bemerkt wurde, ist
diese Streuung zum Teil durch die verschiedenen Gesteinsarten bedingt, die selbst in intaktem Zu-
stand (d.h. beim gleichen GSI-Wert von 100) unterschiedlichen Steifigkeiten haben. Die Streuung
blieb aber gross selbst nach der Berticksichtigung der Gesteins-E-Moduli (erster Term in Gl. 14). Wie
ist man mit dieser Streuung umgegangen? Anstatt die grundsatzliche Annahme einer Abhangigkeit
vom GSI-Wert kritisch zu hinterfragen, hat man die gesuchte empirische Beziehung durch Terme er-
ganzt, die einen nicht messbaren Parameter, den Stérungsfaktor D, enthalten. Diese Gleichungsterme
wurden so gewabhlt, dass die Anwendung der GI. 14 fir D = 0 und D = 1 die obere und untere Umhdl-
lende des Datensatzes ergibt. Die Form der Funktion und die Koeffizienten ruhen also weder auf phy-
sikalischen Uberlegungen, noch auf empirischen Daten. Es handelt sich um eine rein erdachte, will-
kirliche Formel, die lediglich die zwei Grenzkurven des Datensatzes beschreibt.

7 Schluss

Klassifikationen und Klassifikationssysteme sind unentbehrlich fur die Kommunikation, die Ordnung
und die Ubersichtliche Darstellung der geologischen und geotechnischen Gegebenheiten. Dies aller-
dings unter der Voraussetzung, dass sie jene Merkmale und Eigenschaften zum Gegenstand haben,
die fir die Beantwortung konkreter Fragestellungen der Planung signifikant sind. Die SIA 199 [50] ent-
halt genigende gute Beispiele hierzu. Klassifikationen aufgrund von Indexwerten, die sich aus der
Addition oder Multiplikation verschiedener physikalischer Parameter oder gar Bewertungen (“ratings”)
ergeben, erflllen diese Bedingungen nicht. Das Gebirge kann schon deswegen nicht durch einen ein-
zigen Indexwert erfasst werden, weil je nach Fragestellung oder Gefahrdungsbild andere Gebirgs-
parameter signifikant sind. Indexwerte wie RMR oder Q dirfen somit in geologisch-geotechnischen
Berichten nicht vorkommen.

In allen Fallen, in welchen die massgebenden physikalischen Prozesse noch nicht soweit verstanden
sind, dass eine zuverldssige physikalisch-mathematische Beschreibung moglich ist, stellt Erfahrung
(eventuell aber nicht unbedingt formal als empirische Methode kodiert) die einzige Basis fiir Abschat-
zungen und Entscheidungen bei der Planung oder Kalkulation dar. Dies trifft zum Beispiel fiir Fragen
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des Verschleisses von Werkzeugen oder des mechanischen Lésens des Gebirges zu. Empirie kann
selbst dann einen wichtigen Entscheidungspfeiler darstellen, wenn die Physik eines Problems gut ver-
standen und modellmassig auf der Grundlage der Angewandten Mechanik erfassbar ist. Dies ist dann
der Fall, wenn die Unsicherheiten der Modellbildung so gross sind, dass die theoretischen Prognosen
nicht gendgend zuverlassig sind. Gegen ein empirisches Vorgehen ist in allen diesen Féllen nichts
einzuwenden, solange die empirische Basis solide ist und in einer Ausfuhrlichkeit vorliegt, die eine kri-
tische Uberpriifung der Giite der empirischen Aussagen und der Ubertragbarkeit des “Erfahrenen” auf
die konkrete bautechnische Situation ermoglicht. Die bekannten, auf dem RMR- oder dem Q-Wert ba-
sierenden empirischen Methoden zur Festlegung der Ausbruchsicherung sind ganzlich zu verwerfen,
weil sie diese Voraussetzungen nicht erfiillen.

Im gesamten Bauingenieurwesen beginnen Entwurf und Konstruktion mit der Identifikation von Prob-
lemen der Tragsicherheit oder Gebrauchstauglichkeit, schreiten mit deren Beurteilung fort und enden
mit der Evaluation und der Auswahl von allfallig erforderlichen Massnahmen. Das RMR- und das Q-
System verlassen diese bewahrte Vorgehensweise, indem sie Aussagen uber die Sicherung machen,
bevor das eigentliche Problem artikuliert wird.

Wissenschaftlich nicht haltbar sind die verschiedentlich vorgeschlagenen Beziehungen zwischen In-
dexwerten und dem Gebirgs-E-Modul oder den Festigkeitsparametern der sogenannten empirischen
Hoek-Brownschen Bruchbedingung. Letztere ist weder genauer, noch einfacher als die in der Geo-
technik etablierte Mohr-Coulombsche Bruchbedingung. Die angeblich empirische Basis der postulier-
ten Beziehungen zwischen den Gebirgsparametern und dem GSI wurde nie verdffentlicht. Somit ent-
ziehen sich diese Beziehungen einer wissenschaftlichen Prifung. Letztere kann nicht durch die “Dis-
kussionen mit Ingenieurgeologen in der ganzen Welt’ substituiert werden, die in der GSl-Literatur als
Richtigkeitsbeweis des GSI-Systems erwahnt werden [46, 51, 52]. Entgegen den Behauptungen in
[53] reduziert das GSI-System die Unsicherheit im Tunnelbau nicht, sondern tauscht eine nicht-
existente grossere Sicherheit und Zuverlassigkeit vor. Mangelndes Bewusstsein der inharenten Unsi-
cherheiten ist hingegen fiir den Erfolg eines Untertagbauprojektes gar gefahrlich.
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Kennwerte weicher Boden fir geotechnische
Verformungsprognosen

1. Motivation

Vorangetrieben von der zunehmenden Komplexitat geotechnischer Aufgabenstellungen werden in der
Praxis verstarkt numerische Verfahren wie die Finite-Elemente-Methode (FEM) eingesetzt. Gleich-
zeitig ergibt sich jedoch bei dem Einsatz dieser Werkzeuge der Bedarf an Werten fir die
verschiedenen Modellparameter. Die Festlegung dieser Modellparameter erfolgt oft aufgrund von
Erfahrungen in vergleichbaren Baugrundverhaltnissen. Dass dieser Schritt nicht trivial ist, hat nicht
zuletzt der Workshop zur Verformungsprognose fir tiefe Baugruben der DGGT ([18]) gezeigt, in dem
die Ergebnisse einer an 14 anerkannte europaische Biros verteilten Aufgabe analysiert wurden. Die
dabei mit FEM zu erstellende Verformungsprognose behandelte zwar immer dasselbe Beispiel einer
dreifach riickverankerten Baugrube. Die Ergebnisse schwankten jedoch untereinander in einem nicht
erwarteten Mass (z. B. horizontale Verformungen des Baugrubenabschlusses zwischen wenigen
Millimetern und 20 cm). Ein Grund hierfir lag in der unterschiedlichen Festlegung der boden-
mechanischen Eingangsparameter.

In diesem Kontext soll der vorliegende Beitrag Strategien zur Wahl von Kennwerten fiir geotechnische
Verformungsberechnungen aufzeigen. Besonderer Schwerpunkt wird hierbei auf eine Technik gelegt,
die eine "automatisierte" Parameterriickrechnung (back analysis) ohne Modifikation der zugrunde
liegenden geotechnischen Modellierung ermdglicht. An drei Beispielen aus der Praxis wird dargelegt,
mit welchen Strategien Kennwerte fiir Verformungsberechnungen eingesetzt wurden.

2. Rickrechnung von Parametern numerischer Modelle

Geotechnische Problemstellungen zeichnen sich insbesondere bei schwierigen Baugrundver-
haltnissen durch eine hochgradig komplexe und nichtlineare Systemantwort ab. Ein numerisches
Modell muss diese Charakteristika widerspiegeln, um eine ausreichend gute Annaherung an die Natur
zur Verfugung stellen zu kénnen. Hierflr sind u.a. entsprechend hochwertige Materialmodelle
notwendig, die haufig eine Vielzahl von teils schwer zu bestimmenden Kennwerten bendtigen.
Weiterhin sind auch geometrische Eigenschaften, initiale Zustdnde und Randbedingungen festzu-
legen. Diesen Gréssen sollte ein mdglichst realistischer Wert zugewiesen werden, da die Korrektheit
und Genauigkeit der Eingangsparameter die Realitdtsndhe und Zuverlassigkeit der Berechnungs-
ergebnisse signifikant bestimmt.

Neben den Mdglichkeiten des Riuckgriffs auf Erfahrungswerte oder einer direkten Bestimmung im
Gelande bzw. im Labor bietet sich hier die inverse Bestimmung der relevanten Modellparameter auf
der Basis von Messwerten an. Grundidee dieser Riickrechnung von Modellkennwerten ist, dass die
bendtigten Parameterwerte dann treffend gewahlt sind, wenn bei gleichen Aktionen bzw. Bean-
spruchungen in der Natur wie auch im numerischen Modell mdglichst identische Systemantworten
eintreten.

Die im Rahmen dieses Beitrags verwendete Technik nutzt den direkten Ansatz der Parameter-
rickrechnung, fir den das numerische Modell ("Vorwartsrechnung") unverandert als "black box"
behandelt wird und eine iterative Suche nach glinstigen Parametersatzen erfolgt.

Anwendungen der Rickrechnung bzw. Identifizierung von Modellparametern ("back analysis") in der
Geotechnik werden beispielsweise durch [9] bzw. [7] (synthetisches und reales Beispiel einer
Tunnelauffahrung), [10] (synthetisches Beispiel eines Tunnelvortriebs und Auffahrung einer Kaverne in
den Spanischen Pyrenaen), [6] (Sanierung von Grundwassersystemen), [11] (inverse Behandlung von
Pressuremetermessungen und Baugrubenaushub auf der Basis von FEM-Simulationen), [5] (inverse
Bestimmung von Parametern visko-elastischer Modelle fur Fels), [3] (Bestimmung des minimalen
parametrischen Abstandes zum Grenzzustand in Form des Sicherheitsindex nach Hasofer und Lind
fur ein Streifenfundament), [16] (mehrphasiger Baugrubenaushub und Entsattigung einer Sandsaule)
und [12] (Modellierung und Parameteridentifikation einer Hangrutschung in den italienischen Alpen)
beschrieben.

Alle Autoren stimmen darin Uberein, dass fir den Fall der Existenz einer "geeigneten" Vorwarts-
rechnung Optimierungsstrategien erfolgreich fir das Fachgebiet der Geotechnik genutzt werden
kdnnen; siehe zusatzlich auch [1] und [2]. "Geeignete" Vorwartsrechnung heisst an dieser Stelle, dass
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das numerische Modell bezuglich der realistischen Abbildung der vorliegenden physikalischen
Ph&nomene validiert wurde.

Grundlage fur die inverse Parameterbestimmung ist die objektive und reproduzierbare Bewertung
einer auf einem Parametersatz basierenden Vorwartsrechnung in Bezug auf einen vorgegebenen Satz
von Referenzwerten. Haufig wird die Berechnung des Zielfunktionswertes in Anlehnung an die
Methode der kleinsten Quadrate flir mehrere Zeitserien wie folgt definiert:

1= 3w, £,0)] 1)
mit:
fi(x)= mii_/: [Wh,j . (y;”jlc (x) =y )2 ] (2)

In den oben genannten Gleichungen (1) und (2) bezeichnet x den (zunachst unbekannten)
Parametervektor mit den Steuergréssen der Vorwartsrechnung, y“* bzw. y™“ die aktuell berechnete
Systemantwort fir x bzw. die Messdaten und w; positive Wichtungsfaktoren bzw. —funktionen, die
entsprechend den Messfehlern von f(x) vorzugeben sind. Durch die Gewichte w; kdnnen die unter-
schiedlichen Reihen ; auf den gleichen Wertebereich und die gleiche Einheit gebracht werden.
Beispielsweise ist eine Reihe mit hoher Genauigkeit mit einem héheren Wichtungsfaktor im Vergleich
zu einer Reihe mit héheren Messungenauigkeiten zu beaufschlagen. Analog sind die Wichtungs-
faktoren w;; innerhalb von Datenreihen nutzbar. Die Zahlenwerte der Gewichtungsfaktoren missen
auf der Basis von Ingenieurerfahrung unter Beachtung der jeweiligen Optimierungsaufgabe festgelegt
werden. Eine Kernvoraussetzung fir inverse Parameterbestimmungen und somit auch fiir die hier
vorgestellte Strategie ist die Einhaltung des Vergleichbarkeitsgrundsatzes zwischen Referenzdaten
und Ergebnissen der Vorwartsrechnungen.

Mit dem zuvor gegebenen Ansatz der Zielfunktion kann nun die Aufgabe der Parameterriickrechnung
in eine Extremwertbestimmungsaufgabe transformiert werden. Je nach Definition der Zielfunktion ist
eine optimale Ubereinstimmung zwischen Referenzdaten und aktuellem Simulationsresultat erreicht,
wenn der Zielfunktionswert minimal bzw. maximal wird - und somit die Abweichung zwischen diesen
beiden Datensatzen am geringsten ist. Da aus mathematischer Sicht durch Vorzeichenwechsel eine
Maximierungs- in eine Minimierungsaufgabe Uberfiihrt werden kann, wird im Folgenden immer von
einer Minimierungsaufgabe ausgegangen.

Eine Vorstellung oder Diskussion der verschiedenen in der Literatur verfigbaren Optimierungs-
algorithmen ist im Rahmen dieses Beitrags nicht moéglich. Der interessierte Leser sei an dieser Stelle
auf die entsprechende Literatur verwiesen (z. B. [13]). Fur die folgenden Beispiele wurde der von
Eberhard und Kennedy entwickelte Partikel-Schwarm-Optimierer (PSQO) verwendet. Dieses
populationsbasierte Optimierungsverfahren leitet die Grundprinzipien seiner Arbeitsweise haupt-
sachlich aus den Verhaltensstrategien der belebten Natur ab. Die grundlegende Arbeitsweise des
PSO kann als Nachbildung eines Schwarms mit einer endlichen Anzahl von punktfdrmigen und
kollisionsfreien Individuen (Partikeln) aufgefasst werden, die sich innerhalb des durch die » Parameter
aufgespannten n-dimensionalen Parameterraums bewegen. Durch eine Kommunikation zwischen den
Partikeln findet eine indirekte Bestimmung der Richtung der Suche statt. Somit kann dieser
Algorithmus auf eine explizite Bestimmung des Gradienten verzichten. Entsprechend ist dieses
Verfahren als sehr robust, performant und unanfallig gegeniber kleineren Stérungen in der Verteilung
der Zielfunktionswerte im Parameterraum (Zielfunktionstopologie) einzustufen. Eine detaillierte
Beschreibung des Partikel-Schwarm-Optimierers und seiner Eigenschaften kann der Literatur
entnommen werden (z. B. [4], [8], [13]).

3. Praxisbeispiele

In diesem Kapitel wird an drei Beispielen aus der Praxis dargelegt, mit welchen Strategien Kennwerte
fur Verformungsberechnungen gewahlt wurden. Hierbei werden bewusst drei sehr unterschiedliche
geotechnische Aufgabenstellungen gewahlt, die sowohl den stark urbanisierten als auch véllig natur-
belassenen Bereich abdecken.
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3.1 Baugrube Hochhaus Gallileo

3.1.1 Projektbeschreibung

Das Hochhaus Gallileo der Dresdner Bank AG wurde in den Jahren 1999 bis 2002 im Bahnhofsviertel
der Stadt Frankfurt am Main errichtet. Das 136 m hohe und auf einer kombinierten Pfahl-
Plattenfundation (KPP) fundierte Bauwerk bietet seit seiner Fertigstellung Arbeitsplatze fiir 1'600 Mit-
arbeiter.

Der Baugrund besteht aus einer ca. 8 m machtigen Deckschicht mit oberflachennahen Auffullungen
und darunter liegenden quartaren Kiessanden. Unterhalb der Deckschicht folgt die unter dem Begriff
'Frankfurter Ton' zusammengefasste tertiare Wechsellagerung aus ausgepragt plastischen Tonen mit
eingelagerten, bis zu mehreren Metern machtigen Kalksteinbanken sowie Hydrobiensanden. Unter-
halb des zwischen 39 m und 45 m machtigen Frankfurter Tons folgen die Inflatenschichten, die im
Wesentlichen aus Kalkstein mit unterschiedlichen Verwitterungsgraden, aber auch aus Kalksanden
und Tonen bestehen.

Das Grundwasser steht im Baufeld in einer Tiefe von ca. 6 m unter OKT an. Firr die Baumassnahme
sind zwei relevante Aquifersysteme, die quartaren Schichten sowie die tertiaren Kalksteinbanke und
Hydrobiensandlagen, zu unterscheiden. Sofern keine direkte Beeinflussung der Grundwasser-
stromung in den Aquiferen stattfindet, unterscheiden sich die Spiegelhdhe des freien Grundwasser-
spiegels im Quartar und die Druckhéhen des gespannten Grundwassers in den tertiaren Grundwas-
serleitern nur um wenige Dezimeter.

Zur Herstellung der drei Untergeschosse und der bis zu 3.5 m dicken Bodenplatte des Hochhauses
Gallileo war eine Baugrubentiefe von bis zu 18.1 m erforderlich. Um den Einfluss auf die teilweise ver-
formungsempfindlichen Nachbarbauwerke zu reduzieren, musste ein verformungsarmer Baugruben-
abschluss gewahlt werden. Zur Erfiillung dieser Anforderungen wurde eine Uberschnittene Bohr-
pfahlwand mit einem Pfahldurchmesser d = 0.9 m bei vierlagiger Riickverankerung gewahlt. Weitere
Angaben zum Baugruben- und Wasserhaltungskonzept, insbesondere zur Grundwasserentspannung
mittels Lanzen, sind in [19] und [15] enthalten.

3.1.2 Verformungsprognose Baugrubenabschluss

Vor dem Hintergrund der verformungsempfindlichen Nachbarbebauung und der damit erforderlichen
Verformungsbegrenzung wurden die Ublichen verbaustatischen Nachweise durch numerische Verfor-
mungsberechnungen ergénzt. Ziel dieser Berechnungen war zum Einen die rechnerische Uberpriifung
des geplanten Verbausystems im Hinblick auf die zuzulassenden Verformungen. Zusatzlich wurden
die prognostizierten Werte als Bewertungsgrundlage fiir die bauzeitlich gemessenen Verschiebungen
des Verbaus und der Nachbarbebauung bendtigt.

Die Verformungsprognosen erfolgten an zwei ausgewahlten Verbauabschnitten auf Grundlage von
zweidimensionalen Finite-Elemente-Modellen in den Bereichen einer vierlagigen (strassenseitiger
Verbau) und einer dreilagigen Rickverankerung (Grenzseite zur Nachbarbebauung). Das verwendete
Programmsystem Plaxis ermdéglichte eine getrennte Simulation der Bauzustande (Aushub, Ankerher-
stellung etc.) unter Bertcksichtigung der hydraulischen Wirkung der Grundwasserentspannung. Der
Baugrund wurde als geschichtetes, elastoplastisches Medium mit den in Plaxis implementierten Stoff-
gesetzen "Hardenig Soil Model" bzw. "Mohr-Coulomb Modell" abgebildet. Um die zeitlichen Abhangig-
keiten des Verformungs- bzw. Bruchverhaltens des konsolidierungsfahigen Baugrundes zu untersu-
chen, wurden im Hinblick auf die Scherparameter des Frankfurter Tons zwei Grenzfalle betrachtet:

e Anfangsscherfestigkeit ¢, = 100 kN/m?
e dranierte (End-)Scherfestigkeit ¢‘ = 20°, ¢ ‘= 20 kN/m?

Die Verformungsparameter wurden zum einen auf der Grundlage von manuellen Rickrechnungen von
tiefen Baugruben in der Nahe des Bauvorhabens gewonnen. Zum anderen konnte der fur den Frank-
furter Ton mehrfach belegte Ansatz eines mit der Tiefe linear zunehmenden Verformungsmoduls
Mg =7 (1+0.35-2) in die Parameterwahl einfliessen.

Die in beiden Berechnungsschnitten ermittelten maximalen Horizontalverschiebungen des Verbaus
betrugen zwischen 1 cm und 3 cm. Erwartungsgemass fiihrte der Ansatz der Anfangsscherfestigkeit
zu geringfiigig kleineren Verschiebungen als der Ansatz der dranierten Scherparameter. Wegen der
insgesamt geringen Verformungen, die nach den rechnerischen Prognosen zu erwarten waren, wurde
entschieden, dass das geplante Verbausystem die Verformungsanforderungen ohne weitere Zusatz-
massnahmen bzw. Modifikationen (z. B. Verlangerung der Einbindetiefe) erfillen kann.
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Bild 1: Situation Baugrube im stadtischen Umfeld

3.1.3 Messergebnisse Verschiebungen des Verbaus

Die Verschiebungen des Verbaus wurden mit Hilfe von flnf Vertikalinklinometern gemessen, die in
den bewehrten Verbaupfahlen installiert waren. Da generell nicht auszuschliessen war, dass der Ver-
bau sich auch im Pfahlfussbereich verschieben wird, wurden die Inklinometermessungen durch geo-
datische Hohe- und Lagemessungen erganzt. In Bild 2 sind die Ergebnisse der Verschiebungs-
messungen exemplarisch fur den Endaushubszustand aufgetragen.

