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VORWORT

Nunmehr zum sechsten Mal veranstaliet das Institut fir Grundbau und
Bodenmechanik der Technischen Universitat Braunschweig das Pfahl-Symposium.
Die groRe Resonanz bei den Teilnehmern, die hohe Qualitét der Beitrdge und nicht
zuletzt das groBe Interesse an den schrifiichen Fassungen, die in diesem
Tagungsband gesammelt sind, bestérken uns in dem Bestreben, dieses Symposium
auch weiterhin alle zwei Jahre als Forum flir Fachleute aus Industrie, Behorden,
Forschungseinrichtungen und Ingenieurbliros anzubieten. Ob als Hoérer, Referent
oder Teilnehmer an der begleitenden Fachausstellung sind Sie herzlich eingeladen,
neben den Pfahl-Symposien auch an den anderen Veranstaltungen unseres
Institutes, sei es das Deponieseminar oder die Tagung ,Messen in der Geotechnik®,
teilzunehmen.

Die Beitrage zum Pfahl-Symposium 2001, deren schriftiche Fassungen Ihnen mit
diesem Tagungsband Ubergeben werden, versprechen wieder zwei interessante
Tage. Neben technisch anspruchsvollen Lésungen im Bereich von
GriindungsmaRnahmen erwarten uns auch Berichte neuester Forschungsarbeiten
aus dem Bereich der Herstellung und des Tragverhaltens von Pféhlen. Thema
einiger weiterer Beitrage ist der Tragmechanismus und die Konstruktion von Pfahl-
Plattengriindungen, wahrend eine ganze Reihe von Referenten sich mit der
Vorstellung neuer Pfahlsysteme und ihrer Besonderheiten beschaftigt. Die
dynamischen Prifmethoden, sei es zur Ermittlung der Tragfahigkeit oder der
Integritat von Pféhlen, bilden einen weiteren Schwerpunkt des Symposiums.

Den Referenten und ihren Co-Autoren sei fiir die schriftliche Ausarbeitung und deren
fristgerechte Fertigstellung sehr herzlich gedankt. Nur so konnte es moglich werden,
daR dieser Beitragsband rechtzeitig zu Beginn der Tagung vorgelegt werden kann.
Fur die Zusammenstellung der Beitrdge und die Betreuung der Referenten bedanke
ich mich bei meinen Mitarbeitern, den Herren Diplom-Ingenieuren Thomas Huch,
Fabian Kirsch und Matthias Schallert. Nicht zuletzt m&chte ich auch der Zentralstelle
fur Weiterbildung der Technischen Universitét eine hervorragende Arbeit wahrend
der Vorbereitung und der Durchfiihrung des Symposiums bescheinigen.

Braunschweig, im Februar 2001
Prof. Dr.-Ing. Walter Rodatz
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PFAHLGRUNDUNG FUR EINE
AUFGESTANDERTE HOCHGESCHWINDIGKEITSBAHNSTRECKE
IN EINEM ERDBEBENGEBIET

Riidiger Wunsch, Markus Hengst

1 EINLEITUNG

Die wirtschaftliche Entwicklung in Taiwan, insbesondere im Bereich der Information-
stechnologie, hat zu einer hochindustriellen Struktur des Landes gefiihrt.

Mit einer Einwohnerzahl von etwa 21 Millionen Einwohnern und einer Flache, die un-
geféhr der GroRe Baden-Wiirttembergs entspricht, ist Taiwan eines der am dichte-
sten besiedelten Lénder der Erde. Bedingt durch die geographischen Gegebenheiten
konzentrieren sich Industrie und Bevolkerung auf die westliche Landeshélite.

Durch den Bau der Hochgeschwindigkeitsbahnstrecke wird die bestehende Infra-
struktur erheblich verbessert. Hiervon werden auch positive Impulse auf die wirt-
schaftliche Entwicklung des ganzen Landes erwartet.

‘Die Hochgeschwindigkeitsbahnstrecke mit einer Gesamtlange von 326km verbindet
die Stadte Taipeh im Norden mit Kaohsiung im Siiden (Bild 1). Dieser leistungsféhige
schienengebundene Fahrweg ermdglicht Reisegeschwindigkeiten von bis zu
350km/h und reduziert die Fahrzeit von Taipeh nach Kaohsiung von mehreren Stun-
den auf 90 Minuten [1].

2 BAUWERK

Das Gesamtbauwerk der Hochgeschwindigkeitsbahnstrecke besteht zu etwa 70%
aus Briickenbauwerken und zu 18% aus Tunneln, den Rest bilden Damme und Ein-
schnitte.



Bild 1:

Hochgeschwindig-
keitsbahnstrecke
in Taiwan [1]

Die Gesamtstrecke ist in 10 Lose mit Langen von 25km bis 60km eingeteilt. Durch
das Joint Venture Bilfinger + Berger Bauaktiengesellschaft und Continental Engi-
neering Group werden die zwei Lose C260 und C270, welche sich im mittleren Ab-
schnitt der Gesamtstrecke befinden, ausgefthrt (Bild 1). Die beiden Lose haben eine
Gesamtlange von etwa 80km und sind bis Mitte 2004 fertig zu stellen.

Dieser Streckenabschnitt ist gepragt durch Tunnel- und Brickenbauwerke. Im nordli-
chen Bereich bildet der 7200m lange Pakuashan-Tunnel — der langste Tunnel des
Gesamtprojekts - das Hauptbauwerk. Zwei weitere Tunnel nérdlich und vier weitere
Tunnel stdlich schlieBen an den Pakuashan-Tunnel an. Die Tunnel werden berg-

mannisch aufgefahren.



Bild 2: Aufgestanderte Fahrbahn (Animation)

Der sich sidlich an die Tunnel anschlieRende Bereich mit Standardbriicken fiir die
aufgestanderte Fahrbahn (Bild 2), der aus dem Gebirge kommend in die Kiistenebe-
ne hineinflhrt, hat eine Lédnge von etwa 66km. Die Standardbriicken sind konzipiert
als regelméaRiges Einfeldsystem mit Stahlbetonstiitzen, die auf GroRbohrpfahlen ge-
griindet sind. Die Spannweite betragt 30m bzw. 35m [2].

3 BAUGRUND

Um den Baugrund im Rahmen der Projektierung aufzuschlieRen, wurden entlang der
geplanten Trasse, aulerhalb des Tunnelbereiches, etwa alle 250m Bohrungen bis in
Tiefen von 30m bis 90m niedergebracht.

Die Felduntersuchungen umfaften u.a.:

- Standard Penetration Tests (SPT)

- Messungen der Rammenergie beim SPT
- Cone Penetration Tests

- Downhole Velocity Loggings

- Beobachtungsbrunnen

- Durchlassigkeitsversuche



Die Laborversuche umfafdten u.a.:

- Bestimmung der Kornverteilung

- Bestimmung der Zustandsgrenzen
- Kompressionsversuche

- Direkte Scherversuche

- Triaxialversuche

Der Baugrund fur die aufgestéanderte Fahrbahn I&Rt sich in zwei typische Bereiche

einteilen:

Der erste Bereich ist der sich in Los C260 stdlich an die Tunnelbereiche des Pa-
kuashan-Gebirges anschlieBende, im wesentlichen durch kiesige Schichten gepragte
Baugrund (Bild 3a). Die sandigen Kiese mit einem wechselnden Anteil an Steinen
weisen hohe Eindringwiderstande Nsg auf. Die Steine haben normalerweise einen
Durchmesser D < 300mm, selten Durchmesser bis zu 600mm. In den Kiesen sind
teilweise Einlagerungen aus Sanden, Schiuffen oder Tonen anzutreffen. Der Fein-
stanteil ist Uberwiegend gering, teilweise fehlt er ganz. Die Kiese sind dicht, meistens
jedoch sehr dicht gelagert.

Der zweite Bereich schlieRt sich unmittelbar sidlich an und prégt den Baugrund in
Los C270. Er verlauft groRtenteils in der Kiistenebene mit ihrem durch alluviale Abla-
gerungen gepragten Baugrund mit Wechsellagerungen aus Sanden, Schluffen und
Tonen (Bild 3b). Das Grundwasser steht hier in weiten Bereichen in Geldndeober-
kante an. Eine Einteilung des Baugrundes in gréfRere Abschhitte mit &hnlicher
Schichtenfolge und ahnlichen Bodenkennwerten ist aufgrund der vorhandenen In-

homogenitéten praktisch nicht méglich.

4 PFAHLGRUNDUNG

41 Erdebenbeanspruchung

Die hohe Erdbebengefahrdung in Taiwan, bedingt durch die Lage an der Nahtstelle

des Philippinentiefseegrabens und der asiatischen Kontinentalplatte, und der Bau-
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grund machen eine aufwendige Pfahlgriindung der einzelnen Briickenstltzen mit
Grof3bohrpfahlen erforderlich.

Fir die Bemessung sind zwei Erdbebenlastfélle zu beriicksichtigen:

1. Erdbeben Typ |

Hierbei handelt es sich um ein ,Sicherheitsbeben, flir dessen Intensitat ein Einsturz
des Bauwerks sicher zu verhindern ist. Die Antwort des Bauwerks darf innerhalb ge-
wisser Grenzen im inelastischen Bereich liegen, auftretende Schaden mussen je-
doch reparabel bleiben.

Die Intensitat dieses Bemessungsbebens soll der Intensitat eines mdglichen Bebens
mit einer Wiederkehrenswahrscheinlichkeit von 950 Jahren entsprechen.

Die fur die Bemessung anzusetzenden maximalen horizontalen Bodenbeschleuni-
gungen betragen in der Erdbebenzone 1B (Los C270) amax = 0,34g und in der Erd-
bebenzone 2 (Los C260) amax = 0,28g.



2. Erdbeben Typ Il

Bei Eintreten dieses Betriebserdbebens soll sich das gesamte Bauwerk vollstandig
elastisch verhalten. Die Nutzung der Trasse soll wahrend eines Betriebserdbebens
maoglich sein, die Gebrauchstauglichkeit des Bauwerks muf voll erhalten bleiben.

Die Intensitat des Erdbebens Typ Il betragt 1/3 der Intensitat des Erdbebens Typ I.

4.2 Bodenverfliissigung
4.2.1  Allgemeines

Unter Erdbebenbeanspruchung neigen insbesondere gleichférmige und feine Sande
zum Verlust der Scherfestigkeit, d.h. zur Bodenverfliissigung (Liquefaction).

Im Erdbebenfall entsteht durch die dynamische, zyklische Belastung Porenwasser-
druck, da der Boden eine dichtere Lagerung erfahrt und somit der Porenraum kleiner
wird. Die wassergesattigten Béden kénnen aufgrund der geringen Durchlassigkeit ihr
Porenwasser unter den kurzfristigen dynamischen Belastungen nicht schnell genug
abgeben, die effektiven Spannungen von Korn zu Korn nehmen ab. Die Scherfestig-
keit des Bodens reduziert sich, der Boden weist nur noch eine verminderte bzw. kei-

ne Tragfahigkeit mehr auf.

Typische Schaden infolge Liquefaction sind Setzungen, Verschiebungen oder

Schiefstellungen von Bauwerken sowie Verformungen an der Gelandeoberflache [3].

Der Einfluf der Bodenverflissigung auf die Pfahigriindung ist ganz wesentlich. Fir
die sich im Erdbebenfall verflissigenden Schichten sind reduzierte Bodenkennwerte
anzusetzen, was zu einer erheblichen Erhéhung der Pfahllangen fiihrt.

4.2.2 Berechnungsverfahren

Fur die Berechnung des Liquefaction-Potentials einzelner Bodenschichten wird das
Verfahren, wie es von der Japanese Society of Civil Engineers empfohlen wird, an-
gewendet [4]. Es handelt sich um ein empirisches Verfahren nach der SPT-N Metho-
de. Hierin werden neueste Erkenntnisse aus dem 1995 aufgetretenen Hyogoken-
Nanbu Erdbeben, bei dem u.a. auch die Metropole Kobe in Mitleidenschaft gezogen
wurde, umgesetzt. Zum Beispiel wurden bislang Kiesschichten oder Grobsand-



schichten als nicht durch Liquefaction gefahrdet angesehen. Aus den Erkenntnissen
des Hyogoken-Nanbu Erdbebens ergibt sich jedoch, dal auch diese Béden als li-
quefactiongefahrdet einzustufen sind und bei der Uberpriifung des Liquefaction-
Potentials berlicksichtigt werden miissen.

Die bezlglich Liquefaction gefédhrdeten und daher zu untersuchenden Béden sind:

- Gesattigte Bodenschichten bis in eine Tiefe von 20m und einem Grundwasser-
stand von weniger als 10m unterhalb der Gelandeoberkante

- Bodenschichten mit einem Feinstanteil FC < 35% oder einem Feinstanteil FC >
35% und einer Plastizitét Ir < 15% (FC entsprechend ASTM [5] mit & < 75 pm)

- Dsp<10mm und Dyp < 1mm

Fir alle geséattigten Bodenschichten mit einer Uberdeckung von mehr als 20m wird
Liquefaction aufgrund der Auflast praktisch nicht mehr auftreten.

Das Liquefaction-Potential wird durch den Widerstand gegen Liquefaction F. mit

FL =R/L
FL Widerstand gegen Liquefaction (Liquefaction Resistance Ratio)
R Widerstand eines Bodenelements gegen dynamische Beanspruchungen

(Dynamic Shear Strength Ratio) .
1= Dynamische Beanspruchung auf ein Bodenelement infolge Erdbeben
(Shear Stress Ratio during an Earthquake)

angegeben.

Die maximale erdbebeninduzierte dynamische Beanspruchung im Untergrund L ist
abhé&ngig von:

- der maximalen Erdbebenbeschleunigung Amax

- den totalen bzw. effektiven Auflastspannungen oy bzw. 'y und

- der Tiefe z



Der Widerstand eines Bodenelements gegen dynamische Beanspruchung R ist ab-
hangig von: ‘
- fur Kies: - der Schlagzahl N aus dem Standard Penetration Test

- den effektiven Auflastspannungen o‘y und

- dem Korndurchmesser Dsg

- fur sandige Béden: - der Schlagzahl N aus dem Standard Penetration Test
- den effektiven Auflastspannungen o'y und
- dem Feinstanteil FC

Bei Auftreten von Liquefaction nimmt die Tragféhigkeit des Bodens ab. Die Bodenpa-
rameter liquefierender Bodenschichten werden fiir das Design in Abhé&ngigkeit von
F., R und der Tiefe z mit einem Reduktionsfaktor Dg abgemindert (0 < Dg < 1).
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Bild 4: Widerstand gegen Liquefaction F_ fiir Bohrprofile gem. Bild 3
a) Los C260 b) Los C270



4.2.3 Ergebnisse

Der Untergrund im ndérdlichen Bereich des Streckenabschnitts zwischen Tunnelende
und dem Beginn der Kistenregionen ist charakterisiert durch méachtige Schichten gut
abgestuften Kieses. Die Standard Penetration Tests weisen Schlagzahlen Nzg bis zu
100 auf. Hieraus resultiert, daR in diesen Bereichen praktisch keine Liquefactionge-
fahrdung vorliegt (F. > 1, Bild 4a). Ausgenommen hiervon sind die eingelagerten
Schichten aus Sanden, Tonen und Schiuffen sowie Kiesschichten geringer Lage-
rungsdichte. Entsprechend ihrer Liquefactiongefahrdung werden die ‘Bodenkenn-
werte fur die Pfahldimensionierung mit dem Faktor Dg abgemindert.

Im Bereich der Kiistenebene sind vorwiegend Schichten zu erkennen, welche li-
quefactiongefahrdet sind. Sie weisen méachtige sandige Schichten mit teilweise ge-
ringer Lagerungsdichte auf (Bild 4b). Diese Schichten besitzen somit geringen Wi-
derstand gegen Liquefaction (F_ < 1).

Der Einflu® der Lagerungsdichte auf die Liquefaction ist in Bild 4b in einer Tiefe von
9,50m bis 10,00m zu erkennen. Die Lagerungsdichte ist mit einer Schlagzahl von
N=29 hoch, hieraus ergibt sich F_ > 1 und es kommt nicht zur Liquefaction.

Auch der Feinstanteil hat maRgeblichen EinfluR auf die Liquefaction. Die gem. Bild
4b in einer Tiefe von 12,70m bis 14,00m vorhandene Tonschicht mit einem Fein-
stanteil von FC=100% fuhrt zu einem Widerstand gegen Liquefaction von F_ > 1,00.

4.3 Pfahl-Design
4.3.1 Abmessungen

Die Brlickenkonstruktion ist als regelmaRiges Einfeldsystem mit Stahlbetonstiitzen
konzipiert, die auf GroRbohrpféhlen gegriindet sind.

Bei den einfeldrigen Uberbauten handelt es sich um vorgespannte einzellige Hohlka-
sten mit Systemweiten von 30 und 35m (Achsabstand der Stiitzen). Die Hohlk&sten
werden in einem Fertigteilwerk nahe der Strecke in einem Stiick hergestellt und mit
Hilfe eines Verlegegeriists als Gesamtfertigteil eingehoben.

Bei den Stitzen handelt es sich um Kragstiitzen mit rechteckigen Querschnitt. Die
Grundung erfolgt Uber eine Pfahlkopfplatte auf 4 Bohrpféahlen mit einem Durch-
messer von 2m.
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Die Bohrpfahle werden dabei biegesteif an die Pfahlkopfplatte angeschlossen.
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Bild 5: Abmessungen einer typischen Stiitze mit H = 10m

4.3.2 Modellierung - Gesamtsystem

Die Berechnung der Stutzen erfolgt an einem raumlichen FE-Modell. Stitze und
Pfahle werden mit réumlichen Stabelementen, die Pfahlkopfplatte und Teile des auf-
geweiteten Stutzenkopfes mit rdumlichen Schalenelementen abgebildet. Die Verbin-
dung der einzelnen Bauteile erfolgt tber kinematische Kopplungen.
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4.3.3 Modellierung - Griindung

Mantelreibung, Spitzendruck, Steifemodul Eg:

Aus den Schlagzahlen N3 des Standard Penetration Tests kénnen mit entsprechen-
den Berechnungsansétzen die Werte o flr Mantelreibung, oe flr Spitzendruck und
die Steifemoduli Es der jeweiligen Bodenschicht ermittelt werden. Die zugrunde ge-
legten Berechnungsansétze werden durch umfangreiche Pfahltests an Pfahlen mit

einem Durchmesser von 2m und realen Pfahlléangen verifiziert bzw. kalibriert.

Modale Massen DL, SDL, L4

Stltzenkopf

FlieBgelenk unter EQ,
Pfahlkopfplatte

Axiale Steifigkeit
N

Griindungssteifigkeit

Horizontale Bettung

Pfahle e

Bild 6: Schematisierte Darstellung der Pfahlgriindung

Horizontale Bettung:

Die Modellierung der horizontalen Bettung der Pfahle erfolgt durch nicht gekoppelte
Federn nach dem Modell von Winkler (Bettungsmodulverfahren). Fir die horizonta-
len Federsteifigkeiten darf nach [6] und [7] Kstat = Kayn @angenommen werden. Eine
Material- und Abstrahlddmpfung wird nicht angesetzt. Die Federsteifigkeiten werden
aus dem Steifemodul Es der entsprechenden Bodenschicht errechnet. Die Bettung
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der Pfahle wird Uber die ersten 10m unter GOK linear anwachsend angesetzt, da-
nach wird mit einem konstanten Bettungsverlauf gerechnet.

In den durch Liquefaction gefahrdeten Bereichen der Strecke werden die Federstei-
figkeiten der geféahrdeten Schichten entsprechend dem oben beschriebenen Verfah-
ren abgemindert. Die durchschnittliche Abminderung betréagt fir Los C260 ca. 30%
und fir Los C270 ca. 60%.

Zur Bericksichtigung des Gruppeneffekts werden die horizontalen Federsteifigkeiten
nach [8] abgemindert. Die Abminderung betrégt beim gewahlten Achsabstand der
Pfahle von 5,50m ca. 40%.

Fur das Design der Pfahle und fir die Verschiebungsnachweise werden die hori-
zontalen Bettungsspannungen vor den Pfahlen begrenzt. Fir die Griindung wird der
gesamte rdumlichen Erdwiderstand E, nach [10] berechnet. Der ansetzbare Erdwi-
derstand ist nach den Design Specifications auf den Wert E,/1,7 zu begrenzen. Der
gesamte Erdwiderstand wird nach [11] auf die einzelnen Pféhle entsprechend ihrer
Lage zueinander verteilt. Aus den verteilten Erdwiderstdnden lassen sich die Fliel-
grenzen der horizontalen Federn bestimmen.
Fir die beiden Hauptachsen der Stiitze ergibt sich folgende Aufteilung des raumli-
chen Erdwiderstandes:

je 15% auf die abgeschatteten Pfahle

je 35% auf die beiden in Kraftrichtung vorne liegenden Pféhle
In Liquefaction gefahrdeten Bereichen werden die Eingangswerte (z. B. ¢', c,) zur
Berechnung des Erdwiderstandes der gefahrdeten Schichten abgemindert.

Axiale Steifigkeiten der Pféhle:

Die Modellierung der axialen Steifigkeiten der Pféhle erfolgt durch vertikale Federn
am Pfahlkopf.

Die axiale Steifigkeit eines Pfahles errechnet sich aus den jeweiligen Bodenschichten

und den zugehdrigen Anteilen von Mantelreibung und Spitzendruck, der Abminde-
rung der Tragféhigkeit der betroffenen Bodenschichten aus Liquefactiongeféhrdung,
dem Anteil der Mobilisierung der vertikalen Gesamttragféhigkeit eines Pfahles unter
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Berticksichtigung der Pfahlsetzungen und der elastischen Stauchung des Pfahls.

Es werden zwei Félle unterschieden:
Axiale Steifigkeit k.2 unter Gebrauchslasten z.B. Eigengewicht, Bremsen und An-
fahren und Erdbeben Typ I
Axiale Steifigkeit k,1 unter Biegekapazitat der FlieRgelenke (siehe 4.3.5) — Erdbe-
ben Typ |

Unter Gebrauchslasten (z.B. Erdbeben Typ Il) wird die Normalkraft im Pfahl durch
die Sicherheitsfaktoren der Mantelreibung (y = 1,5) und des Spitzendrucks (y = 2,0)
auf 67 % der Gesamttragféhigkeit bei reiner Mantelreibung und 50 % bei reinem
Spitzendruck beschrankt. Das Verhéltnis der Normalkraft im Pfahl unter Gebrauchs-
lasten zur Gesamttragféhigkeit des Pfahls wird weiter reduziert, da fir die Pfahllan-
genermittlung die Normalkréfte resultierend aus der Biegekapazitat der FlieRgelenke
(Erdbeben Typ | - siehe 4.5.3) maflgebend sind. In den allermeisten Fallen wird da-
her unter Gebrauchslasten nicht die volle Mantelreibung aktiviert und die axiale Stei-
figkeit des Pfahls erreicht inr Maximum.

Unter den Normalkraften resultierend aus der Biegekapazitat der FlieRgelenke (Erd-
beben Typ 1) kann die Gesamttragfahigkeit eines Pfahls zu 80 % ausgenutzt werden
(y = 1,25 fur Mantelreibung und Spitzendruck). Handelt es sich um einen reinen
Mantelreibungspfahl, ist die axiale Steifigkeit ky1 = k2. Ist die Normalkraft des Pfahls
unter den SchnittgréBen aus Materialliberfestigkeit gréRer als der Anteil der Mantel-
reibung muf ein Teil der Normalkraft Gber Spitzendruck abgetragen werden. Zur Ak-
tivierung des Spitzendrucks sind gréflere Verformungen als zur Aktivierung der
Mantelreibung nétig. Die axiale Steifigkeit ky1 des Pfahls wird kleiner. Als Grenzwerte
der Pfahlsetzungen fiir die Aktivierung des Spitzendrucks werden folgende Grenz-
werte angenommen:

fur nicht bindige Béden: ~ 5cm < syt < 14cm
fur bindige Boden: 3cm <sy< 5cm

Sind in den oberen 20m des Bodens durch Liquefaction gefédhrdete Schichten vor-
handen, missen die Werte fur Mantelreibung der jeweiligen Schichten entsprechend
den Abminderungsfaktoren fiir Liquefaction verringert werden. Der Anteil der Nor-
malkréafte, der durch Spitzendruck abgetragen werden muf3, nimmt zu und die axiale

Steifigkeit ky1 verringert sich.
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Die Abminderung der axialen Steifigkeiten infolge des Pfahigruppeneffekt wird nach
[9] errechnet. Es ergibt sich eine Abminderung von ca. 20%. '

Fur die beiden Lose ergeben sich folgende axialen Steifigkeiten:

- Los C260: 6,5 MN/cm < kys < 12,0 MN/cm
9,0 MN/cm < ky2 < 14,0 MN/cm
- Los C270: 8,0 MN/cm < ky1 < 14,0 MN/cm

11,0 MN/cm < ky2 < 17,0 MN/cm

4.3.4 Dynamik

Fur die Ermittlung der Schnittkrafte unter dynamischer Belastung stehen aligemein 3
Verfahren zur Verfligung, das statisches Ersatzkraftverfahren, das Antwortspektren-

verfahren und das Zeitintegrationsverfahren.

Horizontales Antwortspektrum Member Forces und
Reduktionsfaktor Fu
PGA = 0,28 - Soil Type lll - Duktilitidtsfaktor = 2,0
—e— Antwortspektrum ohne Reduktion —e— Reduktionsfaktor Fu
auf Gewicht (10fach)

3,5000

3,0000
[

2,5000

2,0000

Sa(T)lg

1,5000

1,0000 ¢
0,5000
0,0000 = 1 .
000 020 040 060 080 100 120 140 160 18 2,00
Tis]

Bild 7: Horizontales Antwortspektrum fur einen typischen Bodentyp

Aufgrund der konzentrierten Uberbaumassen, der geringen Kopplung der Stiitzen
durch die Uberbéuten, der Dominanz der ersten Eigenform des Stlitzensystems, der
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einfachen Handhabung, des geringen Zeitaufwandes fiir die Berechnung, der leich-
ten Prufbarkeit der Ergebnisse und infolge der eindeutigen Bevorzugung innerhalb
der Design Specifications (DS) wird fiir die Ermittlung der SchnittgréRen aus dynami-
scher Belastung ausschlief3lich das Ersatzkraftverfahren verwendet.

Uber die maximale Bodenbeschleunigung, die Eigenfrequenz der Stiitze, den Dukti-
litatsfaktor des Stutzentyps (siehe Kapazitdtsbemessung) und das jeweilige den Bo-
denverhéltnissen entsprechende normierte horizontale Beschleunigungsantwort-
spektrum fir den Einmassenschwinger kann die statische Ersatzkraft fir jede Stiitze
errechnet werden (siehe Bild 7).

4.3.5 Kapazitdtsbemessung

In entscheidender Weise wird das Antwortverhalten der Briicke auf eine dynamische
Anregung durch die GréfRe des Tragwiderstandes der Stiitzen und deren Duktilitat,
(plastisches Verformungsvermdgen) bestimmt. Stattet man die Stlitzen z. B. mit ei-
nem hohen Tragwiderstand aus, so wird nur ein geringer Duktilitdtsbedarf bestehen,
damit die Briicke ein Erdbeben vom Typ | Gbersteht. Das MaR fiir das Erdbebenver-
halten einer Struktur ist somit gleich dem Produkt aus deren Tragwiderstand und
Duktilitat. Mit der Bemessung nach der Kapazitdtsmethode IRt sich dieses Zusam-
menspiel von Tragwiderstand und Duktilitdtsbedarf erfassen.

Hierfir wird die Bewehrungsfiihrung in der Stiitze so gewahlt, dal® sich fir den
Grenzzustand des Erdbebens Typ | nur der gewiinschte Versagensmechanismus
einstellen kann (siehe Bild 6 — FlieRgelenk am Stutzenful’). Der Tragwiderstand (Be-
wehrungsgehalt und GréRe des Betonquerschnitts) im Bereich der plastischen Ge-
lenke héngt dabei von dem zugelassenen plastischen Verformungsvermdgen der
Stutze ab. Die konstruktive Ausbildung der plastischen Bereiche mu die bendétigte
Rotationsfahigkeit erméglichen.

Die mit dem normierten Antwortspektrum ermittelten horizontalen Erdebenersatz-
krafte durfen fir die Bemessung des Stlitzenschaftes mit einer, dem Stltzentyp ent-
sprechenden geschatzten Duktlitdt (Duktilitdtsfaktor) abgemindert werden. Nach
Wahl der Griindung muf Uber die Verschiebedukiilitdt des Gesamtsystems nachge-

wiesen werden, ob die eingangs geschatzte Duktilitat erreicht wird.
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Nach den Design Specifications darf fir eine Einzelstlitze hdchsten eine Duktilitat

von 2,0 angesetzt werden.

Um ungewolite plastische Gelenke in den angrenzenden Bauteilen z. B. der Pfahl-
griindung auszuschlieRen, sind dort die Tragwidersténde gegen die Uberfestigkeits-
kapazitét (Biegekapazitat der FlieRgelenke) zu bemessen, die aus dem gewtlinschten

Gelenkmechanismus resultiert.

Normalkraft N

Kurve 1: Uberfestigkeitskurve mit strength reduction
factor @ = 1,30 bezogen auf Kurve 2

Kurve 2: Kurve der nominellen Werte M,, P,

Kurve 3: Bemessungskurve mit
strength reduction factor

in Abhangigkeit der Normalkraft
@=0,70-0,90

bezogen auf Kurve 2

Uberfestigkeitspunkt

/

Erdbeben mit Vertikalkomponente nach unten

/ statische Ruhelage
o4 /
12 Erdbeben mit Vertikalkomponente nach oben
.~ /N / -
/
Biegemoment M
Bemessungspunkt

Bild 8: Bemessungskurven im Interaktionsdiagramm und Uberfestigkeit

4.3.6 Kinematik

Aufgrund der unterschiedlichen Steifigkeiten der Pfahle und des umgebenden Bo-
dens verformen sich Pfahle und Boden wahrend eines Bebens in unterschiedlichem

MaR. Es werden dadurch zusétzliche Krafte in den Pfahlen induziert.
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Die Verformungen des Bodens unter Erdbeben (Freifeldverschiebungen) werden mit
einem vereinfachten Verfahren nach [7] berechnet.
Die Differentialgleichung der Biegelinie des Pfahls lautet:

E lou +d -k, -(u—u)=0
In der Gleichung bedeutet us die horizontale Verschiebung des Pfahls, d ist der
Durchmesser des Pfahls, Ks die Bettungssteifigkeit und ur die Freifeldverschiebung
einer gedachten, aus dem Boden herausgeschnittenen Bodens&ule. Dem Pfahl
werden durch den Boden somit Krafte aufgezwungen, die in ihrer GroRe dem
Produkt aus Bettungssteifigkeit und Freifeldverschiebung entsprechen.

u Modellierung
4—4’— als

Bodenséule Scherbalken
2] 2
— . gy ™ —— e
/, // 'l
/ ¥
4
/l ,/ 7
/ ¥ 7’
’ 7 7

/ /7 7

S/ -

Bild 9: a) Freifeldverschiebungen b) Aquivalente Steifigkeiten im Scher-
balkenmodell

Die Berechnung der Freifeldverschiebungen erfolgt an einem Scherbalkenmodell mit
dem Antwortspektrenverfahren und den in den Design Specifications: vorgegebenen
Antwortspektren. Die Dampfung des Bodens wird mit 20% angenommen. Die
Schubmoduli der einzelnen Bodenschichten werden anhand der Scherwellenge-
schwindigkeit (Ausbreitungsgeschwindigkeit der Erdbebenwellen im Boden) nach
[12] bestimmt und in eine &quivalente Biegesteifigkeit umgerechnet. Die Schwerwel-
lengeschwindigkeiten der einzelnen Schichten kénnen aus den Schlagzahlen N3g
bestimmt werden.

Mit den so bestimmten Steifigkeiten lassen sich die Eigenfrequenzen und Eigenfor-
men der Bodens&dule bestimmen. Fiir die ermittelten Freifeldverschiebungen us ist es
entsprechend den Design Specifications erlaubt, nur den Modalbeitrag der ersten
Eigenform (ca. 80% der modalen Masse) anzusetzen.
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4.3.7 Bestimmung der Pfahllangen

Die Griindung muB gegen die Biegekapazitéat des FlieRgelenks der Stiitze unter Erd-
beben Typ | ausgelegt werden. Die Lasten zur Bemessung der Stiitze sind jedoch
abhangig von der Frequenz des Stiitzensystems und somit abhangig von den Stei-
figkeitsverhaltnissen der Stiitze und der Griindung. Die Auslegung der Griindung
kann daher nur in einem iterativen Prozel} erfolgen.

In einem ersten Iterationsschritt wird eine Pfahllange geschéatzt und die Griindungs-
steifigkeit hiermit vorgegeben. Mit dieser Griindungssteifigkeit werden die Eigenfre-
quenzen des Stltzensystems und die um den geschatzten Duktilitdtsfaktor der Stut-
ze reduzierten horizontalen Bemessungslasten infolge von Erdbeben Typ | ermittelt
(Bild 7). Mit diesen Bemessungslasten wird der Stiitzenschaft geméaR [11] nach dem
Load Factor Design bemessen (Bild 8). Mit der ermittelten Bewehrung im Stitzen-
schaft kann die Biegekapazitédt des FlieRgelenks im Bereich des Stltzenfues (Bild
6) mit den Materialliberfestigkeiten ® = 1,3 nach Bild 8 ermittelt werden. Diese Bie-
gekapazitat (Plastic Hinge Forces) mull zusammen mit den Kréften aus den Frei-
feldfeldverschiebungen und den modalen Kréaften aus der Masse der Pfahlkopfplatte
mit den entsprechenden geotechnischen Sicherheiten (y = 1,25 fir die axialen Kréafte
der Pfahle) von den Pfahlen aufgenommen werden. Die Bodenspannung vor den
Pfahlen wird wie oben dargestellt auf den Erdwiderstand reduziert. Die so ermittelten
Normalkrafte in den Pfahlen fiihren zu einer neuen Pfahlléange.

Die Iteration muRl solange wiederholt werden, bis die Pfahllangenénderungen im n-
ten lterationsschritt im Vergleich zum (n-1)-ten Schritt kleiner als 1m betragen.

4.3.8 Bemessung der Pféhle

Die Bemessung der Pféhle erfolgt fur die unter 4.3.7 in der n-ten lteration ermittelten
SchnittgréRen nach dem Load Factor Design gemafR [11] mit einem Material- Teilsi-
cherheitsbeiwert (Strength Reduction Factor) von @ = 0,90 fiir Biegung und ® = 0,85
fuir Schub. Die veranderliche Normalkraft in den Pfahlen infolge Abbau durch Mantel-

reibung wird berlicksichtigt.
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5. ZUSAMMENFASSUNG

Der Bau einer aufgestédnderten Hochgeschwindigkeitsbahnstrecke in einem Erdbe-
bengebiet stellt eine ganz auBergewdhnliche Herausforderung an die Griindung dar.
Infolge des inhomogen Untergrundes mit stark unterschiedlicher Tragféhigkeit und
der hohen Erdbebenbelastung ergeben sich teilweise Pfahlldngen von tiber 60m mit
einem Durchmesser von 2m.

Die richtige Einschatzung der Liquefactiongefahrdung des Baugrundes hat fir die
Dimensionierung der Pféhle groRte Bedeutung. Erst auf der Grundlage der Liquefac-
tionberechnung ist es moglich, die in Ansatz zu bringenden Bodenkennwerte festzu-
legen und die Steifigkeiten der Griindung fir die Ermittlung der frequenzabh&angigen

Horizontalkrafte aus Erdbeben annéhernd genau abzuschéatzen.
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OPTIMIERUNG DER GRUNDUNG DER REICHENBACHTALBRUCKE
MIT DER KOMBINIERTEN PFAHL-PLATTENGRUNDUNG

Dipl.-Ing. Thomas Hecht, DEGES, Berlin
Dipl.-Ing. Rudolf Diirrwang, ARCADIS, Darmstadt

1 AUFGABENSTELLUNG UND UNTERGRUNDSITUATION

Die DEGES GmbH, Berlin, plant und steuert den Ausbau der Bundesautobahnen in
den neuen Bundeslandern. Im Zuge des Ausbaus des Verkehrswegenetzes wird
auch die Bundesautobahn A 71 neu gebaut, die den Thiringer Wald in ca. Nord-Sid-
Richtung quert und vom Autobahnkreuz Erfurt nach Schweinfurt verlauft (s. Bild 1,

Lageplan Neubau der Bundesautobahnen in Thiringen).

Die im Zuge der A 71 neu zu errichtende Reichenbachtalbriicke zwischen Arnstadt
und limenau Uberspannt mit einer Lange von rd. 1.000 m das Tal des Reichenba-
ches, eine LandesstraBe und eine Bahnlinie. Sie erreicht eine maximale Héhe von
rd. 60 m Uber Talgrund. Insgesamt hat die Briicke neben den Widerlagern 13 Pfei-
lerachsen. Als Besonderheit ist zu nennen, dass beide Richtungsfahrbahnen mit ei-

nem gemeinsamen Uberbau realisiert werden sollen.

Die Griindung des Briickenneubaus erfolgt in den Formationen des Buntsandstein,
die im Thiringer Wald weit verbreitet anstehen. Es folgen hier unter einer gering-
machtigen quartaren Deckschicht zunéchst bis zu etwa 40 m méchtige Ton-, Schluff-
und untergeordnet Sandsteine des Oberen Buntsandstein (Rét, S,) gefolgt von den
Formationen des Mittleren Buntsandstein (Sp), der als plattiger bis bankiger Sand-
stein vorliegt. Der S, ist bindemittelarm, tonsteinreich und zudem unterschiedlich
verwittert bzw. schichtweise lockerbodenartig zersetzt. Der tief anstehende S, ist

deutlich besser gebunden, sandsteinreich und im Wesentlichen unverwittert.
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Bild 1: Lageplan Neubau der Bundesautobahnen in Thiringen

Die Erkundung des Baugrunds erfolgte mit iwei Kembohrungen je Auflagerachse,
ergénzt durch geophysikalische Untersuchungen sowie durch Sondierungen mit der
schweren Rammsonde (DPH nach DIN 4094).
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Die ausgeflihrten Rammsondierungen konnten zwar bis in den S, niedergebracht
werden, kamen aber in unterschiedlicher Tiefe jeweils auf der ersten hérteren Bank
fest. Durch die geophysikalischen Untersuchungen konnte festgestellt werden, dass

Auslaugungserscheinungen mit Hohlraumbildungen im S, nicht vorliegen.

Fir den S, wurden im Labor einaxiale Druckfestigkeiten von q, = 0,1 bis 0,5, max
1 bis 2 MN/m? festgestellt (damit nach DIN 4014 noch lockerbodenartig), fiir verwit-
terte Schichten ergaben sich leicht bis mittelplastische Eigenschaften mit einer Kon-

sistenz an der Grenze steif zu halbfest.

Insgesamt zeigte sich der S, als schichtweise verformungsempfindlich und wechsel-
haft, so dass seine Eignung als Griindungshorizont fuir eine Flachgriindung nicht ge-
geben war. Die Vorgabe des Briickenplaners lag bei Gesamtsetzungen von s < 4 cm
und Setzungsdifferenzen As < 2 cm. Diese Vorgaben waren bei Stiitzenlasten von 50
bis 70 MN nicht einhaltbar. Auch fiir eine Pfahlgriindung war der S, mit den vorlie-

genden Untersuchungen nicht sicher einzuschétzen.

Es wurde zunéchst konservativ eine Tiefgriindung im S;, vorgesehen. Damit ergaben
sich Pfahllangen von bis zu 50 Metern. Neben den erheblichen Kosten wéren auch

entsprechend lange Ausflihrungszeiten inkauf zu nehmen gewesen.

Bricken-LAngsschnitt Plastizitatsdiagramm
DPH19+20 %
~— 40 : A
0 10 20 30 - 4
2 n%.... [5}
| st U
_— 10 ¥ loul
E = 0 S0 ﬂULFU
0 10 20 30 40 50 60 70 80
i »
\\\\\\\\\ DPH 18
o DPH 20 .
Tonstein:
Oberer Buntsandstein
Pelitrst mit oberem Gipslager J=£0,8-1,2 (.M 0,97)
ausgelaugt, entfestigt steif - halbfest
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Bild 2: Schnitt mit Bodenkennwerten
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2 OPTIMIERUNG DER GRUNDUNG, VORAUSSETZUNG FUR
EINE KOMBINIERTE PFAHL-PLATTENGRUNDUNG (KPP)

Die Erfordernis firr eine Optimierung des Standardgrindungsentwurfes lag damit auf
der Hand.

Um die Verformbarkeit des S, an seiner Oberflédche festzustellen, wurden ergénzend
Plattendruckversuche (& 60 cm) in GroBschiirfen durchgefiihrt. Diese ergaben in der
angestrebten Griindungssohle fiir eine Flachgriindung (rd. 3 m unter vorh. GOK) ei-
nen Verformungsmodul von im Mittel Es ~ 20 MN/m?. Eine Zunahme der Baugrund-

steifigkeit mit der Tiefe war anzunehmen.

Unter Berticksichtigung aller vorliegenden Erkundungsergebnisse wurde abschlie-
Bend der S, als ,grundsatzlich griindungsféhig eingestuft, so dass eine mittragende
Wirkung einer Pfahlkopfplatte in Ansatz gebracht werden konnte und erstmalig im
Verkehrswegebau der Entwurf einer kombinierten Pfahl-Plattengriindung fir eine
Talbriicke in Erwégung gezogen wurde. Aus geologischen und morphologischen
Griinden sollte eine kombinierte Pfahl-Plattengriindung bei 7 Pfeilerachsen zum Ein-

satz kommen.

Bereits erste Uberschlagsrechnungen zeigten fiir diese Griindungsvariante ein er-
hebliches Kosteneinsparungspotential auf. Dieses resultierte im Wesentlichen aus
einer deutlichen Reduzierung der erforderlichen Pfahlldngen bei Beriicksichtigung
der mittragenden Wirkung der Griindungsplatte. Schon mit sehr konservativen An-
satzen fiir das tiefenabhéngige Verformungsverhalten des S, konnten sowohl die zur
Grindung erforderliche Pfahlanzahl auf 6 bis 8 Stiick je Pfeiler, als auch die
Pfahllange von max. 50 m auf zunachst 20 m bis 25 m, nach Abschluss aller Unter-
suchungen sogar auf 15 m reduziert werden. Die prinzipiellen Vorteile einer kombi-
nierte Pfahl-Plattengriindung (KPP) gegenlber der konservativen Tiefgriindung zeigt
Bild 3.
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Bild 3: Schnitte zu konventioneller Tiefgriindung und KPP

Bei der Anwendung der kombinierten Pfahl-Plattengriindung werden die Bauwerks-
lasten Uber Sohlspannungen unter der Griindungsplatte und Gber Mantelreibung und
Spitzendruck der Pfahle in den Baugrund abgetragen. Dabei kann unter Variation der
Pfahlanordnung und —geometrie die zu erwartende Setzung der Griindung den Er-
fordernissen der aufgehenden Konstruktion - ausgehend von einer ansonsten zu

verformungsempfindlichen Flachgriindung - angepasst werden.
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Interaktion zwischen KPP und Baugrund
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Bild 4: Interaktion zwischen den Griindungselementen und Beeinflussung der

Bauwerkssetzungen in Abhangigkeit vom Lastaufteilungsfaktor
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Bei der Berechnung sind die in Bild 4 (oben) dargestellten Interaktionseinflisse zu
beruicksichtigen. Im unteren Teil des Bildes 4 sind die bisher erzielten Ergebnisse

dargestellt und die Zielgréssen der Reichenbachtalbriicke eingetragen.

3 PROBEBELASTUNG

Da die Ublichen Methoden zur Bestimmung des Baugrundverhaltens in den hier an-
stehenden, teils wenig gebundenen und sehr unterschiedlich verwitterten Gesteinen
des Oberen Buntsandstein mit stark wechselhaften Festigkeiten versagen, kann eine
realititsnahe Einschatzung der Tragfahigkeit und des Verformungsverhaltens nur auf

der Grundlage von Pfahlprobebelastungen erfolgen.

Es wurden an 2 Versuchspfahlen im Bereich der Pfeilerachse 10 Pfahlprobebela-
stungen durchgefiihrt. Als Versuchspfahle wurden Bohrpfahle mit einem Durchmes-
ser von d = 0,9 m und einer Lénge von 12 m (Pfahl 1) und 20 m (Pfahl 2) hergestellt.
Zur Bestimmungen der Tragfahigkeitsanteile des Mantel- und des Spitzenwiderstan-
des waren die Versuchspfahle am Pfahlfu3 mit einer 6lhydraulischen Kraftmessdose

instrumentiert.

Die Belastung wurde Uber riickverankerte Belastungskronen aufgebracht. Mit dieser
Belastungskonstruktion waren unter wirtschaftlichen Gesichtspunkten Vertikallasten
bis 10 MN zu realisieren, wobei dies auch in etwa der rechnerischen, inneren Trag-

fahigkeit der Pfahle entspricht. Die Versuche wurden lastgesteuert durchgefiihrt.

Im Ergebnis der Pfahlprobebelastungen zeigte sich, dass die Tragfahigkeit des Obe-
ren Buntsandstein deutlich besser war, als zunéchst erwartet. Selbst der nur 12 m
lange Pfahl 1 zeigte unter der maximal aufgebrachten Vertikallast von 9,5 MN nur
Setzungen von 26,16 mm; wobei die Belastung Gberwiegend liber Mantelreibung in
den Baugrund abgetragen wurde. Beim 20 m langen Versuchspfahl 2 wurde unter
der Maximallast von 9,9 MN eine Setzung von 11,99 mm beobachtet, eine nennens-

werte Aktivierung der Pfahlspitze konnte daher noch nicht erreicht werden.
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Bild 5: Schematische Darstellung der Pfahlprobebelastung und Ergebnisse

Das beobachtete Last-Setzungsverhalten beider Pfahle weist auf einen noch deutli-
chen Abstand zum Bruchzustand hin (sq = 0,1 xd =9 cm).
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Bild 6: Verlauf der Mantelreibung und des Spitzendrucks
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Bei Auswertung der statischen Pfahlprobebelastungen wurden zunédchst folgende

Grenzwerte fiir Mantelreibung und Spitzendruck definiert:
Tmt = 0,26 MN/m? ost= 1,5 MN/m?

Als Grenzwert fir die Mantelreibung wurde der héchste beobachtete Wert angesetzt
(Pfahl 1, Laststufe 9,5 MN). Da aussagekraftige Beobachtungen zum Spitzendruck
nicht vorlagen, wurde fiir den entsprechenden Bemessungswert, vorlaufig und auf
der sicheren Seite liegend, der untere Wernt fiir s; aus der Tabelle 9 der DIN 4014

verwendet.

Ergénzend zu den statischen Probebelastungen wurden anschlieBend noch dynam-
siche Belastungsversuche durchgefiihrt. Diese hatten das Ziel, das Last-
Setzungsverhalten der Bohrpfahle bis zum Erreichen der Grenztragfahigkeit zu be-

obachten.

Mit den dynamischen Versuchen konnten &aquivalente statische Lasten zwischen
15,5 MN und 16 MN realisiert werden. Beim kirzeren Pfahl 1 wurden die Maximal-
werte fiir Mantelreibung obs. Tn=0,407 MN/m? und Spitzendruck mit und
obs o= 3,46 MN/m? ermittelt; beim langeren Pfahl 2 lagen die Werte deutlich dar-

unter.

Aus der dynamischen Probebelastung wurden folgende Grenzwerte fiir die rechne-

risch anzusetzende Tragféhigkeit abgeleitet:
T = 0,35 MN/m? Ost = 3,0 MN/m?

Da die Auswertung von dynamischen Probebelastungen gewisse Spielrdume zu-
lasst, wurden die anzusetzenden Rechenwerte fiir die Grenztragféhigkeit etwas un-
terhalb der beobachteten Werte angesiedelt. Es handelt sich damit um sicher belegte

Rechenwerte.



=30 =

4 BEMESSUNG, LASTVERTEILUNG, KOSTENEINSPARUNG

Die Bemessung der Pfahl-Plattengriindung erfolgte mit einem Berechnungsverfah-
ren, das im Zuge eines Forschungsvorhabens entwickelt und anschlieBend noch
weiter verbessert wurde. Dieses Verfahren wurde bisher erfolgreich bei Hochhaus-
grindungen eingesetzt (siehe z.B. LUTZ et. al. 1996) und im Rahmen eines vom
Deutschen Institut flir Bautechnik ausgefiihrten Ringversuches (HANISCH 2000)
getestet und bestétigt.

Neben den Angaben zur Mantelreibung und zum Spitzendruck musste bei Auswer-
tung der Pfahlprobebelastungen auch die tiefenabhéangige Entwicklung der Verfor-
mungseigenschaften des S, abgeleitet werden. Dazu wurde ebenfalls das oben ge-
nannte Programm zur Berechnung von Pfahl-Plattengrindungen verwendet (Griin-
dungsplatte nicht vorhanden; Anzahl der Pféhle = 1). Die Riickrechnung ergab bei
Ansatz einer mittleren Querdehnzahl von v = 0,25 folgenden, naherungsweise linea-

ren Zusammenhang:
E =20 + 3,57 z[MPa, z in m]

Mit diesem Ansatz erfolgte dann die abschlieBende Dimensionierung der kombinier-
ten Pfahl-Plattengriindung. Aus den rechnerisch ermittelten Setzungen und den er-
mittelten Sohlspannungen und Pfahlkraften wurden der Bettungsmodul ks sowie Ein-
zelfedern K; firr die Beschreibung des Pfahltragverhaltens abgeleitet. Mit diesem Fe-
dermodell wurden dann die Pfahlkopf-/Griindungsplatten bemessen. Da es sich um
vergleichsweise gedrungene Grindungskdrper handelt, erfolgte die Bemessung so-
wohl nach der Biegetheorie als auch mit einem rdumlichen Fachwerkmodell. Fir die
weitere Bemessung des Uberbaus wurden aus den Federkennwerten dann noch
Vertikal- und Drehfedersteifigkeiten fir den Gesamtgriindungskdrper abgeleitet, die

dem Tragwerksplaner fiir den Uberbau zur Verfiigung gestellt wurden.
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Bild 7: Dimensionierung der kombinierten Pfahl-Plattengriindung

Als ZielgroBe fir die zu erwartenden Setzungen wurde s < 4 cm definiert. Das Er-
gebnis der Berechnungen hinsichtlich der erforderlichen Anzahl der Pféhle sowie
deren Lénge wurde bereits in Bild 3 dargestellt. Der rechnerische Lastanteil der
Pfahle betragt rd. 75 bis 80 %; der Rest der Bauwerkslasten wird Giber Sohlspannun-

gen in den Baugrund abgeleitet.
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Wie bereits gezeigt wurde, ergeben sich im vorliegenden Fall erhebliche Einsparun-
gen gegenulber einer konventionellen Tiefgriindung, die ausschlieBlich auf der
Grundlage einer ,lblichen“ Baugrunderkundung entworfen wird. Die nachfolgende

Tabelle enthélt einen massen- und kostenbezogenen Vergleich zwischen den beiden

Varianten.
Kosteneinsparung
konventioneller Entwurf Pfahl-Plattengriindung
Pfahl-Durchmesser 1,5 m Pfahl-Durchmesser 1,3 m
Achse Pfahlanzahl Gesamtmeter Pfahlanzahl Gesamtmeter
8 8 280 8 120
9 8 304 8 120
10 8 344 8 120
11 8 384 6 90
12 8 360 6 90
13 8 312 6 90
14 8 296 6 90
56 2.280 48 720
Kosten- ca. 2,2 Mio DM ca. 0,9 Mio DM
schatzung inkl. Mehrkosten flir die Pfahlplatte

Tabelle 1: Gegenuberstellung der Kosten und Massen

5 MESSTECHNISCHE KONTROLLE, MESSTECHNISCHE
AUSSTATTUNG, MESSUNGEN UNTER BETRIEB, ZIELE

Zur messtechnischen Kontrolle wurde die Griindung eines Pfeilers (Pfeiler 10) um-
fangreich instrumentiert. Die messtechnische Ausstattung ist im nachfolgenden Bild 8

dargestellt.