Nactber- | Schnitt Neckarstrale 4 lagige Verankerung
(Stralkenseiten)
GOK=+98.20
fAuff[_]IIung 1 R > 2\ 1
0 INK 03\ [|
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Horizontalverschiebungen [cm]

Bild 2: Prognostizierte und gemessene Horizontalverschiebungen der Verbauwand im
Endaushubszustand
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In den strassenseitigen, vierlagig rickverankerten Verbauabschnitten wurden maximale Horizontalver-
schiebungen von 0.6 cm (INK 03) bis 1.7 cm (INK 01) in Richtung Baugrube gemessen. Der entlang
der Grenze zur Nachbarbebauung dreilagig verankerte Verbau verschob sich in den Messquer-
schnitten um max. 0.7 cm in Richtung Baugrube. Verschiebungen des Verbaufusses sind den Mes-
sungen zufolge nur an den Baugrubenseiten Neckarstrasse und Gallusanlage aufgetreten.

Im Vergleich zu den Verschiebungen, die bei frGheren Baugruben im Frankfurter Ton mit vergleich-
baren Verbausystemen und Aushubtiefen beobachtet wurden, sind die o. g. Messwerte als ausser-
ordentlich gering anzusehen. Das Verhaltnis der maximalen Horizontalverschiebung (y =1.7 cm) zur
Baugrubentiefe (H = 18 m) liegt mit weniger als 0.1 % in einer Gréssenordnung, die im Frankfurter Ton
in der Regel nur bei Bohrpfahlwanden mit innenliegender Aussteifung erreicht wird (vgl.[14]).

Insgesamt lasst sich feststellen, dass mit den gewahlten Eingangsparametersatzen das reale Verhal-
ten durch die Modellierung gut bis sehr gut abgebildet werden konnte. Dies ist im Wesentlichen darauf
zurtckzufihren, dass im stadtischen Gebiet - wie hier der Fall - haufig zahlreiche Erfahrungen und
Ruckrechnungsméglichkeiten gegeben sind, womit in der Regel eine gute Kalibrierung der Kennwerte
erreicht werden kann.

3.2 Horizontalbelastete Pfahle Hafenerweiterung Vidy

3.2.1 Projektbeschreibung

Die Kapazitat des Hafens Vidy in Lausanne wurde im Jahr 2008 durch sieben neue Schwimmanlege-
stellen erweitert. Die Anlegestellen werden in horizontaler Richtung durch Rammpfahle gehalten. Bei
Sturm entstehen durch starken Wind und hohe Wellen grosse horizontale Einwirkungen auf die ange-
legten Schiffe und Schwimmanlegestellen, die Uber die Pfahle abgetragen werden missen. Bedingt
durch den sehr weichen Untergrund binden die zylindrischen und im Inneren hohlen Fertigbeton-
Rammpfahle 9 m in den Baugrund ein und weisen einen Durchmesser von 55 cm auf.

Der Baugrund besteht im Hafenbereich aus einer 20 m machtigen Wechsellagerung aus weichem
tonigem Silt mit dazwischen eingelagerten grauen Sanden von sehr lockerer Lagerung. Organische
Bestandteile sind bereichsweise angetroffen worden. Erst ab ca. 20 m Tiefe folgen kompakte kiesige
Silte (Morane).

3.2.2 Horizontaler Pfahlbelastungsversuch

Nach Fertigstellung der Anlage wurden zwei horizontale Belastungsversuche der Pfahle durchgefihrt.
Dabei wurde ein fest verankerter Ponton als Widerlager genutzt und die Lasten in sieben bis zehn
Stufen bis auf 20 kN aufgebracht. Die Belastungsdauer auf jeder Stufe war sehr kurz, so dass der ge-
samte Versuch nur wenige Minuten dauerte. Angesichts des Gberwiegend wenig durchlassigen Unter-
grunds handelt es sich demzufolge um einen dynamischen Versuch, wodurch nur das kurzzeitige,
undranierte Tragverhalten untersucht wird. Die Verformungen am Pfahlkopf wurden geodatisch vom
Ufer aus aufgenommen.

3.2.3 Riickrechnung der Kennwerte

Das geometrisch einfache System des Einzelpfahls in einem weichen tonig-siltigen Baugrund erzeugt,
wie in Bild 4 ersichtlich, eine nichtlineare Systemantwort, die hauptséchlich durch die mechanischen
Eigenschaften des Lockergesteins beeinflusst wird. Trotz des geometrisch einfachen Modells ist es
jedoch nicht ohne weiteres maglich, direkt auf die konstitutiven Kenngrossen des tonigen Siltes zu
schliessen, da das erzeugte dreidimensionale Spannungs- und Verformungsverhalten nur indirekt mit
den horizontalen Verschiebungen eines Punktes am oberen Ende des Pfahls bekannt ist. Fiur die Lo-
sung dieses Problems bietet sich der Einsatz einer Parameterriickrechnung an.

Um eine Parameterriickrechnung zu ermdglichen, wurde ein dreidimensionales Finite-Elemente-
Modell mit dem Softwarepaket ABAQUS erstellt (Bild 3). Um die notwendige Zeit fur eine Vorwarts-
rechnung zu minimieren, wurde fiir dieses Modell eine Symmetrieebene durch die Pfahlachse gelegt,
so dass die Kraftwirkungsrichtung in der Symmetrieebene wirkt. Das Modell umfasst ein (vertikal hal-
biertes) zylindrisches Bodenvolumen mit einem Radius von 25 m und einer Héhe von 30 m. Diesen
Elementen des Bodenvolumens wurde das Materialmodell "Modified Cam Clay" (Critical State Clay)
zugewiesen, da im Rahmen dieser Untersuchung angenommen wurde, dass sich das beobachtete
Verhalten mit diesem konstitutiven Ansatz ausreichend gut abbilden lasst. Der aus Silten und in gerin-
geren Mengen aus Sanden bestehende Baugrund wird im Modell als homogener Kérper
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Bild 3: Modellaufbau des Beispiels Vidy

wiedergegeben (verschmierter Ansatz). Der untere und aussere Rand des Modells sind jeweils gegen
Verschiebungen fixiert. Der Pfahl ist in der Achse dieses zylindrischen Bodenvolumens angeordnet
und wird ebenfalls mittels Volumenelementen simuliert. In einer Voruntersuchung wurde festgestellt,
dass ein Interface zwischen Pfahl und umgebendem Boden einen sehr geringen Einfluss auf das Ver-
schiebungsverhalten des Pfahlkopfes zeigt. In dem zur Parameterriickrechnung verwendeten Modell
wurde daher zur Minimierung der Laufzeit der Vorwartsrechnung auf eine explizite Modellierung eines
Interface verzichtet. Den Pfahlelementen ist ein linear-elastisches Materialmodell zugeordnet. Das
Modell enthalt insgesamt 15'074 Tetraederelemente, wobei eine dichtere Vernetzung der Bodenele-
mente im Bereich des Pfahls erzeugt wurde. Die Simulationsphasen umfassen eine initiale Erzeugung
eines geostatischen Spannungszustandes und die nachfolgende schrittweise Aufbringung der Laststu-
fen.

Mit dem Materialmodell "Modified Cam Clay" werden verschiedene Materialparameter bendtigt, die
i. d. R. nicht durch ein Baugrundgutachten angegeben werden. Auch lassen sich diese Parameter nur
schlecht Uber empirische Zusammenhange abschatzen, womit eine Kalibrierung bzw. Ruckrechnung
nahezu zwingend eingesetzt werden sollte. Die einzelnen Materialparameter des tonigen Siltes kén-
nen Tabelle 1 enthommen werden.

In einem ersten Untersuchungsschritt wurden mittels einer statistischen Analyse die Abhangigkeiten
und globalen Sensitivitdten der einzelnen Modellparameter untersucht. Die eingesetzten Analysever-
fahren sind in [13] beschrieben. Die Resultate dieser Untersuchungen sind:

e Die vier untersuchten Parameter A, x, M und ¢, zeigen zumindest in einem Teil des Unter-
suchungsbereiches einen Einfluss auf das Last-Verformungsverhalten des Pfahlkopfes.

e Zwischen den Parametern ¢y und x wurde fir das hier untersuchte Beispiel eine proportionale
Abhangigkeit festgestellt. Entsprechend wird eine hohe initiale Porenzahl ¢, ein hdheres x zur
Folge haben.

e Der Parameter 1 zeigt nur bis zu Werten von ca. 1 < 1.0 einen deutlichen Einfluss auf die
Pfahlkopfverschiebung.

o Der Extremwertbereich ist im Untersuchungsbereich fiir den Parameter M als gut bis sehr gut
ausgepragt einzustufen, da ein verhaltnismassig eng begrenzter Optimalwertbereich ausge-
wiesen wird.
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Tabelle 1: Materialparameter des tonigen Siltes (Modified Cam Clay)

Parameter Wert

Dichte p 1850 kg/m?
Querdehnzahl v 0.35
logarithmischer Kompressionsmodul 1 (unbekannt; 2.5E-3 ... 3.0E+0)
logarithmischer plastischer Kompressionsmodul x (unbekannt; 9.0E-4 ... 3.0E+0)
Anstieg der Geraden des kritischen Zustands M (unbekannt; 0.1 ... 5.0)
initiale Grésse der Fliessflache q, (festgelegt fir OCR von 1.0)
elliptischer Kappenparameter g 1
Formparameter der Fliessflache K 1

initiale Porenzahl ¢, (unbekannt; 0.1 ... 4.0)

Der zweite Untersuchungsschritt umfasst die eigentliche Rickrechnung der Parameter. Als Opti-
mierungsalgorithmus wurde der Partikel-Schwarm-Optimierer (PSO) mit zehn Individuen (unab-
hangige Parametersatze) eingesetzt. Hierbei wurden zwei voneinander vollstdndig unabhangige
Durchlaufe des Verfahrens realisiert. Fir jeden Durchlauf wurden die Startpositionen der Individuen
zufallig innerhalb des Untersuchungsbereiches gewahlt. Beide Durchldufe wurden nach 100 Zyklen
(1'000 Aufrufe der Vorwartsrechnung) beendet. Der Parametersatz mit dem kleinsten Zielfunktionswert
kann Tabelle 2 entnommen werden.

Die Parameterwerte von Tabelle 2 zeigen eine gute Ubereinstimmung mit den Aussagen der statisti-
schen Analyse: Die Werte fir M wie auch fir A zeigen nur eine geringe Abweichung zwischen den
PSO-Durchlaufen. Starker fallt die Differenz zwischen den Parametern €0 und k aus, wobei dieser
Umstand auf die Abhangigkeit zwischen diesen Parametern zurtickzufihren ist.

Fir das hier dargestellte Beispiel der Parameterriickrechnung fiir einen horizontal belasteten Pfahl in
weichem tonigen Silt konnten Kenngréssenbereiche ausgewiesen werden, in denen eine sehr gute
Ubereinstimmung zwischen Messergebnissen und Simulationsresultaten erreicht wird (Bild 4). In die-
sem Kenngrossenbereich konvergierten auch die Durchlaufe des genutzten Optimierungsalgorithmus.
Ein eindeutiger optimaler Parametersatz ist fiir das Materialmodell "Modified Cam Clay" mit den vor-
handenen punktuellen Messdaten in Form der horizontalen Verschiebung des Pfahlkopfes nicht er-
reichbar. Eine Eindeutigkeit kdnnte durch die zusatzliche Nutzung weiterer Messwertreihen, weiterer
physikalischer Aspekte der beschriebenen Pfahlbelastung oder aber mit anderen Versuchen am glei-
chen Material erreicht werden.

Beim Design von Probebelastungen bzw. Versuchen kann mithilfe von numerischen Experimenten,
bei denen synthetische Messwerte Verwendung finden, untersucht werden, welche Parameter mit
welchen Messwertreihen eindeutig zurlickgerechnet werden kénnen. Dies erlaubt eine objektive Pla-
nung und Ausrichtung des jeweiligen Messprogramms unter Berlcksichtigung der speziellen Anforde-
rungen eines Projektes. Eine entsprechende Strategie der Messprogrammoptimierung ist in [17] be-
schrieben.

Tabelle 2: Riickgerechnete Materialparameter des tonigen Siltes (Modified Cam Clay)
PSO- f(x) initiale log. Kompressi- log. plastischer Kom-  Anstieg der Geraden des
Durchlauf Porenzahl €0 onsmodul A pressionsmodul k kritischen Zustands M
1: PSO 02 5.6E-7 0.755 0.4283 0.00129 1.475
2:PSO03 b5.9E-7 3.901 0.3606 0.00387 1.518
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Bild 3: Ergebnisse des Pfahlbelastungsversuchs mit der Systemantwort des FE-

Modells der riickgerechneten Parametersitze

3.3 Massenbewegung nahe Corvara in Badia 1
3.3.1  Projektbeschreibung

Die seit ca. 10'000 Jahren aktive Massenbewegung nahe Corvara in Badia in den Dolomiten weist lo-
kal Bewegungsraten bis zu 200 cm/a auf. Der Schuttstrom besteht aus einem Ton als Verwitterungs-
produkt. In dieser Matrix treten "schwimmende" Felsblocke unterschiedlicher Grossen auf. Das Aus-
gangsgestein ist als eine Wechsellagerung von Mergeln, Kalksteinen, Sandsteinen, Tuffiten, Tonstei-
nen und Siltsteinen beschreibbar. Ziel der hier vorgestellten Analysen ist die Erstellung eines numeri-
schen Modells, an dem verschiedene Stabilisierungsmassnahmen besser untersucht werden kénnen.
Ein solches kalibriertes und verifiziertes Modell kann entsprechend als eine Grundlage fir Planung
und Qualitatssicherungen mdglicher Massnahmen dienen. Aus der recht grossrdumigen Hanginstabili-
tat wurde dazu der Bereich "S3" exemplarisch untersucht (Bild 5).

Bild 5 enthalt eine ingenieurgeologische Karte und einen Schnitt durch den Bereich S3 der Gross-
hangbewegung. Im Schnitt und dem zugehérigen Inklinometerprofil wird die klare Teilung des Schutt-
stroms und des Ausgangsgesteins deutlich. Fir die Modellierung mit dem Programm Plaxis wurde da-
her von einem sehr steifen, linear elastischen Fels, Uberlagert von einer basalen Scherzone (Soft Soil
Creep), und den weichen, und wiederum linear elastischen Schuttmassen ausgegangen.

Um eine Verifikation des Soft Soil Creep Materialmodells fiir den Einsatz als Ersatzmaterial der basa-
len Scherzone zu erreichen und um gute Startwerte fir die inverse Behandlung des gesamten Hanges
zu erhalten, wurde im ersten Schritt eine Parameteridentifikation von Oedometer- und

1 Dieses Beispiel wurde durch den zweiten Autor dieses Beitrags im Rahmen einer Kooperation zwischen dem
Lehrstuhl fir Bodenmechanik an der Bauhaus-Universitati Weimar (Prof. T. Schanz) und Universita di Modena e
Reggio Emilia, Dipartimento di Scienze della Terra (Prof. Alessandro Corsini) zusammen mit Herr Dipl.-Geol. W.
Schaderl berabeitet
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(modifiziert nach Corsini et al. 2005 und Schadler 2006)

Triaxialversuchen mit Material der Scherzone durchgefihrt. Eine detaillierte Beschreibung dieser
Ruckrechnung kann [13] und [12] enthommen werden. Mit statistischen Analysen und mittels Partikel—
Schwarm-Algorithmen konnte die Verifikation erfolgreich durchgefiihrt und Parametersatze ausgewie-
sen werden.

3.3.2 Riickrechnung von Kennwerten

Im zweiten Schritt konnte nun eine Rickrechnung der Grosshangbewegung ausgehend von diesen
Parametersatzen stattfinden. Als Referenzdaten y"**° wurden sowoh! per GPS und per herkémmlicher
Vermessung gewonnene Oberflachenverschiebungen als auch Inklinometerdaten genutzt. Da somit
ausschliesslich Verschiebungsinformationen genutzt wurden und keine Abstufung zwischen den ein-
zelnen Datenquellen notwendig ist, wurden alle Wichtungsfaktoren auf einen Wert von 1 gesetzt.

Die Modellantwort des besten Parametersatzes der mit einem Partikel-Schwarm—Verfahren durch-
gefiihrten Optimierung kann Bild6 entnommen werden. Referenzdaten bildeten die dreidimensionalen
Verschiebungsverlaufe von sieben Punkten auf und in dem Schuttstrom Uber drei Jahre. Die insge-
samt sechs gesuchten Parameterwerte teilten sich auf konstitutive Werte des Schuttstroms (zwei Va-
riable) und der Scherzone (vier Variable) auf. Im Einzelnen sind dies der Schermodul und die Quer-
dehnzahl der Schuttmasse und der Reibungswinkel bzw. die Soft Soil Creep Parameter A*, k* und py*
der Scherzone.
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Bild 4: Ergebnisse der inversen Parameteridentifikation

Bild 6 gibt den Vergleich zwischen Referenzdaten und Simulationsergebnis flir den mittels Partikel-
Schwarm-Optimierer bestimmten Parametersatz wieder. Wie aus der Darstellung ersichtlich, stimmen
die horizontalen Verschiebungen der Punkte A bis D sehr gut mit den Referenzdaten Uberein. Die be-
tragsmassig bereits sehr kleinen Verschiebungen von Punkt G werden durch das Modell zu gering
wiedergegeben, allerdings ist der hier entstehende absolute Fehler zu vernachlassigen. Grossere Re-
siduen sind fiir die horizontalen Verschiebungen zu beobachten, was in diesem Beispiel auf die relativ
starke Vereinfachung bei der Modellbildung zurtickzufiihren ist. In den nachsten Schritten dieses Pro-
jektes sollen daher wechselnde Wasserstande und eine detailliertere Geometrie des Bereichs S3 Be-
achtung finden. Hiervon erhoffen sich die Autoren eine realistische Systemantwort und somit noch
bessere Ergebnisse der inversen Behandlung dieser Problemstellung.

4 Fazit und Ausblick

Numerische Modelle gehdren in der Bearbeitung geotechnischer Aufgabenstellungen zum Alltag. Mit
immer weiter zunehmender Komplexitat und auch immer weiter zunehmenden Qualitatsanspriichen
wachsen auch die Anforderungen an die zugrundeliegenden Parametersatze. Anhand von verschie-
denen geotechnischen Beispielen sowohl aus urbanisierten als auch nicht urbanisierten Bereichen
wurden Fragestellungen der Festlegung von Parametern numerischer Modelle geschildert.

Mit der Ruckrechnung von Parametern mithilfe mathematischer Optimierungsalgorithmen wurde eine
Technik zur Kennwertbestimmung gezeigt. Auf der Basis von Messwerten und einem geeigneten nu-
merischen Modells bzw. Simulation desselben Sachverhaltes verandern diese Verfahren iterativ einen
Parametersatz, bis eine moglichst gute Uberstimmung zwischen Realitat und modellierter Systemant-
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wort vorliegt. An dem zweiten Beispiel konnte illustriert werden, dass diese Extremwertsuche nicht
zwangslaufig eine eindeutige Ldsung hat - vielmehr ergibt sich haufig eine Losungsmannigfaltigkeit.
Grund hierflr sind z. T. unzureichende wie auch verrauschte Messdaten. Aktuelle Arbeiten der Autoren
zielen daher auf die optimale Gestaltung von Messprogrammen wie auch auf die bessere Untersu-
chung der Eigenschaften inverser Problemstellungen.
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Recent developments in experimental characterization of
highly overconsolidated soils

1 Introduction

Several geo-engineering applications, such as the design of nuclear waste repositories or petroleum
exploitation, necessitate the study of highly overconsolidated clayey materials behavior. Stress history,
diagenesis and cementation may cause these materials to have a high preconsolidation pressure
(usually greater than 10 MPa [1]). In addition, it is well-known that the mechanical response of clayey
materials depends on thermal and hydraulic changes. Temperature changes affect the swelling pres-
sure, the volume variation, the stiffness, the yielding limit and the time dependent behavior (e.g. [2];
[3]; [41; [5]). The effects of changes in the degree of saturation have also been analyzed, highlighting
the influence on deformability, swelling, collapse, irreversible strain accumulation and strength ([6]).
Void ratio variations induced by the mechanical loading can significantly modify the hydraulic proper-
ties of these materials ([7]; [8]). Moreover, the effects of the temperature on the hydraulic response,
such as changes in the water retention curves and permeability, have been identified ([9]; [10]). It is
evident that the behavioral features of highly consolidated clayey materials must be analyzed, and the
mutual influences among the mechanical, thermal and hydraulic responses should be considered. We
refer to this mutual influence as the Thermo-Hydro-Mechanical (THM) response of the material.

Proper experimental tools must consequently allow those aspects to be taken into account. At the
same time, the stress state, the temperature and the pore water potential must be controlled. Due to
the high preconsolidation pressure of the materials, the testing devices must be designed to study ma-
terial behaviors under high stress levels, usually approximately dozens of MPa. Temperature is ap-
plied in the range of 20 to 90°C for most situations and up to 150°C for some specific cases. In addi-
tion, the pore water pressure has to be controlled in positive and negative ranges. In order to repro-
duce in-situ saturated conditions, the backpressure may reach several MPa. In unsaturated condi-
tions, high suction values have to be applied to induce a significant reduction in the degree of satura-
tion.

This chapter presents some of the experimental facilities that have recently been developed at the
EPFL Soil Mechanics Group. Three apparatuses operating in non-isothermal conditions are described
in detail: a sorption bench for determining water retention curves, an oedometric cell for analyzing vol-
umetric responses under high vertical loads and a triaxial cell designed for extreme loading conditions.

2 Sorption bench

The sorption bench was developed with the aim of standardizing and simplifying the process of identi-
fying water retention curves for clayey soils. The layout of the apparatus is depicted in Figure 1. The
device is composed of eight closed desiccators that are immersed in a thermo-regulated bath. The
temperature control allows for the determination of retention curves at different temperatures and al-
lows for the proper control of imposed suction values.

I 20 cm |
Balance 92,4389 (]
. =
50 | e |
@ _ @ < mmersed heater
Thermometer [ °) 1 Insulated bath
Sample = = =
RH RH RH RH .
Salt solution

(Figure 1) Layout of the sorption bench.

85



21 Suction control

The vapor equilibrium technique is used to control suction within each container. The technique is im-
plemented by controlling the relative humidity of the closed system in which the soil is placed. The soil
water potential is applied by the migration of water molecules through the vapor phase, from a refer-
ence system to a known soil pore potential, until equilibrium is achieved ([11]; [12]). At the end of the
equalization phase, the pore water and the vapor phase have the same chemical potential. Through
this equality and by assuming that the water vapor follows the ideal gas law, it is possible to express
the total suction of the porous media as a function of the relative humidity of the closed system, by
means of the psychrometric (or Kelvin’s) law ([13]; [14]):

RT
:p]‘(l—wln(RH ) (1)

where y is the total suction [Pa], p, is the density of water [kg m'3], R is the ideal gas constant [J-mol
1-K'1], T is the temperature [K], M,, is the liquid phase molar mass [kg-mol'1] and RH is the relative hu-
midity of the atmosphere expressed as a percentage.

The relative humidity within each container is fixed by means of a saturated saline solution, which is
poured directly into the container (Figure 2). The relative humidity depends on the salt used, and on
the imposed temperature. This method allows for a wide range of suction pressures, from 4 to 400
MPa. The use of saturated aqueous solutions prevents changes in the salt concentration and, in turn
the relative humidity, which can derive from the exchange of water between the specimen and the so-
lution. The use of different suction values in each container allows several samples to be tested simul-
taneously. In this way, it is possible to obtain a complete retention curve, at a given temperature, by a
single test sequence.

(Figure 2) Sorption bench: pouring the salt solution into the containers.

2.2 Drying or wetting kinetics analysis

The sorption bench allows the evolution of specimen weights to be measured. For this purpose, a pre-
cision balance is placed on an aluminum frame above the sorption bench (Figure 1). The balance is
fixed on a truck that slides on a double guide-way system. This allows the truck to be easily moved in
two orthogonal directions and to be precisely placed above each desiccator. Once the balance is in
the right position, the specimen holder is coupled to the balance, and weighing can be recorded. A
special stopper system was developed that minimizes the interference of the weighting operation on
the equalization process of the specimen to the imposed relative humidity. For certain soils, the vapor
equilibrium technique takes a long time to equalize; consequently, disturbances in thermodynamic
equilibrium, caused by handling the specimen or drying due to air exposure, have to be avoided.
Measuring the weight of the specimen at different times allows the thermodynamiic equilibrium and the
evolution of the water content during the drying or wetting process to be monitored.

2.3 Example test results

In order to illustrate the use of the sorption bench, an experimental protocol carried out on Boom Clay
samples is presented. Boom Clay is a polyphasic sediment that is composed of non-clay and clay
minerals, fossil remains and organic matter. The clay fraction is estimated to be about 55% and is
dominated by illite (50%) and smectite (30%). Indicative values for the liquid and plastic limits are 55-
80% and 23-29%, respectively ([15]; [16]; [17]). The aim of this study was to investigate the non-
isothermal evolution of the retention properties of this material. The main drying path of the water re-
tention curves was determined at two different temperatures (21°C and 80°C). At the end of each
equalization stage, the total volumes of the specimens were measured by immersion in a Kerdane
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bath [18]. Figure 3 depicts the results in terms of water content and degree of saturation as a function
of the imposed relative humidity.

(Figure 3) Sorption isotherms of Boom clay: (a) water content vs relative humidity; (b), degree of satu-
ration vs relative humidity [19].
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A general reduction of the water retention capability of the soil was observed when the temperature
was increased. For a qualitative interpretation of obtained results, the curves are subdivided into three
parts (Figure 3). In the first part, the water films around the solid phase are thick enough to allow the
presence of capillary bonds. As the drying proceeds, the retention mechanism is characterized by mul-
tilayer adsorption (part 2) that appears to be strongly influenced by the temperature. The capillary wa-
ter starts to disappear at approximately the same relative humidity for both temperatures, whereas
both the water content and the degree of saturation corresponding to this limit decrease with tempera-
ture. The third part, which corresponds to the adsorption of the first layer of water molecules, appears
to be narrow and not affected by the variation of temperature.

3 High pressure THM oedometric cell

This section presents an oedometric cell that is devoted to the investigation of the volumetric response
of highly overconsolidated clayey soils under non-isothermal conditions. Figure 4 shows an outline of
the device. The apparatus allows for independent control of vertical stress, total suction and tempera-
ture, and the measurement of water content variations and volumetric strains.

3.1 Loading system

The cell is designed to hold cylindrical samples (23 mm in height and 80 mm in diameter). The oe-
dometer cell is fixed to a rigid stainless steel frame. The loading ram is positioned in the lower part of
the system, while the upper base of the specimen is in contact with a fixed cylinder. This prevents the
specimen from being loaded before the test starts. All the planar joints were precisely realized in an ef-
fort to keep a perfect contact between the specimen and the piston surfaces. A vertical load is applied
by a hydraulic jack that Iis connected to a vqume/pressur? controller.

I < 1

< } Top flange
Dial gauge > 1

()

J < Oedometric cell

Frame

[ ]
\

Hydraulic jack —»{

T T
Rubber membrane + ! ' E::]
—~C i}

Pressure/volume controller
. 1

Cooling system

Max pressure: 2MPa

(Figure 4) High pressure THM oedometric cell: loading system.
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The relationship between the controller pressure and the vertical stress on the specimen has been as-
sessed through calibration, taking into account frictions developing into the system. During calibration,
the cell was filled with water and water pressure was monitored during cycles of loading and unload-
ing. The maximum pressure that can be attained by the controller (2 MPa) corresponds to a maximum
vertical stress of approximately 24.6 MPa + 20 kPa on the specimen. Volumetric strain is measured by
three dial gauges that are fixed to the frame and are in contact with the loading ram, with a resolution
of 0.001 mm.

3.2 Suction control

Total suction is controlled by means of the vapor equilibrium technique (see section 2.1). A salt solu-
tion fixes the relative humidity in a desiccator, equipped with a temperature/psychrometer sensor (Fig-
ure 5). The desiccator rests on a digital balance in order to measure the water exchange with the
specimen. A convection system, regulated by a peristaltic air pump, transports the vapor from the des-
iccator to the specimen. Two sintered brass porous plates are in contact with the base of the speci-
men; they have been designed to have a high permeability, to facilitate vapor diffusion, and to work at
high stresses.

By operating on the circuit valves, vapor can be forced to circulate through the sample or along its
base. The first solution is used for samples with relatively low degree of saturation; this solution is
preferable since it significantly reduces the equalization time. The second solution is used for nearly
saturated specimens with low air permeability.

(SO Air pump
>
M

Psychrometer
sensor

- Air valve

Desiccator
Oedometric cell

Precision
balance

[ ] [ ]

—

(Figure 5) High pressure THM oedometric cell: suction control system.

3.3 Temperature control

The heating system consists of a ring-shaped chamber that surrounds the specimen. Water that is
heated by a cryostat circulates through this chamber (Figure 6). The temperature can be controlled in
the range of 5-90°C with an accuracy of 0.1°C. The entire oedometer is located in an insulating box in
order to reduce the ambient temperature influence and the heat dissipation.

Preliminary tests were run to assess the time needed for a complete thermal equalization of a speci-
men to an imposed temperature. For this purpose, a thermo-couple was placed in the middle of a
specimen and heating-cooling cycles were performed in steps of 10°C, lasting for 48 hours. Test re-
sults showed that on average 12 hours were required for the specimen to reach the imposed tempera-
ture. When equilibrium was attained, no significant differences between the temperature in the heating
system and the temperature of the specimen were noted.

The hydraulic and pneumatic circuits pass through the cooling system to minimize the thermal inter-
ference on the loading system (Figure 4). Cooling is achieved by a radiator that is refrigerated by wa-
ter at the laboratory temperature.

The combined effects of high vertical stresses and temperature on the deformability of the system
were assessed by means of calibration tests. A high-rigidity cylinder in INVAR (Fe-Ni36%) was posi-
tioned in the specimen chamber for these tests. Loading-unloading cycles at different temperatures
and heating-cooling cycles at constant vertical load were performed while the displacements of the
system were recorded (Figure 7). This facilitated the definition of a correction factor that could be ap-
plied to the displacement measurements (4h*) to obtain the real displacement of the specimen (4h),
taking into account the applied vertical stress (p,, in kPa) and temperature variation (AT, in °C):

Ah= AR =2.2p"* —0.00324T° —0.1234T 3)
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(Figure 7) High pressure THM oedometric cell: temperature control system calibration curves of the
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3.4

Test results obtained on samples of Opalinus Clay are reported as an example of the use of the high
pressure THM oedometric cell. Opalinus Clay has a clay fraction in the range 50-70%, consisting
mostly of kaolinite and illite ([20]), a liquid limit of 38% and a plastic limit of 23% ([21]).

Three test results, demonstrating the effects of temperature and suction on the deformability of the
material, are presented. Testing conditions were (22°C, 15 MPa), (22°C, 20.2 MPa) and (80°C, 4
MPa). The samples, obtained from borehole cores, were first equalized to the imposed suction in a
desiccator with controlled relative humidity. They were then placed into the oedometric cell and equili-
brated at the testing temperature. The applied suction was kept constant by means of the convection

Example test results

2000

system. Vertical stress was then applied in steps.

Void ratio variations versus applied vertical stresses are depicted in Figure 8. This highlights the suc-
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(Figure 8) Oedometric compression test on Opalinus Clay for two suctions and two temperatures.
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4 High pressure and high temperature THM triaxial cell

A new multi-purpose triaxial cell was developed to perform suction controlled tests on unsaturated ma-
terials under wide ranges of temperature and cell pressure. This section focuses on two primary inno-
vative features of the apparatus, namely the double-wall system, which allows proper measurement of
variations in the sample volume, and the hydraulic and pneumatic circuits, which allow several testing
layouts to be applied for saturated and unsaturated conditions.

Figure 9 depicts a general layout of the cell and associated devices. The cell holds specimens 50 mm
in diameter and 100 mm in height. Cell pressure is controlled in the range 0-30 MPa by means of a
pressure/volume controller. The maximum attainable axial force is 450 kN. The temperature of the
system can be controlled in the range 5-150°C. The vertical displacement is measured by two LVDTs
positioned outside the cell.
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(Figure 9) High pressure and high temperature THM ftriaxial cell: general outline.
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41 The double wall system

An independent measurement of sample volume variation is required when dealing with soils in par-
tially saturation conditions [22]. Assessment of the sample’s volumetric strain, based on cell fluid vol-
ume variations, can be inaccurate. This is particularly true under high confining pressure and due to
the compressibility of the confining fluid and the deformability of the cell. This issue was solved by
adopting the double cell concept described by [23] and [24]. Figure 10 shows the technical solution.
The sample is placed between the top and the bottom caps and is surrounded by a membrane that
can work at high pressures and temperatures. An inner steel cylinder is sealed to both the top and the
bottom base of the cell. The space between the membrane and the inner cylinder defines the inner
chamber. The confining pressure is applied by a special pressure/volume controller that has two sepa-
rate outlets connected to the inner and the outer chambers. Each outlet is equipped with a device for
measuring volume changes. The volumetric strain of the sample is then calculated by analyzing the
measures from the inner chamber only.

Most of the sources of measurement error, related to the direct measurement of sample volume varia-
tions and discussed by [25], can be reduced with this system. In order to reduce the effects of the
compressibility of the confining fluid, the distance between the membrane and the inner cylinder is lim-
ited; even at high pressures, the volume changes of the cell fluid are not significant when compared to
the sample volumetric strains. The inner cylinder receives the same pressure from the inside and the
outside; this limits the volume change of the cylinder even at very high pressures. Moreover, all of the
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tubes of the hydraulic, pneumatic and electric circuits go through the outer chamber. Consequently,
their deformation does not influence the measurement accuracy.

Top cap

Membrane

< Inner cylinder

<«—— Outer cylinder

Sample

Clamp

Bottom cap

(Figure 10) High pressure and high temperature THM triaxial cell: outline of the double wall system.

4.2 Possible experimental layouts

Several experimental layouts can be used depending mainly on the degree of saturation of the speci-
men to be tested. The apparatus can be adapted by simple modifications such as changing the posi-
tions of various components.

A traditional experimental layout for tests in saturated conditions was applied. Top and bottom caps
were equipped with sintered steel porous plates, designed to work at high pressures. Two pres-
sure/volume controllers were used to independently control the pore water pressure and to measure
the water volume exchange at each base (top and bottom). The use of independent controllers allows
for measurement of the pore water pressure developing in un-drained tests in each base, and allows
running permeability tests by applying a hydraulic gradient along the sample.

When dealing with high values of suction pressure, the vapor technique can be implemented to control
the total suction in a similar way as described for the oedometric cell. In this case, air at a controlled
relative humidity is forced to circulate by means of a pump, and water content variations can be in-
ferred by the changes in weight of the salt solution in the desiccator (Figure 9).

The axis translation technique was used to control matrix suction in the range of 0-1.5 MPa. In this
case, air pressure and water pressure are regulated independently, and are applied to top and bottom
caps. Custom 4-hole caps (Figure 11) were designed to apply air and water pressure simultaneously
at each base. High-air-entry-value ceramic disks were used for the application of the pore water pres-
sure, preventing the inlet of air pressure in the water circuit. Air pressure was provided by the laborato-
ry compressed air system. This pressure is regulated to the target value by an electronic air pressure
regulator and is recorded before it enters the specimen. A “T shape” connection allows the same
pressure to be applied to the top and to bottom bases of the specimen. Two pressure/volume control-
lers were used to apply water pressure independently at each base and to record water volume ex-
changes through the bases. A custom flushing system ensured that air bubbles moved away from the
caps without altering the measures of exchanged water volumes and without lowering water pressures
in the caps.
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Cap

Sintered steel porous plate

Ceramic porous plate
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< Inlet for water pressure

(Figure 11) High pressure and high temperature THM triaxial cell: special caps for the application of
the axis translation technique.

5 Conclusions

Different experimental devices and techniques have been presented to study the thermo-hydro-
mechanical behavior of highly overconsolidated clayey materials. The major issues in developing such
experimental tools are the simultaneous control of the stress, the strain rate, the thermal and hydraulic
states and the measurement of water content variations. The results provided were selected to
demonstrate the potential applications of some novel technologies.
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Charakteristische Baugrundwerte:
Erfahrung, Versuchswerte und Statistik

1 Einleitung

In kaum einem anderen Spezialgebiet des Bauingenieurwesens streuen die fiir die Bemessung erfor-
derlichen Materialparameter so stark wie in der Geotechnik. Heterogenitat des Baugrundes, geologi-
sche Anomalien, meist zu wenig Baugrunddaten von Feld- und Laborversuchen, sich verandernde
klimatische Bedingungen, unerwartete Bruchmechanismen, Vereinfachungen im Baugrundmodell,
Veranderungen der Baugrundwerte wahrend des Bauprozesses und menschliche Fehler in Bemes-
sung und Ausflhrung sind Faktoren, die sich zu einer betrachtlichen Unsicherheit aufaddieren. Trotz
dieser Unsicherheiten missen geotechnische Bauwerke sowohl sicher wie auch kostengunstig erstellt

werden.

Wie die geotechnische Bemessung trotz dieser vielen Unsicherheiten gemeistert worden ist seit etwa
1920, dem Beginn der Geotechnik als eigenstandigem Fachgebiet, wird in (Bild 1) schematisch illus-
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(Bild 1) Entwicklung der Grundlagen fiir die geotechnische Bemessung
(angepasst nach [1]).

SWISSCODES

Interessant sind in diesem Zusammenhang folgende Haupttrends:

e  Friher haben Geotechniker die Baugrundkenngréssen fast ausschliesslich aufgrund von per-
sonlicher Erfahrung fiir die meist auch subjektive Bemessung festgelegt. Eine solche subjektive

Festlegung ist heute praktisch nicht mehr moglich.

e  Berechnungen aufgrund der vor etwa 30 — 60 Jahren entwickelten Theorien (Stabilitdtsberech-
nungen, Tragfahigkeit, Erddricke fur Stitzbauwerke, etc.) sind ab etwa 1950 immer mehr ein-
gesetzt worden und werden ab etwa 1980 fliessend von numerischen Simulationen abgeldst.

e In den letzten etwa 20 Jahren werden zunehmend auch probabilistische Methoden (z.B. Monte
Carlo) als Erganzung zu den herkémmlichen deterministischen Berechnungen verwendet. Zu-
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gleich erlebt aber auch die persdnliche Erfahrung eine Renaissance: namlich bei Plausibilitats-
Uberprifungen von numerischen und probabilistischen Analysen wie auch bei komplexer wer-
denden Baugrundmodellierungen.

e Die Eurocodes, Mutternorm und Konzeptvorlage der Swisscodes, sind ein typisches Produkt
der letzten etwa 20 Jahre, mit einem auf probabilistischer Grundlage entwickelten Partialsicher-
heitskonzept.

2 Geotechnische Bemessungskonzepte

2.1 Bemessung mit Globalsicherheitsfaktoren

Bis zur Einfiihrung der Swisscodes sind geotechnische Bemessungen auf der Basis von Globalsi-
cherheitswerten Fgopa ausgefihrt worden. Sowohl die Belastungen (= destabilisierende Kréafte) wie
auch die Widerstande (= stabilisierende Krafte) sind als vorsichtig geschatzte Mittelwerte ermittelt
worden. Der Sicherheitsfaktor wurde wie folgt definiert:

Widerstand gegen Bodenbruch _ Ry

F, =
Global Bruch erzeugende Krifte Ex

Die fur die Bemessung erforderlichen Sicherheitswerte Fgpa sind Uber Jahrzehnte lange Erfahrung
geeicht und festgelegt worden. Fiir jedes Gefahrdungsbild (Boschungsstabilitat, Tagfahigkeit, Auftrieb,
etc.) musste der jeweilige Sicherheitswert bekannt sein.

Einige typische Sicherheitswerte Fgopa Waren fir:

e Bdschungsstabilitat: F Giobal = 1.2-15
o Tragfahigkeit Faiobal = 2.0-3.0
e hydraulischen Grundbruch FGiobal =15-50

Mit diesem einzigen Sicherheitswert Fgqpg, der alle eingangs erwahnten Unsicherheiten im Bau-
grundmodell, der Belastungen, des Berechnungsmodells, etc. gesamthaft in sich vereinigte, waren
zwar die Bemessungen relativ einfach, aber auf Kosten von fehlender Transparenz. Man konnte in-
nerhalb dieses Systems mit den ,vorgegebenen® Sicherheitsfaktoren Fgqona hicht zielgerichtet die
gréssten Unsicherheiten z.B. durch zusatzliche Baugrunduntersuchungen reduzieren und dies dann
mit einem reduzierten Fgone quantitativ bertcksichtigen. Oder eine Bertcksichtigung der betrachtlich
grésseren Unsicherheit im Wert der Kohasion ¢ im Vergleich zum Reibungswinkel ¢ Cifuhrte nicht da-
zu, dass damit der Wert von Fgopa Verandert wurde.

2.2 Bemessungskonzept nach Swisscodes

Bereits Taylor [2] und Brinch Hansen [3] erkannten die Unzulanglichkeiten des Globalsicherheitskon-
zeptes und empfahlen Alternativen, um die Unsicherheiten mit Partialsicherheitsfaktoren gezielt bei
denjenigen Bemessungskomponenten zu bericksichtigen, wo sie in der Realitat auch auftreten.

Etwa vor 20 Jahren begann die Entwicklung der Eurocodes, auf der konzeptionellen Basis der beiden
geistigen Vater Taylor und Brinch Hansen. Seit Beginn ist die Schweiz als Vollmitglied (auch als Nicht-
EU-Nation) aktiv an der Ausgestaltung der Eurocodes beteiligt.

Die Schweiz, wie alle anderen europaischen Nationen, hat sich verpflichtet, im Sinne einer europai-
schen Harmonisierung die Prinzipien der Eurocodes in den nationalen Normen zu Ubernehmen; dies
heisst vor allem das Partialsicherheitssystem einzufihren. Damit die nationalen Sicherheitsstandards
und Traditionen allerdings gewahrt werden kénnen, durfen die Partialwerte national festgelegt werden.
Daraus haben sich aus der Mutternorm ,Eurocodes® die Swisscodes ergeben, die in der Schweiz
2004 offiziell eingeflihrt worden sind und die entsprechenden friiheren SIA-Normen ersetzt haben.

Fir geotechnische Bemessungen sind die folgenden Normen (2003) jeweils zusammen zu verwen-
den:

SIA 260 Grundlagen der Projektierung

SIA 261 Einwirkungen auf Tragwerke

SIA 267 Geotechnik
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SIA 267 ,Geotechnik® entspricht Eurocode 7 ,Geotechnical Design — Part 1“ (EN 1997-1). Bereits
ausgearbeitet ist ebenfalls Eurocode 7 ,Geotechnical Design — Part 2: Ground Investigation and Tes-
ting“ (EN 1997-2). Dieser Teil 2 von SIA 267 ist in der Schweiz noch nicht allgemein verfiigbar, wird
aber nachstens erscheinen.

2.21 Sicherheitsphilosophie Swisscodes

Anstelle des einzigen friiheren Sicherheitsfaktors Fgq.e Werden nach Swisscodes Partialsicherheits-
faktoren verwendet, die differenziert und gezielt dort angewendet werden, wo die Unsicherheiten tat-
sachlich auftreten. Damit werden die Unsicherheiten im gesamten Bemessungsablauf fir den Geo-
techniker erstens sichtbar gemacht und zweitens auch auf einer rationalen (probabilistischen) Basis
nachvollziehbar quantifiziert.