Zur Erfassung der in die Pfahle abgetragenen Lasten sind in allen 8 Pfahlen je 3
Dehnungsmesselemente eingebaut. Die Erfassung der neutralen und totalen Sohl-
spannungen in der 140 m? groBen Griindungsflache erfolgt tiber 15 Stiick Sohl-

druckgeber und 5 Stiick Porenwasserdruckgeber.
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Bild 8: Messtechnische Ausstattung, Grundriss

Ferner sind in allen 4 Seiten des Pfeilers Betondehnungsgeber eingebaut, so dass
hier die insgesamt in die Griindung eingeleitete Last gemessen werden kann. Die
Daten werden elektrisch gemessen und per Datenferniibertragung an das Uberwa-
chende Ingenieurbiiro Gbermittelt. Damit ist eine kontinuierliche Beobachtung der

Grindung gewahrleistet.

Zur Zeit ist das Fundament und der Pfeiler selbst hergestellt. Damit sind rd. 25 % der
anzusetzenden Gesamtlast aus Eigengewicht aufgebracht. Die derzeit wirkenden
Verkehrslasten (Wind) sind gering. Die bislang aufgetretenen Setzungen bleiben

hinter den Prognosen zuriick.



=B

Ziel der Messungen ist zum einen die kontinuierliche Kontrolle des angesetzten
Tragverhaltens der Griindung, zum anderen soll aber auch nach Fertigstellung des
Bauwerks festgestellt werden, inwieweit die Griindungselemente tatséchlich den sta-
tisch anzusetzenden Lastfallen unterliegen bzw. inwieweit am Uberbau auftretende
Verkehrslasten die Griindung tatséchlich beanspruchen und setzungsrelevant sind.
Bei der Bemessung der Pfahle ergeben sich erhebliche Zusatzlangen aus auBeror-
dentlichen Verkehrslastfallen (z.B. zusétzliche Pfahlkrafte nur aus unsymmetrischen
Verkehrslasten = 50 % !). Das Ziel der Messungen ist daher, die Funktionalitat der
Griindung aufzuzeigen und damit darzustellen, dass aufwendige Untersuchungen im
Hinblick auf einen wirtschaftlichen Griindungsentwurf - der im tbrigen auch auf wei-
tere Bauwerke regional Ubertragbar wére - lohnend sind. Ferner soll festgestellt wer-
den, inwieweit bei der Dimensionierung der Griindung unsymmetrisch wirkende Ver-

kehrslasten in ggfs. abgeminderter GréBenordnung angesetzt werden kénnen.
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KLEINBOHRPFAHLE ALS ELEMENTE EINER SPEKTAKULAREN
UNTERFANGUNG IM ZENTRUM VON LISSABON

Eduard Falk

KURZFASSUNG

Fur die Erweiterung des U-Bahn-Netzes im historischen Zentrum von Lissabon war
fur die Unterfahrung des Hotel ,Avenida“ ein Aushub unter besonders erschwerten
Bedingungen durchzufithren. Ohne Unterbrechung der Bauwerksnutzung wurde der
gesamte Zentralbereich unter den Fundamenten des Hotels bis 13 m Tiefe
ausgehoben. Aufgrund der stark unterschiedlichen Bodenschichten und der

beengten Raumverhaltnisse kam eine Sonderlésung zur Ausfiihrung:

a) Baugrubensicherung mittels einer einfachen Reihe von Stahlrohrpféahlen
kombiniert mit einer Dichtung aus tUberschnittenen Jet-Grouting-Saulen gegen
ca. 9 m Wassertiberdruck

b) Unterfangung und Neugriindung mittels frei im Aushub stehenden
Kleinbohrpfahlen, die in drei Ebenen ausgesteift wurden.
Bemerkenswert ist, daf jeder einzelne Pfahl hydraulisch vorbelastet wurde und

damit alle Differenzbewegungen vorweg genommen werden konnten.

Zum Vergleich wird das Konzept zur Unterfahrung des unmittelbar angrenzenden
Bahnhofs Rossio vorgestellt, bei dem groRkalibrige Verbauelemente zum Einsatz
kamen.

1. PROJEKTSVORGABEN

Als zentraler Teil der Erweiterung des U-Bahn-Netzes im Zentrum von Lissabon war
die Verbindung der neu errichteten Linie ,Baixa-Chiado“ mit der bestehenden Linie
im Bereich der ,Praca dos Restauradores* herzustellen. Die einzige unter den
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Hotel Avenida Bahnhof Rossio

Restaurllul

Zielschacht
EPB-Schild

Abb. 1 Lageplan:
Unterfahrung des Hotel Avenida und des Kopfbahnhofs Rossio als Verbindung

zwischen dem Zielschacht der Schildfahrt und der bestehenden Station Restauradores

beengten Innenstadtverhaltnissen mdgliche Lage fur den Ankunftsschacht der

Schildfahrt ergab den Bedarf, eine verbleibende Strecke von ca. 120 m Lange unter

den beiden historischen Gebauden ,Bahnhof Rossio* und ,Hotel Avenida Palace”
handisch aufzufahren. Sowohl der Betrieb des Bahnhofs als auch der Hotelbetrieb
waren wahrend der gesamten BaumaRnahmen sicher aufrecht zu erhalten.

Die Zugéanglichkeit der Arbeitsbereiche unter den Bauwerken war ausschlieRlich tber

schmale Foérderschachte méglich. Sowohl im Innenraum des ebenerdigen Bahnhofs

als auch im Keller des Hotel Avenida bestanden deutlich unterschiedliche
Raumniveaus, sodaR die Ausfiihrungslogistik vor groBe Probleme gestellt wurde.

Im Vergleich der beiden Unterfahrungsobjekte wird deutlich, auf wie unterschiedliche

Weise ahnliche Problemstellungen gelést werden kénnen. Das in der Planung in
Kauf genommene Risiko legt das erforderliche Niveau der Ausfiihrungsqualitat zu
einem Zeitpunkt fest, wo nicht einmal die Zugénglichkeit aller Arbeitsbereiche zur
Beurteilung der Ausfiihrungsprobleme méglich ist.
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Die Bodenverhaéltnisse wurden durch mehrere Aufschliisse erkundet, die einen sehr
unregelméBigen Schichtverlauf erkennen lieBen. Obwohl eine tonige Grundstruktur
vorlag, muBte nicht nur mit stark variierenden Anteilen von Schiuff und Sand
gerechnet werden, sondern waren auch rein sandige Schichten geringer
Lagerungsdichte anzutreffen. Knapp unter der Aushubsohle bei ca. 13,5 m unter
dem StaRenniveau stand das relativ einheitliche Mioz&n mit schluffigen Tonen
zunehmender Steifigkeit an. Eine Tieferfuhrung der bestehenden Griindungen war
nur in diesem Horizont méglich, wodurch sich Bohrléngen bis 22 m ergaben.
Nachdem das Grundwasser bei ca. 5 m unter StraBenniveau anstand und durchaus
im gesamten Aushubbereich mit wasserfilhrenden Schichten zu rechnen war,
bestand die eindeutige Forderung nach einer wasserdichten
BaugrubenumschlieRBung.

Wahrend der Bahnhof Rossio keine wesentliche Vorschadigung aufwies, wurde im
Fall des Hotel Avenida Palace ein altes RiRbild festgestellt, dessen Ursache in der
friiheren Errichtung von Baugruben in unmittelbarer N&he der Fundamente lag.

Grundsatzlich sollten daher nur BaumaRnahmen zum Einsatz kommen, von denen

eine Minimierung unvermeidlicher Differenzsetzungen zu erwarten war.

2, KONZEPT ZUR UNTERFAHRUNG DES HOTEL AVENIDA
PALACE

Durch Erkundungsschachte wurde die Fundierungstiefe des Kernbereichs bei 4,0 bis
ca. 6,0 m unter dem StraRenniveau festgestellt. Die straBenseitige Fassade wies
jedoch eine wesentlich geringere Fundierungstiefe auf. Dadurch waren die
Vorschéadigungen erklarbar, die von frilheren Baugruben zur Erstellung der
Infrastruktur im Stadtzentrum herrithrten. Bevor an eine Erstellung der Baugruben
unter dem Zentrum des Geb&udes zu denken war, muBte eine Tieferfiihrung der
Fassadenlasten erfolgen. Aufgrund der beschrankten Zuganglichkeit der
AuRenmauern mufite das urspriingliche Konzept einer Zweierreihe von
Kleinbohrpfahlen mit Kopfriegeln verworfen werden. Samtliche im ErdgeschoB
befindlichen Geschéftslokale sollten im Betrieb bleiben und der Gehsteig konnte nur
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ortlich fur die Arbeiten gesperrt werden. Demnach bot sich eine Unterfangung mittels
geneigten Jet-Grouting-S&ulen an, die mit einer Zentralbewehrung versehen wurden.

+

J e I
Hydraulikprosen Scehlbotonbalken
H.:.'“\/ / )(1‘;%‘:.‘:::::: D
Stahlbotgnbalken % KLY

Plahlkopthostr. = 7 |
o \:'I' 1B e it ::::l::::::m'/
= J‘ 7.8
i
! | 5 Hi | HDBV-Keorper
3 |2 R & 40,5,
2|1 e {8 | S
slile I~ = % GEWI-Ptuhl
illl= 2 TUNNBL |, K] : ~50mm
Ml s ¥
2(} & : . 5
2l i = g
Tl l= |- sl#s © = »
s} i
-/ ET.
i
[

Abb. 2 Schemaschnitt Hotel Avenida:
Abfangung der Fassade und der Bestandsfundamente mittels Kleinbohrpfahlen und
Jet-grouting-S&ulen

Die Sicherung des zentralen Aushubs mit ca. 10,0 bis 16,0 m Breite unter dem
Bauwerk mufRte mit jenen Elementen des Spezialtiefbaus auskommen, die unt;r den
gegebenen Raumverhéltnissen gerade noch ausfithrbar waren: Stahlrohrpfahle mit
Zementummantelung und Jet-Grouting-Sé&ulen kleinen Durchmessers. Eine
besondere Problemstellung boten dabei die Querwénde, deren Fundamente direkt
Uber dem vorgesehenen Aushub verliefen. Die hoch belasteten Fundamente konnten
nur durch Tiefgriindungselemente gesichert werden, die frei im zukunftigen Aushub
zu stehen hatten. Zusétzlich zur linienhaften dueren BaugrubenumschlieBung war
demnach ein System von isoliert stehenden Einzelelementen vorzusehen. Die

Dichtung gegenubér einem Héchststand des Grundwassers von ca. 9,0 m Giber der
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tiefsten Aushubsohle sollte eine Reihe von Uberschnittenen Jet-Grouting-Saulen mit
50 cm nominellem Durchmesser tibernehmen.

Trotz der geplanten Einbindung der Kleinbohrpfahle von ca. 5,0 m in das steife
Miozan wurde eine Vorbelastung samtlicher Grilndungselemente als
Funktionskontrolle gefordert. Zwischen dem Kopfriegel als Verbindung der
Kleinbohrpféahle und dem Stahlbetonriegel, der die bestehenden Fundamente
beidseitig einfaBte, waren ca. 450 Hydraulikpressen einzubauen. Jede dieser
Pressen diente der Vorbelastung des darunter befindlichen Pfahls, sodal eventuelle
Setzungsunterschiede bereits vor dem Aushub erkannt und weitgehend
ausgeglichen werden konnten. Die urspriinglich vorgesehenen Stahlaussteifungen
konnten im Zuge der Vorgesprache in ein System von Ortbetonriegeln umgewandelt
werden. Damit war zumindest der Ausgleich von geringfiigigen Bohrabweichungen
im Zuge des Aushubs problemlos méglich. Nichtsdestotrotz bestand eine sehr hohe
Anforderung an die Bohrgenauigkeit der Kleinbohrpfahle aufgrund der in der
statischen Berechnung beriicksichtigten Knickverhéltnisse und die Bedingung
groBtmoglicher Dichtigkeit fiir die nur 50 cm stark geplante Dichtwand aus
Uberschnittenen Jet-Grouting-Saulen. Insgesamt waren drei Aussteifungshorizonte

aus Ortbeton vorgesehen.

Generell bestand die Kenntnis, daR die urspriingliche Fundierung des Bauwerks auf
Holzpfahlen erfolgt war. Lénge und Lage der Pfahle waren selbstverstandlich nicht
im Detail bekannt. Auch Fundamentverbreiterungen konnten vorab nicht eindeutig
lokalisiert werden. .

3. KONZEPT ZUR UNTERFAHRUNG DES BAHNHOFS ROSSIO

Die Lage des Bahnhofs am Ful eines der zahlreichen Hiigel von Lissabon bedingt
eine schwierige geotechnische Situation: wahrend der Eingangsbereich sich auf dem
StraBenniveau befindet, fungiert eine der Innenwéande als Stiitzmauer fiir den
mehrere Meter héher liegenden Bahnsteigbereich. Die massive Stitzmauer und der
dahinter anstehende erhdhte Erddruck muBten durch die Verbaukonstruktion
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abgefangen werden. Um die auftretenden Verformungen zu minimieren, wurden
pfahlartige Elemente mit hohem Bewehrungsgrad als Baugrubensicherung
vorgesehen. Die Pfahle wiesen einen Durchmesser von 2,0 m und eine Tiefe von ca.
22,0 m auf. Der Pfahlaushub war aufgrund der beschrénkten Raumverhaltnisse im
gesamten Bereich nur handisch denkbar. Aufgrund der bis ca. 12 m unter
StraBenniveau anstehenden Wechselfolgen mit teilweise sehr durchlassigen
sandigen Schichten mufte eine dichte Baugrubensicherung fir die
Schachtherstellung der Pfahle ausgefiihrt werden. Dafiir kamen Reihen
Uiberschnittener Jet-Grouting-S&aulen zum Einsatz. Nachdem einige der
Pfahlelemente aufgrund der Aushubgeometrie unter bestehenden Einzelstitzen zu
liegen kamen, waren die hochbelasteten Fundamente vorab mittels Kleinbohrpfahlen
tiefzugriinden. Als besonders problematisch erwiesen sich jene Pfahlelemente, die
unter der bestehenden Stutzmauer zu liegen kamen. Nur im Schutz temporarer
Tunnelgewélbe konnten die Schachte gesichert, ausgehoben, bewehrt und
ausbetoniert werden. Die beidseits des spater vorgesehenen Aushubs hergesteliten
GroRpfahlelemente wurden mittels massiv bewehrter Riegel im Kopfbereich

verbunden.

Ungeachtet der stark unterschiedlichen Belastungssituation vom historischen
Bestandsbauwerk her, wurde demnach statisch gesehen ein massives
Briickenkonzept verfolgt. Dieses Konzept orientierte sich an den hochsten Lasten

und nahm auf die Probleme der praktischen Umsetzung wenig Riicksicht.
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Abb. 3 Schemaschnitt Bahnhof Rossio:
Einbau einer schweren Briickenkonstruktion unter besonders beschrankten Raum-

verhéltnissen. Die Unterfangung der hoch belasteten Einzelfundamente diente dem
Setzungsschutz aufgrund von Verformungen, die als Summe von Wasserhaltung,

Bodenvermértelung und Aushub erwartet wurden
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4. REALISIERUNG DER UNTERFAHRUNG DES HOTEL

AVENIDA PALACE

Die Tragfahigkeit der vorgesehenen Kleinbohrpfahle wurde anhand eines
Belastungsversuchs nachgewiesen. Bei der gegeniiber der Gebrauchslast von
500 kN um das doppelte erhdhten Versuchslast von 1000 kN stellte sich an einem
ca. 5,0 min das Mioz&n eingebundenen Pfahlelement eine Setzung von 6,2 mm ein.
Zweites wesentliches Kriterium fiir die Pfahlherstellung war die Bohrgenauigkeit.
Nachdem Rohre mit einem AuRendurchmesser von 127 mm bzw. 178 mm zu
versetzen waren, kam eine verrohrte Bohrung unter den beschrénkten
Raumverhéltnissen nicht in Frage. Zum Einsatz kam schlieRlich eine Spulbohrung
Uber verlorene, mit Diisen versehene Bohrkronen, wobei nur Spilmengen von
mehr als 200 I/min zum gewiinschten Erfolg filhrten. Ziel dieser Bohrmethode war
das Schaffen eines ausreichend groBen Spulmantels, der ein hindernisfreies
Absenken des Bohrstrangs und somit eine Minimierung von Bohrabweichungen
erlaubte. Tatsachlich waren bei einer Anzahl von mehr als 400 Pfahlen nur in zwei
Fallen wesentliche Abweichungen aufgrund von Bohrhindernissen in der

Anfangsstrecke unvermeidbar.

Die Kombination von Jet-Grouting-S&ulen und Kleinbohrpféahlen hatte sowohl bei den
Fundamenten der inneren Wande als auch im Bereich der Fassade den Vorteil, daR
schlecht vermortelte Bereiche aus geschlichteten Steinen und Ziegeln vermértelt und
damit stabilisiert wurden. Insgesamt wurden mit fiinf Bohrgeraten ca. 5 700 m Jet- -
Grouting-Saulen mit Durchmessern von 50 bis 60 cm und ca. 10 300 m
Stahlbewehrung eingebaut.

Die Ausflihrung der Tiefgrindungselemente gestaltete sich vor allem entlang jener
Bestandsfundamente als schwierig, deren Zugénglichkeit erst durch handisch
hergestelite Tunnel erméglicht wurde. Auch die anschlieBende Einfassung der
Pfahlkopfe in Stahlbetonriegel erfolgte in mithsamer Kleinarbeit in zahlreichen,
zeitlich getrennten Abschnitten. Die Bestandsfundamente wurden durch
Begleitbalken ebenfalls eingefallt und mittels Spannankern kraftschliissig verbunden.
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In dem verbliebenen Spalt zwischen den beiden Riegelebenen wurden tiber jedem
Pfahl hydraulische Flachpressen eingesetzt und mit einem komplizierten
Leitungssystem miteinander verbunden. Jede einzelne dieser Flachpressen wurde
schlieBlich aktiviert und damit eine Last von ca. 500 kN je Pfahl aufgebracht. Durch
das begleitende Feinnivellement konnte festgestellt werden, wann sich das
Bestandsgeb&ude zu heben begann. Damit war sichergestellt, daR jeder Pfahl die
ihm zugeordnete Last ohne wesentliche Setzungen tibernehmen konnte. Wahrend
dieser Probebelastung traten im aligemeinen Setzungen von weniger als 2,5 mm auf,

nur in Einzelfallen wurden 3 bis 4 mm erreicht.

Wahrend des Aushubs wurde die Haufigkeit der Schichtwechsel deutlich sichtbar.
Entgegen der urspriinglichen Projektsannahme ausreichend hohen Feinteilgehalts
wurden sehr wohl reine Sandschichten angetroffen, die sich als stark wasserfiihrend
erwiesen. Alle beteiligten Experten zeigten sich zufrieden tber die gelungene
Dichtung mittels der diinnen Jet-Grouting-Membran, deren Versagen im
Aushubzustand unweigerlich zu drastischen Problemen gefiihrt hatte. Trotz der
gelungenen Ausfiihrung muf daher betont werden, da® vom Projekt her keinerlei
Reserven gegeniiber einer durchaus denkbaren Imperfektion der Ausfiihrung
vorgesehen waren. Bei allem Stolz auf die erfolgreich eingesetzte MeRtechnik und
die kontinuierliche Parametererfassung zur Qualitdtsiiberwachung sind &hnliche
Projekte in der Zukunft sicher weiterhin mit der erforderlichen Vorsicht zu betrachten.
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Abb. 5 Phase 2:
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Abb. 7 Phase 4:
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diente dem Einbau von Flachpressen
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Abb. 8 Phase 5:
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Abb. 9 Phase 6:
Einbau der ersten Aussteifungslage auf
dem Niveau der Pfahlkopfbalken
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Abb. 10 Phase 7:
Erster Teilaushub, bei dem auch die

Holzpfahle der urspringlichen Griindung
unter der Fundamentsohle entfernt wurden

Abb. 11 Phase 8:
Einbau eines aufgeldsten

Aussteifungsrostes aus Stahlbeton
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Abb. 12 Phase 9:
Zweiter Teilaushub
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Abb. 14 Phase 11:

Endaushub

Abb. 13 Phase 10:
Einbau des untersten Aussteifungshorizonts

ﬁ |
Abb. 15 Phase 12:

Errichtung des Tunnelbauwerks, wobei die
Unterfangungskonstruktion aus Griinden der
temporéren Sicherheit weitgehend integriert
werden muBte
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5. REALISIERUNG DER UNTERFAHRUNG DES BAHNHOF
ROSSIO

Wahrend der héndische Aushub von 22 m tiefen GroRbohrpfahlen fiir routinierte
afrikanische Brunnenbauer eine hohe physische Anstrengung jedoch kein
besonderes technisches Problem darstellt, war die Baugrubensicherung und
-dichtung im Bereich der oberen durchlassigen Bodenzonen ein schwieriges
Unterfangen. Mittels Giberschnittenen Ringen von Jet-Grouting-S&ulen solblte die
Stabilisierung und Dichtung der Aushubbereiche erreicht werden. Kaum eines der
Pfahlelemente glich jedoch beziiglich der Zugénglichkeit dem anderen. Demnach
waren geometrische Modifikationen aufgrund der Lage bestehender Fundamente
und Einbauten Systembestandteil. Als besonders problematisch fiur die Herstellung
tiberschnittener SOILCRETE-Saulen erwies sich jedoch die Wechselfolge von
steifen, bindingen und rein sandigen Zonen, die értlich auch eine leichte
Zementierung aufweisen konnten. Die Bandbreite der mit denselben
Herstellungsparametern erreichbaren Sdulendurchmesser war entsprechend breit
und die Ausfiihrungsplanung hatte demnach einen Mittelweg zwischen
Einschniirungen und enormen Uberprofilen zu wahlen. Als problematischer erwiesen
sich dabei Uberprofile, die in der darauffolgenden Herstellungsphase keine regulére
Saulenherstellung mehr erméglicht hatten. Erst nach langwierigen praktischen
Versuchen war der Bauherr zu tiberzeugen, dal nur eine doppelte, tiberschnittene
Saulenreihe das gesteckte Ziel einigermafen problemlos erreichen konnte. Wahrend
der Versuche war klar erkennbar, daR® auch geringe Pumpmengen einer durch
Undichtigkeiten erforderlichen Wasserhaltung unmittelbar zu Setzungen des
Bestands fithrten. Nach den erwahnten Anfangsproblemen konnte der GroRteil der
Arbeiten regulér und mit gutem technischen Erfolg fertiggestellt werden.
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Abb. 16 Phase 1:

Abb. 17 Phase 2:

Tiefgrindung der Einzelfundamente in Baugrubensicherung mittels Jet-grouting-

der Bahnhofshalle

Zylindern fur die Bohrpfahlherstellung

l

.

Bewehréer Betonpfahl
d=2,0m /

-10,15
.7

0,15

-5,15

Abb. 18 Phase 3:
Handischer Pfahlaushub

Abb. 19 Phase 4:
Schaffung von Arbeitsnischen zur teilweisen

Unterfahrung der bergseitigen Stutzmauer
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Abb. 22 Phase 7:

Uberbriickung mittels schwer bewehrter

Kopfriegel

Abb. 21 Phase 6:
Aushub und Herstellung der Bohrpféhle
unter der Stutzmauer
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Abb. 23 Phase 8:
Aushub ohne weitere Aussteifung und Erstellung des Tunnelbauwerks

6. ZUSAMMENFASSUNG

Anhand der Gegenuberstellung zweier vollkommen unterschiedlicher
Ausfiihrungsarten bei &hnlicher Problemstellung wurde demonstriert, welchen EinfluR
die Bewertung des Ausfihrungsrisikos auf eine komplexe MaRnahme des
Spezialtiefbaus haben kann. Es darf davon ausgegangen werden, daB eine
volistéandige Risikoanalyse zu einer weiteren Modifizierung der beiden Projekte
gefiihrt hatte. Die hohen Anforderungen an die Ausfithrungstechnik und die
begleitende MeRtechnik zur Registrierung und Dokumentation aller wesentlichen
Ausfiihrungsparameter darf jedoch als Grundelement komplexer Bauausfilhrungen

angesehen werden.



=53

7. LITERATUR

1) Projektunterlagen der Arbeitsgemeinschaft ,Restauradores-Baixa/Chiado*
2) Firmenunterlagen der Keller-Gruppe zur Durchfiihrung von SOILCRETE-
Hochdruckbodenvermértelung und MESI-Kleinbohrpféhlen
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PYLONGRUNDUNG DER SCHRAGSEILBRUCKE ROSARIO-
VICTORIA
MODELLBILDUNG UND BERECHNUNG

Dr.-Ing. Martin Empelmann

ZUSAMMENFASSUNG

Die Griindung der etwa 120m hohen Stahlbetonpylone der Schréagseilbriicke Rosa-
rio-Victoria in Argentinien besteht aus 26 GroRbohrpfahlen mit einem Durchmesser
von 2,00m, die in eine 14m breite, 44m lange und 3,50m dicke Pfahlkopfplatte ein-
binden, die in Briickenquerrichtung zusatzlich mit einen 5,00m hohen und 5,00m
breiten vorgespannten Hohlkastenquertrager verstarkt ist.

Die GroRbohrpféhle haben eine Lénge von bis zu 63,00m, die sich aus der Mindest-
einbindelange in die tragfahigen Schichten und aus den méglichen Kolkbildungen
und FluBvertiefungen infolge der Hochwasserereignisse des ,El Nino* ergibt.