Das Bemessungskonzept — sehr vereinfacht — dargestellt, ist wie folgt:
Bemessungsgleichung: Eq < Ry

d.h. die Auswirkungen Eq4 (d.h. Belastungen) auf Bemes-
sungshiveau mussen gleich gross oder kleiner sein als die
Widerstande Ry auf Bemessungsniveau. Berechnet wer-
den E4 und Ry mit Bemessungswerten.

Was ist Bemessungsniveau? Das Bemessungsniveau ist
eine Zielgrésse — im Hintergrund probabilistisch definiert —
die von der Gesellschaft sozusagen erwartet wird. In der
Schweiz wie in andern Landern wird ein gewisses Sicher-
heitsniveau bei Bauwerken erwartet. Entsprechend dem
nationalen Lebensstandard und den Traditionen leistet sich
jedes Land eine gewisse Sicherheit bei Bauwerken und
muss bereit sein dafir den Preis (héherer Erstellungspreis
bewirkt kleinere Schadenanfalligkeit oder umgekehrt) zu
bezahlen.

Das Bemessungsniveau wird deshalb national durch fixe
Partialfaktoren y festgelegt. In Europa kann jede Nation
diese Partialfaktoren individuell festlegen.

Die Bemessungswerte werden immer auf der Basis von charakteristischen Werten berechnet, mit Hil-
fe der in den Swisscodes flr die Schweiz vorgegebenen Partialfaktoren.

. ; 1
Bemessungswert einer Baugrundgrosse: X4 = . Xk
m

darin sind: Xd

Ym
Xk

Bemessungswert von x
Partialfaktor gemass SIA 26x
charakteristischer Wert von x

Im Folgenden wird im Detail auf die Definition und Bestimmung des charakteristischen Wertes x ein-
gegangen.
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2.2.2 Unsicherheiten bei der geotechnischen Bemessung
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(Bild 2) Sicherheitskomponenten in Swisscodes nach Krebs-Ovesen

Bei Nachweisen in der Geotechnik sind demzufolge die folgenden Komponenten — alle mit Unsicher-
heiten behaftet - zu bertcksichtigen, die in (Bild 2) dargestellt sind:

Belastungen

Baugrundmodell mit Schichten und Baugrundwerten
Sicherheitsfaktoren

Berechnungsmodelle

3 Charakteristische Baugrundwerte

3.1 Bedeutung des charakteristischen Wertes xi

Die Bemessungsgrossen x4 fur alle Baustoffe basieren auf charakteristischen Werten. Der charakteris-
tische Wert ist der einzige Materialquantifizierungswert in den Swisscodes; d.h. die fir den zu unter-
suchenden Grenzzustand massgeblichen Materialeigenschaften kénnen nur mit dem charakteristi-
schen Wert beschrieben werden. Somit kommt dem charakteristischen Wert eine Uberragende Bedeu-
tung zu. Die Sicherheit einer Bemessung ist direkt abhangig von der Grésse und Zuverlassigkeit des
charakteristischen Wertes.

Partialfaktoren vy, die charakteristische Werte in Bemessungswerte umwandeln, sind mit einer Viel-
zahl von probabilistischen Analysen und Plausibilitatsiiberlegungen ermittelt 'worden. Demzufolge
kann der Bemessungswert immer nur so genau oder zuverlassig sein wie der charakteristische Wert.

Der charakteristische Baugrundwert xi ist die unsicherste bzw. schwiachste Stelle in der Si-
cherheitskette des Eurocode- und Swisscodesystems.

Es ist eine der schwierigsten und wichtigsten Aufgaben der Geotechniker die charakteristi-
schen Baugrundwerte xi zu ermitteln.
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Es muss unser Bestreben sein den x,-Wert nachvollziehbar und transparent zu bestimmen, basierend
auf Versuchen und ,vergleichbarer Erfahrung®. Die Unsicherheit sollte explizit berticksichtigt werden,
damit die damit gesammelten Kenntnisse an Fachkollegen und Studierende weitergegeben und von
erfolgreichen Anwendungen oder allenfalls auch Fehlern nachhaltig gelernt werden kann.

3.2 Zitierte Definitionen des charakteristischen Wertes xx aus Swiss- und
Eurocodes

3.21 aus Eurocode EN 1990 ,,Basis of Design“ (entspricht SIA 260)

§ 4.2(3) definiert: “The characteristic value (of any material) should be defined as the 5% fractile val-
ue”

Dazu bemerkt [4]: Diese Definition liefert bei kiinstlich erzeugten Baustoffen wie Beton, Stahl, etc.
verniinftige Werte, aber wird dem natiirlich entstandenen Baustoff ,Boden“ wegen grésserer Streuung
und Unsicherheit nicht gerecht.

b) aus Eurocode EN 1997 ,,Geotechnical Design* (entspricht SIA 267)

§ 2.4.5.2 spezifiziert weiter: “The characteristic value of a geotechnical parameter shall be selected as
a cautious estimate of the value affecting the occurrence of the limit state”.

Dabei sollen die folgenden Faktoren bertcksichtigt werden:

e Geologische Informationen
Streuung der gemessenen Baugrunddaten
Ausmass und Umfang der Feld- und Laboruntersuchungen
Art (Qualitdt) und Anzahl der untersuchten Bodenproben
Grésse der vom Bruchvorgang oder den Deformationen beeinflussten Bodenzone
Sprédes oder duktiles Verhalten des Bodens bei Deformationen, z.B. bei der Béschungsstabi-
litét in einem (iberkonsolidierten Boden, wo die riickhaltenden Scherkréfte mit zunehmenden
Deformationen lokal vom Héchstwert der Scherfestigkeit bis auf die Restscherfestigkeit abfal-
len kénnen.

c) aus SIA 260 und 267

Nach SIA 260, Ziffer 1.1: ,Der charakteristische Wert ist ein in der Regel auf statistischer Basis festge-
legter Wert einer Einwirkung, einer geometrischen Grésse oder einer Baustoff- bzw. Baugrundeigen-
schaft (Mittelwert, oberer oder unterer Wert), gegebenenfalls auch Nennwert oder vorsichtiger Erwar-
tungswert”

Nach SIA 260, Ziffer 3.3.3.1: ,Baustoff-, Bauprodukte- und Baugrundeigenschaften werden durch cha-
rakteristische Werte dargestellt, die in einer hypothetisch unbegrenzten Versuchsreihe mit einer be-
stimmten Wahrscheinlichkeit nicht unter- bzw. (iberschritten werden.*

Nach SIA 260, Ziffer 3.3.3.2 und 3.3.3.3: ,Sofern ein Nachweis eines Grenzzustandes empfindlich auf
Anderungen einer Baustoff- oder Baugrundeigenschaft reagiert, sind untere bzw. obere charakteristi-
sche Werte (im Allgemeinen die 5%- und 95%-Fraktilwerte) zu verwenden. Sofern ein Nachweis eines
Grenzzustandes wenig empfindlich auf Anderungen einer Baustoff- oder Baugrundeigenschaft rea-
giert und diese eine geringe Streuung aufweist, darf als charakteristischer Wert der Mittelwert ange-
nommen werden.

Nach SIA 260, Ziffer 3.3.3.5: ,Bei Baugrundeigenschaften entspricht der charakteristische Wert in der
Regel einem vorsichtigen Erwartungswert (5%- oder 95-% Fraktilwert der Mittelwertstreuung)“

Nach SIA 267, Ziffer 4.2.3.1: ,Der charakteristische Wert x, einer geotechnischen Grésse ist der fiir
die betrachtete Bemessungssituation vorsichtige Erwartungswert. Der Abstand zum geschétzten Er-
wartungswert ist in Abhéngigkeit der Wertstreuung und der Zuverléssigkeit der Wertbestimmung an-
zunehmen. Aus statistischer Sicht wére der charakteristische Wert einer geotechnischen Grésse so zu
bestimmen, dass die Wahrscheinlichkeit eines fiir die betrachtete Bemessungssituation ungiinstigeren
Werts unter 5% liegt. Der charakteristische Wert entspricht nach wahrscheinlichkeitstheoretischen
Uberlegungen einem représentativen Wert mit einem Vertrauensniveau von 95%"
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Obwohl gerade der charakteristische Wert die fundamentale Ausgangsgroésse fiir
alle Nachweise und Bemessungen in den Swisscodes und Eurocodes darstellt, ist
die Definition oder Bestimmung keineswegs einfach oder klar. Praktisch tatigen In-
genieuren wird kaum eine versténdliche Hilfe fiir die Bestimmung der charakteris-
tischen Baugrundwerte angegeben.

Zusammengefasst sollte der charakteristische Baugrundwert sein:
e ein 5%-Fraktilwert
e ein Wert, in welchen sowohl Labor- und Feldversuchswerte wie auch Erfahrung
einfliesst

e ein Wert, der die Grosse des durch den Grenzzustand beeinflussten Bodenzone
bertcksichtigt

3.3 Vorschlag zur Ermittlung des charakteristischen Baugrundwertes x
3.3.1 fiir alle Baumaterialien

Statistisch kann der charakteristische Wert x, allgemein giiltig wie folgt beschrieben werden [9]:

X =N Xy - (1 £ k- COVyyp)

mit:  Xm = Mittelwert aus Labor- und/oder Feldversuchen
N = Faktor um einen allfélligen systematischen Fehler zu korrigieren
k = Faktor fir die 5%-Fraktile und die Verteilung (z.B. 1.645 fiir Normal-
verteilung)
COV,,t = totaler Variationskoeffizient

In obiger Gleichung umfasst der totale Variationskoeffizient sowohl die epistemische wie auch die ale-
atorische Unsicherheit. Nach [5], [6] und [7] kbnnen die verschiedenen Unsicherheitskomponenten mit
einem additiven Modell kombiniert werden zu einer fur alle Baumaterialien giltigen Gleichung:

inhdrent

X = N-Xp, - <1 k- \/F2 - COVZ + COVl\%Iessfehler + COV’lgransformation + COVsztatistisch)

Darin ist I'” die Varianzreduktionsfunktion, die von der Grésse (Lénge, Flache oder Volumen) des Ver-
sagensmechanismus im Vergleich zu der Grésse der Versuchsprobe abhangt. Nach [6], [7] und [8]
kann fur praktische Anwendungen die Varianzreduktionsfunktion vereinfachend wie folgt gesetzt wer-
den:

r2 3 fil L >1
== ur -
L 8
2 - L
r<=1 fur =<1
8
mit: & = Scale of fluctuation = Lénge innerhalb welcher die Bodenkennwerte
mit sich selber korreliert sind (autokorreliert), typische Werte sind in
[6] und [7] zu finden
L = Lange der massgebenden Bruchflache
COV = Variationskoeffizient = Standardabweichung / Mittelwert

3.3.2 Vereinfachte Gleichung fiir praktische Anwendungen fiir Beton

Mit N=1, k = 1.65 flr die Normalverteilung, einer hypothetisch unbegrenzten Anzahl Versuche, mit
vernachlassigbaren Messfehlern, 5 = 1 m typischerweise und L < 1 m wird die obige allgemeine Glei-
chung nach [10]:

Xk = Xy - (1 —1.65 - COVippirent) fiir Beton
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3.3.3 Vereinfachte Gleichung fiir praktische Anwendungen fiir Boden

Mit N=1, k = 1.65 fur die Normalverteilung, einer hypothetisch unbegrenzten Anzahl Versuche und mit
ebenfalls vernachlassigbaren Messfehlern, wird die obige allgemeine Gleichung nach [10]:

Xk = X - (1 —1.65: COViynerent * \/%) fiir Boden

Wir brauchen als 3 Grossen um eine ausreichende Beschreibung fiir quantitative Aussagen zu
erhalten:
o Mittelwert x, aus den Messwerten
e Streuung (z.B. Standardabweichung) der Messwerte Sy
e Lange 5 innerhalb welcher die Bodeneigenschaften autokorreliert sind, im Verhaltnis zur mas-
sgebenden Bruchlange L

4 Schlussbemerkung

Die Definitionen des charakteristischen Wertes x, in Eurocode und Swisscode sind schwierig zu ver-
stehen und kénnen von praktizierenden Ingenieuren kaum umgesetzt werden, weil entsprechende
Anwendungsrichtlinien fehlen. Zudem sind z.B. fir Beton und Boden verschiedene Definitionen gege-
ben, die einen Anwender verwirren kdnnen.

Es wurde in diesem Aufsatz eine allgemein glltige Gleichung prasentiert, die alle Baumaterialien um-
fasst und trotzdem kompatibel ist mit Eurocode und Swisscode. Zudem wurde ebenfalls die Grosse
der durch den Bruchmechanismus beeinflussten Bodenzone berlicksichtigt, basierend auf dem Ansatz
der Autokorrelation.

Fir praktische Anwendungen wurde eine stark vereinfachte Form der allgemein glltigen Gleichung
entwickelt.

5 Literatur

[1] Lacasse, S. and Nadim, F., 1997. Uncertainties in characterizing soil properties. NGI Publika-
tion No. 201

[2] Taylor, D.W., 1948. Fundamentals of soil mechanics. John Wiley & Sons, Inc., New York.

[3] Brinch Hansen J., 1956. Limit State and Safety Factors in Soil Mechanics. Danish Geotechnical
Institute, Copenhagen, Bulletin No. 1

[4] Bond, A. and Harris, A., 2008. Decoding Eurocode 7. London, Taylor & Francis, 616 pages
[5] Tang, W.H., 1993. Recent developments in geotechnical reliability, Balkema

[6] Phoon, K.K. and Kulhawy, F.H., 1999. Evaluation of geotechnical property variability. Canadian
Geotechnical Journal, 36: pp. 625 — 639

[71  Phoon, K.K. and Kulhawy, F.H., 1999. Characterization of geotechnical variability. Canadian
Geotechnical Journal, 36: pp. 612 — 624

[8] Vanmarcke, E.H., 1977. Probabilstic modeling of soil profiles. Journal of the Geotechnical Engi-
neering Division, ASCE, 103 (GT11), pp 1227 — 1246

[9] Schneider, H.R., 1997. Definition und Determination of characteristic soil properties, Proc. 14"
Int. Conf. on SMFE, Hamburg

103



[10] Schneider, H.R., 2010. Characteristic Soil Properties for EC7: Influence of quality of test results
and soil volume involved. Proc. 14™ Danube-European Conference on Geotechnical Engineer-
ing, Bratislava

[11] Uzielli, M., 2008. Statistical analysis of geotechnical data. In Geotechnical and Geophysical Site
Characterization — Huang & Mayne (eds), Taylor & Francis Group, London

Autoren:

Hansruedi Schneider, Prof. Dr.
Philipp Fitze, dipl. Bauing. FH und M.Sc. Student

HSR Hochschule Rapperswil
Oberseestrasse 10
8640 Rapperswil

Rapperswil, 17.5.2010

104



159

MITTEILUNGEN der Schweizerischen Gesellschaft fir Boden- und Felsmechanik
PUBLICATION de la Société Suisse de Mécanique des Sols et des Roches

Herbsttagung, 6. November 2009, - Réunion d’automne, 6 novembre 2009, Lausanne

Ermittlung wichtiger geotechnischer

Eigenschaften fur weichen Baugrund

Dr.sc. Walter Steiner
dipl. Bauing. ETH

105




106



Ermittlung wichtiger geotechnischer Eigenschaften fur
weichen Baugrund

1 Einleitung

Wahrend der letzten Jahrzehnte wurden in der Umgebung von Bern verschiedene Bauwerke in Bau-
grundverhaltnissen erstellt, welchen man friiher ausgewichen war. Es handelt sich meist um nacheis-
zeitliche Seeablagerungen, welche in Zungenbecken der sich zuriickziehenden Gletscher abgelagert
wurden. Die Anwendung von in-situ Versuchen, insbesondere des Flachdilatometers DMT von Mar-
chetti und der Drucksonde mit Messung des Porenwasserdrucks CPT-U, hat bei verschiedenen Bau-
ten eine zuverldssigere bodenmechanische Beschreibung erlaubt. Die Anwendung dieser Gerate
wurde durch die elektronische Aufzeichnung und geeignete Auswertesoftware vereinfacht und gefor-
dert. Die wahrend Uber 2 Jahrzehnten gewonnenen Erfahrungen aus Ausfiihrungsdetails von in-situ,
Laborversuchen und Analysen werden hier beschrieben sowie deren Anwendung an zwei kirzlich
durchgefiihrten Baugrunduntersuchungen aufgezeigt. Die Beispiele zeigen wie mit den richtigen Bau-
grunduntersuchungen wesentlicher baulicher Aufwand gespart werden kann und sichere Bauwerke
erstellt werden kénnen. Die Kosten der Baugrunduntersuchungen betrugen in beiden Fallen etwa 30
bis 40 Tausend Franken, resultierend aus diesen konnte aber auf mehrfach teurere Pfahlfundationen
verzichtet werden.

11 Weltweite Erfahrungen

Weiche Tonbdden kommen weltweit vor. In Nordamerika sind der Boston Blue Clay (blauer Ton von
Boston), der Ton im St. Lorenz Tal (Champlain clay) in Kanada, die Tone im Mississippi Delta beson-
ders bekannt und erforscht. In Asien sind es die Tone unter den Grossstadten Bangkok und Singapur.
In Europa sind in Skandinavien vor allem die norwegischen und schwedischen marinen Tone mit Aus-
laugungserscheinungen bekannt. Der Bothkennar Ton in Schottland wurde auch intensiv erforscht,
ebenso sind in Italien verschiedene Tonablagerungen wie Pisa und Porto Tolle sehr bekannt. Die geo-
technischen Untersuchungen Uber diese Tonarten sind in Berichten auf dem Stand der Forschung an
verschiedenen internationalen Geotechnik-Konferenzen verdffentlicht worden, wie von Ladd et al.
1977 in Tokyo und Jamiolkowski et al. 1985 in San Francisco. Weitere Spezialkonferenzen, die sich
mit der Beschreibung des Untergrunds befassten (Site Characterisation) fanden in Atlanta, 1998; Por-
to, 2004, und Taipei, 2008 statt. Seeablagerungen in den Alpen sind meist von geringerer Ausdeh-
nung als an friiheren und heutigen Meereskusten und sind eher weniger erforscht.

1.2 Seeablagerungen in der Schweiz

In der Schweiz kommen Seeablagerungen im Mittelland um verschiedene Seen vor, beispielsweise
um den Bodensee und den Untersee, oberhalb des Zirrichsees und um die Jurafuss Seen (Bieler-,
Neuenburger- und Murtensee). Im Rhénetal von Brig bis an die Miindung in den Genfersee sind auch
verschiedene Seeablagerungen bekannt. Im Tessin kommen Seeablagerungen vor allem in der
Magadino Ebene (Togliani & Beatrizotti, 2004) vor, aber auch um den Luganersee, wie im Pian Scai-
rolo, stdlich von Lugano, sowie bei Stabio westlich von Mendrisio.

1.3 Erfahrungen im Raum Bern

In der Umgebung von Bern wurden wahrend dem Ruckzug der Rhéne- und Aaregletscher verschie-
dene Zungenbecken hinterlassen. Die darin gebildeten Gletscherrandseen wurden allmahlich durch
Tonablagerungen aufgefiillt, welche oft normal konsolidiert sind oder nur durch die Alterung eine leich-
te Uberkonsolidation erfuhren. Nérdlich von Bern um Schénbiihl wurden erste Erfahrungen in solchen
Ablagerungssedimenten durch Verkehrsbauten gemacht. Als erstes beim Bau der Bahnlinie Bern-
Solothurn des heutigen RBS, bei welchem es zu statischen Grundbriichen von Dammen kam. Im Jahr
1955 kamen beim Bau der Bahnunterfihrung SBB, in der nérdlichen Zufahrt des Sandrains zum Ein-
satz. Bei der Betriebszentrale der Bahnunterfiihrung und beim Bau des Einkaufszentrums Shoppyland
musste gepfahlt werden. Beim Bau des Tagbautunnels zur Entflechtung der Bahnlinie RBS nach Solo-
thurn (Steiner & Rieder, 1997, Steiner, 1998 und 2001) wurden Schlitzwande in sensitivem Ton er-
stellt. Besonders herausfordernd war der Bau der Schiittung und des Einschnittes lttigenmésli fir die
Grauholzlinie (Steiner, 1993). Unter dem Weyermannshausviadukt im Westen von Bern wurden in
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verschiedenen Tiefenabschnitten schwierige Verhéltnisse angetroffen (Steiner, 2008). Die in dieser
Schrift enthaltenen neusten Erfahrungen betreffen zwei Baustellen bei Belp, im Siden von Bern.

2 Einfluss der geologischen Verhaltnisse

21 Generelle geologische Verhaltnisse

Die Baugrundverhaltnisse im Schweizer Mittelland sind wesentlich von Gletschern beeinflusst worden.
Besonders ausgepragt ist dies in der Umgebung der Stadt Bern, wo der 6stliche Teil des Rhoneglet-
schers und der Aaregletscher zusammenflossen. Verschiedene Vorstdsse, Rickzige und Wieder-
vorstdsse hinterliessen stark wechselnde Untergrundverhaltnisse. Moranen sind als generell gute
Baugrundarten anzusehen, glaziale Fluss- und Seeablagerungen kénnen wesentlich schwierigere
Baugrundverhaltnisse darstellen. In friiheren Jahrhunderten wurden schlechte Baugrundverhaltnisse
gemieden, was an der Linienflihrung vieler alter Strassen sichtbar ist. Heute werden auch solche Ge-
biete Uberbaut und fir Infrastrukturbauten genutzt. Die geologischen Verhaltnisse sind lokal sehr un-
terschiedlich und Seeablagerungen kénnen je nach Belastungsgeschichte sehr unterschiedliche bo-
denmechanische Eigenschaften aufweisen. Dies betrifft vor allem die Vorbelastung der Seeablage-
rungen.

2.2 Geologische Verhaltnisse im Becken von Belp

Im Becken von Belp mit dem Flughafen Bern im Belpmoos bildete sich nach dem Riickzug des Aareg-
letschers grossraumig ein See, der von Stirnmoranen beim Zusammenfluss von Aare und Gurbe um-
fasst wird. Ein weiteres sldlich gelegenes Becken wird von diesem mit der Stirnmorane des Fahrhu-
bels bei der Hunzikenbriicke abgetrennt. Die Lockergesteinsfiillung des Beckens betragt etwa 250
Meter, die Machtigkeit der Seeablagerungen wurde dort mit 40 Meter bis zu einer ersten Kiesschicht
erbohrt. Die dstlichen Teile des Beckens wurden vermutlich von Sedimenten der Aare aufgefillt. Im
sudwestlichen Teil hatte die Glrbe eher schlechtere, teilweise organische Sedimente abgelagert. Der
Grundwasserspiegel befindet sich etwa 1.5 Meter unterhalb der Gelandeoberflache. Bei starken Nie-
derschlagen kommt es auch zu Uberschwemmungen. Uber den Seeablagerungen stehen fluvioglazia-
le Ablagerungen (Kiese und Sande) von einigen Metern Machtigkeit an, die von einigen Metern Ver-
landungssedimenten liberdeckt sind.

3 Bestehende und geplante Bauten

3.1 Bestehende Bauten

Die Bauten weisen sehr unterschiedliche Fundationsarten auf. So gibt es Gebaude, welche mit Unter-
geschossen und Gewichtausgleich fundiert sind, andere tief fundierte Gebaude mit zwei Unterge-
schossen mussten gegen Auftrieb gesichert werden. Diverse Gebaude mit oberflachennaher Fundati-
on sind auf Pfahlen fundiert.

3.2 Gewerbebau

Die beiden neu geplanten bzw. beim Verfassen dieses Berichtes fertig gestellten Gebaude liegen et-
wa 800 Meter auseinander. Beim ersten Bau handelt es sich um einen Gewerbebau fiir ein graphi-
sches Unternehmen. Das Gebaude besteht aus zwei Teilen, einer 30 m breiten und 60 m langen Pro-
duktionshalle und einem 15 m langen und 30 m breiten Buroteil, der vorlaufig zwei Geschosse auf-
weist, aber um ein drittes Geschoss erganzt werden kann. Die gleichmassigen Lasten von etwa 40
kPa werden durch eine Bodenplatte auf die iber dem Seeton liegende Kiesschicht abgegeben. Fr
dieses Bauwerk wurde eine 40 m tiefe Bohrung abgeteuft, in welcher in mehreren Tiefenabschnitten
Flachdilatometer DMT Messungen durchgefuhrt und zwei Bodenproben mit dem Osterberggerat ent-
nommen wurden. Ebenso wurden drei Drucksondierungen bis in eine Tiefe von jeweils 25 m ausge-
fuhrt. Die Verlandungssedimente und die Schotter wurden daflir vorgangig bis 4 m unter Terrain vor-
gebohrt.
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3.3 Pumpstation mit Speicherbecken

Beim zweiten Bau handelt es sich um ein Ersatzbauwerk fir die bestehende Klaranlage Belp, welche
eingestellt und mit einem Zwischenbecken an die Klaranlage der Region Bern angeschlossen wird.
Die bestehende Klaranlage wies 4 m tiefe Becken von etwa 20 auf 20 m Flache auf, welche mit Ge-
wichtsausgleich flach fundiert waren und sich seit dem Bau Ende der 1960er Jahre bewahrt hatten.
Die neue Pumpstation ist 20 m lang, 12 m breit und 5 m tief. Es lag ein geologisches Gutachten vor,
das auf einer Bohrung mit einem SPT-Versuch beruhte und eine Pfahlfundation verlangte. Aufgrund
der Erfahrungen mit der erstgenannten Baustelle schlug der Verfasser dem Bauherrn vor, eine 15 m
lange Bohrung mit Flachdilatometer, zwei Spezialproben mit dem Osterberggerat und zwei 25 m tiefe
Drucksondierungen CPT-U auszufihren.

4 Verwendete Untersuchungsmethoden

Die Untersuchungsmethoden werden der Problemstellung angepasst, in den beiden Fallen handelte
es sich um Setzungsprobleme. Als in-situ Versuche wurden verwendet:
¢ Flachdilatometer DMT

e Drucksonde mit Porenwasserdruckmessung CPT-U und Dissipationsversuchen

Im Labor wurden Zusammendriickungsversuche im Oedometer durchgefiihrt, um die Vorbelastungs-
spannung und die Verformungs- und Konsolidationseigenschaften zu ermitteln.

4.1 Flachdilatometerversuche nach Marchetti DMT

Der Flachdilatometer von Marchetti (1980) wurde in ltalien entwickelt und seit anfangs der 1980er
Jahren in Europa und Nordamerika eingesetzt. Es besteht eine europdische Norm (EN-TS-22476-10)
mit Schweizer Vorwort (SN 670 318-10). Im Jahre 2006 wurde die zweite Konferenz iber die Anwen-
dung des Flachdilatometers (Failmezger et al., 2006) durchgefiihrt. Das Gerat ist in diesen Dokumen-
ten detailliert beschrieben und besteht aus einem 200 mm langen, 95 mm breiten und 14 mm dicken
Spaten ahnlichen Teil (Abb. 1), das an das Bohrgestange montiert werden kann. Darin ist eine Stahl-
membrane von 65 mm Durchmesser montiert, welche im Innern mit Druckgas (Stickstoff N,) nach
aussen gegen den Boden gedriickt werden kann. Mit einem elektrischen Kontakt kann festgestellt
werden, bei welchem Druck sich die Membrane abhebt, dieser Abhebedruck bei 0.1 mm Bewegung ist
ein Parameter fiir die Messung. Die Membrane wird weiter bis 1.1 mm Weg herausgerickt und der
Druck gemessen. Weiter sind noch Kalibrierungswerte zu messen. Die Messung wird normalerweise
alle 200 mm durchgefuhrt, d.h. wenn das Gerat um seine Lange vorgestossen ist.

Abb. 1 Flachdilatometer DMT an Bohrgestange geschraubt
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Aus diesen Messungen kdénnen verschiedene Bodenparameter wie Bodenart und bodenmechanische
Eigenschaften abgeleitet werden, die in Tabellen und Grafiken dargestellt werden (Marchetti, 1997;
2006; Marchetti et al. 2001). Aufgrund unserer Erfahrung ist in undrainierten Béden (Tone) die undrai-
nierte Scherfestigkeit zuverldssig zu ermitteln. In Sand und Silt kann die Verformbarkeit (E-Modul) und
die Scherfestigkeit zuverlassig ermittelt werden. Bei anderen Parametern sind andere zusatzliche Un-
tersuchungen wie Laboruntersuchungen zur besseren Beurteilung mit einzuziehen. Mit dem Flachdila-
tometer DMT lassen sich Profile der bodenmechanischen Eigenschaften ermitteln, so dass die Ent-
wicklung der Eigenschaften mit der Tiefe beurteilt werden kann. Der pneumatische Betrieb erlaubt,
dass der Druck, ohne Verluste wie bei einem Gestange, auf das Versuchsgerat aufgebracht wird.

Als besondere praktische Erfahrung kann erwahnt werden, dass unter einem Bohrloch der Boden
mehrere Dezimeter oft nahezu ein Meter gestort ist, dies geht aus dem Verlauf der undrainierten
Scherfestigkeit mit der Tiefe hervor. Dieses Phanomen wurde bei den Untersuchungen im Weyer-
mannshaus (Steiner, 2008) festgestellt (Abb. 2).
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Abb. 2 Verlauf der undrainierten Scherfestigkeit im Weyermannshaus, Bern mit Messungen aus Bohr-
lochtiefsten nach jeweiligem Vorbohren des DMT 1 oder durchgehend bei CPT 1, DMT 2 und CPT 2.

Die in Bohrung CPT 1 ausgefuhrten Flachdilatometer DMT Versuche wurden vorgebohrt und vom Bo-
den der Bohrung ausgefihrt, da die Mdglichkeit bestand, noch Zwischenschichten aus Kies anzutref-
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fen. Die ersten 3 bis 4 Messungen nahmen im noch gestdrten Boden sehr stark zu und pendelten sich
in der weiteren Tiefe ein.

Die aus dem parallel durchgefiihrten CPT 1 Versuch ermittelten undrainierten Scherfestigkeiten zei-
gen keine solchen Anstiege. Die Sondierung DMT 2 im weichen Ton wurde nach Durchbohren der
Deckschicht auf die ganze Bohrlange durchgefiihrt, diese und die parallel durchgefiihrte Sondierung
CPT 2 zeigen keine ,Spriinge” wie in Sondierung DMT 1. In Sondierung DMT 1 ist, unter einer vorge-
bohrten Kiesschicht, in 22 — 24 m Tiefe eine Schicht aus Gberkonsolidiertem Ton angetroffen worden.
Zum Verlauf der undrainierten Scherfestigkeit ist anzumerken, dass eine Verlangerung des Verlaufs
der undrainierten Scherfestigkeit direkt zur heutigen Gelandeoberflache fiihrt, der Ton also wirklich
normal konsolidiert ist. Dies ist die Folge einer Aufschiittung um etwa 4-5 Meter auf die Seeablage-
rungen vor vermutlich 40 Jahren, welche die Vorbelastung aus ,Alterung” kompensierte.

4.2 Drucksonde mit Porendruckmessungen

Die Drucksonde wurde urspriinglich mit mechanischem Gestange vor allem in den Niederlanden an-
gewendet. Der Widerstand eines Konus von 10 cm2 (oder 15 cm2) wurde durch ein zentrales Ge-
stdnge gemessen und die Mantelreibung Uber das Mantelrohr. Die mechanischen Sonden werden
heute noch verwendet, vor allem in kiesigen Bdden, wo eine Sonde mit elektronischen Komponenten
beschadigt werden kénnte. Es besteht eine europadische Norm (EN 22476-12) mit schweizerischem
Vorwort (SN 670 318-12) fur die mechanische Drucksonde CPT-M (Cone Penetration Test — Mecha-
nical).

Mit den elektronischen Messverfahren wurde die Messung in die Spitze der Sonde verlegt. Die an der
Spitze und am Mantel angreifenden Krafte werden mit Dehnmessstreifen elektronisch ermittelt und an
ein Aufnahmegerat Ubermittelt. Ende der 1970er Jahre wurde die Porenwassermessung an der Sonde
entwickelt (Abb. 3 und 4). Diese bildet einen dritten Parameter, mit welchem sich der Untergrund bes-
ser beschreiben lasst. Die Anwendung der Drucksonde ist von Lunne et al (1997) beschrieben, weiter
besteht ein Normentwurf EN 22276-1 fir CPT-U Versuche mit elektrischen Messwertaufnehmern und
elektronischer Aufzeichnung, der nachstens zur Schlussabstimmung bei der europaischen Normen-
zentrale gelangt. Die Messungen werden normalerweise mit einem Lastwagen mit Aufbau durchge-
fuhrt, der geniigend Gegengewicht darstellt, um die Versuche auch in dicht gelagertem Boden durch-
fihren zu kénnen (Abb. 5).
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Abb. 5 Gewerbebau: vorne Fahrzeug mit Drucksondeneinrichtung CPT-U, im Hintergrund Vorbohrun-
gen durch Deckschicht

Fir die Auswertung der umfangreichen Daten stehen heute verschiedene Programme zur Verfligung,
welche eine der Aufgabe angepasste Auswertung erlaubt. Diese Auswertung ist Sache des Geotech-
nik-Ingenieurs. Die Sondierfirmen liefern eine Aufzeichnung der Basisdaten, d,h. Spitzendruck qc,
spezifische Mantelreibung fs und Porenwasserdruck u, hinter dem Konus. Die detaillierte Auswertung
ergibt Bodenverhaltensklassifikationen nach verschiedenen Methoden und verschiedene Bodenpara-
meter flr tonige Béden wird die undrainierte Scherfestigkeit ermittelt, flir sandige Boden der Rei-
bungswinkel. Die berechneten Parameter kdnnen auch mit der Sondiertiefe und dem Grundwasser-
druck normalisiert werden. Dadurch ergeben sich vielfaltige Interpretationsmdglichkeiten, die aber
entsprechendes ingenieurmassiges Beurteilungsvermdégen, d.h. ,Engineering Judgement vorausset-
zen.

Fir die Ermittlung der undrainierten Scherfestigkeit S, = q/Ny ist der Faktor N erforderlich. Dieser
Faktor ist nicht eine Materialkonstante, sondern vom lokalen Boden abhangig. Wir benutzen die mit
dem Flachdilatometer DMT von Marchetti ermittelten Werte der undrainierten Scherfestigkeit S, zur
Kalibrierung des Faktors Ni bei der Drucksonde CPT-U.

4.3 Zusammendrickungsversuche im Oedometer

Bei der Anwendung in diesen weichen Boden handelt es sich meist um mdgliche Setzungsprobleme,
die Vorbelastungsspannung ist daher ein wichtiger Faktor. Dieser ist aus den in-situ Versuchen, wel-
che wesentliche plastische Verformungen verursachen, nur mit mehr oder weniger zuverlassigen Kor-
relationen zu ermitteln. Deshalb lassen wir Zusammendriickungsversuche im Oedometer durchfiihren.
Die ermittelte Vorbelastungsspannung ist nicht nur abhangig von der Belastungsgeschichte des Un-
tergrundes, sondern hangt auch von der Versuchsdurchfiihrung ab. Normale Zusammendriickungs-
versuche im Oedometer gehen von 24 Stunden dauernden Laststufen aus, der Boden wird in einer
ersten Laststufe mit einer vorgegebenen Last wahrend einem Tag belastet. Bei der nachsten Laststu-
fe wird diese Last verdoppelt und die zeitabhangige Setzung wahrend 24 Stunden gemessen. Bei den
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Seetonen aus der Schweiz betragt die wirkliche Konsolidationszeit im Oedometer etwa eine halbe bis
eine Stunde, wahrend der restlichen Zeit werden bloss Sekundarsetzungen erzeugt. Damit wird die im
Laborversuch ermittelte Vorbelastungsspannung geringer (Holtz & Kovacs, 1995) als die Wirkliche.
Werden die Laststufen eine halbe bis eine Stunde nach Erreichen der Konsolidation (t1go + 1h) aufge-
bracht, so ergeben sich hohere Vorbelastungsspannungen. Solche Beobachtungen wurden schon bei
unterschiedlich durchgefiihrten Versuchen bei der Schiittung lttigenmdsli gemacht (Steiner, 1993). Mit
Laststufen von einem Tag Dauer ergaben sich Vorbelastungsspannungen von c’, = 260 bis 380 kPa,
mit kurzen Laststufen (tioo + 1h) solche von ¢’, = 400 bis 600 kPa. Dies war bei der erwahnten Schiit-
tung entscheidend, die Proben hatten eine effektive Uberlagerungsspannung von 150 bis 300 kPa, die
aufgebrachte Last betrug 150 bis 250 kPa, die gesamte Vertikalspannung erreichte 300 bis 500 kPa.
Die detaillierte Untersuchung zeigte, dass die Zusatzbelastung im Bereich der Vorbelastung verblieb.
Dieses Vorgehen ist in der amerikanischen Norm ASTM D 2435 als Methode b genormt.
Zusammendrickungsversuche kénnen auch mit konstanter Stauchungsgeschwindigkeit (Constant
Rate of Strain, CRS) und Messung der entwickelten Porenwasserspannung durchgefuhrt werden.
Beim Ubergang vom vorbelasteten in den normal konsolidierten Zustand steigt die Porenwasserspan-
nung rasch an und aus dem Knick des Anstieges kann der Uberkonsolidierungsgrad abgeschatzt
werden. Im Rahmen eines Forschungsprojektes der EPFL konnten solche Versuche parallel zusatz-
lich durchgefliihrt werden. Die Resultate sind in Abschnitt 5.2 dargestellt und erlautert.

5 Untersuchungen im Ton von Belp

Die Baugrunduntersuchungen in Belp wurden fir zwei unterschiedliche, 800 m voneinander entfernte
Bauvorhaben in dhnlichem Untergrund durchgefiihrt, die Resultate dieser Untersuchungen werden
zusammen dargestellt und verglichen.

5.1 Untersuchungen im Feld

Bei jedem Bauvorhaben wurden eine Sondierbohrung und drei bzw. zwei Drucksondierungen nach
Vornahme einer Vorbohrung durch den Gberlagernden Kies gemass Tabelle 1 durchgefiihrt.

Table 1. Im Feld durchgefiihrte Untersuchungen
Type oftest RB1-1  CPTU-1-1 CPTU1-2 CPTU1-3 RB2-1 CPT2-1 CPT2-2

m m m m m, m m
Anfang 0 5 5 5 0 7.5 7.5
Endtiefe 40 25 25 25 15 25 25
DMT 1 16.2-18.0 8.2-10.0

DMT 2 21.2-23.0 12.2-14.0

DMT 3 28.2-30.0

DMT 4 36.2-37.4

Osterberg 19.3-19.6 10.5-11.0

Probe 25.3-26.7 14.4-15.0

Die Messresultate der Sondierfirma wurden in elektronischer Form aufgezeichnet und als Rohdaten
(fs, qc, Uy) geliefert. Eine Interpretation der Daten erfolgte durch den projektierenden Ingenieur, insbe-
sondere wurde die mit dem Flachdilatometer DMT ermittelte undrainierte Scherfestigkeit verwendet,
um den Faktor Ny zu kalibrieren, mit dem bei der Drucksonde CPT aus dem spezifischen Spitzenwi-
derstand des Kegels q. die undrainierte Scherfestigkeit ermittelt wird. Die detaillierte Auswertung der
Daten der Drucksonden erfolgte mit einem kommerziellen Programm und die Resultate wurden mit
Tabellenprogrammen weiterbearbeitet. In Abb. 6 und 7 sind die undrainierten Scherfestigkeiten dar-
gestellt. Diese sind fiir beide Bauwerke vergleichbar, beim Gewerbebau ist eine grossere Streuung
auszumachen, deren Ursache aber nicht im Detail ermittelt werden konnte.

Messungen am Bohrkern mit dem Taschenscherfliigel ergaben undrainierte Scherfestigkeiten von 50
bis 60 kPa praktisch unabhangig von der Tiefe. Diese Werte sind wesentlich tiefer als die mit CPT-U
und DMT ermittelten Werte und sind als unzuverlassig zu betrachten. Sie entsprechen praktisch den
gestorten Scherfestigkeiten der Seetone, vgl. Abb.7.
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Abb. 6. Undrainierte Scherfestigkeit unter Ge- Abb. 7 Undrainierte Scherfestigkeit unter ARA
werbebau ermittelt mit DMT und kalibrierten ermittelt mit DMT, kalibrierten Werten aus CPT
Werten aus CPT. und Scherfligelversuchen aus dem Jahr 1966.

Der Bereich zwischen 4 und 8 Meter besteht nur unter dem Gewerbebau aus Ton, dieser ist starker
vorbelastet. Die Messungen mit dem Flachdilatometer zeigen, dass unter 25 Meter Tiefe die undrai-
nierte Scherfestigkeit starker ansteigt, deshalb muss davon ausgegangen werden, dass diese untere
Schicht von einem zwischeneiszeitlichen Gletschervorstoss vorbelastet wurde.

Fir die Beurteilung des Setzungsverhaltens sind die Kenntnisse der Vorbelastungsspannungen not-
wendig. Aus den Messungen der CPT-U und der DMT und aus Laborversuchen wurden die Vorbelas-
tungsspannungen ermittelt (Abb. 8 und 9). Mit der Drucksonde ergeben sich Profile der Vorbelastung
Uber die gesamte Sondiertiefe. Aus einem Laborversuch im Oedometer ergibt sich jeweils nur ein
Punkt.
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Abb. 8. Vorbelastungsspannungen ermittelt
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5.2 Laboruntersuchungen

Laborversuche sind nétig, um die Verformungseigenschaften im Vor- und Erstbelastungsbereich zu-
verlassiger zu ermitteln. Die mit in Oedometern durchgefuhrten Konsolidationsversuche wurden mit
unterschiedlichen Methoden belastet, die Versuche fur den Gewerbebau mit Laststufen von 24 Stun-
den Dauer, parallel konnte im Rahmen eines Forschungsprojektes der EPF Lausanne ein Oedometer
mit konstanter Stauchungsgeschwindigkeit durchgefiihrt werden. Die beiden Oedometer fir die ARA
wurden mit verklrzten Laststufen durchgefiihrt, welche tigo + 1h entsprechen, dies entspricht der Me-
thode B nach der amerikanischen ASTM Norm D 2435. Mit dieser Methode wird wahrend der Laststu-
fen weniger Sekundarsetzung erzeugt und die Vorbelastungsspannung wird héher und entspricht
deshalb mehr der wirklichen Vorbelastung. Diese Feststellung wurde schon beim Bau der Schiittung
Ittigenmosli gemacht (Steiner, 1993), wo dies wesentliche Auswirkungen auf die Beurteilung der Si-
cherheit hatte. Bei den vorliegenden Versuchen bestatigt sich dieser Unterschied, so sind die mit 24
Stunden Laststufen Oedometer ermittelten Vorbelastungsspannungen geringer als die aus dem mit
konstanter Stauchgeschwindigkeiten (CRS) ermittelten Versuche. Die mit kurzen Laststufen ermittel-
ten Vorbelastungsspannungen liegen dazwischen.

Die Klassifikationsversuche sind in Tabelle 2 zusammengefasst. Die Seeablagerungen sind als mage-
rer Ton, CM, nach SN 670 004-2NA klassiert und sehr homogen.