Die Berechnung der Pylongriindung erfolgte mit einem aufwendigen 3-dimensionalen

Finite-Element Modell und speziellen Pfahlfederelementen.

1 EINLEITUNG

Die zur Zeit im Bau befindliche etwa 60 km lange Stralenverbindung zwischen Ro-
sario und Victoria ist ein wichtiger Schritt fiir die Uberquerung des Rio Parana etwa
300 km nordwestlich von Buenos Aires. Dieses ist erst die vierte Verbindung tber
den 1950 km langen Rio Parana in Argentinien.

Die etwa 4,1 km lange 4-spurige Hauptbriicke bei Rosario ist das Kernstiick dieses
Infrastrukturprojektes. Sie besteht aus zwei Vorlandbriicken und einer dazwischen-
liegenden Schragseilbriicke. Die Vorlandbriicken haben eine Lange von 1100m auf
der Rosario-Seite und 2400m auf der Victoria-Seite. Die eigentliche Schragseilbriicke
ist in Abbildung 1 dargestellt. Die Gesamtlénge von etwa 600m setzt sich aus einer
350m breiten Haupt6ffnung und zwei Seitenéffnungen mit je 120m Lange zusam-

men.
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Abbildung 1:  Langsschnitt der Schragseilbriicke Uiber den Rio Parana bei Rosario

Die gesamte Stralenverbindung zwischen Rosario und Victoria ist ein BOT-Projekt,
d.h. nach rund 4-jahriger Bauzeit ibernimmt ein Konsortium aus den Firmen: Impre-
gilio (Italien 26%, Federfuhrer), HOCHTIEF (Deutschland 26%), Roggio (Argentinien
20%), Sideco (Argentinien 20%) und Techint (Argentinien 8%) die Konzession und
den Betrieb der Strecke fiir die folgenden 21 Jahre.

Die technische Ausfiihrungsbearbeitung der Hauptbriicke wurde von einer Arbeits-
gemeinschaft aus den Biros Leonhardt, Andra & Partner in Stuttgart, HOCHTIEF
Consult in Essen und Techint in Argentinien durchgefiihrt. Die Federfihrung hatte
Leonhardt, Andra & Partner, die auch den Entwurf der Hauptbriicke bearbeitet hat-
ten. Im Rahmen dieser ARGE wurden die westliche Vorlandbriicke ,Rosario” sowie
die Pfahlgrindung und die Pylone der Schréagseilbriicke von HOCHTIEF Consult in
Essen bearbeitet.

2 BESCHREIBUNG DER PYLONGRUNDUNG

Die in Abbildung 2 dargestellten Pylone der Schragseilbriicke bilden in Briickenquer-
richtung einen zweistéckigen Rahmen. Sie werden mit einer Kletterschalung in ins-
gesamt 26 Kletterabschnitten von etwa 4,5m Hoéhe in Stahlbeton der Betongtite B45
hergestellt. Die beiden Stiele haben von der Oberkante der Pfahlkopfplatte eine Ho-
he von 122,85m. Sie weisen einen Uber die Hohe veranderlichen Hohlkastenquer-
schnitt auf, der sich von 6,00m x 2,75m am FuB auf 4,00m x 2,75m am Kopf ver-
jungt.
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Die Griindung ist in Abbildung 3 dargestellt und besteht aus 26 GroRbohrpfahlen mit
einem Durchmesser von 2,00m und einem gegenseitigen Achsabstand von 5,00m
(2,5facher Pfahldurchmesser). Die 14m breite, 44m lange und 3,50m dicke Pfahl-
kopfplatte wird in Briickenquerrichtung zwischen den Pylonstielen durch einen 5,00m
hohen und 5,00m breiten vorgespannten Hohlkastenquertrager mit 80cm bzw.120cm
dicken Wandscheiben verstarkt. In der 80cm dicken oberen Platte des Hohlkastens
sind insgesamt 27 Bundelspannglieder mit je 19 Litzen 0,6" angeordnet, die nach-
traglich vorgespannt werden.

Die Bohrpféhle haben eine Gesamtlange von insgesamt 63,00m in Achse 42 und
61,50m in Achse 43. Diese ergeben sich zum einen aus der Forderung nach einer
Mindesteinbindelange in die tragfahigen Schichten vom 10-fachen des Pfahldurch-
messers. Zum anderen multe beriicksichtigt werden, daf sich im Laufe der Lebens-
dauer der Briicke die FluRsohle infolge der Hochwasserereignisse des ,El Nino“ ver-
tiefen kann. Hierzu wurden aufwendige modellhydraulische Untersuchungen durch-
gefuhrt und ergaben, daR sich lokale Kolkbildungen von 9,5m bzw. 11,0m und Flu3-
vertiefungen von etwa 18m einstellen kénnen, so daR sich die FluRsohle des Rio Pa-
rana von derzeit —5,20m auf etwa —34,50m vertiefen kann. Die freie Lange der Bohr-
pfahle unter der Pfahlkopfplatte kann sich dadurch von etwa 14m auf bis zu 43m
vergréfern, und damit zu einem erheblichen System- und Steifigkeitswechsel der

Grundung fuhren.
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Abbildung 3:  Anordnung der Bohrpfahle
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Die GroRbohrpfahle werden unverrohrt mit Stutzflissigkeit hergestellt. Nur im Be-
reich des FluBquerschnitts und der FluRablagerungen ist auf den oberen etwa 20m
Pfahliange ein permanentes Stahimantelrohr zur Stlitzung des Pfahls und des Pfahl-
betons beim Betonieren notwendig. Die Betongtite der GroRbohrpféhle betragt B35.
Fur die Herstellung der Pfahlkopfplatte muRten die Besonderheiten einer FluR3-
baustelle beachtet werden, d.h. die Arbeiten erfolgten von einer Arbeitsplattform auf
den GroRbohrpfahlen. Da diese aus wirtschaftlichen Griinden nicht fur die Aufnahme
der vollen Betonierlast der Pfahlkopfplatte ausgelegt werden konnte, wurde die
Pfahlkopfplatte in horizontalen und vertikalen Betonierabschnitten erstellt. Der Hohl-
kastentrager wurde nach Beginn des Kletterprozesses zwischen die beiden Py-
lonstiele betoniert.

3 BAUGRUNDVERHALTNISSE

Die Untergrundsituation im Bereich der Hauptbriicke besteht, vereinfachend gesagt,
aus oberflachennahen Ablagerungen, mitteldicht bis sehr dicht gelagerten Sand-
schichten und festen bis sehr festen Tonschichten. In Abbildung 4 sind die geologi-
schen Profilschnitte in den Achsen 42 und 43 dargestellt.
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Abbildung 4.  Geologische Profilschnitte
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4 MODELLBILDUNG UND BERECHNUNG

4.1 Statisches Modell

Die Berechnung einer solchen Pylongriindung stellt eine sehr komplexe Ingenieur-
aufgabe dar. Es wurde ein aufwendiges Finite-Element-Modell gewahlt, um zum ei-
nen das Tragverhalten der Griindung wirklichkeitsnah abzubilden, und zum anderen
eine wirtschaftliche Bemessung und Konstruktion zu erzielen.
Die Pfahlkopfplatte wurde mit einem 3-dimensionalen Faltwerkmodell mit 4-knotigen
Schalenelementen abgebildet. Hieran wurden die Pfahle und die Pylonbeine mit ent-
sprechenden Koppelbedingungen angeschlossen. Dadurch wurden die Geometrie
und das komplexe Zusammenwirken der verschiedenen Elemente der Pfahlkopf-
platte und der anschlieBenden Stabelemente mit ihren tatséchlichen Steifigkeiten
bestmdglich abgebildet. Weiterhin konnte die Vorspannung in der oberen Platte des
Hohlkastentragers realitatsnah bertcksichtigt werden, und die jeweiligen Beton-
nachweise im Gebrauchs- und Bruchzustand computerunterstitzt als Nachlaufer zur
Strukturberechnung gefiihrt werden.
Die Pfahle wurden mit biegesteifen Stabelementen modelliert, die Gber spezielle Fe-
derelemente gelagert sind. Damit wird die Mantelreibung, der Spitzendruck sowie die
horizontale Bettung der Pféhle abgebildet, und eine realitdtsnahe ,schwimmende”
Lagerung der Pfahigriindung im Baugrund simuliert. Die einzelnen Federelemente
werden im nachfolgenden Abschnitt im Detail beschrieben.
AuBerdem lassen sich die unterschiedlichen Lagerungsbedingungen der Pfahle fur
die einzelnen, extremen Kolkzustande durch das Ein- und Ausschaltung der einzel-
nen Federgruppen beriicksichtigen. Im einzelnen wurden folgende Systeme unter-
sucht:

e Endzustand ohne Kolkbildung als steifes System

e Endzustand mit voller Kolkbildung (FluBvertiefung und lokaler Kolk) als wei-

ches System
o Bauzustand mit reduzierter Kolkbildung (lokaler Kolk)

e Nachweis des Schiffsanpralls mit reduzierter FluBvertiefung und lokalem Kolk

In Abbildung 5 ist das statische Modell der Pfahlgriindung als Computerplot exempla-

risch dargestellt.
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Abbildung 5:  Statisches Modell der Pfahlgriindung

4.2 Mantelreibung und Spitzendruck

Zur Berticksichtigung der Mantelreibung und des Spitzendruckes wurden spezielle
nichtlineare Federelemente verwendet, die ein unterschiedliches Druck- und Zugver-
halten simulieren kénnen, und nach Erreichen der Grenzmantelreibung bzw. des
Grenzspitzendruckes plastifizieren. Der Pfahl gleitet dann im Boden und kann keine
groReren Krafte mehr aufnehmen bzw. tibertragen. Damit werden die einwirkenden
SchnittgréRen entsprechend dem jeweiligen vorhandenen Steifigkeitszustand auf die
vertikalen Tragelemente verteilt und gegebenenfalls auch von hoch beanspruchten

Pfahlen auf weniger beanspruchte Pfahle umlagert. Dieses fiihrt zu einer wirklich-
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keitsnaheren Aufteilung der SchnittgréRen, die im allgemeinen auch eine wirtschaftli-
chere Bemessung der Pfahle ergibt. '

Die Grenzmantelreibung wurde entsprechend dem Bodengutachten mit 80 kN/m? in
den mitteldicht bis dicht gelagerten Sandschichten und mit 150 kN/m? in den sehr
dicht gelagerten Sandschichten und den festen bis sehr festen Tonschichten ange-
setzt. Im Bereich der FluR- und Sandablagerungen wurde keine Mantelreibung be-
riicksichtigt.

Fur den Grenzspitzendruck wurde aus den Bodenuntersuchungen ein Wert von
6000 kN/m? furr die sehr festen Tonschichten ermittelt.

Die zur Festlegung der Federcharakteristiken notwendigen Grenzverschiebungen
beim Erreichen des Gleitwiderstandes wurden fiir die Mantelreibung und den Spit-
zendruck in Anlehnung an die Angaben in DIN 4014 bestimmt.

Mit diesen speziellen Pfahlelementen lassen sich in den Kennlinien auch unter-
schiedliche Sicherheitsniveaus fiir Zug- und Druckbeanspruchung sowie fiir Mantel-
reibung und Spitzendruck berticksichtigen. Auerdem kann bei Zugpfahlen der
Nachweis des Ausbruchs des Bodenkdrpers in den Kennlinien implementiert werden,
und somit das vertikale Druck- und Zugtragverhalten der Pfahle vollstdndig abgebil-
det werden.

In Abbildung 6 ist die prinzipielle Wirkungsweise der Pfahlelemente fur Mantelreibung
qualitativ dargestellt. Das Verhalten der Spitzendruckfeder wird in &hnlicher Weise
abgebildet, jedoch kann diese natiirlich keine Zugkréafte aufnehmen, und ist von ihrer

Charakteristik insgesamt weicher als die Mantelreibungsfedern.
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Abbildung 6:  Charakteristik der Federelemente fiir Mantelreibung
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4.3 Horizontale Bettung

Die seitliche Bettung der Pfahle im umgebenden Baugrund wurde ebenfalls mit nicht-
linearen Federelementen abgebildet. Diese weisen zunéchst eine lineare Anfangs-
steifigkeit auf, die sich aus dem in Bodenuntersuchungen ermittelten horizontalen
Bettungsmodul oder tber eine Umrechnung mit dem Steifemodul analog DIN 4014
(ks =~ Es / D mit D=Pfahldurchmesser) ergibt. Die Aufnahmekapazitdt des Bodens und
somit die FlieRgrenze der Feder wird erreicht, sobald der Erdwiderstand tberschrit-
ten wird. Damit wird die Veranderlichkeit des horizontalen Bettungsmoduis im oberen
Bereich des Pfahls automatisch im Modell generiert, und der Einspannpunkt des
Pfahls entsprechend erfaft.

Ergénzend zu der Anfangssteifigkeit und des FlieBplateaus ist zu berticksichtigen,
dal die Aktivierung des Erdwiderstandes verschiebungsabhéngig ist, d.h. bei kleinen
Verschiebungen kann nur ein Teil des Erdwiderstandes zur Aufnahme der Horizon-
talkrafte mobilisiert werden. Dieser EinfluR kann z.B. uber die Verschiebungsbezie-
hung im Anhang der DIN 4085 qualitativ erfal3t werden.

Zur Aufnahme der Horizontalkraft wurde vor dem Bohrpfahl ein Ausstrahlungsbereich
vom zweifachen des Pfahldurchmessers angesetzt.

Die unterschiedliche Beteiligung der Einzelpfahle an der Horizontalkraftaufnahme
wurde durch die Reduktionsfaktoren nach DIN 4014 in den jeweiligen Federelemen-
ten berlicksichtigt.

In Abbildung 7 ist das prinzipielle Tragverhalten der horizontalen Bettungselemente
dargestellt.
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Abbildung 7:  Charakteristik der horizontalen Bettungselemente
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4.4 Rechenablauf

Neben der oben beschriebenen Nichtlinearitat der Feder- und Bettungselemente
wurden aufgrund der groen freien Pfahllange auch die Verformung des Pfahlsys-
tems infolge Theorie Il. Ordnung und die Steifigkeitsreduktion infolge der Rifbildung
des Betons in der Modellbildung berticksichtigt.

Damit ist die Ubliche Vorgehensweise einer linearen Berechnung mit anschlieRender
Superposition von einzelnen Lastféllen nicht mehr méglich, und das System muR
geometrisch und physikalisch nichtlinear berechnet werden.

Hierbei mussen die Einwirkungen jeweils als gesamte Lastfallgruppe auf das System
angesetzt werden, wobei entsprechend den einzelnen Nachweisen die einwirkenden
Beanspruchungen dann einerseits mit den jeweiligen Sicherheitsbeiwerten fUr die
Grenzzustande der Tragfahigkeit (Bemessung) und zum anderen ohne Sicherheits-
beiwert fiir die Nachweise der Gebrauchstauglichkeit (Verformungen etc.) aufge-
bracht werden.

Um den Rechenaufwand zu beschrénken, wurden in Vorstudien die jeweils kritischen
Lastfalle ermittelt, fur die dann die vollstandige nichtlineare Berechnung durchgeftihrt
wurde.

4.5 Ergebnisse

Abschlielend sollen einige Ergebnisse der statischen Untersuchungen exemplarisch

zusammengestellt werden:

Pfahl:
Langsbewehrung der Pféhle (BSt 420)
am Pfahlkopf: 2 Ringe a 32 Stlick mit ds=32mm
(515 cm? = 1,64%)
Mittelbereich: 2 Ringe a 32 und 16 Stick mit ds=32mm
(386 cm? = 1,23%)
FuRbereich: 2 Ringe a 32 und 16 Stiick mit ds=28mm
(296 cm? = 0,94%)
Bugelbewehrung der Pféahle (BSt 420):
am Pfahlkopf und im Mittelbereich: 37 cm?/m
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Maximale Pfahlkraft:
ULS: 18664 kN
SLS: 14210 kN

Gesamtbohrldnge Achse 42+43: L=3237m
Betonvolumen Achse 42+43: V=10165m?
Stahltonnage Achse 42+43: G= 1581 ton (= 156 kg/m?)

Pfahlkopfplatte:

Untere Bewehrung: bis 160,8 cm?m (BSt 420)
Betonvolumen V=1998m?

Stahltonnage G=287 ton (=144 kg/m?)

Hohlkastentrager iiber Pfahlkopfplatte:
Waénde in Langsrichtung: 67,0 cm?*m (innen und aulen) (BSt 420)
Obere Platte in Langsrichtung: 96,1 cm*m (oben und unten) (BSt 420)
27 Spannglieder a 19 Litzen 0,6" (St 1570/1770)

5 SCHLUSSBEMERKUNG

Derartige Pylongriindungen stellen Spezialtiefgriindungen dar, die besondere Re-
chenmodelle erfordern, um das Trag- und Verformungsverhalten wirklichkeitsnah
abzubilden. Ubliche lineare Methoden liefern hier aufgrund der stark vereinfachenden
Annahmen meistens keine befriedigenden Ergebnisse. Der erhéhte Rechenaufwand
solcher nichtlinearer Berechnungen wird durch die immer leistungsféahigeren Com-
puter zunehmend kompensiert und verliert an Bedeutung.

Auf der Basis des vorgestellten Berechnungsmodells wurden von HOCHTIEF Con-
sult bereits zahlreiche andere Spezialgriindungen berechnet. Das hierbei gesam-
melte Know-How gestattet es, solche Griindungsberechnungen schnell und sicher
durchzufiihren. In allen Fallen hat diese Art der Griindungsmodellierung zu ausfiih-

rungstechnisch sinnvollen und wirtschaftlichen Lésungen geftihrt.
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Abbildung 9:  Fertigstellung der Pfahlkopfplatte und Klettern der Pylone
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HOCHHAUSGRUNDUNG IN BONN
DURCH EINE MODIFIZIERTE PFAHL-PLATTENGRUNDUNG

Dipl.-Ing. M. Léffler, Prof. Dr.-ing H. G. Reinke, Prof. Dr.-Ing. N. Meyer

1 BAUVORHABEN

Die Deutsche Post AG erstellt derzeit in Bonn den Neubau ihrer Konzernzentrale.
Das Gebaude befindet sich im ehemaligen Regierungsviertel in unmittelbarer Nahe
der Neubauten der Deutschen Welle (,Schirmannbau“) und des Rheines. Das Ge-
baude besitzt 5 Untergeschosse, einen 41-geschossigen Hochhaus-Bereich und ein
3-geschossiges Sockelgebadude. Die Gebaudehéhe des Hochhauses (Grundflache
ca. 2.950 m?) liegt planmaRig bei 162,5 m Giber dem Erdgeschoss, die bebaute Fla-
che umfasst insgesamt ca. 7.350 m®. Die Gesamtlast des Hochhauses betrégt an der
UK Bodenplatte bei Vollbelastung ca. 1.100 MN.

Bild 1: Ansicht des geplanten Post-Towers von der gegeniberliegenden Rheinseite

Die Tiefgaragenzufahrt (Anlieferungstunnel) zum Nachbargrundstiick der ,Deutschen
Welle* verlduft unmittelbar am Rand des geplanten Hochhauses unter dem Bau-



— 70—

grundstiick und kreuzt die Tiefgeschosse im éstlichen Bereich in Héhe des 3. bis 5.
Untergeschosses. Der Neubau der Deutschen Post AG iiberbriickt mit seiner Sok-
kelbebauung diese Zufahrt, der Anlieferungstunnel darf aus statischen und baurecht-
lichen Griinden durch die NeubaumaRnahme nicht belastet und in seiner Ge-

brauchstauglichkeit eingeschrénkt werden.

2 BAUGRUNDVERHALTNISSE

Im Baubereich stehen von der Griindungsebene bei ca. 41,5 mNN bis in eine Tiefe
von ca. 33,0 mNN quartdre Sande und Kiese der Niederterrasse des Rheins an. Die-
se sind oberhalb von ca. 40,0 mNN mindestens mitteldicht gelagert. Die Kiessande
unterhalb von ca. 40,0 mNN weisen eine dichte bis sehr dichte Lagerung auf.

i

bestenander
Tragerbohiverbau

BS \\\g,
<0.00] A __A_ a? Legende.
£ J—
. = Auenablagerungen
X e
e s

s0.0]

guarlire Klese
7] Sicerieranse)
fEmm querlire lonige, schiuflige

& Einiogeru
(Nindarforrasse)

reense [ ey sevtart Ton

4008

4830 Grundvessarapiegel
=dr~ gorading angensmmen
vom 110599

——— Schichigrenze (intarpaliert]

== Samentgranze tvaemutet
1 wennme

IS Boumsrk/Varbau @ostand!

P —

1006]

2000} 1T 22T PILL LRI ALR 2L LT XL L2 2T AT 22 ZIL T2 2T LX22ATETT 222222

Bild 2: Schematisierter Baugrundaufbau

Unter den quartdren Kiesen folgt bereichsweise eine bis zu 1 m machtige tertiare
Schicht, die sich im wesentlichen aus sandigen, kiesigen Schluffen oder Ton zu-

sammensetzt.
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Im Liegenden der o.g. quartdren und bereichsweise tertidren Schichten folgen entfe-
stigte bis unverwitterte devonische Schichten, die sich aus einer Sandstein-Tonstein-
Wechsellagerung zusammensetzen. Die Oberflache der devonischen Schichten liegt
im Mittel bei 32,5 mNN und kann nach den vorliegenden Erkundungen Schwankun-
gen von + 1 m aufweisen. Tendenziell nimmt der Verwitterungsgrad zur Tiefe hin
rasch ab, so daR der entfestigte Sand- und Tonstein zwischen ca. 32 und 31 mNN in
den angewitterten Sand- und Tonstein tibergeht.

Der mittlere Grundwasserstand im Bereich des Bauvorhabens liegt bei ca. 47,0 mNN
und weist aufgrund der Nahe zum Rhein starke jahreszeitliche Schwankungen auf.
Aufgrund seines Gehaltes an kalkiésender Kohlenséure ist das Grundwasser
schwach betonangreifend.

3 TRAGWERKSENTWURF

Der Tragwerksentwurf des Hochhauses der Deutschen Post AG in Bonn wird durch
die gestalterische Grundkonzeption des Architekten Helmut Jahn, verschiedenste
Nutzungsanforderungen des Bauherrn Deutsche Post AG und baupysikalisch — 6ko-
logische Vorgaben ganz wesentlich bestimmt.

Bild 3: Ansicht des Hochhauses der Deutschen Post AG in Bonn
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So war fir die AuBenflaiche maximale Transparenz vorgegeben: Gewéhlt wurden
doppelschalige Ganzglasfassaden mit minimalen Stiitzenabmessungen. In der Mit-
telzone des Bauwerks sind groRziigige Skygardens tber jeweils 9 Geschosse als
erholungsférdernde Verweilzonen vorgesehen. Die AufzugerschlieBung und die
Treppenhd&user sind zu beiden Seiten der Skygardens angeordnet.

Durch den Versatz der beiden Grundrissteile in der Gebaudeléngsrichtung ergibt sich
eine entsprechend versetzte Anordnung der ErschlieRBungsbereiche gegeneinander.

Bild 4: Grundriss Normalgeschossdecke

Im Tragwerksentwurf der Werner Sobek Ingenieure GmbH werden die 4 exzentrisch
mit kraftigen Andreaskreuzen gekoppelten ErschlieBungskerne tber die anschlie-
Benden Stahlbetondecken scheibenmaRig horizontal verbunden. Damit entsteht ein
komplexes rédumliches Aussteifungssystem, das die horizontalen Beanspruchungen
des 162 m hohen Geb&udes aus Wind primar abtragt.
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Bild 5: Aussteifungssystem des geplanten Hochhauses

Um die Standsicherheit und den Benutzerkomfort (Windbeanspruchung des filigra-
nen Tragwerks) auch fir ungiinstige Einwirkungskombinationen zu gewahrleisten,
wird im Bereich des Technikgeschosses (19. und 20. Geschoss) ein zusétzlich stabi-
lisierendes sog. ,Outriggersystem” eingebaut, mit dem jeweils 5 Gebdudestitzen mit
Fachwerkstaben zug- und druckfest mit den Kernen verbunden werden. Dieses Out-
riggersystem tGbernimmt ca. 15 % der Windlast und erhéht den Benutzerkomfort er-
heblich. Dies konnte mit den durchgefiihrten dynamischen Simulationsstudien ein-
deutig nachgewiesen werden.

Die die Transparenz der AuBenfliche negativ beeintrachtigenden AuRenstiitzen
kénnen relativ schlank gehalten werden, da sie im wesentlichen momentenfrei blei-
ben. Die sich aus der Bemessung der Stahlverbundstiitzen ergebenden Stitzen-
durchmesser von bis zu 80 cm werden ein sicheres Gefiihl bei den Nutzern des Ge-
b&udes bewirken.

Der ausgedehnte Kellerbereich mit Grundrissabmessungen von 100 m x 80 m wird
als aus 5 Untergeschossen bestehender Kellerkasten fugenlos konzipiert, um die
Aussteifungskerne einspannen und um die notwendige Auftriebssicherheit des am
Rheinufer stehenden Gebaudes auch fiir den maximalen Hochwasserstand garantie-
ren zu kénnen. Dadurch werden zusétzlich die horizontalen Verformungen des Aus-
steifungssystems deutlich vermindert.

Die den Kellerkasten zur Griindungssohle hin abschlieBende Griindungsplatte erhalt
aus dem Hochhaus sehr hohe Vertikallasten, die bei einer zunéchst angedachten
reinen Flachgriindung wegen der im Ubrigen geringeren Lasten zu einer Setzungs-
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mulde mit Setzungsdifferenzen von bis zu 8 cm und zu Verkantungen des Hochhau-
ses von mehr als 1/1000 gefiihrt hatte. Dies hatte die Standsicherheit und noch mehr
die Gebrauchstauglichkeit des rdumlichen Aussteifungssystems stark beeintrachtigt
bzw. zu zusatzlichen nutzungseinschrdnkenden Bauelementen bzw. Neudimensio-
nierungen im Tragwerk des Hochhauses gefiithrt. Ein spezielles Griindungskonzept
wurde erforderlich.

4 ENTWICKLUNG DES GRUNDUNGSKONZEPTES

Zur technischen und wirtschaftlichen Bewertung méglicher Griindungsvarianten wur-
den nach Ausschluss offensichtlich unwirtschaftlicher Griindungsvarianten
- eine Flachgriindung und
eine kombinierte Pfahl-Plattengriindung (Bohrpfahle im Hochhausbereich mit
Flachgriindung in den Randbereichen)
untersucht.

4.1 Flachgriindung

MaRgeblich fiir die Eignung und Ausgestaltung einer Flachgriindung sind hier die
mitteldicht bzw. dicht gelagerten Niederterrassensedimente. Zur Beurteilung des
Setzungsverhaltens einer Flachgriindung wurden folgende Vorgaben der Entwurfs-
planung beriicksichtigt:

Durchgehende Bodenplatte ohne Fuge
- Dicke der Bodenplatte: Hochhausbereich d = 4 m / Randbereiche d =2 m.

Aus den Setzungsberechnungen ergaben sich Setzungen von maximal 8 bis 9 cm im
Hochhausbereich. Die errechnete Setzungsmulde war insbesondere im Bereich der
hohen Lasteinleitung, d.h. im Hochhausbereich, stark ausgeprégt. In den Randberei-
chen wurden maximale Setzungen von 4 bis 5 cm berechnet. Daraus ergaben sich
maximale Setzungsdifferenzen im Hochhausbereich von 4 bis 5 cm, die fiir das oben
beschriebene filigrane Tragwerkskonzept des aufgehenden Hochhauses unvertrag-

lich gewesen waren.
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FLACHGRUNDUNG

Bild 6: Ergebnisse der Setzungsberechnung fiir eine Flachgriindung

4.2 Kombinierte Pfahl-Plattengriindung

Allgemein wird mit Pfahl-Plattengriindungen angestrebt, die Vorteile von Pfahigriin-
dungen - Lastabtragung durch weniger tragfahige Schichten in gut tragfahige tiefer
anstehende Schichten - mit den Vorteilen der Plattengriindungen - flachige Lastab-
tragung mit geringeren Bodenpressungen in Baugrund mittlerer Tragféhigkeit — tech-

nisch und wirtschaftlich sinnvoll zu kombinieren.

Fur das Hochhaus der Deutschen Post AG in Bonn wurde zunéchst die bekannte
Pfahl-Plattengriindung untersucht.

ErwartungsgemaR ergaben die durchgefilhrten Entwurfsberechnungen, dass auf-
grund der hohen Tragfahigkeit des Felses die Bauwerkslasten bevorzugt tiber die
Pfahle abgetragen worden waren, was zu einer hohen Anzahl an Pfahlen gefiihrt
hétte. Diese Lésung wére unwirtschaftlich ausgefallen, da die Pféhle in einem weiten
Bereich um den Hochhausgrundriss herum plaziert werden muBten. Zuletzt ware die
Biegebeanpruchung in der Griindungsplatte hoch gewesen und hétte weiter zur Un-
wirtschaftlichkeit beigetragen.
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4.3 Ausgefiihrtes Griindungskonzept: Modifizierte Pfahl-Plattengriindung

Aus der vom Tragwerksplaner durchgefiihrten Entwurfsberechnung ergab sich, daR
die Pféhle einen sehr hohen Anteil an der Gesamtlast erhalten hatten und damit die
bekannte Pfahl-Plattengriindung nicht zielfuhrend gewesen wére. Die Griindungsko-
sten wéren unwirtschaftlich hoch geworden, da wesentlich mehr Pfahle erforderlich
gewesen waren als zur Verformungs- und Verkantungsbegrenzung notwendig.

Zur optimierten Lastverteilung zwischen Bodenplatte und Pféhlen sollte zwischen
den Pfahlképfen und der Griindungsplatte eine ,quasi — weiche“ sogenannte ,Puffer-
schicht* angeordnet werden.

Das Tragverhalten von Griindungsplatte mit Pféhlen und Pufferschicht soll mit einem
einfachen Prinzipbeispiel erldutert werden. Es werden zwei mittig mit einem Pfahl
(Fachwerkstab) gestiitzte und elastisch gebettete Plattenstreifen betrachtet. In dem
verwendeten Berechungsmodell wird die Pufferschicht statisch gleichwertig durch
eine Zwangsverschiebung von 10 mm simuliert. Von einer Last von 20.000 KN wer-
den ohne Pufferschicht 17.500 KN in den Pfahl abgetragen, mit Pufferschicht nur
noch 11.000 KN.
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Bild 7: Statische Systeme mit und ohne Pufferschicht
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Bei der Wahl der ,Pufferschicht* war von groBer Bedeutung, welcher Werkstoff ge-
eignet ist, die Frischbetonlast der 3,50 m dicken Bodenplatte (87,5 KN/m?) bei gerin-
gen Verformungen aufnehmen zu kénnen. Erst bei Uberschreiten dieser Schwelle
sollte die gewiinschte Zusammendriickung in der GréRenordnung von 1 cm erfolgen.

Mit Beginn der Betonierarbeiten werden bis zum Erreichen der Bruchspannung der
~Pufferschicht’ (ca. 200 kN/m?) demzufolge die Lasten des aufgehenden Bauwerkes
im wesentlichen tiber die Pfahle abgetragen. Bei weiterer Lasterhdhung kommt es zu
den oben beschriebenen Verformungen der Pufferschicht und zu einer Lastumlage-
rung auf die Bodenplatte. Sie tragt die Bauwerkslasten Gber den Rheinkies, d.h. tiber
Bodenpressungen ab. Im Zuge der weiteren (bauablaufbedingten) Laststeigerungen
werden zunehmend mehr Lastanteile von den Pfahlen Ubernommen. Der Anteil der
Gesamtlast, der im Endzustand tiber die Pfahle abgetragen wird, betragt ca. 40 %.
Werden die Hochhauslasten betrachtet, so erhalt man einen Anteil der Pfahle an der

Lastabtragung von ca. 80 %.

Versuche im Werkstoffkundelabor der FH Mainz zur Wahl der ,Pufferschicht bestati-
gen schlieBlich die Eignung des Werkstoffs ,Trolit‘. Hierbei handelt es sich um einen
anorganischen (mineralischen) Isolierschaum.

Nach Abschluss der Voruberlegungen wurde die beschriebene modifizierte Pfahl-
Plattengriindung gewéhlt und ausgefiihrt. Unter jedem der 4 Kerne befinden sich 15
GroRbohrpfahle, die mindestens 6 m in die tragfahigen Felsschichten des Devons
einbinden. In der statischen Berechnung und bei der Bemessung wurde zur Erfas-
sung der vom Bodengutachter ermittelten minimalen und maximalen Setzungen der
Bettungsmodul zwischen 10.000 kN/m? und 20.000 kN/m? sowie die unter Mitwirkung
der Pufferschicht wirksamen Pfahlfederwirkungen zwischen 340.000 kN/m und
800.000 kN/m variiert. Mit diesen Variationen waren alle denkbaren Lastabtragungs-
verhéltnisse ausreichend erfasst.

Zur Beurteilung des Setzungsverhaltens der gewahlten neuartigen Mischgriindung
wurden folgende Vorgaben der Tragwerksplanung beriicksichtigt:
Durchgehende Bodenplatte ohne Fuge
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- Dicke der Bodenplatte: Hochhausbereich d = 3,5 m / Randbereiche d =2 m
- Ausfiihrung von je Kern 15 Pfahlen (& = 1,50 m), L = 15 m (abgesetzt im Fels).

Unter Beriicksichtigung der zuldssigen Pfahllasten fiir im Fels abgesetzte Pfahle war
je nach Anordnung der Pfahle eine deutliche Reduzierung der Setzungen auf bis zu
ca. 2 bis 3 cm im Hochhausbereich und damit im Vergleich zur Flachgriindung eine
erhebliche VergleichmaRigung der Setzungen im Hochhausbereich méglich.

KOMBINIERTE PFAHL-PLATTENGRUNDUNG IM HOCHHAUSBEREICH
MIT FLACHGRUNDUNG IN DEN RANDBEREICHEN

7
o

Bild 8: Ergebnisse der Setzungsberechnung fiir eine Pfahl-Plattengriindung

5 AUSFUHRUNG DER GRUNDUNG

Die Herstellung der insgesamt 60 Bohrpfahle unter dem Hochhausbereich erfolgte im
Mai/Juni 2000 von einer Arbeitsebene ca. 0,5 m oberhalb des Endaushubniveaus.
Die Pfahle wurden im Schutz von verrohrten Bohrungen ausgefiihrt. Die geforderte
Einbindelédnge in die Felsschichten des Devon betrug 6,0 m.

Aufgrund des teilweise auf dem Grundstiick vorhandenen Altbestandes ergaben sich
bekannte Bohrhindernisse aus tiefreichenden Verbauteilen sowie statisch nicht mehr
benétigten Verpressankern. Durch entsprechende Uberwachung der Pfahlherstellung
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sowie Abnahme des Felshorizontes durch den Bodengutachter konnten systemati-
sche Herstellungsfehler vermieden werden.

Zwei der insgesamt 60 Bohrpfahle unter dem Hochhausbereich wurden mit mess-
technischen Einrichtungen wie Kraftmessdose und Dehnungsgeber so ausgestattet,
dass das Lastabtragungsverhalten der Pfahle gemessen werden kann. Die Mess-
elemente wurden mit dem Bewehrungskorb verschweilt und in die Verrohrung ein-

gebracht.

Bild 9: Einbau der messtechnischen Elemente bei der Pfahlherstellung

Nach Fertigstellung der einzelnen Bohrpféhle wurde auf den abgestemmten und auf-
gemoértelten Bohrpfahlképfen die Pufferschicht aus 13 mm dicken ,Trolit‘-Platten ein-
gebaut und mittels Blechplatten gegen mechanische Beschadigung aus dem Baube-
trieb geschitzt. Wahrend der Herstellung der Sauberkeitsschicht erfolgte ebenfalls
der Einbau der weiteren Messelemente wie Pfahlkopfdosen und Sohldruckgeber.

Bild 10: Einbau der Pufferschicht und der MeRelemente auf den Pfahlképfen
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6 MESSTECHNISCHE UBERWACHUNG DER GRUNDUNG

Die messtechnische Begleitung komplexer geotechnischer BaumaBnahmen, wie sie
Hochhausgriindungen darstellen, ist fester Bestandteil des Sicherheitskonzeptes
auch dieses Bauwerks und dient zudem der Qualitats- und der Beweissicherung. Es
werden seit August 2000 je nach Baufortschritt alle 2 — 6 Wochen im wesentlichen
die folgenden zeitabhéngigen GréRBen messtechnisch erfasst:

- Verformungen des Griindungskérpers

- Lastaufteilung zwischen den Pfahlen und der Fundamentplatte

- Tragverhalten der Griindungspfahle.

6.1 Verformungen

Die Verformungen des Griindungskérpers werden an insgesamt 45 Messpunkten auf
der Bodenplatte im 5. Untergeschoss geodéatisch gemessen. Im Bauzustand Mitte
November 2000 sind bei Vorhandensein von ca. 5 % der Gesamtlast der Hochhaus-
kerne, ca. 60 % der Gesamtlast im Bereich Sockelgebdude und ca. 80 % der Ge-
samtlast aus den Untergeschossen (unter dem Hochhaus) Setzungen unter dem
Hochhausbereich von ca. 3 mm bis 5 mm und im Bereich des Sockelgebdudes von
ca. 2 mm bis 9 mm aufgetreten. Diese gemessenen Werte stimmen mit den fir die-
sen Bauzustand rechnerisch ermittelten Prognosewerten unter Beriicksichtigung der
erwarteten Streuungswerte gut Gberein. Damit ist belegt, da die Berechnungsan-

nahmen sehr realistisch waren.
6.2 Lastaufteilung zwischen Bohrpfihlen und Bodenplatte

Die messtechnische Ermittlung der Lastaufteilung zwischen den Bohrpfahlen und der
Bodenplatte erfolgt durch 8 Pfahlkopfdosen und 10 Sohldruckgeber. Finf Sohldruck-
geber befinden sich unter dem Hochhausbereich, zwei an der sudlichen Seite der
Sockelbebauung und drei unmittelbar neben dem Anlieferungstunnel des Nachbarn
Deutsche Welle. Erste aussagekraftige Messergebnisse werden fur das Friihjahr
2001 erwartet.
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6.3 Tragverhalten der Griindungspféahle

Zwei Bohrpfahle werden hinsichtlich ihres Tragverhaltens vom Pfahlkopf bis zum
PfahlfuR Gberwacht. Die beiden Pfahle enthalten jeweils Kraftmessdosen am Pfahl-
ful und am Pfahlkopf. Zuséatzlich sind in zwei Ebenen, die am Baugrundaufbau ori-
entiert wurden, jeweils 3 Dehnungsmessgeber am Bewehrungskorb installiert.

Das Last-Verformungsverhalten wird fortlaufend EDV-technisch erfasst und wéahrend
der gesamten Bauzeit beobachtet. Auch hier werden erste aussagekraftige Messer-
gebnisse mit dem Baufortschritt im Hochhaus erwartet.

7 Zusammenfassung

Aufgrund der Vorgaben des Architekten sowie der Anforderungen des Bauherrn war
die Entwicklung eines filigranen Tragwerkkonzeptes fir das Hochhaus der Deut-
schen Post AG in Bonn erforderlich. Dies machte ein spezielles Griindungskonzept
notwendig. Es wurde eine modifizierte Pfahl-Plattengriindung gewahlt, die fur die
vorliegenden Entwurfsbedingungen und den kiesigen Baugrund mit Felshorizont in
ca. 10 m Tiefe unter der Griindungssohle gut geeignet ist. Dabei wurde eine Puffer-
schicht aus dem Werkstoff ,Trolit* vorgesehen und eingebaut, um die Steifigkeiten
des Rheinkieses unmittelbar unter der Bodenplatte auf die hohen Steifigkeiten der in
den Fels abgesetzten Pféhle abzustimmen. Als Entwurfskriterien waren dabei die
Verformungsvertraglichkeit und die Wirtschaftlichkeit der Griindung maRgebend.

Die Ausfilhrung der GesamtmaRnahme wird umfangreich messtechnisch begleitet.
Nach Stand der Bauausfithrung Mitte November 2000 kann festgestellt werden, dass
die gemessenen Werte sich annahernd mit den fiir diesen Bauzustand rechnerisch
ermittelten Prognosewerten decken. Von den weiteren Ergebnissen werden wesent-
liche Aussagen im Hinblick auf die Eignung der modifizierten Pfahl-Plattengriindung
fur weitere Bauaufgaben erwartet.
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Die bisherigen Erfahrungen mit der gewahlten modifizierten Pfahl-Plattengriindung
sind in technischer und wirtschaftlicher Sicht positiv, so dass bei dhnlichen Griin-

dungsbedingungen weitere Anwendungen vorstellbar sind.

Trotz der komplexen Problematik konnten zeitnah neue Lésungskonzepte erarbeitet
werden, weil alle am Projekt Beteiligten Deutsche Post AG als Bauherr, Murphy /
Jahn als Architekten, Werner Sobek Ingenieure als Tragwerksplaner sowie Jessber-
ger + Partner als Bodengutachter und Prof. Schneider mit Dr. Grossert als Prifinge-

nieur sehr eng und konstruktiv zusammengearbeitet haben.
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Die Griindung des Hochhauses Gallileo — innovative wirtschaftliche
Lésung oder ingenieurwissenschaftliche Spielerei

Dr.-Ing. Joachim Stahlmann, Dr.-Ing. Yasser El-Mossallamy,
Dipl.-Ing. Jorg Leinenbach
ARCADIS Trischler & Partner

1 DER HOCHHAUSBAU IN FRANKFURT

Der Trend, die begrenzte Flache der eng bebauten Frankfurter Innenstadt durch den
Bau von Hochhausern effektiv zu nutzen, ist nach wie vor ungebrochen. Zu den im
Innenstadtbereich vorhandenen rd. 50 Hochhausern mit iber 50 m Hoéhe, weist der
Hochhausrahmenplan noch 15 weitere Standorte aus. Der Bedarf an neuen attrakti-
ven und reprasentativen Blrostandorten ist hoch, éltere Immobilien stehen teilweise
leer. Unter den bis dato im Innenstadtbereich errichteten Hochh&usern wird das Gal-
lileo (Bild 1) hinsichtlich der Bauwerkshéhe mit 136 m lber GOK den 13. Platz ein-

nehmen.

Zum Namen des Hochhauses ist anzumerken, dass er mit den 3 | nicht etwa falsch
geschrieben wurde. Es handelt sich vielmehr um eine Begriffszusammensetzung aus
Gallusanlage, dem Standort des Hochhauses, und Galileo Galilei, dem italienischen
Mathematiker, Physiker und Astronom. Wéhrend der erste Begriffsursprung eindeutig
ist, stellt sich bei Galileo die Frage, ob die Weitsicht durch das von ihm weiterentwik-
kelte Fernrohr oder die Erkenntnis, dass sich alles bewegt und verandert, den Bau-
herrn Dresdner Bank bei der Namengebung inspiriert hat. Die Ansicht Galileos, dass
die Grundlage von Erkenntnissen durch Beobachtungen und Experimente gelegt
wird, trifft zwar auf die gewahlte Griindungsart zu, dlrfte aber kaum der Grund fiir

den Namen gewesen sein.
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| (D Hochhaus Gallileo
@ bestehendes Hochhaus der Dresdner Bank AG

Bild 1: Das Hochhaus Gallileo (Fotomontage)

2 DAS HOCHHAUS

Wie oben bereits ausgeflhrt, wird das Gebaude nach Fertigstellung eine Hohe von
ca. 136 m Gber GOK aufweisen. Das ca. 3.300 m? groBe Grundstiick mit Kantenlan-
gen von im Mittel etwa 52 x 63 m wird vollstandig Gberbaut (Bild 2). Das Hochhaus
selbst nimmt davon eine Teilflache von ca. 1200 m? ein. Bei einer Héhe ab Griin-
dungssohle von ca. 1563,5 m, d.h. einer Baugrubentiefe bis zu 17,5 m u. GOK, und
einer kleinsten aquivalenten Breite von ca. 30 m betragt das Verhaltnis H/B ca. 5,1.
Das Hochhaus Gallileo gehort damit zu den schlanken Hochh&usern Frankfurts. Die
Planungen der Architekten Novotny, Mahner und Assoziierte sehen vor, das Hoch-
haus unmittelbar neben der angrenzenden mehrgeschossigen Nachbarbebauung zu
plazieren, die Anfang des 20. Jahrhunderts errichtet wurde. Auf die damit verbunde-
nen speziellen Anforderungen an die geotechnischen Planungen wird im Folgenden
noch eingegangen. Zur Abdichtung gegen driickendes Grundwasser wurde der
Kellerkasten als weiBe Wanne mit fugenloser Platte geplant.
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Bild 2: Grundriss und Ansicht Hochhaus Gallileo

Als setzungsrelevant wurden die flir Hochhauser Ublicherweise aus dem Eigenge-
wicht und einem Drittel der Verkehrslast (G+P/3) Uberlagerten Lasten angesetzt und
der Einfluss des Auftriebs (A) untersucht. Die Lage des Hochhauses auf dem Grund-
stlick und die durchgehende Platte bedingen eine vergleichsweise groBe Lastexzen-
trizitdt in Richtung der unmittelbar angrenzenden Nachbarbebauung. Der Abstand
zwischen dem Flachenschwerpunkt der Platte im Grundriss und dem Lastschwer-
punkt der Bauwerkslasten betrdgt unter dem Lastansatz G+P/3-A Uber 10 m. Auf-
grund der Richtung und GréBe der Lastexzentrizitdt wurde bereits in einem friihen
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Stadium der Planung die Mdglichkeit diskutiert, den entlang der Nachbarbebauung

angeordneten Verbauwandabschnitt mit in das Griindungskonzept einzubeziehen.

3 DER UNTERGRUND

Baugrund und Grundwasser

Der Baugrund am Projekistandort 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 zusammenge-
fasste tertidre Wechsellagerung aus ausgepragt plastischen Tonen mit eingelagerten
Kalksteinbdnken und Hydrobiensanden. Die Baugrunderkundungen ergaben, dass
der Frankfurter Ton am Projektstandort einen im Vergleich zum (brigen Innenstadt-
gebiet verhaltnismaBig hohen Anteil an Kalksteinbanken (ca. 16 %) und Hydrobien-

sanden (ca. 12 %) aufweist.

Unterhalb des zwischen 39 m und 45 m méchtigen Frankfurter Tons folgen die Infla-
tenschichten, die im wesentlichen aus Kalkstein mit unterschiedlichen Verwitterungs-
graden bestehen, aber auch Kalksande aufweisen kénnen. Die Kalksteine der Infla-
tenschichten sind teilweise verkarstet. Als Besonderheit fur Frankfurter Erfahrungen,
die sich erst im Zuge der Nacherkundungen herausstellte, ist das stark wellige Ober-
flachenrelief der Schichtgrenze zu den Inflaten anzuftihren. So ergaben z.B. 2 Er-
kundungsbohrungen, die im Grundriss des geplanten Hochhauses in einem Abstand
von ca. 13 m abgeteuft wurden, eine um ca. 3,3 m differierende Teufe der Schichto-

bergrenze.

Das Grundwasser steht im Baufeld in einer Tiefe von ca. 5 m unter GOK an. Fir die
BaumaBnahme sind zwei relevante Aquifersysteme, die quartaren Schichten sowie
die tertiaren Kalksteinbanke und Hydrobiensandlagen, zu unterscheiden. Sofern kei-
ne direkte Beeinflussung der Grundwasserstromung in den Aquiferen z.B. durch
GrundwasserhaltungsmaBnahmen stattfindet,” unterscheiden sich die Spiegelhdhe
des freien Grundwasserspiegels im Quartar und die Druckhdhen des gespannten

Grundwassers in den tertidren Grundwasserleitern nur um wenige Dezimeter.
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Berechnungskennwerte

Die Ansatze zur Steifigkeit des Frankfurter Tons gehen bereits auf Amann (AMANN,
1975) zurlck. Diese Ansatze wurden aus dem Setzungsverhalten des flachgegriin-
deten AfE-Hochhauses zuritickgerechnet und gelten streng genommen nur fiir diese
Grundungsart und die Baugrundverhélinisse, insbesondere den Anteil an Kalkstein-
banken, an dieser Lokation. Sie haben sich jedoch im Allgemeinen fir den Innen-
stadtbereich Frankfurts bewéhrt. Fir komplexe Bauwerke mit schwierigen Griindun-
gen ist es darliber hinaus empfehlenswert, wenn nicht sogar unumgéngilich, die An-
satze moglichst durch Nachrechnung bestehender Bauwerke zu Uberprifen und zu

eichen. Im vorliegenden Fall wurde hierzu

« das ca. 220 m vom Gallileo entfernte Japan-Center (LUTZ et al.,1996), fiir das bei
ARCADIS Trischler und Partner (AT&P) die geotechnischen Planungen durch-

gefuhrt wurden, sowie

+ das ca. 120 m entfernte bestehende Hochhaus der Dresdner Bank (SOMMER,
1975) herangezogen, an dem ebenfalls Mitarbeiter von AT&P maBgebend betei-

ligt waren.

Die Baugrundverhélinisse an beiden Hochhausstandorten entsprechen in guter Na-
herung denen des Baufeldes. Das Japan-Center wurde auf einer Kombinierten Pfahl-
Plattengriindung gegriindet, wéhrend beim bestehenden Hochhaus der Dresdner

Bank eine konventionelle Flachgriindung zum Einsatz kam.

Mit den fir den Frankfurter Ton Ublichen charakteristischen Bodenkennwerten
konnte eine gute Ubereinstimmung zwischen den gemessenen und den berechneten
Setzungen erreicht werden. Diese Kennwerte bildeten die Grundlage flr den Entwurf
und die Optimierung der Griindung des Hochhauses Gallileo.

Fir die Ruckrechnung der Setzungen des Japan-Centers und des bestehenden
Hochhauses der Dresdner Bank sowie fir die numerischen Untersuchungen zum
Entwurf der Grindung wurde das flr 3-dimensionale Aufgabenstellungen entwickelte
Programmsystem GAPR (EL-MOSSALLAMY,1996) verwendet, mit dem insbesonde-
re die Baugrund-Bauwerk Interaktion in hoher Genauigkeit beriicksichtigt werden

kann.
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4 DIE MOGLICHEN GRUNDUNGSARTEN

Bis etwa Anfang der 80er Jahre war es (blich, Hochhausgriindungen in Frankfurt als
Flachgriindung auszufiihren. Die steigenden Anforderungen, die sich aus den zu-
nehmenden Gebaudehdhen und den damit verbundenen gréBeren Lasten sowie aus
den durchgehenden Platten und den Lastexzentrizitdten ergeben, machten in zahl-
reichen jlngeren Hochhdusern eine Tiefgrindung bzw. Kombinierte Pfahl-

Plattengriindung erforderlich.

Da die Flachgriindung auf einer Bodenplatte jedoch nach wie vor die wirtschaftlichste
Losung darstellt, wurde diese in die Untersuchungen zum Entwurf der Grindung mit
einbezogen. Die Berechnungsergebnisse zeigten, dass bei dieser Griindungsart im
Bereich des Hochhauses Setzungen bis maximal 18 cm und Setzungsunterschiede
bis maximal 10 cm zu erwarten gewesen waren. Dies wurde von den Projektbetei-

ligten als nicht akzeptabel eingestuft.