Tabelle 2: Resultate der Laboruntersuchungen: Raumgewichte, Atterberggrenzen, Wassergehalt

Ausroll
Trocken- Wasser Fliess- roll- Plastizi-

Dichte  dichte gehalt  grenze grenze titsindex Liq. Ton Akt.  Klasse
Symbol p Pd w LL PL PI LI q A USCS
Einheit t/m3 t/m3 % % % % -- % --
RB1-1 1.93 1.44 34
RB1-2 1.94 1.48 31.5 376 22.1 154 607 525 0293 CM
RB1 -3 1.91 1.44 333 384 214 169 0.7 568 0298 CM
RB1 -4 1.92 1.47 31.1 404 214 19 051 --—-- CM
B4-1 1.966 1.522 29.2 32.7 18.5 142 079 47 0302 CM
B4-2 1.945 1.486 30.9 31.6 17 146 952 48 0304 CM

Tabelle 3: Kennwerte aus Zusammendriickungsversuchen

Wieder- Erst- Vorbelas- Konsolidations

Porenziffer belastung  Entlastung belastung tungsdifferenz koeffizient
Symbol ¢, C, Cu C. Ac=0,-0’y Cy
Einheit - - - - kPa m?/s
RB1-2 0.851 0.012 0.039 0.322 58 (CRS =208)
RB1-3 0.902 0.009 0.046 0.375 81
B4-1 0.82 0.073 0.045 0.25 124 8-12x 107
B4-2 0.78 0.072 0.045 0.225 147 7-1.1 107

Design  0.90 0.034 0.034 0.285
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6 Folgerungen

6.1 Geotechnische Folgerungen

Aus den Feld- und Laborversuchen konnte nachgewiesen werden, dass der am Ende der Eiszeit im
Becken von Belp abgelagerte Seeton eine Vorbelastungsspannung von 120 bis 200 kPa Uber die ver-
tikale Spannung aufweist, dies entspricht einer flichenhaften Schittung von 6 bis 10 Meter Héhe.

Die Beurteilung setzt den kombinierten Einsatz von Feldversuchen, d.h. Flachdilatometer DMT und
Drucksonden CPT-U und Laborversuchen im Oedometer mit stufenweiser Vorbelastung mit to0 + 1h
voraus.

Fir andere Bauaufgaben wie gréssere Aushibe kdnnten andere Untersuchungen im Labor nitzlich
sein.

6.2 Bautechnische Folgerungen
6.2.1 Gewerbebau

Beim Gewerbebau sind folgende Bodenschichten vorzufinden. Als erstes die Deckschicht aus Verlan-
dungssedimenten (Abb. 10), darunter in 2 bis 4 Meter Tiefe fluvioglaziale Ablagerungen (Schotter) und
danach Seeton (Abb. 11). Der Gewerbebau besteht aus einem vorerst zweigeschossigen Burotrakt
mit der Moglichkeit der Erweiterung um ein drittes Geschoss in Leichtbauweise, dies ergibt eine ver-
teilte Last von 40 kPa. Daneben ist der Produktions- und Lagertrakt von 35 m Breite und 60 m Lange
vorgesehen mit Druckmaschinen und Papierlager, die Last wurde zu 25 kPa abgeschatzt. Die verteilte
grosste Belastung betragt etwa 40 kPa, also einer Schiitthdhe von 2 m Kies.

Setzungsberechnungen zeigten, dass im Seeton Initialsetzungen von etwa 6 mm und Konsolidations-
setzungen von 20 bis 30 mm zu erwarten sind. Die Verlandungssedimente sind mit besserem Material
zu ersetzen, aus Abschatzungen ergaben sich mit vorhandenen Sedimenten bis zu 20 mm Setzungen
und es waren grosse Setzungsdifferenzen zu erwarten gewesen. Mit Materialersatz wurden aus den
oberen Schichten Setzungen von wenigen Millimetern abgeschatzt. Die beiden Gebaude werden mit
durchgehenden Betonplatten auf dem ausgetauschten Boden fundiert.

Abb. 10 Bohrkern beim Gewerbebau durch Deckschicht (0-2m) und fluvioglaziale Ablagerungen (2-
4m) (Schotter).

Abb. 11 Bohrkern im Seeton (4 — 40 m) beim Gewerbebau
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6.2.2 Becken der Pumpstation

Das Speicherbecken bedingte einen Aushub von 5 Meter in den Untergrund. Fir die meisten Lastfalle
bedeutete dies eine Nettoentlastung gegeniiber dem heutigen Zustand.

Ein eher unwahrscheinlicher Zustand mit geflilltem Speicherbecken, aber tiefem Grundwasserstand
ergab eine geringe Zusatzbelastung gegenliber dem heutigen Zustand von etwa 20 kPa. Mit einer
vorhandenen Vorbelastung tiber 120 kPa verbleibt auch dieser Fall im vorbelasteten Bereich. Das Be-
cken ist im Frihjahr 2010 ohne Probleme fertig gestellt worden.

6.3 Folgerungen fur die Versuchsdurchfiuhrung

Unter dem Bohrloch ist der Boden oft bis in etwa 0.5 bis 1.0 m Tiefe gestort. Flachdilatometer DMT
Messungen sollten deshalb genligend tief reichen bis in etwa 2 Meter Tiefe bzw. bis beurteilt werden
kann, dass der gestorte Bereich verlassen ist.

Der Umrechnungsfaktor Ny fur die Abschatzung der undrainierten Scherfestigkeit S, aus dem Spit-
zenwiderstand q. kann an parallel durchgefihrten DMT Versuchen kalibriert werden.

Bei Zusammendriickungsversuchen ist die Durchfihrung der Laststufen entscheidend. Oedometer-
versuche mit 24 Stunden dauernden Laststufen geben zu geringe Vorbelastungsspannungen an. Wir
empfehlen die Anwendung von Laststufen entsprechend der Konsolidationszeit (t1q0) plus eine Stunde
gemass ASTM D 2435, Methode b oder von Versuchen mit konstanter Dehnungsrate (CRS).
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Bestimmung dynamischer Bodenkennziffern

1 Einflihrung
11 Anwendungsbereiche

Moderne Lebensbedingungen und die starker werdende Verflechtung der Infrastruktur erfordern im-
mer mehr Analysen, bei denen die Kenntnisse dynamischer Bodenkennziffern notwendig sind. Bei-
spiele sind die Vorhersage und die Planung von Massnahmen gegen Erschitterungen aus Verkehr,
Bau oder industrieller Tatigkeit sowie Untersuchungen im Rahmen des Erdbebeningenieurwesens.
Bild 1 zeigt, dass diese Problemstellungen einen breiten Bereich der dabei auftretenden Dehnungen
eines Bodenelementes abdecken. So sind bei Erschitterungsproblemen und Maschinenfundamenten
die Dehnungsbereiche sehr klein (Bereich unter 10° % der Schubdehnung) wahrend bei Erdbeben,
Sprengungen oder Waffenwirkungen die Dehnbereiche bis zu Bruchdehnungen gehen kénnen.
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Bild 1: Dehnungsamplituden verschiedener dynamischer Problemstellungen, Feld- und Labor-

versuche (Studer et al. 2007).
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Das Bild 1 zeigt ferner die Dehnbereiche typischer Labor und Feldversuche zur Bestimmung dynami-
scher Bodenkennziffern. Es wird deutlich, dass kein Versuch den ganzen interessierenden Bereich
der Scherdehnungen, zum Beispiel bei Erdbeben, abdeckt. Das heisst, dass oft unterschiedliche Ver-
suche zur Untersuchung des dynamischen Bodenverhaltens bendtigt werden.

2 Bodenmodelle

Obwohl heute komplexe Bodenmodelle existieren, die sowohl Deformations- und Festigkeitsbereiche
gleichermassen erfassen, hat sich in der Praxis noch weitgehend die klassische Trennung in Defor-
mationsberechnung mittels Deformationskennziffern und Bruchuntersuchungen mittels Festigkeits-
kennziffern erhalten.

Boden ist ein drei Phasensystem bestehend aus dem Korngerust, dem Porenwasser und der Poren-
luft. Die bei einer dynamischen Anregung eingeleitete Energie strahlt in Form von Wellen in den Raum
ab. Es werden Raumwellen und Oberflachen unterschieden. Raumwellen treten als Druckwellen und
Scherwellen auf. Eine Druckwelle pflanzt sich im Korngerlst und im Wasser fort, die Scherwelle nur
im Korngerust. Die Druckwellenausbreitungsgeschwindigkeit im Wasser ist sehr stark vom Gehalt der
Porenluft abhangig. Deshalb wird in der Bodendynamik meist der Schubmodul und nicht der Elastizi-
tadtsmodul als relevante Bodenkennziffer verwendet, und in vielen Fragestellungen die Scherwellen
massgebend sind.

Boden ist ausser bei sehr kleinen Dehnungen ein nichtlineares Material. Das Spannungs-
Dehnungsverhalten hangt dabei von einer Vielzahl von Parametern, wie der mittlere Hauptspan-
nungszustand, die Lagerungsdichte, die Belastungsgeschichte, die Korngrossenverteilung etc., ab.
Die wichtigsten Kennziffern fiir Deformationsberechnungen sind bei dynamischen Fragestellungen der
Schubmodul und die Materialdampfung.

Der Winkel der inneren Reibung wird bei den Frequenzen, wie sie bei Erdbeben auftreten, nicht we-
sentlich beeinflusst. Unter dynamischen Lasten kann sich aber ein unter sonst statischen Lasten dra-
nierter Boden, wie zum Beispiel ein Kies-Sand, undrainiert verhalten. Ebenso treten bei dynamischen,
namentlich zyklischen Wechsellasten, Phdanomene auf, die unter statischen Lasten unbekannt sind.
Bei gesattigten, speziell kohasionslosen Béden mit steiler Korngréssenverteilung werden unter Wech-
selscherspannungen Porenwasserdruckanstiege beobachtet, die die Scherfestigkeit herabsetzten. Im
Extremfall kann es dabei zu einer Bodenverflissigung kommen, bei der der Boden sich voriiberge-
hend wie eine schwere Flussigkeit verhalt. Diese Porenwasserdruckanstiege mussen sowohl bei De-
formations- wie auch bei Festigkeitsuntersuchungen bericksichtigt werden.

Im Folgenden soll auf die in der Praxis am meisten verwendeten Materialgesetze namentlich fir De-
formationsberechnungen eingegangen werden.

21 Linear elastisches Bodenmodell

Wie aus Bild 2 bzw. Bild 3 hervorgeht, verhalt sich Boden im sehr kleinen Dehnungsbereich weitge-
hend linear elastisch. Bei Erschitterungsproblemen, Maschinenfundamenten und bei seismischen
Prospektionsuntersuchungen darf deshalb mit linearelastischen Bodenmodellen gearbeitet werden.
Bei der Berechnung von Maschinenfundamenten darf der linear elastische Ansatz verwendet werden,
wenn auch bei langjahrigem Betrieb keine plastischen Deformationen auftreten.

Es dirfen im Allgemeinen folgende vereinfachte Annahmen gemacht werden:

¢ Konstantes Schermodul G flr eine Bodenschicht.

e Wichtigster Parameter — Schwellengeschwindigkeit vs. Die Schwellengeschwindigkeit v korre-
liert mit dem Schermodul G entsprechend der Gleichung (1). Das gleiche gilt fir die Kompres-
sionswellengeschwindigkeit und dem Elastizitdtsmodul E entsprechend der Gleichung (2) fur
den elastischen Halbraum.

v= [ (1)

A+2G 1-v E
Up - \/ p - \/(1+v)(1—2v)\/% (2)
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o Die Dichte p des Bodens zeigt im Vergleich zum Schermodul G nur eine geringe Variation.
Fur viele Anwendung ist deshalb eine gute Schatzung der Dichte des Untergrundes ausrei-
chend.

e Die Materialdampfung darf im Allgemeinen vernachlassigt werden, da sie im Vergleich zur ge-
ometrischen Dampfung sehr klein ist. Die geometrische Dampfung entspricht der Amplituden-
reduktion mit der Distanz infolge der geometrisch sich ausdehnenden Oberflache der Wellen-
front bei gleichbleibendem Energiegehalt.

2.2 Linear aquivalente Bodenmodelle

Linear-aquivalente Bodenkennziffern sind das zurzeit im mittleren Dehnungsbereiich bei Erdbebenana-
lysen am meisten angewendete Bodenmodel. Linear aquivalenten Bodenkennziffern sind deshalb so
beliebt, da die Nichtlinearitat des Bodens unter zyklischen Lasten iterativ berticksichtigt werden kann.
Allerdings kénnen plastische Enddeformationen infolge eines Erdbebens damit nicht ermittelt werden.

An Hand eines Scherversuches soll das Model erklart werden. Der Schermodel G des Bodens ist ab-
hangig von der aufgebrachten Scherdehnung y einer Belastung. Mit zunehmender Scherdehnung y
verringert sich der Schermodul G des Bodens. Durch eine iterative Berechnung kann in einer Analyse
die Abnahme des Schermoduls bericksichtigt werden. Daraus ergeben sich sogenannte linearaquiva-

lente Bodenkennziffern, da der Schermodul der Scherdehnung angepasst wird, aber firr diesen Be-
reich linear approximiert wird.
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Bild 2: Zyklische Belastung, a) Belastungsverlauf im Scherversuch, b) Hysterese-Schleifen bei
unterschiedlichen Amplituden (Studer et al. 2007)

Die Materialddmpfung lasst sich aus der Flache der Hysterese ableiten (Details siehe Studer et al.
2007)

Aus den Resultaten fur den Schubmodul und die Dampfung lasst sich ein Verlauf mit der Dehnung
gemass Bild 3 ableiten.

Schermodul G
Dampfungsmass D

v
v

Scherdehnung y Scherdehnung y

Bild 3: Schubmodul und Dampfung in Abhéangigkeit von der Dehnung (Studer et al. 2007).
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2.3 Nichtlineare Bodenmodelle

Moderne numerische Berechnungsprogramme, mit denen dynamische Phanomene in der Bodenme-
chanik modelliert werden kénnen, bieten auch die Méglichkeit nichtlinearer Berechnungsmethoden.

Beispielsweise kénnen mit den Finite-Elemente Programmen Plaxis 2D v9 (Brinkgreve et al. 2008)
und Z_Soil.PC 2009 (ZACE 2009) dynamischen Berechnungen im Zeitschrittverfahren durchgefihrt
werden. Nichtlineare plastische Stoffgesetze wie Hardening-Soil und Hardening-Soil-Small ermégli-
chen die spannungsabhangige Modellierung des Schermoduls. Hardening-Soil-Small bertcksichtigt
zusatzlich die Dehnungsabhangigkeit des Schermoduls mittels eines hyperbolischen Ansatzes. Bo-
denverflissigung kann mit diesen beiden Programmen nicht simuliert werden.
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Bild 4: Funktionen zur Beschreibung des Verfliissigungsverhaltens von Béden a) Porenwas-
serdruckfunktion; b) Verflissigungs-Widerstandsfunktion (Krahn 2004).

Alternativ bietet die FE-Software QUAKE/W von Geo-Slope International Ltd (Krahn 2004). die M6g-
lichkeit der nichtlinearen Berechnung unter Ansatz eines linear aquivalenter Schermoduls und der Be-
ricksichtigung dynamisch induzierter Porenwasserdriicke. Der Porenwasserdruckanstieg wird mittels
zwei Funktionen, der Porenwasserdruckfunktion und der Verflissigungs-Widerstandsfunktion model-
liert (sieheBild 4). Die Porenwasserdruckfunktion beschreibt die Abhangigkeit des Porenwasserdruck-
anstieges von der Zyklenzahl. Die Verflissigungs-Widerstandsfunktion beschreibt das Einsetzen der
Bodenverflissigung nach einer bestimmten Zyklenzahl in Abh&ngigkeit vom Verhaltnis der Scher-
spannung zur mittleren Normalspannung. Beide Funktionen stehen im direkten Zusammenhang.

Es gibt noch weiter nichtlineare Bodenmodelle, wie zum Beispiel die Modellierung zyklischer Mobilitat
nach lai et al. (1992), auf die hier aber nicht im Detail eingegangen wird. Alle komplexen Stoffmodelle
haben jedoch Eins gemeinsam, sie erfordern eine Kalibrierung der Modellparameter durch Versuche.
Fir einfache Stoffmodelle existieren haufig Erfahrungswerte der Parameter, die auf komplexe Modelle
nicht Gbertragbar sind. In den Handblchern der Software finden sich im Allgemeinen Hinweise zu den
Stoffmodellen und Referenzen zu deren Bestimmung. Fir die genaue Ermittlung komplexer Stoffpa-
rameter sind zum Teil umfangreiche und aufwendige Versuchsprogramme erforderlich.

3 Auswahlkriterien des Untersuchungsprogramms

Die Wahl des Untersuchungsprogramms, namentlich ob Labor- oder Felduntersuchung, hangt we-
sentlich von der Fragestellung ab. So wird man sich bei Fundationsproblemen stark auf Felduntersu-
chungen abstiitzen, wahrend man sich zum Beispiel fir Schwingungsuntersuchungen an einem kiinst-
lich geschitteten Damm stark auf die Laboruntersuchungen konzentriert. Die Problematik der gestor-
ten / ungestorten Bodenproben ist gleich zu bericksichtigen, wie bei allen bodenmechanischen Unter-
suchungen.
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Tabelle 1: Versuche zur Bestimmung dynamischer Bodenkennwerte

G-Modul E-Modul Dampfung Festigkeit
Gmax Gleax Emax ElEmax Dmax D(’Y)
Feldversuche
Reflexionsseismik X
Refraktionsseismik X
Crosshole-Seismik X X
SASW / MASW X X
Laborversuche
Ultraschall X X
Resonant-Column X X X X X X
Zykl. Scherversuch X X X
Zykl. Triaxialversuch (x) X X X
Zykl. Torsionsversuch X X X
Bender-Elemente X X
Tabelle 2: Ubersicht der Vor- und Nachteile dynamischer Feldversuche
Methode Vorteile Nachteile

Oberflachenseismik

keine grossen Emissionen
relativ kostenginstig, schnell
auf allen Béden maoglich

schwierige Dateninterpretation
keine Probenentnahme

Reflexion- / Refraktionsseismik,
Hybridseismik

umfangreiche Auswertung

SASW, MASW

2.T. grosse Interpretationsmdg-
lichkeiten

Bohrlochgeophysik

Probenentnahme mdglich

relativ hohe Kosten
Stérungen infolge Bohrungen

Downhole / Crosshole

diskrete Werte vg, v,

Tomographie

2-dimensional

spezielle Ausristung

Dynamische Eindringversuche

grosse Datenbasis
einfache Ausristung

nicht wiederholbar
mittlere Kosten

Dynamic-Cone-Penetration-Test
DCPT

einfache Prozedur

keine Standards, variierende
Resultate

SPT

Probenentnahme

variierende Ausrustung
unregelmassige Intervalle

Becker Hammer

im Kies anwendbar

Energiekalibrierung erforderlich

Weggesteuerte Drucksondierungen

kontinuierlicher Datenverlauf
relativ preisglinstig, schnell
standardisiert

partiell limitierte Datenbasis
keine Probenentnahme
limitierte Tiefe

Piezocone CPTU

Porenwasserdruckmessung

Seismic Piezocone SCPTU

kombinierte Downhole-Seismik
mit CPTU bei geringen Mehr-
kosten

Tiefe < 50 m abhangig vom Bo-
den

127




Tabelle 1 zeigt eine Ubersicht der gebrauchlichsten Untersuchungsmethoden im Feld und im Labor
zur Bestimmung der maximalen Schubmoduln G, (entspricht Schubmodul bei kleinen Dehnungen),
dem Verlauf von G/G,,,, der Materialdampfung sowie der Festigkeitseigenschaften. Tabelle 2 listet
die Vor- und Nachteile der verschieden Untersuchungsmethoden auf, welche in Kapitel 4 naher be-
schrieben werden.

4 Ermittlung der Bodenkennwerte fiir Schwingungsberechnun
gen im kleinen Dehnungsbereich

4.1 Feldversuche

Aus Felduntersuchungen lasst sich der Schubmodul bei kleinen Dehnungen bestimmen. Sie beruhen
auf der Messung der Scherwellenausbreitungsgeschwindigkeit. Der Vorteil der Felduntersuchungen
ist, dass die Verhaltnisse real erfasst werden und weitgehend die Probleme, die bei einer Probenent-
nahme auftreten, nicht vorhanden sind. Aus Felduntersuchen kann die Materialdampfungen nicht er-
mittelt werden, da die Materialdampfung im Vergleich zur geometrischen Dampfung sehr klein ist.

Die Genauigkeit der Resultate ist weitgehend davon abhangig, wie zuverlassig die Scherwellenaus-
breitungsgeschwindigkeit gemessen werden kann. Dies ist oft nicht einfach, da die Druckwellenge-
schwindigkeit grésser als die Scherwellenausbreitungsgeschwindigkeit ist und deshalb zuerst beim
Empfanger eintrifft.

4.1.1 Bohrlochseismik

Crosshole

Bei der Crosshole-Messung wird die Scherwellengeschwindigkeit zwischen Quelle und Aufnehmer
oder zwischen zwei Aufnehmern gemessen. Dabei ist wichtig, dass wirklich die direkte Welle gemes-
sen wird und nicht eine refraktierte Welle aus einer benachbarten steiferen Schicht. Um gleiche An-
kopplungsverhaltnisse bei den Aufnehmern zu erzielen, sind 3 Bohrungen vorteilhaft. In den letzten
Jahren hat sich gezeigt, dass auch mit nur 2 Bohrlocher gute Resultate erreicht werden kénnen. Der
Verzicht auf ein drittes Bohrloch bringt natlrlich Kosteneinsparungen.