Um die Setzungen und Setzungsunterschiede zu reduzieren, wurde als weitere
Grindungsart eine konventionelle Tiefgrindung untersucht. Die erforderliche Pfahl-
anzahl wurde unter Bericksichtigung der Messergebnisse der Tiefgrindung des na-
" hegelegenen Commerzbank-Hochhauses (HOLZHAUSER, 1998) auf 113 abge-
schatzt. Bei der Festlegung der Pfahllangen wurde zur Gewahrleistung einer ausrei-
chenden &uBeren Tragfahigkeit der Pfahle eine Einbindung von i.M. ca. 3 m in die
Inflatenschichten vorausgesetzt. Die zu dieser Grandungsart durchgefiihrten Be-
rechnungen ergaben, dass im Bereich des Hochhauses Setzungen von ca. 2,6 cm

und vernachlassigbar geringe Setzungsunterschiede zu erwarten gewesen waren.

Als dritte Griindungsart wurde die Kombinierte Pfahl-Plattengriindung (KPP) unter-
sucht. Dabei wurden im Rahmen von Vergleichsberechnungen die Pfahlanzahl, die
Pfahllangen und die Pfahldurchmesser variiert. Auf Grundlage der Berechnungser-
gebnisse wurde nach Anpassungen an die Erkenntnisse der Nacherkundung des
Baugrundes sowie an die konkretisierte Planung des Tragwerksplaners die im nach-
folgenden Abschnitt beschriebene Variante der KPP als technisch und wirtschaftlich
optimierte Losung entwickelt. Fir die KPP wurden maximale Setzungen bzw. Set-

zungsunterschiede des Hochhauses von ca. 5 cm bzw. ca. 2 cm berechnet. Auf Bild
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3 sind die berechneten Setzungsmulden fiir die untersuchten Griindungsarten in ei-
nem Schnitt in Ost-West Richtung, d.h. senkrecht zur Grenze der Nachbarbebauung

dargestellt.
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Bild 3: Setzungsmulden in Abhangigkeit von der Griindungsart im Schnitt

Die Kombinierte Pfahl-Plattengriindung

Die mittlerweile im Bau befindliche Kombinierte PfahI-PIattengrUnduhg wird die Bau-
werkslasten des Neubaus Uber eine im Hochhauskernbereich 3,5 m und im umlie-
genden Bereich 2,5 m dicke Bodenplatte sowie tUber 47 Grindungspfahle im Baufeld
und 42 Pfahle der Verbauwand zur Nachbarbebauung in den Baugrund abtragen.
Fur die Pfahle im Baufeld wurde ein Durchmesser von 150 cm, fiir die der Verbau-
wand ein Durchmesser von 90 cm festgelegt. Aufgrund des unruhigen Oberflachen-
reliefs der Inflatenschichten mussten die Pfahle so gestaffelt werden, dass sie einen
ausreichenden Abstand zur Schichtgrenze einhalten. Dies war erforderlich, um dem
spezielle Tragmechanismus der KPP Rechnung zu tragen. Hierauf wird in den fol-

genden Ausflhrungen noch naher eingegangen.
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Die Langen der 24 Grundungspféhle unter dem Hochhauskern betragen zwischen
27,5 m und 30 m. Die 23 Grundungspfihle im Gbrigen Hochhausgrundriss wurden
mit einer Lange von 26 m ausgefilhrt. Die in die Grindung integrierten Verbaupféhle
binden unterhalb der Griindungssohle 11 m in den Baugrund ein. Die Anordnung der
Pfahle ist auf Bild 4 zu erkennen. Der Pfahlplatten-Koeffizient axpp, der den Lastan-
teil der Pfahle an der Gesamtlast angibt, betragt 0,77.
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Bild 4: Die KPP im Grundriss (a) und im Schnitt (b)
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Zum Zeitpunkt der Untersuchungen lag die jetzt im Entwurf fertiggestellte Richtlinie
fur den Entwurf, die Bemessung und den Bau der Kombinierten Pfahl-
Plattengriindung (DIBT,2000) noch nicht vor. Auch wenn das verwendete Nachweis-
verfahren nicht wesentlich von dem Richtlinienentwurf abweicht, soll an dieser Stelle

auf die wesentlichen Schritte hingewiesen werden.

Bei der Bemessung einer konventionellen Tiefgriindung wird davon ausgegangen,
dass die gesamte Bauwerkslast ausschlieBlich Gber die Pféhle in den Baugrund ab-
getragen wird. Die Pfahle der konventionellen Tiefgrindung stellen somit das alleini-
ge Tragelement dar und sind hinsichtlich ihrer duBeren Tragféhigkeit mit einer Si-

cherheit von n=2 nachzuweisen.

Im Fall der KPP sind gegentber der konventionellen Tiefgrindung jedoch generell
zwei Griindungselemente, die Platte und die Pféhle, vorhanden. Beide sollen einen
Beitrag zur Ableitung der Lasten in den Untergrund leisten. Dabei wird die duBere
Tragfahigkeit der einzelnen Pfahle sowohl von den Bodenkennwerten als auch von
den Bauwerk-Baugrund Interaktionen beeinflusst. Der Nachweis der auBeren Trag-
fahigkeit ist dementsprechend bei der KPP flr das Gesamtsystem Platte + Pfahle zu
fuhren. Die Einflihrung eines gesonderten Sicherheitsbeiwertes fur die auBere Trag-
fahigkeit der Pfahle entfallt somit, d.h. die Pfahle gehen hinsichtlich ihrer duBeren

Tragfahigkeit mit einer Sicherheit von n = 1 in den Nachweis ein.

Der Tragmechanismus der KPP wird im wesentlichen durch 3-dimensionalen Zu-
stande im Untergrund gepréagt. Die rechnerische Modellierung des Tragverhaltens
der KPP kann daher nur in den seltensten Fallen auf Grundlage von 2-dimensionalen
Berechnungen erfolgen. Fir die Untersuchungen der Grindung des Hochhauses
Gallileo wurde das bereits erwahnte Programmsystem GAPR verwendet.

GAPR arbeitet auf der Grundlage einer Kombination der Finite-Element-Methode
(FEM) und der Randelementmethode (BEM). Die Berechnung erfolgt fiir zwei Teilsy-
steme, deren Verschiebungsvertraglichkeit durch einen inkrementellen, iterativen
Rechenalgorithmus erreicht wird. Die mit Hilfe der FEM modellierte Griindungsplatte
wird durch das aufgehende Tragwerk belastet und durch nichtlineare Federn ge-
stitzt. Die Kontakiflache zwischen Griindungsplatte und Boden (begrenzter Hal-
braum) und zwischen Pfahlen und Boden wird mit Hilfe der BEM simuliert.
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Aus den Ergebnissen der GAPR-Untersuchungen wurden durch entsprechende
Laststeigerungen Uber die Gebrauchslasten hinaus Last-Setzungskurven (Bild 5) fiir
die Pfahle und die Platte sowie fir das Gesamtsystem abgeleitet.

Last [MN]
0 500 1000 1500 2000 2500 3000
R T B

J}G + P/3 - Anittel

>
>

2 (G + P) - Anittel

G : standige Lasten

P : Verkehrslasten
Anmittel : Mittlerer Auftrieb
—e+— Gesamtlast

—e— Lastanteil der Pfahle
—— Lastanteil der Platte

Bild 5: Last-Setzungslinien bei Laststeigerung tber die Gebrauchslasten

Generell tritt durch diese Laststeigerung eine Anderung in der Aufteilung der Lasten
und damit auch des Tragsystems auf, so dass sich der Pfahiplatten-Koeffizient &an-
dert. Man spricht hierbei von der Nichtlinearitat des Systems. Es ist Gblich geworden,
die Untersuchungen mit der zweifachen Bemessungslast durchzufiihren und eine
Bewertung der Nichtlinearitdt vorzunehmen. Ist, wie sich im Fall des Hochhauses
Gallileo rechnerisch nachweisen lieB, nur eine geringe Nichtlinearitdt vorhanden,
kann die Dimensionierung der Griindungselemente mit den fur die Gebrauchslasten
ermittelten Bettungsmodulverteilungen und Pfahlfedersteifigkeiten durchgefiihrt wer-
den. AuBerdem kann von einer globalen Standsicherheit des Gesamtsystems Gr(in-
dung ausgegangen werden, da die Krimmung der Last-Setzungslinie nur gering und
ein Versagen damit unwahrscheinlich ist. Im Fall einer starken Nichtlinearitat muss
die Dimensionierung der Grindungselemente auch fur Bettungsmodulverteilungen

und Federsteifigkeiten hoherer maBgebender Lasten erfolgen. Insbesondere die
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Auswirkungen auf die Pfahllasten und die damit verbundenen Nachweise zur inneren
Tragféhigkeit und zur Biege- und Durchstanzbemessung sind zu bericksichtigen.

Da fur die KPP bis dato noch kein allgemein glltiges Nachweiskonzept existiert,
wurde sie bisher und, nach entsprechenden Formulierungen im Entwurf der oben
genannten Richtlinie, wohl auch in Zukunft der Geotechnischen Kategorie 3 zuge-
ordnet. Der Entwurf, die Bemessung und der Bau der KPP erfordert damit eine Kom-
bination komplexer Berechnungen unter Berlcksichtigung der 3-dimensionsalen In-
teraktionen zwischen Platte, Pfahlen und Untergrund und einer messtechnischen
Begleitung im Sinne der Beobachtungsmethode nach DIN V 1054-100.

Pfahi Nr. 1017

Legende:

x@ 1x® MP (MeRpfahle)

(] 5x SDG (Sohldruckgeber)
| 3x SDG+PWD (Sohldruckgeber + Porenwasserdruckgeber)
12x PWD (Porenwasserdruckgeber)
6x 2 Tiefenlagen im Verbau
® 5x INK (Inklinometer)

Bild 6: Messprogramm Baugrube und Griindung im Grundriss
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Das Messprogramm fiir die Griindung des Gallileo (s. Bild 6) umfasst in Abstimmung
mit dem geotechnischen Prifer u.a. 3 Messpfahle (2 Grindungspfahle im Baufeld
und 1 Grindungspfahl im Verbau) mit Integral Messelementen (IME) zur Erfassung
der Lastabtragung uber die Tiefe. Im vorliegenden Fall wurde diese Messeinrichtung
durch die relativ méchtigen Kalksteinbénke, die eine kontinuierliche Lastibertragung
vom Pfahl in den Untergrund stéren, erforderlich. Weiterhin wurden 4 Messpfahle mit
Pfahlkopfmessdosen ausgerUstet. Darliber hinaus wurden Sohldruckgeber und Po-
renwasserdruckgeber unterhalb der Platte angeordnet. Die Messeinrichtungen im
Bereich der Verbauwand bestehen aus Inklinometerrohren und Porenwasserdruck-
gebern. Zusatzlich ist ein umfangreiches geodatisches Messnetz im Bereich des
Baufeldes und in der Umgebung eingerichtet worden. Erganzt wird das Messpro-
gramm durch eine Vielzahl von Grundwasserpegelmessungen. Die Darstellung der
Messergebnisse zur KPP bleibt einer spateren Veroffentlichung vorbehalten, da die
Bodenplatte erst im Dezember 2000 betoniert wurde und daher noch keine aussage-

kraftigen Messdaten zur Grindung vorliegen.

5 DIE BEEINFLUSSUNG DER NACHBARBEBAUUNG

Wie oben bereits erlautert, liegt der Lastschwerpunkt in Bezug zum Flachenschwer-
punkt deutlich zur Nachbarbebauung hin verschoben. Aus diesem Grund wurde der
Baugrubenverbau in die Lastabtragung der Griindung mit einbezogen. Die Nachbar-
bebauung wird damit durch die Mitnahmesetzungen aus dem Hochhaus, insbeson-
dere durch die Lasteinleitung Uber die Verbaupfahle, beeinflusst. Hinzu kommen
noch die Setzungen aus der Grundwasserabsenkung und die Setzungen infolge der
Verformungen der Verbauwand. Um die Auswirkungen dieser Faktoren auf die
Nachbargebaude einzuschéatzen, wurden umfangreiche numerische Untersuchungen
durchgeflihrt. Aus den Berechnungen mit dem Programmsystem GAPR konnten die
Mitnahmesetzungen aus den Lasten des Neubaus abgeleitet werden. Aus diesen
Einflissen sind maximale Setzungen der Nachbarbebauung von 4 cm und eine ma-
ximale Verkantung von 1 :450 zu erwarten. Es sei an dieser Stelle jedoch darauf
hingewiesen, dass sich baubetriebliche, d.h. herstellungstechnische Einwirkungen

nicht durch Berechnungen erfassen lassen und somit immer eine unbekannte GréBe

erhalten bleibt.
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Die Untersuchungen zur Verbauwand waren nicht nur aufgrund der angrenzenden
Nachbarbebauung von besonderer Bedeutung. In Anbetracht einer Baugrubentiefe
von ca. 16,5 m im Bereich der 3-fach bzw. 4-fach verankerten Verbauwand aus
Uberschnittenen Bohrpfahlen, der Auflage keine groBflachige Grundwasserabsen-
kung, sondern lediglich eine gezielte Grundwasserentspannung vorzunehmen, und
dem hierzu erforderlichen wasserdichten Verbau, war eine komplexe geotechnische
Aufgabe zu l6sen. Dies flhrte nicht zuletzt auch dazu, dass durch den geotechni-
schen Prifingenieur fiir die Baugrubensicherung die Beobachtungsmethode in Ver-
bindung mit einer Verformungsprognose und einem Messprogramm gefordert wurde.
Bereits bei den von der ARGE Tragwerksplanung, einem Zusammenschluss der Bi-
ros Krebs und Kiefer und Prof. Dr. Thiele + Dr. Muhlschwein, ausgefihrten statischen
Berechnungen waren Schwierigkeiten bei der Dimensionierung der Verbauwand,
insbesondere hinsichtlich der Ankerkrafte, aufgetreten, die aus dem hohen Wasser-
druck resultierten. Durch numerische Sickerstromungsberechnungen unter Berlck-
sichtigung einer eingeschéatzten anisotropen Durchlassigkeit und der unterschiedli-
chen Durchldssigkeiten der einzelnen Schichten der Wechsellagerung des Frankfur-
ter Tons konnte von unserer Seite ein Lésungsvorschlag vorgelegt werden. Dieser
sah die Installation von Entspannungslanzen durch die Verbauwand vor, mit denen
tertiare Bodenschichten hinter der Verbauwand gemaB den statischen Erfordernis-
sen gezielt entspannt wurde. Auf Bild 7 ist ein Schnitt der Verbauwand im Bereich
der Nachbarbebauung dargestellt, in dem der rechnerisch ermittelte Wasserdruck
dem in zwei Tiefen gemessenen Wasserdruck gegenibergestellt wird. Auch im
Nachhinein kann aufgrund der gemessenen Wasserdriicke der Erfolg der Entspan-

nungsmaBnahme bestatigt werden.
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Bild 7: Berechnete und gemessene Wasserdriicke, Verbauwand im Bereich der
Nachbarbebauung

Zur Beurteilung der Setzungsanteile fir die Nachbarbebauung aus der Verformung
der Verbauwand wurden in Verbindung mit den Sickerstrémungsberechnungen zu-
satzlich Verformungsberechnungen mit den Programmsystem PLAXIS durchgefiihrt.
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Danach sind durch diesen Einfluss maximale Setzungen der Nachbarbebauung von
ca. 2,4 cm und eine Verkantung von ca. 1:900 zu erwarten.

6 ENERGIEKONZEPT

Zur Reduzierung des Bedarfs an konventioneller Energie soll die Gebaudeklimatisie-
rung des Hochhauses Gallileo durch eine geothermische Energiegewinnung unter-
stlitzt werden (s. Bild 4b). Fur den Warme- bzw. Kélteaustausch mit deﬁ Untergrund
werden, wie beim 1999 fertiggestellten Main-Tower (KATZENBACH, et al., 1998 und
HUDE et al., 1998), die Griindungspfahle mit Warmetauscherrohren ausgestattet.
Die innerhalb dieser geschlossenen Leitungssysteme zirkulierende Warmetragerfliis-
sigkeit nimmt die thermische Energie des Untergrundes im Einbindebereich der
Pfahle auf und leitet sie zur Energiegewinnung an eine Warmepumpe weiter.

Um die Effizienz der geothermischen Energiegewinnung weiter zu steigern, sollte
zusétzlich zu den Energiepfahlen eine Grundwassernutzung realisiert werden. Das
Konzept hierzu sieht vor, das Grundwasser aus den tertidren Kalksteinbanken als
Warmetragerflissigkeit zu férdern und einer Warmepumpe zuzufiihren. Nach Passa-
ge der Warmepumpe soll aus dem Forderstrom eine Teilmenge ausgeschleust und
nach entsprechender Aufbereitung als Brauchwasser im Hochhaus Verwendung fin-
den. Der verbleibende Anteil soll iber Schluckbrunnen in die tertidren Kalksteinban-

ke wiederversickert werden.

Entsprechend der Anforderungen der Grundwassernutzung wurden die drei fur die
Baugrubenwasserhaltung im Bauzustand erforderlichen Brunnen so ausgestattet,
dass eine dauerhafte Funktion gewéhrleistet ist. Aufgrund von Schwierigkeiten bei
der Standortfindung fur die Schluckbrunnen und des noch nicht geklarten Anschlus-
ses eines weiteren Hochhauses an die Brauchwassernutzung, der aus wirtschaftli-
chen Grinden erforderlich ist, wurde die Anlage bis dato noch nicht betriebsfertig

umgesetzt.
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7 INNOVATIVE WIRTSCHAFTLICHE LOSUNG ODER
INGENIEURWISSENSCHAFTLICHE SPIELEREI

Die Frage nach der Wirtschaftlichkeit taucht im Zusammenhang mit der KPP immer
wieder auf. Meist geschieht dies, wenn auf die speziellen Erfordernisse der KPP im
Nachweisverfahren, d.h. im Rahmen der honorartrachtigen komplexen numerischen
Untersuchungen und der kostspieligen Messtechnik, hingewiesen wird. Mit der Re-
duzierung der Pfahlmeter, die im Vergleich zur konventionellen Tiefgriindung in der
Regel mehr als 50 % ausmacht, wird jedoch eine erhebliche Minderung der Herstel-
lungskosten erreicht. Eine Gegenlberstellung der Mehrkosten, die beim Bau einer
konventionellen Tiefgrindung gegentber der KPP zu tragen waren, wird dadurch
erschwert, dass nicht nur die Pfahlherstellungskosten eingehen, sondern evil. auch
Veranderungen der Plattendicke und —bewehrung sowie allgemeine Kosten durch
die langere Bauzeit und durch baubetriebliche Auswirkungen zu berlcksichtigen

sind.

Fur das Hochhaus Gallileo wurden im Zuge der Ausarbeitungen zu diesem Beitrag
die Pfahlherstellungskosten der im Grindungsentwurf untersuchten konventionellen
Tiefgrindung mit 113 Pfahlen (s. Kap. 4) ermittelt, um einen tUberschlagigen Kosten-

vergleich mit der KPP vornehmen zu kénnen.

Auf eine Gegeniberstellung der Kosten einer Flachgriindung wurde bewusst ver-
zichtet, da diese Griindungsvariante aus Grinden der Gebrauchstauglichkeit des
Neubaus und der Nachbarbebauung von vorn herein verworfen wurde.

Der nachfolgenden Kostengegeniiberstellung konnten allein die Kosten der Pfahlher-
stellung im Baufeld und der Messtechnik fur die Griindung zugrundegelegt werden.
Dies war moglich, da die fur die gewahlte Pfahlanordnung der Tiefgriindung berech-
neten SchnittgroBen der Bodenplatte in einer ahnlichen GréBenordnung wie die der
KPP liegen. Es konnte daher vereinfachend und vorbehaltlich genauerer Untersu-
chungen davon ausgegangen werden, dass hinsichtlich der erforderlichen Platten-
dicke und -bewehrung keine Unterschiede zwischen KPP und konventioneller Tief-
griandung bestehen. Fir einen Pfahlmeter einschl. Leerbohrung wurde ein mittlerer
Preis von ca. 1240 DM bei der KPP und ca. 1320 DM bei der Tiefgriindung zugrun-
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degelegt. Der hoéhere Preis je Pfahlmeter bei der Tiefgriindung resultiert im Wesentli-
chen aus dem hdéheren Anteil der mit den Pfahlbohrungen zu durchérternden Kalk-

steinbanken.

KPP Tiefgriindung
Pfahlanzahl (-durchmesser) 47 (1,5 m) 113 (1,5 m)
Gesamtlange der Pfahle (Bohrlange 1305 m 4128 m*
im Kalkstein) (306 m) (936 m)_
Gesamtlange der Leerbohrungen** 555 m 1307 m
Gesamtkosten flir die Pfahlherstel- 2,3 Mio. DM 7.2 Mio. DM
lung einschl. Bohrung, Betonieren,
Bewehrung und Leerbohrung
* Annahmen
erforderliche Einbindelange
der Pfahle in die Inflatenschichten: 3m
mittlerer Abstand Inflaten — Griindungssohle: 32,8 m (Hochhauskern)
33,8 m (restl. Grundriss)
*X Leerbohrung zwischen Arbeitsplanum der Pfahlhérstellung (oberhalb GW)

und planmaBigem Pfahlkopf

Tabelle 1:  Pfahlanzahl und Pfahlldnge der KPP und der
konventionellen Tiefgrindung

Aus den in der obigen Tabelle aufgefiihrten Kosten ergibt sich, dass mit der KPP al-
lein flir die Pfahlherstellung ca. 4,9 Mio. DM eingespart werden konnten. Nach Abzug
der Kosten flr die aufwendigen Nachweisverfahren und fur die geotechnischen Spe-
zialmessungen der KPP (einschl. Planung des Messprogramms, Durchfiihrung der
Messungen und Auswertung der Messdaten) von ca. 0,6 Mio. DM ergibt sich immer
noch eine Kostenersparnis von ca. 4,3 Mio. DM. Dabei ist anzumerken, dass auch
bei der konventionellen Tiefgr[]ndung nicht vollstdndig auf Messungen hétte verzich-
tet werden konnen, so dass prinzipiell auch hier mit Kosten zu rechnen gewesen

ware.
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Zusétzlich sind in die Wirtschaftlichkeitsbetrachtung folgende Faktoren mit einzube-

ziehen:

Mehraufwand bei der konventionellen Tiefgriindung

e langere Bauzeit durch die héhere Pfahlanzahl und damit u.a. langere Vorhaltung

der Baustelleneinrichtung sowie langerer Betrieb der Grundwasserhaltung

e eingeschrankte Stellflache flr die Baustelleneinrichtung, z.B. Aufbereitungsanla-
ge des Wassers fir die Pfahlbohrung, durch Pfahlherstellung in der gesamten

Baugrubenflache

o evil. erforderliche PfahlfuBverpressung durch Einbindung in verkarstete Kalk-

steinbanke in den Inflatenschichten
* MaBnahmen gegen Erschltterungen beim MeiBeln der Inflatenschichten

» hohere Anforderungen an die Pfahlbohrgerate, da im PfahlfuBbereich harte bis
sehr harte Kalksteinbanke der Inflatenschichten zu durchértern sind

8 ZUSAMMENFASSUNG UND SCHLUSSFOLGERUNGEN

Far das zur Zeit im Bau befindliche Hochhaus Gallileo der Dresdner Bank wurden
durch AT&P im Rahmen des Grindungsentwurfs verschiedene Grindungsarten un-
tersucht. Dabei stellte sich die Kombinierte Pfahl-Plattengriindung, die sich in zahl-
reichen neueren Hochhausprojekten in Frankfurt bereits bewahrt hat, hinsichtlich der
technischen und wirtschaftlichen Kriterien als optimale Lésung heraus. Anhand von
Vergleichsberechnungen, in denen die Entwurfsparameter Pfahlanzahl, -ldénge und

Pfahlanordnung variiert wurden, wurde die in Kap. 4 beschriebene Variante der KPP

entwickelt.

Durch den vergleichsweise hohen Ingenieuraufwand, der im Grindungsentwurf und
im Nachweisverfahren der KPP zur rechnerischen Modellierung des komplexen

raumlichen Tragverhaltens erforderlich ist, sowie durch die aufwendige messtechni-
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sche Uberwachung wird oftmals die Wirtschaftlichkeit der KPP hinterfragt. Dabei ent-
steht mitunter der Eindruck, dass die KPP eher eine ,wissenschaftliche Spielerei“ als
eine wirtschaftlich praktikable Lésung darstellt. Um dies durch Zahlen zu relativieren,
wurde in Kap. 7 die Kostenersparnis ermittelt, die sich im konkreten Fall des Hoch-
hauses Gallileo allein aus der Reduzierung der Pfahlanzahl und Pfahlldngen gegen-
Uber einer Tiefgrindung ergibt. Wie das Ergebnis dieses Kostenvergleichs zeigt, wa-
re eine konventionelle Tiefgrindung in der Herstellung ca. 4,9 Mio. DM teurer gewe-
sen als die zur Ausfihrung gekommene KPP. Angesichts dieser Summe sind die
Kosten fir die Nachweisfiihrung wie auch fir die messtechnische Uberwachung, die
insgesamt weniger als 13 % dieser Ersparnis ausmachen, zweifelsfrei gerechtfertigt.
Im Fall, dass die Inflatenschichten, wie in weiten Teilen der Frankfurter Innenstadt,
deutlich tiefer liegen als im Bereich des Hochhauses Gallileo, ist von einer weiteren
Kostenerhohung der konventionellen Tiefgrindung im Vergleich zur KPP auszuge-

hen.
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SCHADENSURSACHEN BEI DER HERSTELLUNG
VON BOHRPFAHLEN IM GRUNDWASSER

U. Ernst

1 EINLEITUNG

Pfahlgrundungen gehéren wegen ihrer Flexibilitat und den vielféltigen Erscheinungs-
formen zu den wichtigsten Elementen fur Tiefgrundungen. Die Bedeutung dieser
Grundungsart fur den Hoch- und Tiefbau sowie fur Verkehrs- und Wasserbauten ist
in den vergangenen Jahren unverédndert geblieben. Mit Hilfe moderner
Pfahlgrindungen kénnen groRe Bauwerkslasten konzentriert in den Baugrund
eingeleitet werden, ohne schéadliche Setzungen zu erzeugen. Oftmals kénnen auf
diese Weise groRe Fundamentabmessungen sowie Baugrubenverbaue und

aufwendige Wasserhaltungen vermieden werden.