Deshalb sind folgende Punkte wesentlich:

e Die Bohrlécher missen mit Kunststoff verrohrt sein.

e Die Abstande der Bohrungen muissen relativ klein sein. Bei geschichteten Béden 5 bis 12 Me-
ter, bei homogenen Bdden sind grossere Abstande moglich.

e Die Bohrlécher missen sowohl vertikal wie horizontal gegeneinander genau vermessen sein.

e Es ist wichtig, die Einsatze der Scherwellen genau zu ermitteln. Dazu sind Quellen, die polari-
sierende Wellen erzeugen (siehe Bild 5b) und Signalenhancement Prozeduren vorteilhaft.
Gleichung (1) zeigt dass sich eine Ungenauigkeit von 10% bei vs mit 20% beim Schubmodul
auswirkt.

e Ungenauigkeiten sind beim Ubergang zu oder von einer steifern Schicht zu erwarten.

e Zu beachten ist, dass viele Felsformationen anisotropes Verhalten aufweisen. Das bedeutet,
dass die Wellenausbreitungsgeschwindigkeit vertikal wandernder Wellen unterschiedlich zu
horizontal wandernden Wellen ist.

Crosshole-Messungen ergeben bei der richtigen Durchflihrung allgemein die genausten Resultate.

128



Aufzeichnungsgerat
\

® ® v =-500mis
sandiger Ton
9 N Schlagrichtung:

5m > Geophon 2 \M\/\/\/\"
- aufwarts

Geophon 3

/
Bohrloch 1 /Bohrloch 2 Bohrloch 3 — 12 ms T B

Schlagein - .

|
Geophon 2 |
) Aufnehmer ‘ abwarts
richtung —— — —» —» —= [ —> —> —» —» Geophon 3
(Quelle)

(@) (b)

Bild 5: Crossholemessung, a) Messprinzip mit Erregerquelle und Empféangern in 2 Bohrléchern,
b) Seismogramm mit Ankunftszeiten der Scherwellen in Bohrloch 2 und 3 (Studer et al. 2007).

Downhole

Bei der Downhole-Messung wird die Scherwellenausbreitungsgeschwindigkeit zwischen der Quelle
an der Oberflache und dem Aufnehmer im Bohrloch gemessen. Bild 6 zeigt den prinzipiellen Aufbau.
Dabei wird der Messaufnehmer schrittweise fir verschiedene Einzelmessungen von der Oberflache
tiefer ins Bohrloch eingeflhrt. Auch hier ist es wichtig, dass das Bohrloch kunststoffverrohrt ist. Die
Genauigkeit der Resultate ist im Vergleich zur Crosshole-Messung geringer, da sich Ungenauigkeiten
mit der Tiefe aufsummieren. Bild 7 zeigt Beispiele fiir die Anregung von Druckwellen und Scherwellen.
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Bild 6: Prinzip der Downhole-Messung, a) Versuchsaufbau in Grund und Aufriss, b) Auswer-
tung der Wellenlaufzeiten (Studer et al. 2007).

Uphole

Das Prinzip der Uphole-Messung ist analog zur Downhole-Messung, nur dass die Quelle im Bohrloch
sitzt und sich das Messgerat an der Oberflache befindet.

Seismische Tomographie

Mit der immer grésseren Leistungsfahigkeit der Auswertungscomputer haben sich in den letzten Jah-
ren auch 2-dimensionale und 3-dimensionale Tomographie, vorerst im Fels aber auch in letzter Zeit im
Lockergestein, fest etabliert. Dabei werden in Bohrléchern die Signale von mehreren Quellen mit meh-
reren Aufnehmer gleichzeitig registriert oder bei der Auswertung tberlagert. Damit kdnnen rdumliche
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Bilder der Scherwellenausbreitungsgeschwindigkeiten erzeugt werden. Bild 8 und 9 zeigen Prinzip
und Resultate der Bohrlochtomographie. Natirlich ist eine seismische Tomografie vergleichsweise
teuer und ist deshalb nur bei Grossprojekten angezeigt.

(@) (b)

Bild 7: Anregung von a) Kompressionswellen mit Hammerschlag auf eine Stahlplatte,
b) Scherwellen mit horizontalem Hammerschlag gegen eine im Boden verankerte Holzbohle
(Frei 2009).

% Field UST
KN

Bild 8: Seismische Tomographie, schematische Darstellung der Anordnung von Quellen und
Empfanger (Nagra 1999).

Scherwellengeschwindigkeit (m/s)

Bild 9: Ergebnis einer seismischen Tomographie (Nagra 1988).
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Bohrlochlogging

Mit speziellen Bohrlochaufnehmern lassen sich in einem Bohrloch unterschiedliche geophysikalische
Gréssen messen, so auch z.B. die Scherwellenausbreitungsgeschwindigkeit entlang der Bohrloch-
wandung mit zwei auf der Sonde Ubereinander angeordneten Messaufnehmern.

4.1.2 Oberflachenseismik

Die Oberflachenseismik ist eine zerstérungsfreie Messmethode, mit der die Wellengeschwindigkeiten
verschiedener Bereiche des Untergrundes bestimmt werden kénnen. Aus den Messwerten lasst sich
der Schichtenaufbau ableiten. Die Grundlage der Methodik bildet die Reflektion und Refraktion von
mechanischen Wellen an Schichtgrenzen, die mit dem Snellschen Gesetz beschrieben werden kon-
nen (siehe Bild 10). Eine einfallende Welle im Winkel i; wird mit dem gleichen Winkel i; an der
Schichtgrenze reflektiert. Ein Teil der Wellenenergie wird refraktiert und im Winkel i, abgestrahlt. Der
Refraktionswinkel i, ist abhangig vom Einfallswinkel und dem Verhaltnis der Wellenausbreitungsge-
schwindigkeiten der beiden angerenzenden Schichten. Ab einem bestimmten kritischen Winkel i, tritt
Totalreflektion auf, und es wird keine Welle refraktiert, wenn die Wellenausbreitungsgeschwindigkeit
der Schicht 1 kleiner ist als die Wellengeschwindigkeit der Schicht 2.
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Bild 10: Snellsches Gesetz zur Wellenreflektion und —refraktion an einer Schichtgrenze.

Refraktionsseismik

Die Refraktionsseismik dient dem globalen erfassen der Untergrundstruktur und dem Ermitteln der
Wellenausbreitungsgeschwindigkeit der Bodenschichten. Das Prinzip der Refraktionsseismik zeigt
Bild 11. Eine Quelle an der Oberflache strahlt Wellen in den Untergrund ab, die sich an Schichtgren-
zen entlang ausbreiten, refraktiert und an die Oberflache zuriickgeworfen werden. Dort wird die refrak-
tierte Welle von einer Empfangerreihe aufgezeichnet. Bei einer begrenzten Anzahl von Empfangern
kénnen diese umgesetzt werden, wenn die Erregerqueller am Standort bleibt und das gleiche Signal
erneut erzeugt. Die rdumliche Auslegung der Empfénger entspricht mindestens dem vierfachem der
Erkundungstiefe. Die Messung und Auswertung erfolgt durch Spezialfirmen
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Bild 11: Schema des Versuchsaufbaus und Wellengangs bei der Refraktionsseismik (Frei
2009).
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Bild 12 zeigt die Auswertung der Wellenmesswerte in Form eines Entfernungs-Laufzeit-Diagramms.
Dabei wird die Entfernung der Geophone zur Erregerquelle aufgetragen. Wenn die Erregerquelle ver-
schoben wird kann Uber die gemeinsame Mittenposition (CMP) eine Serie von Entfernungs-Laufzeit-
Diagrammen fir alle unterschiedlichen Erregerquellstandorte aufgetragen werden (Bild 13).
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Bild 12: 2-dimensionales Entfernungs-Zeit Diagramm fiir die Ableitung der Wellengeschwindig-
keiten aufgrund des Impedanzkontrasts der Bodenschichten (Frei 2009).
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Bild 13: 3-dimensionales Entfernungs-Zeit Diagramm zur Auswertung der Refraktionsmessun-
gen (CMP — Common Mid Point, Punkt zwischen 2 Messsensoren) (Frei 2009).

Aus der Serie von Laufzeitmessungen an verschiedenen Erregerquellstandorten entlang eines Profils
(Bild 13) kann ein Messquerschnitt ausgewertet werden. Die Darstellung erfolgt anhand der raumli-
chen Verteilung der Kompressionswellengeschwindigkeit Uber die Tiefe entlang des Messprofils
(Bild 14). Die Steifigkeit des Untergrundes ist proportional zur Wurzel der Wellenausbreitungsge-
schwindigkeit (siehe Gleichung 2). Der Felsuntergrund kann am Beispiel von Bild 14 deutlich identifi-
ziert werden.
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Bild 14: Darstellung der Messergebnisse mittels Refraktionsseismik, Verteilung der Kompres-
sionswellengeschwindigkeit liber einen Messquerschnitt (Frei 2009).
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Reflexionsseismik

Die Reflexionsseismik dient dem globalen erfassen des Untergrundes und dem Ermitteln der Wellen-
ausbreitungsgeschwindigkeit der Bodenschichten. Das Prinzip zeigt Bild 15. Eine Quelle an der Ober-
flache strahlt Wellen in den Untergrund ab, die an Schichtgrenzen reflektiert und an die Oberflache zu-
rickgeworfen werden. Die Auslegung der Empfanger entspricht etwa der Erkundungstiefe. Weiche
Schichten unter harten kénnen nicht erkannt werden. Die Messung und Auswertung erfolgt durch
Spezialfirmen. Bild 16 zeigt beispielhaft die Aufzeichnung der Wellenmessung aus der Reflexions-
seismik.
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Bild 15: Schema des Versuchsaufbaus und des Wellengangs bei der Reflexionsseismik (Frei
2009).
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Bild 16: Darstellung der Messergebnisse mittels Reflexionsseismik, Querschnitt tiber Reflexi-
onstiefe (gleicher Querschnitt wie in Bild 14) (Frei 2009).
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Hybridseismik

Die Methoden der Refraktions- und Reflexionsseismik haben ihre Vor- und Nachteile. Tabelle 3 zeigt
einen Vergleich der beiden Methoden bezlglich ihrer Eignung fiir bestimmt Aufgaben. Anhand der
Ubersicht wird deutlich, dass sich beide Methoden erganzen und eine Kombination sinnvoll ist, um die
Vorteile jeder Methode zu nutzen. Mittels moderner Rechentechnik ist es moglich die Auswerteverfah-
ren der Refraktions- und Reflexionsseismik zur Hybridseismik zu kombinieren und in einem Re-
chenalgorithmus zu analysieren. Die Datengrundlage fiir die Refraktions- und Reflexionsseismik ist
identisch, aber die Auswertung wird unabhangig voneinander durchgefihrt. Am Ende erfolgt die Zu-
sammenfassung der einzelnen Ergebnisse zum Resultat der Hybridseismik. Durch die unabhangige
Auswertung der Messwerte ergibt sich eine gréssere Zuverlassigkeit der Resultate. Ein Beispiel des
Ergebnisses der Hybridseismik ist in Bild 17 dargestellt. Hybridseismik wird von Spezialfirmen durch-
gefihrt und erfordert Erfahrung in der Auswertung und Interpretation der Daten.

Tabelle 3: Vergleich von Refraktions- und Reflexionsseismik

Refraktion Reflexion
Auflésung in geringer Tiefe (bis 10 m) gut begrenzt
Auflésung in grosserer Tiefe (ab 20 m) begrenzt gut
Untersuchungstiefe begrenzt hoch
Erkundung der Untergrundqualitat gut schlecht
Erkundung inverser Bodenprofile gut schlecht
Erkundung von Verwerfungen begrenzt gut
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Bild 17: Darstellung der Ergebnisse der Hybridseismik, Uberlagerung der Ergebnise aus Re-
fraktion (Bild 14) und Reflexion (Bild 16) (Frei 2009).

SASW

Die Spektralanalyse von Oberflachenwellen (Spectral Analysis of Surface Waves — SASW) ist eine
Untersuchungsmethode, die auf der Analyse des Ausbreitungsverhaltens von Rayleigh-
Oberflachenwellen basiert (z.B. Nazarian et al. 1983, Nazarian 1984, Gucunski & Woods 1991). Das
Wirkprinzip ist in Bild 18a dargestellt und beruht auf der unterschiedlichen Eindringtiefe der Oberfla-
chenwellen verschiedener Wellenldngen in den Boden. Wellen grdsserer Wellenldnge haben auch ei-
ne grossere Eindringtiefe in den Untergrund. Durch die unterschiedliche Eindringtiefe werden auch die
Eigenschaften unterschiedlich tief liegender Bodenschichten in der Wellencharakteristik wiedergege-
ben. Damit lasst sich zerstorungsfrei ein Bodenprofil der Schwerwellengeschwindigkeit bestimmen.
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Urspringlich bestand der Messaufbau aus mindestens 2 Geophonen und einer Erregerquelle
(Bild 18b). Es wurden unterschiedliche Messaufnehmerabstéande nacheinander untersucht, wobei die
Erregerquelle den gleichen Abstand hatte, wie die Geophone untereinander. Zum Ausgleich von ge-
neigten Schichtungen wird auch einer Reverse Messung durchgefiihrt, bei der die Erregerquelle auf
die andere Seite der Messanordnung platziert wird. Als Erregerquelle dient im Allgemeinen ein schwe-
res Fallgewicht.

Air Rayleigh Wave Vertical Particle Motion
Layer 1 D I~’R1

.......................................... ~"R2  Vertical Dynamic Source:
Forward Configuration

£
Layer 2 o
@
Q

Material Short Longer N =

Profile Wavelength~gq  Wavelength~7.g, "dy- Forward | dp dq- Reverse

(a) (b)

Bild 18: Spektralanalyse von Oberflaichenwellen, a) Wirkprinzip und Ausbreitung von Raylei-
ghwellen, b) Messaufbau (Nazarian et al. 1983),

¥
A

Die Auswertung der Messdaten erfolgt in einer Serie von Analyseschritten. Zuerst werden die Mess-
signale mittels Fourier-Transformation in den Spektralbereich transformiert. Anschliessend werden
das Kreuz-Leistungs-Spektrum und das Phasenspektrum unterschiedlicher Messgebersignale be-
rechnet. Kernstlick der Datenverarbeitung ist dann die Bestimmung der Dispersionskurve der Raylei-
ghwellen (Bild 19 a). Dispersion bedeutet, dass die Phasengeschwindigkeit der Oberflachenwellen
von der Wellenlédnge bzw. von der Frequenz abhéangig ist. Die Dispersionskurve bildet die Charakteris-
tik des Standortes ab.
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Bild 19: Auswertung der SASW Messung, a) gemessene Dispersionskurven der Rayleighwel-
len, b) Ableiten eines Bodenmodells (Nazarian 1984).

In einem zweiten Auswerteschritt wird durch Inversion aus der Dispersionskurve ein Bodenprofil ermit-
telt. Bei sehr einfachen Auswerteverfahren wird direkt aus der Dispersionskurve das Bodenprofil be-
stimmt (Bild 19b). In fortgeschrittenen Verfahren erfolgt die Inversion der Dispersionskurve durch eine
nichtlineare Optimierung. Fir ein anfanglich gewahltes numerisches Bodenprofil wird eine theoreti-
sche Dispersionskurve berechnet. Diese theoretische Kurve wird dann mit der gemessenen Dispersi-
onskurve verglichen und solange variiert bzw. optimiert, bis eine gute Ubereinstimmung der gemesse-
nen und berechneten Dispersionskurven erzielt wird (Bild 20).
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Bild 20: a) Dowhole-Messungen mit gemitteltem Profil und durch Inversion berechnetes Bo-
denprofil am Ende des Optimierungsprozesses der SASW, b) gemessene und durch Inversion
berechnete Dispersionskurve am Ende des Optimierungsprozesses der SASW (Park et al.
1997).

Die Inversionsberechnungen sind zum Teil sehr kompliziert, da in der Feldmessung auch verschiede-
ne hohere Modi der Oberflachenwellen enthalten sind, welche bei ungiinstiger Bodenschichtung stark
an Bedeutung gewinnen. Der Inversionsalgorithmus wird dementsprechend komplexer, wenn man
solche Effekte mit bericksichtigen mdchte. Die Eindeutigkeit der gemessen Dispersionskurven ist
ebenfalls begrenzt, so dass es eine Bandbreiten von theoretischen Bodenprofilen gibt, die fast identi-
sche theoretische Dispersionskurven erzeugen.

MASW

Die MASW Methode (Multichannel Analyis of Surface Waves) ist eine Weiterentwicklung der SASW
Methode. Zur Messung der Oberflachenwellen werden demnach nicht nur zwei sondern eine ganze
Reihe von Messsensoren (Geophonen) verwendet. Der Aufbau kann in einer Reihe (Bild 21) oder
auch in einer flachigen Anordnung (Bild 22) erfolgen. Als Erregerquellen dienen im Allgemeinen Fall-
gewichte, aber es kdnnen auch Wellen der Bodenunruhe (ambiente Wellen) ausgewertet werden.

Seismograph

Seismic Source

Charnel # Receivers

Bild 21: Versuchsaufbau fiir die MASW-Messung (Park et al. 1997)
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Bild 22: Layout einer Arraymessung zur Analyse von Oberflachenwellen, die durch ambiente
Schwingungen erzeugt werden (Résonance 2009).

Bild 23 zeigt die Dispersionskurve einer MASW Messung fiir einen Standort. Durch den Einsatz vieler
Geophone und die spezielle Auswertung der Schwingungsmesswerte, lassen sich auch die héheren
Modi der Oberflachenwellen analysieren. Im Bild 23 erkennt man die hoheren Modi als dunkle Ab-
schnitte oberhalb der Grundline. Die Bestimmung eines Bodenprofils fiir einen bestimmten Standort
erfolgt dann analog zur Methode der SASW (Bild 24). Durch Inversionsrechnung und Optimierung
wird ein theoretisches Bodenprofil berechnet, welches die Charakteristiken der gemessenen Dispersi-
onskurve wiedergibt.
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Bild 23: Zwischenresultat einer MASW Messung, Dispersionskurve der Phasengeschwindigkeit
(Frei 2009).
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Bild 24: Resultat der MASW, Bodenprofile der Scherwellengeschwindigkeit (Frei 2009).
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Bild 25: Dispersionskurven von Oberflachenwellen durch passive ambiente Anregung (oben),
durch aktive Anregung (Mitte) und durch Kombination aktiver und passiver Dispersionskurven
(unten) zur Vergrosserung der Frequenzbandbreite, 2 Beispiele unterschiedlicher Standorte -

links und rechts (Park 2008).
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Bild 25 zeigt ein kombiniertes Verfahren der MASW Methode anhand von 2 Beispielstandorten links
und rechts in der Abbildung. Durch unterschiedliche Anregungsarten, Bodenunruhen (Bild 25 oben)
und aktiver Anregung mit Fallgewicht (Bild 25 mitte), werden verschiedenen Frequenzbereiche ange-
regt. Durch die Zusammensetzung der Dispersionskurven wird eine Verbesserung der Signalqualitat
bewirkt (Bild 25 unten). Anhand der bereinigten Dispersionskurven lasst sich die Unscharfe bei der
Bestimmung des theoretischen Bodenprofils reduzieren.

Ambiente H/V Messungen

Oft muss ein Bodenprofil aufgrund von ungenigenden Messdaten und Aufschliissen erstellt werden.
Das Bodenprofil kann verbessert werden, indem die Eigenfrequenz des Standortes im Feld gemessen
wird. Die Bodenkennziffern des anfanglich und lickenhaft bestimmten Bodenprofils kobnnen so an-
passt und variiert werden, dass die berechnete Eigenfrequenz des Standortes mit der gemessenen
Eigenfrequenz in Ubereinstimmung gebracht wird. Die Messung ist relativ einfach und kostenglinstig.

15

HV

f (Hz)

Bild 26: H/V Kurve aus Standortmessung, bei ca. 3.3 Hz Eigenfrequenz der Lockergesteins-
schicht.
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Bild 27: Resultate des SESAME-Projektes fiir 19 Standorte: a) Vergleich der Frequenz gemes-
sener maximaler Amplifikation horizontaler Bodenbewegung bei Erdbeben mit der Frequenz
gemessener H/V-Maxima, b) Vergleich der gemessenen maximalen Amplifikation horizontaler
Bodenbewegung bei Erdbeben mit der Amplitude gemessener H/V-Maxima (SESAME 2004).

Nakamura (1989) hat festgestellt, dass die Grundfrequenzen einer Bodenschicht mit dem Maximum
des H/V Verhaltnisses (horizontale Uber vertikale Komponente) der Oberflachenwellen tbereinstim-
men. Dies tritt allerdings ausgepragt nur bei starken Impedanzunterschieden (d.h. eine weiche Schicht
liegt auf einer harten Schicht) angerenzender Bodenschichten auf. Bild 26 zeigt das Resultat bei ei-
nem starken Impedanzsprung der Bodenschicht zum Felsuntergrund. Die Eigenfrequenz kann einfach
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bei 3.3 Hz abgelesen werden. Die Amplitude der H/V-Kurve wird gelegentlich als Standortverstérkung
der weichen Bodenschichten bei einem Erdbeben im Vergleich zu einem reinen Felsstandort interpre-
tiert. Diese These entbehrt jeglicher wissenschaftlicher Grundlage.

Bild 27 zeigt die Resultate des internationalen SESAME Projektes (SESAME 2004). Bild 27a zeigt den
Vergleich gemessener maximaler Amplifikation horizontaler Bodenbewegungen bei Erdbeben und der
Frequenz des H/V Maxima an 19 Standorten. Der Vergleich ergibt eine gute Ubereinstimmung der
Frequenzen. Bei Bild 27b, welches die maximale Amplitude zeigt, kann keine Ubereinstimmung bzw.
Korrelation zwischen gemessenen H/V Maxima und der Standortamplifikation festgelellt werden.

4.2 Laborversuche

Neben den bereits erwahnten Feldversuchen gibt es eine Reihe von Laborversuchen zur Bestimmung
dynamischer Bodenkennziffern im kleinen Dehnungsbereich. Im Unterschied zur den Feldversuchen
kann das dehnungsabhangige Materialverhalten und die Materialdampfung untersucht werden. Wie
bei anderen bodenmechanischen Laborversuchen auch ist der Entnahme reprasentativer Bodenpro-
ben besondere Aufmerksamkeit zu widmen. Ferner muss die Problematik der Verwendung von ge-
stérten und ungestdrten Proben genau betrachtet werden. Die Randbedingungen im Versuch muissen
so gewahlt werden, dass anhand der Laborversuche auf das Bodenverhalten im Feld geschlossen
werden kann. In den folgenden Abschnitten werden die beiden Ublichen dynamischen Laborversuche
zur Bestimmung der dynamischen Eigenschaften im kleinen Dehnungsbereich vorgestellt.

4.21 Resonant-Column-Versuch

Der Resonant Column Versuch ist heute ein Standartversuch der Bodendynamik. Er beruht auf der
eindimensionalen Wellenausbreitung. Durch harmonische Anregung einer zylindrischen Bodenprobe
werden Kompressionswellen oder Scherwellen erzeugt. Aus den Resonanzfrequenzen und den geo-
metrischen Abmessungen der Bodenprobe kdnnen Elastizitats- bzw. Schubmodul ermittelt werden.
Die Materialddmpfung lasst sich aus der Form der Resonanzkurve, aus dem Verstarkungsfaktor bei
Resonanz oder aus dem logarithmischen Dekrement bestimmen. Mit modernen Geraten kann heute
der Schubdehnungsverlauf vom kleinen bis in den mittleren Dehnungsbereich ermittelt werden (Bild
30).

Bild 28a zeigt das Schema eines Gerates fur Proben grosseren Durchmessers. Bild 28b zeigt einen
kompakten Tischapparat fur kleinere Proben. Bild 29 zeigt gemessene Resonazkurven einer Boden-
probe, wie sie durch eine Anregung mit Frequenzsweep erzeugt werden. Aus den Resonanzen lasst
sich die Wellenausbreitungsgeschwindigkeit und damit die Deformationskennziffer ermitteln.

(@ Obere Beschleunigungsaufnehmer, vertikal
und horizontal

(® Probebis @ 15cm, h=45cm

® Gummihaut

@ Druckzelle

(® Unterer Beschleunigungsaufnehmer vertikal
und horizontal

® Luftkissen zur Kompensation des Zellen-
druckes

@ 2 Horizontalschwinger fiir Torsionsanre-
gung

Vertikalschwinger

a)

Bild 28: Resonant Column Gerit, a) entwickeltes Grossgerat am IGB der ETH Ziirich (Studer et
al. 2007), b) kompakter Tischapparat von GDS (GDS 2009b).
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Bild 29: Resonanzkurve des Resonant-Column-Versuchs (Studer et al. 2007).
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Bild 30: Ergebnisse der Dehnungsabhangigkeit aus Resonant-Column-Versuchen, a) Verhiltnis
der Schermoduln G/G,,.x, b) Dampfungsverhiltnis (Engel & Lauer 2009).

4.2.2 Bender-Element-Versuch

Bender-Elemente sind Piezokristalle, die sich durch elektrische Signale verformen bzw. umgekehrt bei
Verformung eine elektrisches Signal aussenden. Je nach Kristallstruktur des Bender-Elementes kdn-
nen Scherwellen oder Kompressionswellen in einer Bodenprobe erzeugt bzw. gemessen werden. Fir
Bender-Element-Versuche sind mindestens ein Anreger- oder ein Empfangerelement erforderlich.

Der Bender-Element-Versuch erfolgt meist in Verbindung mit einem anderen bodenmechanischen La-
borversuch, z.B. dem Triaxialversuch. Die Kopf- und Fussstlicke der Versuchsapparatur sind mit Ben-
der-Elementen ausgestattet. Die Messung erfolgt meist Uber die Probenhdhe, sprich Gber den Ab-
stand zwischen Kopf- und Fussstick (siehe Bild 31a). Eine Messung Uber die Probendicke ist auch
moglich (siehe Bild 31b), aber aufwendiger, das die Sensoren an der Probe speziell befestigt werden
missen.

In Abhangigkeit der verwendeten Bender-Elemente kénnen die Schwerwellengeschwindigkeit und der
Kompressionswellengeschwindigkeit einer Bodenprobe gemessen werden. Bei gesattigten Proben
entspricht die gemessene Kompressionswellengeschwindigkeit meistens der Wellengeschwindigkeit
des Porenwassers. Die Bender-Elemente erzeugen kleine Dehnungen im Bereich um 10°. Damit lie-
gen die Messwerte im Bereich der maximalen Wellengeschwindigkeiten bzw. maximalen Steifigkeiten
der Probe.

Die gemessene Scherwellengeschwindigkeit ist stark vom Einbau der Probe und vom gewahiten
Spannungszustand im Versuch abhangig. Bei tonigen Béden hangt die Scherwellengeschwindigkeit
zusatzlich von der Spannungsgeschichte des Bodens und bei sandig siltigen Béden von der Lage-
rungsdichte ab. Fur brauchbare Resultate muss der Zustand der Probe im Labor dem Zustand im Feld
entsprechen.

Die gute Anbindung der Bender-Elemente in die Bodenprobe ist flir eine genaue Messung wichtig. Die
Qualitat der Anbindung hangt auch von Bodenmaterial ab. Die exakte Identifikation des Welleneinsat-
zes am Empfangersignal ist ebenfalls von Bedeutung. Manchmal ist der Einsatz nicht eindeutig oder
von Rauschen gestoért. Je kleiner die Bodenprobe ist, desto grésser kann der Messfehler werden. Fur
sehr prazise Messungen hat es sich als ginstig erwiesen, mit einem Anregerelement und zwei Emp-
fangerelementen zu arbeiten. Die Auswertung der Wellengeschwindigkeit erfolgt dann anhand der
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Zeitsignale der beiden Empfangerelemente entlang der Probenhdhe. Fur einfache Anwendungen sind
ein Anreger- und ein Empfangerelement jedoch ausreichend.

(a) (b) (c)

Bild 31: Bender-Element-Versuch, a) Bender-Elemente in Kopf- und Fussstiick der Versuchs-
apparatur, b) horizontale Bender-Element-Anordnung, ¢) mégliche Anordnungen der Bender-
Elemente und schematischer Wellengang (GDS 2009a).
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Bild 32: Wellenmessung beim Bender-Element-Versuch (Engel & Lauer 2009).

5 Ermittlung der Bodenkennwerte fir grosse Dehnungen
5.1  Zyklischer Scherversuch im Labor

Mit dem Scherversuch kénnen sowohl die Festigkeitseigenschaften als auch die Deformationseigen-
schaften einer Bodenprobe bestimmt werden. Bei zyklischen Scherversuchen kann zudem die Damp-
fung des Bodenmaterials analysiert werden. In der Bodenmechanik gibt es unterschiedliche Arten von
Scherversuchen, wobei fir dynamische bzw. zyklische Zwecke vor allen der Triaxialversuch zur An-
wendung kommt, aber auch der Einfachscherversuch in Spezialfdllen seine Anwendung findet. Die
Scherversuche kdnnen unter drainierten oder undrainierten Bedingungen gefahren werden.

Bild 33 zeigt den prinzipiellen Aufbau eines Triaxialversuchsapparates. Zur Untersuchung des Ver-
flissigungspotentials im Triaxialversuch ist es wichtig, dass die Spannungszyklen in Kompression so-
wie auch in Extension gefahren werden kdonnen, das heisst, dass die Kopfplatte der Probe fest mit der
Krafteinrichtung verbunden sein sollte, um gegen den hydrostatischen Wasserdruck eine Entlastung
der Bodenprobe in axiale Richtung zu erzielen.
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Bild 33: Schematische Darstellung des zyklischen Triaxialversuchs (Studer et al. 2007)

Drainierte Scherversuche

Aus drainierten zyklischen bzw. dynamischen Triaxialversuchen erhalt man bei sukzessiver Erhéhung
der Belastung die dehnungsabhangige Steifigkeit des E-Moduls sowie die dehnungsabhangige Damp-
fung. Mittels Volumenmessung der Bodenprobe lasst sich ferner die Querdehnzahl ermitteln und die
Dehnungsabhangigkeit des Schermoduls bestimmen. Im Vergleich zum Resonant Column Versuch
sind die aufgebrachten Dehnungen im Triaxialversuch wesentlich grésser (siehe Bild 1), so dass sich
diese beiden Versuche idealerweise ergénzen. Bei Einsatz des drainierten zyklischen Einfachscher-
versuches kann nur die Dehnungsabhangigkeit des Schermoduls und der Dampfung bestimmt wer-
den.
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Bild 34: Ergebnisse der Dehnungsabhingigkeit aus drainierten zyklischen Triaxialversuchen,
a) Schermodul, b) Dampfung (Engel & Lauer 2009).

Bild 34 zeigt Ergebnisse drainierter zyklischer Triaxialversuche fiir die Bestimmung des dehnungsab-
hangigen Schermoduls und der Dampfung. Bei kleinen Scherdehnungen, wie im vorliegenden Fall un-
ter 107 (Bild 34), ist mit Kopplungsproblemen der Triaxialapparatur zur Bodenprobe zu rechnen, so
dass diese Werte mit Vorsicht zu interpretieren sind.

Undrainierte Scherversuche

Zur Untersuchung von zur Bodenverfliissigung neigenden Materialien missen undrainierte zyklische
bzw. dynamische Scherversuche durchgefiihrt werden. Bei solchen Versuchsreihen ist es zwingend,
dass eine Spannungspfadumkehr stattfindet. Dass bedeutet, dass ein Spanungszyklus im Triaxialver-
such sowohl in Kompression als auch in Extension stattfindet. Der Deviator bzw. die Scherspannung
muss dabei das Vorzeichen wechseln.

Schematisch ist der Versuchsaufbau und die zu erwartenden Messresultate flir einen undrainierten
Einfachscherversuch in Bild 35 dargestellt. Mit zunehmender Zyklenzahl steigt langsam der Poren-
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wasserdruck an, bis Verflissigung eintritt und die effektiven Spannungen auf null zurickgehen. Von
Verflissigung spricht man im Versuch, wenn die Scherdehnungen 5% Ubersteigen.
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Bild 35: Prinzip des zyklischen Scherversuches bei undrainierten Bedingungen, a) zyklische
Belastung, b) Scherdehnung, ¢) Porenwasserdruckverlauf (Studer et al. 2007).

Die Gefahrdung zu Verflissigung neigender Boden kann mit dem Verflissigungspotential bestimmt
werden. Diese Kurve in Bild 36 ermittelt sich aus einer Serie zyklischer undrainierter Scherversuche
bei denen spannungsgesteuert unterschiedliche zyklische Spannungsverhaltnisse gefahren werden.
Das bedeutet, dass die Scherspannung in einem bestimmten Verhaltnis zur effektiven Normalspan-
nung bzw. der Deviator in einem bestimmten Verhaltnis zur mittleren effektiven Spannung eingestellt
wird. Fur jedes Spannungsverhaltnis ergibt sich dann eine andere Zyklenzahl, bei der 5% Scherdeh-
nung erreicht werden, was als Verflissigung interpretiert wird.
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Bild 36: Verfliissigungspotential von locker gelagertem Feinsand aus dem Rhonetal von einer
Serie undrainierter triaxialer Scherversuche (Roten et al. 2009).

Erganzend zum Verflissigungspotential kdnnen mittels undrainierten zyklischen Scherversuchen auch
der dehnungsabhangige Schermodul und die Dampfung bestimmt werden. Bei einem zyklischen
undrainierten Triaxialversuch ergibt sich noch der undrainierte E-Modul, der aber im Allgemeinen von
untergeordneter Bedeutung ist. Bei Volumenkonstanz im Triaxialversuch ergibt sich eine Querdehn-
zahl von 0.5, womit aus dem undrainierten E-Modul der Schermodul abgeleitet werden kann.

Abschliessend sei bemerkt, dass es sich bei den Scherversuchen um Laborversuche handelt, und
dass die Probleme der Entnahme reprasentativer Bodenproben auch fir dynamische Versuche gel-
ten. Bei strukturierten Bdden bzw. Boden mit einem grossen Anteil an Uberkorn muss unbedingt dis-
kutiert werden, inwieweit die Bodenprobe und die Randbedingungen in der Versuchsappartur die Zu-
stéande im Feld wiedergeben. Dies gilt auch fiir Resonant-Column und Bender-Element Versuche. Bei
unginstigen Bedingungen ist es fraglich, ob dann Laborversuche sinnvolle Resultate hervorbringen.
Bei verhaltnismassig homogenen Bodenverhaltnissen lassen sich jedoch mit Laborversuchen prazise
Resultate erzielen, so dass die Resultate der Laborversuche durch Feldversuche untermauert bzw.
erganzt werden kdonnen.
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5.2 Ermittlung des Verflussigungspotentials mittels SPT Korrelation aus
Feldversuchen

An Standorte, bei denen bei Erdbeben Bodenverflissigungsphdnomene beobachtet worden waren,
sind umfangreiche SPT Versuche durchgefiihrt und daraus Korrelationen zur Ermittlung des Verflissi-
gungspotentials abgeleitet worden. In der Literatur finden sich auch andere Korrelationen (z.B. CPT
oder Scherwellenausbreitungsgeschwindigkeit). Die SPT Korrelation ist jedoch am besten abgesichert
und auf breiter Datenbasis abgestitzt. Die Anwendung erfordert jedoch eine sorgfaltig kontrollierte
Versuchsdurchfiihrung. Insbesondere ist eine korrekte Einhaltung der Fallenergie wesentlich. Fur De-
tails wird auf Youd et al. (2001) hingewiesen, wo alle Anforderungen an den Versuch und die Auswer-
tung beschrieben sind. Die Analyse des Verflissigungspotentials erfolgt anhand der Diagramme inBild
37, in den das Spannungsverhaltnis im Untergrund und die SPT-Schlagzahl bzw. die Scherwellenge-
schwindigkeit miteinander ins Verhaltnis gesetzt werden.
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Bild 37: Kriterien der Bodenverflissigung, a) SPT Kriterium fiir reinen Sand fir Erdbeben der
Magnitude 7.5 mit Daten von verfliissigten Béden (Youd et al. 2001), b) Bodenverfliissigung in
Abhangigkeit der Scherwellengeschwindigkeit (Finn 1991).

6 Zusammenfassung

Bodendynamische Kennziffern sind von wesentlicher Bedeutung zur Analyse und Beurteilung dynami-
scher Prozesse im Untergrund. Dabei ist der Ubergang von statischen zu dynamischen Kennwerten
fliessend und die Konzepte greifen konsistent ineinander. Primar sind die dynamischen Deformations-
eigenschaften des Bodens von Bedeutung, da die Festigkeitseigenschaften unter statischen oder dy-
namischen Lasten weitgehend gleich betrachtet werden kénnen. Die wesentlichen dynamischen Bo-
denkennziffern sind der dehnungsabhangige Schermodul und die dehnungsabhangige Dampfung.
Schlisselparameter ist die Scherwellengeschwindigkeit des Bodens, welche den maximalen Schub-
modul bei kleinsten Scherdehnungen darstellt.

Der vorliegende Beitrag gibt eine Ubersicht Uber die Methoden zur Bestimmung bodendynamischer
Kennziffern. Dabei wird in Feld- und Labormethoden sowie in Versuche mit kleiner und grosser Deh-
nungsamplitude unterschieden. Die einzelnen Verfahren werden kurz vorgestellt und die Prinzipien er-
lautert. Die fur die Praxis relevanten Einsatzgrenzen und zu erwartende Resultate werden aufgezeigt
und diskutiert.

145



Danksagung

Die Autoren mochten Herrn W. Frei fir die zur Verfiigung gestellten anschaulichen Unterlagen zur
Oberflachenseismik danken.

Referenzen

Brinkgreve, R.B.J., Broere, W. & Waterman, D. (2008) Plaxis 2D - Verion 9.0. Plaxis bv, Delft, Nether-
lands.

Finn, W.D.L. (1991) Assessment of liquefaction potential and post-liquifaction bahaviour of earth struc-
tures: developments 1981 - 1991. 2nd Conference on Recent Advances in Geotechnical Earth-
quake Engieering and Soil Dynamics, St. Louis. Prakash (ed): 1833-1850.

Frei, W. (2009) Method Statement of Hybrid Seismic Surveying. GeoExpert AG Seismic Surveying,
Oberfeldstrasse 6, 8514 Amlikon - Bissegg. http://www.geoexpert.ch.

GSD (2009a) Bender Element System (BES). GDS Instruments - Firmenprospekt. Ausgabe
28/1/2009.

GDS (2009b) Resonant Column Apparatus (RCA). GDS Instruments - Firmenprospekt. Ausgabe
28/1/2009.

Gucunski, N. & Woods, R.D. (1991) Instrumentation for SASW testing. Geotechnical Special publica-
tion No. 29: Recent advances in instrumentation, data acquisition and testing in soil dynamics.
edited by S. K. Bhatia, S. K. and G. W. Blaney, American Society of Civil Engineers: 1-16.

lai, S., Matsunaga, Y. & Kameoka, T. (1992) Strain space plasticity model for cyclic mobility. Soils and
Foundations, 32(2): 1-15.

Krahn, J. (2004) Dynamic Modeling with QUAKE/W - An Engineering Methodology. Geo-Slope Inter-
national Ltd.

Engel, J. & Lauer, C. (2009) PEGASOS Refinement Project - Standortuntersuchungen fir KKG &
ATEL - Statische und dynamische Versuche. Bericht Nr. 2008 01 003. ZAFT e.V. HTW Dres-
den. Interoil E&P Switzerland AG.

Nagra (1988) Felslabor Grimsel, Seismische Durchschallungstomographie. Nationale Genossenschaft
fur die Lagerung radioaktiver Abfalle (NAGRA), Bericht NTB 88-06, Wettingen, Schweiz.

Nagra (1999) Grimsel test site, Further development of seismic tomography. Nationale Genossen-
schaft fiir die Lagerung radioaktiver Abfalle (NAGRA), Bericht NTB 97-05, Wettingen, Schweiz.

Nakamura, Y. (1989) A method for dynamic characteristics estimation of subsurface using micto-
tremors on the ground surface. Quarterly Report Railway Technical Research Institute, 30(1):
25-30.

Nazarian, S. (1984) In situ determination of elastic moduli of soil deposits and pavement systems by
spectral analysis of surface waves method. PhD Thesis, University of Texas Austin.

Nazarian, S., Stokoe II, K.H. & Hudson, W.R. (1983) Use of spectral analysis of surface waves meth-
od for determination of moduli and thicknesses of pavement systems. Transportation Research
Record, No. 930: 38-45.

Park, C.B., Miller, R.D. & Xia, J (1997) Muli-Channel Analysis of Surface Waves (MASW) - "A sum-
mary report of tehcnical aspects, experimental results, and perspective." Kansa Geological Sur-
vey. Open File Report No. 97-10.

Park, C.B. (2008) Imaging dispersion of passive surface waves with sctive scheme. Symposium of the
Application of Geophysics to Engineering and Environmental Problems (SAGEEP 2008), Phila-
delphia, April 6-10, 20009.

Résonance (2009) Determination of shear wave velocity profile. Internal Report. June 2009.
http://www.resonance.ch.

Roten, D., Fah, D., Bonilla, F., Alvarez-Rbio, S., Weber, T.M. & Laue, J. (2009) Estimation of nonlinear
site response in a deep Alpine valley. Geophysical Journal International, 178(3): 1597 - 1613.

146



SESAME (2004) Guidelines for the implementation of the H/V spectral ratio technique on ambient vi-
brations: meaasurements, processing and interpretation. SEASAME European project WP12,
Project No. EVGI-CT-2000-00026 SESAME.

Studer, J.A., Laue, J. & Koller M.G. (2007) Bodendynamik - Grundlagen, Kennziffern, Probleme und
Lésungsansatze. Springer Verlag, 3. Auflage.

Youd, T.L., Idriss, I.M, Andrus, R.D., Arango, |., Castro, G., Chrsitian, J.T., Dobry, R., Finn, W.D.L.,
Harder, L.F.J., Hynes, M.E., Ishihara, K., Koester, J.P., Liao, S.S.C., Marcuson lll, W.F., Martin,
G.R., Mitchel, J.K., Moriwaki, Y., Power, M.S., Robertson, P.K., Seed, R.B. & Stokoe II, K.H.
(2001) Liquefaction resistance of soils: Summary report of the 1996 NCEER and 1998
NCEER/NSF Workshops on Evaluation of Liquefaction Resistance of Soils. Journal of Geotech-
nical and Geoenvironmental Engineering, 127(10): 817-833.

ZACE (2009) Z_SOIL.PC 2009 - Soil, rock and underground structures mechanics on microcomputer
using plasticity theory, a software package for geotechnical engineering. http://www.zace.com/.

Autoren:

Jost A. Studer, Dr. sc. techn.
Thomas M. Weber, Dr. sc. techn.
Studer Engineering

Thujastrasse 4

8038 Ziirich

Tel: 0041-44-481 06 00
Fax: 0041-44-481 06 02
E-Mail: studer@studer-engineering.ch
Web: http://www.studer-engineering.ch

30. November 2009

147



148



	Deckblatt_V2.pdf
	HT_2009_all
	Deckblatt_V2.pdf
	Draft 159_19_10_2011_V2

	Page135
	HT_2009_all
	Deckblatt_V2.pdf
	Draft 159_19_10_2011_V2