Der GroR3bohrpfahl hat sich fUr das Abtragen groRer Bauwerkslasten als besonders
geeignet erwiesen. Dieser Pfahltyp wurde in den 50er Jahren erstmals in
Deutschland eingesetzt und erfuhr seither eine rasante verfahrens- und
geratetechnische Entwicklung.

Es ist bekannt, daR es bei der Bohrpfahlherstellung zu Auflockerungen im Erdreich
kommen kann, die das Tragverhalten des fertigen Pfahls beeintrédchtigen und
Setzungen verursachen kénnen. Dieses Wissen spiegelt sich auch in der Normung
wider. Wie herstellungsbedingte Bodenauflockerungen vermieden werden kénnen,
wird jedoch nur in allgemeinen Bemerkungen beschrieben.

Fur das Entstehen von Bodenauflockerungen sind eine Vielzahl von Faktoren

verantwortlich. Wesentlich ist die Bewegung der Bohrwerkzeuge im Bohrloch. In der
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Fachliteratur wird dieser Aspekt bisher nicht ausreichend beachtet. Insbesondere
bei der Herstellung von verrohrten Bohrpfahlen, die mit einem Bohreimer hergestelit
werden, sind Setzungen infolge von Bodenauflockerungen zu beobachten, die zu
Schaden an der Nachbarbebauung fuhren kénnen. Die Probleme werden meist
durch hydraulische Vorgénge in dem mit Wasser gefullten Bohrrohr hervorgerufen.
Durch das Abheben der Bohrwerkzeuge von der Bohrlochsohle wird ein Unterdruck
unterhalb des Bohrwerkzeugs erzeugt, der zu einem hydraulischen Grundbruch an
der Bohrlochsohle fuhren kann. Infolgedessen wird Boden in das Bohrrohr
eingespult. Es kommt zu einer Entspannung des umgebenden Erdreiches.

Herstellungsqualitat und Pfahltragfahigkeiten werden negativ beeinflufit.

Sowonhl in der Forschung als auch in der Praxis setzt sich immer mehr die Erkenntnis
durch, daR® den Einflussen der Herstellung auf die Pfahltragfahigkeit im Zuge des
Wettbewerbs und der Qualitatsicherung mehr Bedeutung beigemessen werden muR,
als dies derzeit in der Literatur und den technischen Vorschriften der Fall ist. Um
diesen Ansatz weiterzufilhren, sollen mit diesem Beitrag neue Ansatzpunkte fur die

Qualitatssicherung bei der Bohrpfahlherstellung aufgezeigt werden.

2 Einfliisse der Herstellung auf die Pfahitragfahigkeit von
Bohrpféhlen

"Die Tragfahigkeit eines Ortbetonpfahles hangt nicht allein vom Boden, vom
Pfahldurchmesser und von der Pfahllange ab, sondern ganz entscheidend von der
Herstellungsart" [STOCKER, 1980]. Diese Aussage ist das Ergebnis aus dem
Vergleich der Tragfahigkeit unterschiedlich hergestellter Ortbetonpféhle und

verdeutlicht, wie komplex die Interaktion zwischen Pfahl und Boden ist.

Die Tragfahigkeit von Bohrpféhlen ist stark von der GréRe der Radialspannung im
Boden abhéangig. Gleichzeitig kann jedoch durch die Herstellung des Bohrlochs der
Primarspannungszustand des Bodens teilweise erheblich gestért werden. Das
vorrangige Ziel bei der Bohrpfahlherstellung ist demnach das Vermeiden von

unnétigen Stérungen des im anstehenden Boden vorhandenen
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Spannungszustandes. DaR dennoch Auflockerungen bei der Bohrpfahlherstellung
entstehen, ist hinldnglich bekannt und wurde u.a. von WEINHOLD [1977] und
FRANKE [1977] beschrieben. Fur Franke liegt es "in der Natur der Sache, dal sie
am wenigsten beherrschbar sind und alle theoretischen Bemihungen zur
Verbesserung der Tragfahigkeitsberechnungen in Frage stellen". Der Nachweis fur
die Entstehung von Auflockerungen um den Pfahlschaft und Pfahlfu konnte u.a.
von QUAST [1993] erbracht werden.

Quast berichtet auch von einem Einbruchkrater mit einem Volumen von tuber 20 m?,
der nach der Herstellung eines Bohrpfahls (& 2,0 m) infolge von Bodenentzug
wahrend der Bohrarbeiten entstand. Fur die Ursache gab er Unzuldnglichkeiten
wahrend der Pfahlherstellung sowie MiRachtung der Vorgaben der DIN 4014 an.

Wird, wie in diesem Fall beobachtet, zuséatzlich zum Pfahlvolumen ein derart groRRes
Bodenvolumen entnommen, so kann neben der Verringerung der Pfahltragféhigkeit
auch eine Schadigung der Nachbarbebauung nicht ausgeschlossen werden.
Weitere Probleme kénnen dann ein erhdéhter Betonverbrauch bei der
Pfahlherstellung sowie eine Gefahrdung noch nicht vollstandig erharteter
Nachbarpféhle sein. Die hier beschriebenen Probleme treten in der Regel
verfahrenstechnisch bedingt bei der Ausfihrung von verrohrten und unverrohrten
Bohrpféahlen, die unter dem Einsatz von Bohrwerkzeugen innerhalb der Verrohrung

hergestellt werden, auf

Wesentliche Parameter, die bei der Herstellung von Pféhlen die Tragfahigkeit
beeinflussen kénnen, lassen sich in allgemeine und speziell dem Bohrpfahl

zugeordnete Parameter unterteilen.

Tabelle 1: Herstellungsbedingte Einflusse auf die Bohrpfahlherstellung

Allgemeine Parameter Parameter bei der Bohrpfahlherstellung |

Qualifikation des Personals DurchfluRflache

Arbeitsgeschwindigkeit Ziehgeschwindigkeit
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Allgemeine Parameter Parameter bei der Bohrpfahlherstellung |
Betondruck Voreilung der Verrohrung
Betonkonsistenz Wassertiberdruck
Temperatur von Beton u. Umgebung Materialdicke der Verrohrung

In der Praxis besteht eine sehr starke Abhéangigkeit von der Qualifikation des
Fachpersonals und einer gezielten Uberwachung der durchzufilhrenden Arbeiten.
Die Einhaltung von Vorgaben aus den entsprechenden Regelwerken ist
Grundvoraussetzung fur eine einwandfreie Bauausfihrung. Dennoch zeigen
Untersuchungen von Bauschéden, daR die Ursachen von Bauméngeln in der Regel
nicht Vorsatz, sondern Unwissenheit und Gedankenlosigkeit sind. Eine sténdige
Fortbildung des Personals auf den aktuellen Wissensstand und eine
Sensibilisierung fur Herstellungsprobleme im Rahmen einer Qualitatssicherung

scheint daher angebracht.

Gerade die Arbeitsgeschwindigkeit ist ein prinzipielles Problem. Sie wird so hoch
wie méglich angesetzt, um Termine einzuhalten und Kosten zu minimieren. Der
zeitliche Druck wirkt sich nicht selten auf die Qualitat der ausgefihrten Arbeiten
aus. Bei der Bohrpfahlherstellung kann hier beispielhaft das Ziehen der Verrohrung
angefuhrt werden. Die Ziehgeschwindigkeit, mit der die Verrohrung aus dem Boden
entfernt wird, sollte méglichst gering gehalten werden, um unnétige Auflockerungen
im Boden zu vermeiden. Steht zum Beispiel ein Lieferfahrzeug mit dem Pfahlbeton
schon langer auf der Baustelle, so wird die Ziehgeschwindigkeit eher an das
Abbindeverhalten des Betons als an die bodenmechanischen Belange angepalfit. So

entstehen Bodenauflockerungen, die zu Tragféhigkeitsverlusten fuhren kénnen.

Speziell bei der Bohrpfahlherstellung im Grundwasser ist die Ziehgeschwindigkeit
des Bohrwerkzeuges ein zentraler Parameter im Zusammenhang mit
Bodenauflockerungen. In Bild 1 sind Ergebnisse aus Modellversuchen in nicht
bindigen Bdéden bezuglich der Ziehgeschwindigkeit dargestellt. Sie zeigen den
EinfluR der Ziehgeschwindigkeit eines Bohreimers auf die relative Anderung der

Lagerungsdichte.
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Bild 1: EinfluB der Ziehgeschwindigkeit des Bohreimers auf die relative Anderung
der Lagerungsdichte, [HARTUNG, 1994]

In der Praxis bedeutet dies, daR der Geratefihrer das AusmaR der Auflockerungen
im Boden "in der Hand halt". Je héher die Ziehgeschwindigkeiten, desto gréRer ist
der EinfluR auf die Anderung der Lagerungsdichte in nichtbindigen Béden. Aus
diesem Grund sollte die Erfahrung der Geréatefihrer méglichst groR sein und die
Arbeiten nicht unter Zeitdruck ausgeflhrt werden. Diese Anforderungen kénnen

jedoch nicht immer erfullt werden.

21 Bodenauflockerungen beim Bohren unter dem Grundwasser

Die oben aufgefluhrten Punkte haben alle einen direkten oder indirekten Einfluf auf
die Prim&rspannungen im anstehenden Baugrund und damit auf die Tragfahigkeit
und die Qualitat von Bohrpfahlen.

Sicherlich ist sich die Fachwelt dartber einig, daR Bodenauflockerungen beim
Bohren, insbesondere unter dem Grundwasserspiegel, selbst bei sorgfaltigster
Herstellung kaum zu vermeiden sind. Die Grunde hierfur sind zum einen die
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Anderung des Primarspannungszustandes entlang des Pfahischafts und der
Bohrlochsohle durch das Entfernen des in der Verrohrung befindlichen Bodens und
zum anderem die Auflockerung durch eine in das Bohrloch gerichtete

Wasserstrémung.

Die Wasserstrémung bewirkt ein Ausspulen von Sandpartikeln und
Bodenumlagerungen. Verantwortlich fur die Entstehung der Wasserstréomungen ist
ein relativer Wasserunterdruck in der Verrohrung. Liegt der Wasserspiegel im
Bohrrohr nicht Uber dem Grundwasserspiegel, entsteht ein Druckgefélle, das zum
Druckausgleich eine Wasserstrémung in die Verrohrung verursacht. Je nach
erzeugter FlieRgeschwindigkeit kénnen hierbei unterschiedliche
Erscheinungsformen von hydraulisch bedingten Bodenumlagerungen entstehen

(Kolmation, Suffusion, Erosion, hydraulischer Grundbruch).

In der Praxis der Bohrpfahlherstellung sind sicherlich die Erosion, Suffosion und
Kolmation vorhanden, sie haben aber im Bauablauf nur eine untergeordnete
Bedeutung, da die Vorgénge erst Uber einen langeren Zeitraum wirksam werden.
Weitaus bedeutender und in seinen Folgen gravierender ist der hydraulische
Grundbruch. Die Ursachen fur den hydraulischen Grundbruch bei der
konventionellen Bohrpfahlherstellung sind bekannt, aber dennoch kénnen immer
wieder Schaden infolge des hydraulischen Grundbruchs beobachtet werden.

2.2 Hydraulischer Grundbruch bei der Bohrpfahlherstellung

Die Voraussetzung fur einen hydraulischen Grundbruch ist eine in das Bohrrohr
gerichtete Grundwasserstrémung, die dem Eigengewicht des Bodens im Bohrrohr
entgegenwirkt. Den groRten EinfluR auf das Entstehen von hydraulischen
Grundbriichen haben somit die Parameter, die direkt auf die Druckverhéltnisse an
der Bohrlochsohle im Bohrrohr wirken und damit die Strémungsrichtung des
Grundwassers beeinflussen. Hierbei kann eine Unterteilung in geologische und

verfahrenstechnische Parameter vorgenommen werden. Stellen sich die
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geologischen Parameter als gegeben und nur im geringen MaRe beeinflubar dar,
werden die verfahrenstechnischen Parameter als veranderlich angesehen.

Die verfahrenstechnischen Parameter, die einen direkten EinfluR auf die
Druckverhéltnisse an der Bohrlochsohle haben, sind neben dem relativen
Wasserdruck in der Verrohrung und der Voreilung der Verrohrung im wesentlichen
die Ziehgeschwindigkeit des Bohrwerkzeugs und die DurchfluRflache zwischen
Bohrwerkzeug und Verrohrung. Obwohl mit der Voreilung der Verrohru'ng und dem
Wasseriberdruck im Bohrrohr MalBnahmen gegen den hydraulischen Grundbruch
getroffen werden, zeigt die Praxis, dall diese MaRnahmen nicht immer ausreichend
sind. Der Grund hierfur ist die durch die Bohrwerkzeuge erzeugte Sogwirkung auf
die Bohrlochsohle. Sie tritt oft auf Grund von wirtschaftlichen Betrachtungen bei der
Herstellung von Bohrpfahlen in den Hintergrund. Dies liegt nicht daran, daR der
Effekt nicht bekannt ist, sondern eher daran, daR die GréRenordnung der
Sogwirkung und die Folgen fir den Baugrund wenig untersucht wurden und daher
kaum qualitativ bestimmbar sind.

Lediglich bei offensichtlichen Schadensféallen wurden die Folgen des hydraulischen
Grundbruchs infolge der Sogwirkung dokumentiert, was aber keinen RuckschluR auf

die tatsachliche GréRe der Sogwirkung bei der Pfahlherstellung zulant.

3 Messungen bei der Bohrpfahlherstellung

Das Aufrechterhalten eines Flussigkeitstberdrucks auf die Bohrlochsohle ist eine
wesentliche Forderung fur die sichere Herstellung von Bohrpféhlen unterhalb des
Grundwasserspiegels. In der Literatur sind nur wenige Anhaltspunkte dartiber zu
finden, wie sich die Bewegung des Bohrwerkzeugs auf die Druckverhéltnisse an der
Bohrlochsohle auswirkt.
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Aufgrund der geringen Anzahl vorliegender MeRdaten, sowie der fehlenden
Aussagekraft in bezug auf die zeitliche Entwicklung der Wasserdrucké&nderungen,

wurden eigene in situ Versuche durchgefihrt.
Hierbei standen folgende Ziele und Fragen im Vordergrund:

e Erarbeiten von differenzierten Aussagen tber den zeitlichen Verlauf der
Wasserdruckanderungen im Bohrrohr

e Wie grof sind eventuell auftretende Wasserdruckdifferenzen?

e [n welchem Zeitraum treten die Wasserdruckdifferenzen auf?

e Kann eine schadliche Sogwirkung auf die Bohrlochsohle festgestellt werden?

e Kann ein Einflu auf den umgebenden Boden festgestellt werden?

Die Messungen wurden wéhrend des Einsatzes von Bohreimern sowie Sand- und
Kiespumpen durchgefihrt. Die verwendeten Bohrwerkzeuge entsprechen dem Stand
der Technik und beinhalten keine technischen Anderungen zur Reduktion der
Sogwirkung, die beim Ziehen der Bohrwerkzeuge aus dem Bohrloch auftritt.

Prinzipiell treten beim Einsatz von Bohrwerkzeugen in einer mit Wasser geftllten
Verrohrung Wasserdruckdifferenzen auf. Anhand der durchgefthrten in situ Wasser-
druckmessungen ist es méglich, den zeitlichen Verlauf der Wasserdruckanderungen
genauer zu beschreiben. Bei dem Einsatz von Bohreimern ist der Verlauf im
wesentlichen durch zwei Ereignisse gepragt. Zum einen ist es das Ldsen des
Bohreimers von der Bohrlochsohle und zum anderen das Herausférdern aus dem
Bohrloch. Die Maximalwerte wurden beim Ld&sen der Bohreimer von der
Bohrlochsohle ermittelt. Nach dem Auftreten der Maximalwerte entsteht ein
Druckausgleich bis auf eine anndhernd konstante Druckdifferenz, die durch das
gleichmaRige Férdern des Bohreimers erzeugt wird. Den Ereignissen kénnen somit
zeitliche Bereiche in den MeRkurven zugeordnet werden. In Bild 2 sind die Bereiche

in einer MeRkurve eingetragen.
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Bild 2: Bereichseinteilung des Wasserdruckverlaufs

Aus Bild 2 wird ersichtlich, da® die Bohrlochsohle wahrend des Ablésevorganges
(Bereich 1) einem groRen Unterdruck ausgesetzt - ist. Der Bereich2, das
Herausziehen des Bohreimers, ist in seiner zeitlichen Ausdehnung lénger und
abhéangig von der Geschwindigkeit und dem zurtickzulegenden Weg. Die in den
Versuchen ermittelten Wasserdruckdifferenzen lagen in der Regel unterhalb der
Werte des Bereiches 1. In Tabelle 2 sind fur die an Bohreimern durchgefiihrten
Wasserdruckmessungen die Bereiche mit ihrer zeitlichen Ausdehnung zusammen-

gefaldt.
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Tabelle 2: Zeitlicher Verlauf, Bohreimer

Wasserdruck- Wasserdruck- Ziehgeschwindig-

Megsung differenz Bereich 1 differenz Bereich 2 keit

[mWS] [s] [mWS] [s] [m/s]
Bohreimer @ 650 mm

1 1,8 3 1,2 4 0,4

2 0,6 5 0,3 5 0,2

3 0,8 9 0,3 6 0.5

4 0,9 4 0,5 7 0,2
Bohreimer & 780 mm

5 = = = = -

6 3.7 5 04 6 0,3

4 52 3 0,8 6 0,5

8 1,2 10 0,3 6 0,5

9 25 4 1,0 5 03

10 25 3 0,6 6 0,5

11 2.1 4 0,5 8 04

12 3,0 4 0,9 7 0,4

13 1,0 13 0,1 /4 04

14 1,0 5 0,5 7 0,4
Bohreimer & 500 mm

2 0,3

Keine Wasserdruckdifferenzen ermittelt

3 0,3
Bohreimer & 754 mm

1 - - 1,6 6 0,3

4 1.9 4 - - 0,3

Insgesamt wurden auf drei Baustellen 24 Wasserdruckmessungen bei der
Herstellung von verrohrten Bohrpféhlen durchgefiihrt. Davon fallen 18 Messungen
auf den Einsatz von Bohreimern und 6 auf den Einsatz von Sand- und Kiespumpen.
Die Messungen wurden in unterschiedlichen Tiefen und mit variierenden
Ziehgeschwindigkeiten zwischen 0,2 bis 0,5 m/s ausgefuhrt. Die angegebenen
Ziehgeschwindigkeiten liegen im unteren Leistungsbereich heutiger Seilbagger. Die
Durchmesser der Bohrwerkzeuge lagen zwischen 500 mm bis 970 mm. Die
anstehenden Béden bestanden Uberwiegend aus Sanden in lockerer bis dichter
Lagerung. In Tabelle 3 sind die Durchmesser, Flachenverhaltnisse sowie die
Maximalwerte der gemessenen Wasserdruckdiffrenzen an der Bohrlochsohle

zusammengefaft.’
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Tabelle 3: Zusammenfassung der Fl&chenverhéaltnisse und Maximalwerte der

Druckdifferenz
Bohrwerkzeug Bohrrohr Flachenverhaltnis Max. A mWS

Bohreimer

& 500 mm 800 mm 62,5 % -

& 650 mm 800 mm 413% 1,8

& 754 mm 800 mm 14,2 % 16

& 780 mm 800 mm 17.5% 8,2
Sand- und Kiespumpen

& 780 mm 1100 mm 49,7 % 14,2

@970 mm 1100 mm 222 % 23,7

Anhand der gewonnenen Daten kann eine differenzierte Aussage Uber den Verlauf
der Wasserdruckénderungen im Bohrrohr gemacht werden. Somit kénnen fur die
entscheidenden Arbeitsabldufe, das Lésen und Férdern des Bohrwerkzeuges,
quantitative Aussagen tUber die GréRe und zeitliche Ausdehnung des Wasserdrucks
getroffen werden.

Weiterhin konnte gezeigt werden, dal es schon bei geringen Wasserunterdriicken
zu hydraulischen Grundbriichen und damit zu erheblichen Einspulungen von Boden

in das Bohrrohr kommen kann.

4 Modellversuche

Die in situ Versuche zeigten auch, da® der meRtechnische Aufwand zur Ermittlung
der hydraulischen Vorgénge in einem Bohrrohr mit einem hohen technischen und
finanziellen Aufwand verbunden ist, so daR eine Ausdehnung der Messung unter
Zuhilfenahme von Erddruckkissen und Porenwasserdruckgebern in den Baugrund
nicht durchgefihrt werden konnte. Um dennoch qualitative Aussagen Uber die
Zusammenhénge zwischen hydraulischen Vorgangen in der Verrohrung und den
Auswirkungen auf den umgebenden Baugrund treffen zu kénnen, wurden daher
Versuchsténde eingerichtet und folgende MeRgréRen ermittelt.
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e Wasserdrucke im Bohrrohr

e Porenwasserdricke im Boden
e Totalspannungen im Boden

o Krafte am Zugseil

e Lagerungsdichte des Bodens

Anhand der durchgefiihrten Modellversuche konnten 3 Ansétze zu Erkennung und
Vermeidung von hydraulischen Grundbriichen aufgezeigt werden. Wesentliche

Ansatzpunkte sind hierbei:
e die Erfassung der Kraft am Zugseil,
e die Beobachtung des Wasserspiegels im Bohrrohr,
e eine aktive Steuerung des Unterdrucks unterhalb des Bohreimers.

Uber den Verlauf der Zugkraft konnte in den Modellversuchen eine
Sohlverschiebung erkannt werden. Wahrend sich bei einem "normalen" Abheben
des Bohrwerkzeuges die Zugkraft schnell von dem Maximalwert (I6sen des
Bohreimer aus dem Boden) auf den Wert des freien Ziehens (der Bohreimer bewegt
sich innerhalb der Wasserséule) abféllt, zeigt sich bei einer Sohlverschiebung ein
Bereich eines mittleren Kraftniveaus. D.h. es besteht ein langerer Ubergang
zwischen dem Lésen des Bohrwerkzeuges aus dem Boden und dem freien Ziehen
des Bohreimers durch die Wassersaule. Der Ubergang beruht auf dem mitreien der
Bohrlochsohle durch den Bohreimer. Unter Berlcksichtigung einer Weg-Zeit
Bedingung (spatestens nach einer Bohreimerlange mul} die Maximale Zugkraft auf
das Niveau des freien Ziehens abfallen) kann eine Sohlverschiebung erkannt
werden. In den Bildern 3 und 4 sind die Kraftverldufe sowie die Wasserdriicke

unterhalb des Bohreimers bei zwei Zugversuchen dargestellt.
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Durch eine permanente Beobachtung des Wasserspiegels kénnen neben der
tblichen Kontrolle des Wasserspiegels auch plétzliche Wasserstandsénderungen
erkannt, protokolliert und fur das zielgerichtete Auslésen von Steuerfunktionen
ausgenutzt werden. Plétzliches Anheben des Wasserspiegels beruht auf der
Zunahme des Volumens im Bohrrohr durch das Einstrémen von Wasser und Boden
in die Verrohrung. Steigt der Wasserspiegel wahrend des Ziehvorganges uber einen
Grenzwert an, so kann durch eine Steuerfunktion der Ziehvorgang unterbrochen und
einen hydraulischen Grundbruch entgegengewirkt werden. Die Uberwachungs- und
Steuerfunktion konnte in den Modellversuchen durch handelsubliche MeRtechnik

realisiert werden.

Der dritte Ansatz, der bei den Modellversuchen verfolgt wurde, ist die aktive
Steuerung des Unterdrucks. Das Grundprinzip der aktiven Steuerung ist eine
Beschleunigung des Druckausgleichs unterhalb des Bohreimers. Dieses wird im
Modell Uber das Umpumpen von Wasser oberhalb des Bohreimers an seine
Unterseite realisiert. Somit erfolgt der Druckausgleich nicht nur durch den Ringspalt
zwischen Bohrrohr und Bohreimer, sondern es wird ein zusatzliches Wasservolumen
fur den Druckausgleich zur Verfugung gestellt. In den Modellversuchen konnte
besonders fur den Zeitpunkt des Abhebens ein positiver Effekt bezlglich der
Druckverhéltnisse auf der Bohrlochsohle festgestellt werden. Im weiteren Verlauf
des Ziehvorganges ist eine unterstutzende Wirkung des Pumpeneinsatzes zu
erkennen. Der Wasserdruck an der Bohrlochsohle liegt im Vergleich mit den
Versuchen ohne Pumpeneinsatz héher und wirkt sich damit stabilisierend auf die
Bohrlochsohle aus. Aufgrund der Modellversuche erscheint eine Umsetzung der
aktiven Steuerung in die heutige Maschinentechnik als eine sinnvolle, aber auch
technisch anspruchsvolle und damit kostenintensive Méglichkeit, den erzeugten

Unterdruck beim Ziehen von Bohreimern zu verringern.
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Zusammenfassende Empfehlungen und weiterer
Untersuchungsbedarf

Im folgenden werden abschlieRende Empfehlungen in Hinblick auf eine verbesserte

Qualitatskontrolle ausgesprochen und weiterer Untersuchungsbedarf aufgezeigt:

Der allgemeine Trend der Erfassung und Visualisierung von Maschinendaten
sollte mehr in den Bereich geotechnischer Fragestellungen ausgeweitet werden.
Hierzu gehért die kontinuierliche Erfassung wesentlicher Herstellungsparameter
wie die Ziehgeschwindigkeit, der Wasserstand im Bohrrohr, die aufgebrachte
Zugkraft beim Ziehen des Bohrwerkzeuges sowie die Lage der Bohrlochsohle bei
der Herstellung von Bohrpfahlen. Es wird empfohlen, das allgemeine
Bohrprotokoll mit den ermittelten Parametern zu ergénzen. Hierdurch kann eine
nachtragliche Beurteilung des Herstellprozesses umfassender durchgefihrt

werden.

Die durchgefiihrten Modellversuche haben gezeigt, da bei einer Erfassung und
zeitgleichen Auswertung der oben aufgefihrten Herstellungsparameter ein
sinnvolles Regel- und Steuerungssystem zur Vermeidung von hydraulischen
Grundbruchen eingesetzt werden kann. Inwieweit sich ein solches System in der
Praxis bewahrt, kann nur durch weitere 1:1 Versuche bestimmt werden. Hier ist
weitere Forschungsarbeit in enger Zusammenarbeit mit Gerateherstellern und
Fachunternehmen erforderlich. Im Sinne einer sichreren Bohrpfahlherstellung
wird empfohlen, die erforderlichen Forschungsarbeiten kurzfristig zu beginnen
und sowohl von der Forschung als auch von der Wirtschaft zu unterstiitzen.

Die durchgefihrten in situ Versuche bestdtigen die reale Gefahr von
hydraulischen Grundbrichen. Diese kénnen schon bei kleinen relativen
Durckdifferenzen auftreten. Da derzeit keine technischen Lésungen fur die
Erkennung und Vermeidung von hydraulischen Grundbrichen zur Verfigung
steht, erscheint eine Neubelebung der Diskussion bezlglich der Begrenzung der
Durchmesserverhélinisse  und/ oder der Ziehgeschwindigkeit von
Bohrwerkzeugen als empfehlenswert. Gleichzeitig sollte an der Entwicklung von
technischen Lésungen gearbeitet werden.
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VERGLEICH DIN 4014 MIT DIN EN 1536 — VERGLEICHENDE
UNTERSUCHUNGEN ZUR KOMPATIBILITAT ZWISCHEN DEN
NATIONALEN UND EUROPAISCHEN GRUNDBAUNORMEN UND
SONSTIGEN REGELWERKEN

Dipl.-ing. T. Lauber
Prof. Dr.-Ing. R.A. Herrmann

VORWORT

Die Vereinheitlichung des européischen Binnenmarktes erfordert auch die Harmoni-
sierung der Normung im Bereich Geotechnik. Bereits Anfang der 60er Jahre entstand
das europaische Komitee fur Normung (CEN), in dem die nationalen Normungsinsti-
tute aller EG-Lander und EFTA-Lander sowie der Tschechischen Republik als Mit-
glieder vertreten sind. Die Ubernahme von europaischen Normen in die nationalen
Normenwerke wird mit einem Mehrheitsbeschluss aller CEN-Mitglieder vorgeschrie-
ben. Gleichzeitig mussen alle entsprechenden bisherigen nationalen Bestimmungen
zurlickgezogen werden. Daneben gibt es die Mdoglichkeit einer Publikationsform
(Européische Vornorm [ENV]), deren Annahme das Zurlickziehen entsprechender
nationaler Regelungen nicht erforderlich macht und das Nebeneinander von europa-
ischen und nationalen Vorschriften fir einen gewissen Zeitraum ermdglicht. Dieses
ist besonders dann sinnvoll, wenn Erfahrungen mit der praktischen Anwendung einer
Norm gesammelt werden sollen oder wenn fiir ein Fachgebiet eine Reihe von Aus-
fiihrungs-, Stoff- und Prifnormen fir die praktische Anwendung erforderlich ist, diese
jedoch zum bestimmten Zeitpunkt noch nicht zur Verfligung stehen. 1991 wurde das
Technische Komitee (TC 288) ,Ausfuhrung von besonderen geotechnischen Arbeiten
(Spezialtiefbau)* vom CEN eingerichtet, das sich seitdem mit der Erarbeitung von
geotechnischen Ausfiihrungsnormen befasst. Die verschiedenen Arbeitsgruppen des
TC 288 haben bisher sieben Normentwiirfe zur Herstellung von Bohrpfahlen, Ver-

pressankern, Schlitzwanden, Spundwandkonstruktionen, Verdrangungspféhlen und
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fur Injektionen und das Dusenstrahlverfahren veroffentlicht. Weitere Normen fiir
Mikropfahle, Bodenvernagelung und Bewehrte Schiittkérper sind gegenwartig in

Bearbeitung und fiir ,Deep Soil mixing“, Vertikaldrans und Tiefenverdichtung geplant.

Im Rahmen einer losen Schriftenreihe sollen fiir die Europaischen Normen des Spe-
zialtiefbaus vergleichende Untersuchungen zur Kompatibilitat mit den entsprechen-
den nationalen Normen oder Regelwerken durchgefiihrt werden, um Unterschiede im
Bereich der Anwendung der Norm und der Herstellung gegentiberzustellen. Am Ver-
gleich zwischen nationalen und europaischen Festlegungen wird auf Unterschiede,
Definitionsliicken, Nichtkompatibilitdt u.a. in der einen oder anderen Norm bzw.
Regelwerk hingewiesen. Die Ergebnisse werden in einer tabellarischen Zusammen-
stellung aufgefiihrt. Ein Vergleich zwischen den Bemessungsnormen im Grundbau
wird in dieser Schriftenreihe nicht behandelt, siehe auch nachfolgende Ausfiihrun-

gen.

Der Normenvergleich fur die sieben Europdischen Normen wurde mit dem vorliegen-
den Band ,Bohrpfahle — Vergleich DIN 4014 mit EN 1536“ begonnen. Das Ziel dieser
losen Schriftenreihe ist, dem Anwender der Normen einen schnellen Uberblick
insbesondere zu den abweichenden Regelungen und zu der erforderlichen Anpas-
sung infolge der Auftrennung von Normen in a) Ausfilhrungs- und b) Bemessungs-

normen zu ermdglichen.
Die Norm DIN 4014 wird zukiinftig wie folgt aufgetrennt:

a) in eine Ausfiihrungsnorm hier der DIN EN 1536 - Ausgabe 06.1999

b) in einem nicht mehr eigenstédndigen Bemessungsteil

Der Teil a) ,,Bohrpfihle* DIN EN 1536 liegt mit der Ausgabe 06.1999 als eigen-
stdndige Norm zur ,Ausfiihrung von besonderen geotechnischen Arbeiten

(Spezialtiefbau)“ vor.
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Der Teil b), das so genannte ,,Rechenmodell der DIN 4014* —bisher Kapitel 7
»Ermittlung des duBleren Tragverhaltens in nichtbindigen und bindigen Béden*
und Kapitel 8 ,,Ermittlung des Bruchwiderstandes im Fels“- wurde als nicht
mehr eigenstédndiger Teil in der DIN 1054-100 unter Kapitel 10.4.3 /10.4.4/ 10.5.2/
10.6 sowie den ,,Charakteristischen axialen Pfahlwiderstédnden aus Erfahrungs-
werten fiir Bohrpfédhle* im Anhang D (normativ) und der ,,Verteilung von Einwir-
kungen und Widerstdnden fiir quer zur Pfahlachse belastete Pfahigruppen*
Anhang G (normativ) aufgenommen. Eine normative Ubernahme des »Rechen-
modelles der DIN 4014“ erfolgte auch in die mit Ausgabe Dezember 2000
erschienene DIN 1054:2000-12.

Die Uberfilhrung des Rechenmodelles der DIN 4014, dass nach FRANKE (1992) fiir
die Tabelle 1 auf 300 Pfahlprobebelastungen aufgebaut ist, in die neue DIN 1054 ist
allenfalls als eine Notldsung bzw. das ,Hinlberretten” der deutschen Norminhalte in
den Bereich der europaischen Normung zu bezeichnen. Mit der Auftrennung der
Norm in die Anteile Herstellung und Bemessung hatte die Méglichkeit bestanden das
Rechenmodell der DIN 4014 in eine ,eigenstandige Berechnungsnorm®, wie die DIN
4017, DIN 4084 u.a., zu Uberfiihren. Mit der Uberfiihrung in eine Berechnungsnorm
wére auch eine Uberarbeitung der bisherigen Inhalte zur Berechnung und die
Einflihrung bisher nicht normativ abgedeckter Inhalte, wie die Mantelverpressung
u.a. mdglich gewesen. Die vorgemachten Ausfiihrungen gelten in gleicher Weise
auch fir die Norm DIN 4128.

Im nachfolgenden Beitrag werden deshalb nur die Normvergleiche zur Herstellung
von Pfahlen zwischen der DIN 4014 und der DIN EN 1536 und deren Auswirkungen

auf die Sicherheit von Pfahlen behandelt.
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DIN 4014

| DIN EN 1536

1. Anwendungsbereich

4014-1.1: Diese Norm gilt fir Bohrpfahle
mit folgenden Mal3en:

Durchmesser 0,3 bis 3,0 m;
Mindestnenndicke eines Schlitzwand-
elementes =0,4 m

Neigung nicht flacher als 4 : 1,
Mindestpfahllange im Baugrund 5,0 m
oder funffacher Pfahldurchmesser,
wobei der groRere Wert malkgebend
ist. Wird diese Lange unterschritten,
gelten nur die Anforderungen der Ab-
schnitte 4, 5 und 6.

1536-1.5: Die Bestimmungen dieser
Européaischen Norm beziehen sich auf
Pfahle folgender Abmessungen:

— Schaftdurchmesser 0,3 <D <3,0 m
(siehe Bild 1 und 2);

Kleinste Seite eines o6rtlich betonierten
Schlitzwandelementes: W; > 0,4 m
(siehe Bild 3);

Verhaltnis zwischen den Abmessun-
gen: Li/W;< 6 mit:

L; als gréfter Abmessung des ortlich
betonierten Schlitzwandelementes
und

Wi, als kleinster Abmessung des oOrt-
lich betonierten Schlitzwandelemen-
tes (siehe Bild 2);

Kleinste Abmessung fiir Stahlbeton-
fertigteile, die in Schlitzwandelemente
oder Pfahle eingebaut werden: D, >
0,3 m bzw. W, > 0,3 m mit:

D, als Durchmesser eines runden
Fertigteiles;

W, als Dicke eines rechteckigen Fer-
tigteiles;

Neigung allgemein: n >4 (© > 76°);
(siehe Bild 4)

Neigung bei Pfahlen mit bleibender
Verrohrung: nx3(®>72°;
Querschnittsflache einer FuRaufwei-
tung oder eines Schlitzwandelemen-
tes: A<10 m2

- keine Festlegung tliber Mindestpfahl-
ldnge.

4014-1.5: Machtigkeit der tragfahigen
Schicht unterhalb der Pfahlsohle > 3-fa-
cher PfahlfulRdurchmesser, mindestens
aber 1,5 m;

sonst Durchstanznachweis fiihren und
nachweisen, dass der darunter liegende
Boden das Setzungsverhalten nicht be-
eintrachtigt.

1536-8.1.1.3 (RQ): Die Pfahle sind so

tief abzuteufen, bis sie

— Die als tragend eingestufte Schicht
oder

— Die vorgesehene Griindungstiefe

erreichen, und sie sind so einzubinden

wie es in der Bemessung gefordert ist.

15636-5.2.2 (RQ): Wenn Pfahle ihre La-

sten hauptsé&chlich Gber Spitzenwider-
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stand Ubertragen, ist durch die Bau-
grunduntersuchung nachzuweisen, dass
keine weiche Schicht unmittelbar unter
einer als tragféhig eingestuften Schicht
liegt, falls die Mdglichkeit des Durchstan-
zens besteht.

4014-1.6: Bohrpfahle missen minde-
stens 2,5 m in eine tragféhige Schicht
einbinden.

1536-7.4.1 (RQ): Wenn Pfahle in eine
tragende Schicht oder in Fels einzubin-
den sind, sind in der Bemessung die
Mindesteinbindetiefe, die Form und die
geforderten Baugrundeigenschaften im
Einbindebereich anzugeben.

4014-1.7: Bohrpfahle mussen im Fels

bei qu> 5 MN/m? mindestens 0,5 m

einbinden;

- beiqy <0,5 MN/m? mindestens 2,5
m;

Zwischenwerte dirfen linear interpoliert

werden.

1536-8.1.1.5 (RC): Im Falle einer geneig-
ten Felsoberflache sollte die Pfahlsohle
soweit waagerecht ausgeglichen wer-
den, dass der Pfahlful ausreichend ge-
halten ist und nicht abrutschen kann.
ANMERKUNG 1: Bei steiler Felsoberfla-
che oder unglnstiger Schichtung kann
es nétig sein, tiefer auszuheben oder
den Pfahlfu® mit Dibeln anzuschlielen.
ANMERKUNG 2: Es kann erforderlich
sein, eine Verrohrung bis zu vollem Kon-
takt und dichtem Anschluss an den Fels
niederzubringen.

4014-1.8: Verhaltnis Fuhdhe zum Ful3-
Uberstand:

— nichtbindiger Boden > 3 : 1

— bindiger Boden =22:1
Schaftaufweitungen sind nicht zuléssig.

1536-1.6: Schaft- oder FuRaufweitungen

nach dieser Europaischen Norm sind:

— Neigung der Aufweitung in nichtbindi-
gen Béden: m >3 und

- in bindigen Béden: m > 1,5 (siehe Bild
3).

4014-1.10: Die Grenzen des Verhaltnis-
ses von Pfahlful®- zu Pfahlschaftdurch-
messer sind nach Bild 1 einzuhalten. Ab-
weichungen sind zuldssig, wenn die Her-
stellbarkeit gréRRerer Pfahlfullverbreite-
rungen nachgewiesen wird.
Schaftaufweitungen sind nicht
zulédssig.

1536-1.6: Schaft- und FuRaufweitungen

nach dieser Européischen Norm sind:

— FuRaufweitungen in nichtbindigen Bo-
den: Dg /D <2 und in bindigen Bo6-
den: Dg/D <3

— Schaftaufweitungen in allen Béden:
De/D<2.
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Veraleich zwischen DIN 4014 und DIN EN 1536

Beschrinkung der Pfohlfullverbreiterung in

bindigen und nichtbindigen Boden

St
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0 1,0 e,0 3,0
Dinm—
DIN 4014 DIN EN 1536
Schaftdurchmesser D <3,0m <3,0m
FuRdurchmesser Dr <30m <3,568 m (A < 10m?)
Dr / D im bindigen Boden £2:1 <81
De / D im nichtbindigen Boden <2:1 <2:1

Bild 2: Vergleich zwischen DIN 4014 und DIN EN 1536 zur Beschrankung der
Pfahlfuverbreiterung in bindigen und nichtbindigen Bdden
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In der Zusammenfassung lassen sich fur den Anwendungsbereich folgende wesent-
liche Punkte hinsichtlich der abweichenden Regelungen benennen:

- Eine Mindestpfahllange ist in der DIN EN 1536 nicht definiert.

- Die Machtigkeiten der tragfahigen Schicht unterhalb der Pfahlsohle werden in der
DIN EN 1536 nicht explizit festgelegt.)*

- Die Einbindung in die tragfahige Schicht ist in B6den in der DIN EN 1536 nicht
detailliert festgelegt.)*

- Eine Mindesteinbindung der Pfahle ist fur Fels in der DIN EN 1536 nicht vor-
gesehen; eine Unterscheidung der Mindesteinbindung im Bezug auf die einaxiale
Festigkeit q, ist somit nicht gegeben.)*

)* Anmerkung:

Diese Kriterien der DIN 4014 werden in Verbindung mit der Bemessung nach DIN 1054-

2000:12 bei der Verwendung der Tafelwerte wieder gliltig. Sie entfallen aber bei anderen

Bemessungsansatzen und fehlen zukinftig als Kriterien der Qualitatssicherung bei der Bau-

ausfiihrung

- Die Regelung der DIN EN 1536 zur PfahlfuRaufweitung weicht erheblich von der
DIN 4014 ab, siehe Bild 1 und Bild 2. Die Folgerungen zu dieser Regelung sind in
der Bemessung zu beachten, siehe hierzu Kapitel 2 Tragverhalten.

- In der DIN EN 1536 werden jetzt auch Schaftaufweitungen zugelassen. Bemes-
sungsansatze auf der Basis von Erfahrungswerten liegen dazu nicht vor.

2. Tragverhalten

4014-2.1: duleres Tragverhalten: auleres Tragverhalten:
Gesamtpfahlwiderstand = Spitzendruck |Spitzendruck + Mantelreibung = Pfahl-
+ Mantelreibung (in Abhangigkeit von der|widerstand

Pfahlkopfverschiebung)

= wird in Zukunft nicht mehr in DIN = wird in ENV 1997-1 (EC 7 Teil 1)
4014, sondern in DIN 1054 —100 bzw. in |geregelt

der E DIN 1054-2000:12 geregelt; DIN
4014 wird dann eine reine Herstellungs-
norm ohne Bemessungsregeln

4014-2.2: inneres Tragverhalten: inneres Tragverhalten:

— wird durch das Tragverhalten des — wird durch das Tragverhalten des
Pfahlbaustoffs bestimmt. Pfahlbaustoffs bestimmt.

4014-2.3: Nennduchmesser des Pfahl- |Nennduchmesser des Pfahischaftes:

schaftes: a) verrohrt hergestellte Bohrpfahle:

a) verrohrt hergestellte Bohrpféhle: aulerer Durchmesser der Verrohrung;
auBerer Durchmesser der Verrohrung; | b) unverrohrt hergestellte Bohrpfahle:

b) unverrohrt hergestellte Bohrpféhle: gréRter Durchmesser des Bohrwerk-
grofter Durchmesser des Bohrwerk- zeugs.

zeugs.




-129-

Vergleich DIN 4014 mit DIN EN 1536

DIN 4014 ] DIN EN 1536

Zur Bemessung von Pfahlen ist auf die in Ziffer 1.6 der DIN EN 1536 gestatteten —
gegeniber der DIN 4014 deutlich vergroRerten- FuBaufweitung hinzuweisen. Die
DIN 4014 beschrankt die cs-Werte fur ,Bohrpféahle mit FuRaufweitungen® auf 75%
der Werte nach Tabelle 1 und Tabelle 2. Im Grenzzustand fliesst bzw. kriecht das
Bodenmaterial um den erweiterten Ful in den Raum (Volumen V = Volumen einer
moglichen Bodenumlagerung), der durch das Herausrutschen des konischen
Schaftiberganges entsteht. Es bildet sich eine aufgelockerte Zone sowie ein Spalt,
die/der die Mantelreibung im dariiberliegenden Pfahlschaftabschnitt reduziert, siehe
Bild 3.

D

A=

N
>( Auflockerungszone

\
\_» V=Volumen einer mdglichen
Bodenumlagerung

De

Bild 3: Umlagerung des Bodens bei grésseren Setzungen und im Grenzzustand fiir
Pfahle mit PfahlfuRverbreiterungen

Nach den Ergebnissen von SEITZ/SCHMIDT (2000) wurde an einem umfangreich
untersuchten Probepfahl eine deutliche Reduktion der Mantelreibung im Ubergang
zur Pfahlfuerweiterung und eine Verspannung sowie erhéhte Mantelreibungswerte
in dariiber liegenden Pfahlschaftbereichen festgestellt, siche Bild 4. Im Gesamter-
gebnis ergaben sich fir den Sicherheitsansatz nach DIN V ENV 1997-1 zu groRe
Abminderungen. Die Abminderung des Versuchswertes um den Faktor 1,5 wird mit
diesem Normentwurf zu gross ermittelt. Die bekannte Abminderung der Tafelwerte
(auf 75%) nach DIN 4014 bzw. DIN V 1054-100 zur Berticksichtigung der Beeinflus-
sung durch die FuRverbreiterung erbrachte fiir die Berechnung einen zu grossen und
damit einen auf der unsicheren Seite liegenden Wert fiir die rechnerische Bruchlast
im Bezug zur Grenzlast im Versuch! (R = 8,15 MN > R = 7,1 MN).
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Volumen [m?]
N

1 ]
P

0 //

0.3 0,6 09 1.2
Pfahldurchmesser D [m]

Bild 4: Abhangigkeit zwischen dem Volumen V und dem Pfahldurchmesser D bei sq
und einer Ausnutzung der maximalen Pfahlfussverbreitung
fiir bindige Béden nach DIN 4014 und DIN EN 1536

2 / [~DIN 4014
= EN 1536

| P
/

0,3 0,6 0,9 1.2 1.5 1.8

Volumen [m?*]

Pfahldurchmesser D [m]

Bild 5: Abhangigkeit zwischen dem Volumen V und dem Pfahldurchmesser D bei sq
und einer Ausnutzung der maximalen Pfahlfussverbreitung
fiir nichtbindige Béden nach DIN 4014 und DIN EN 1536
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Eine Ausnutzung der nach DIN EN 1536 zugelassen FuRverbreiterungen lasst —bei
Anwendung der bekannten Rechenmodelle- Sicherheitsdefizite erwarten und sollte
deshalb bis zur Ermittlung von bestétigten Reduktionsfaktoren aus Pfahlprobebela-

stungen nicht zur Anwendung kommen.

Q [MN]
a) 0 1 2 3 & 5 6 7 8
0 A i e O
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® N O wm s~ WN
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—
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b) 0 01 02 03 04 F—

Bild 6: Verteilung der Mantelreibung am Probepfahl nach SEITZ/SCHMIDT (2000)
a) Gesamtwiderstand des Probepfahles Q, mit den Anteilen Q; und Qs
b) Verteilung der Mantelreibung tiber verschiedene Tiefen des Pfahlschaftes

¥ M
' \\\ \\ 'L*
2 \ NS |
\ VN i
— 3 ‘\\ / .\\_
S i ko \ —
“ (A V|
5 / \ \
; T\ 5]
.1 I |
"1 |

[\

—

Tar

A

Qs




-132 -

Vergleich DIN 4014 mit DIN EN 1536

DIN 4014

|

DIN EN 1536

3. Voraussetzungen fiir die Herstellung von Bohrpféahlen

Norm nennt keine Festlegungen wie DIN
EN 1536. DIN 4014 setzt fiur die Herstel-
lung von Bohrpféhlen griindliche Kennt-
nisse der Bauart und grof3e Erfahrung
voraus.

4. Erkundung des Baugrunds

4014-4.1: Der Baugrund ist nach DIN
4020 zu erkunden.

1536-5.1(Anm.): Fur die allgemeinen
Anforderungen an die Baugrundunter-
suchung gelten ENV 1997-1, 3 und 7
sowie die Anforderungen der nationalen
Regelwerke (solange keine entsprechen-
den Europaischen Normen vorliegen).
Dieser Abschnitt enthalt erganzende
Anforderungen und Empfehlungen.

= DIN 4014 geht mehr auf die Untersu-
chungsverfahren, wie z.B. Sondierun-
gen, Bestimmung der einaxialen Druck-
festigkeit, etc. ein.

= DIN EN 1536 formuliert die Einzelhei-
ten fur das Baugrundgutachten genauer
als DIN 4014.

Die Anforderungen der DIN EN 1536 entsprechen in den Grundziigen im wesentli-
chen der DIN 4014 bzw. der DIN 4020. Es werden jedoch keine Mindestaufschluss-
tiefen, wie in der DIN 4020 fur den Einzelpfahl bzw. der Pfahlgruppe angegeben.

Anmerkung:

In Verbindung mit eine Uberarbeitung der DIN 4020 sollte, auf der Grundlage von ausge-
werteten Schadensféllen, die Mindestaufschlusstiefe unter Pfahlsohle eines Einzelpfahles

von derzeit 3D bzw. 3D erhdht werden.
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5. Baustoffe, Bemessung, innere Tragfahigkeit

5.1 Allgemeines

4014-5.1.1: Fur Bemessung gelten DIN
1045 und DIN 1054.

4014-5.1.2: Bohrpfahle sind zur Aufnah-
me der nach DIN 1054 zu ermittelnden
Bemessungswerte der einwirkenden
SchnittgroRen nach DIN 1045 zu bemes-
sen, soweit im folgenden nichts anderes
bestimmt wird.

15636-7.1.1 (RQ): Als grundlegende Eu-

ropaische Normen fiir die Bemessung

von Bohrpfahlen gelten: '

— ENV 1991-1 Eurocode 1: Grundlagen
der Tragwerksplanung und Einwirkun-
gen auf Tragwerke — Teil 1: Grundla-
gen der Tragwerksplanung;

— ENV 1992-1-1 Eurocode 2: Planung
von Stahlbeton- und Spannbetonbau-
werken — Teil 1-1: Grundlagen und
Anwendungsregeln, Regeln fiir den
Hochbau;

— ENV 1994-1-1 Eurocode 4: Bemes-
sung und Konstruktion von Verbund-
tragwerken aus Stahl und Beton
- Teil 1-1: Allgemeine Bemessungsre-
geln, Regeln fur den Hochbau;

— ENV 1997-1 Eurocode 7: Entwurf,
Berechnung und Bemessung in der
Geotechnik — Teil 1: Allgemeine Re-
geln.

1636-7.1.2 (PO): Die Bemessung kann

beeinflusst werden durch

— die besonderen Voraussetzungen des
Projektes nach Abschnitt 4,

— die Baugrunduntersuchungen nach
Abschnitt 5 und/oder

— die Anforderungen an die Baustoffe
nach Abschnitt 6.

15636-7.1.3 (RQ): Die Bemessung hat

— die geometrischen Herstellungstole-
ranzen und

— die Herstellungsbedingungen nach
7.2 und Abschnitt 8 zu beriicksich-
tigen.

4014-5.1.4: Bei Bohrpfahlen, die in einen
Boden einbinden, bei dem ¢, < 15 kN/m?
ist, ist abweichend von DIN 1054 der
Knicksicherheitsnachweis zu fiihren;
statt des Nachweises c, > 15 kN/m? ge-

-keine Festlegung iiber Knicksicher-
heitsnachweis in EN 1536;

Auf Biegung beanspruchte Pfahle sind

zu bewehren (siehe 1536-7.1.7 (RQ)).
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nigt auch der Nachweis, dass die Konsi-
stenzzahl I, > 0,25 ist.

5.2 Festigkeitsklassen und

Betonzusammensetzung

5.2.3 Zement

4014-5.2.3.2: Zementgehalt bei

— Zuschlaggemisch 0/16: mindestens
400 kg/m?® Beton

— Zuschlaggemisch 0/32: mindestens
350 kg/m? Beton

1536-6.3.1.2 (RQ) [Tabelle 1]: Zement-
gehalt

Einbringen im Trockenen: > 325 kg/m?
Einbringen unter Wasser: > 375 kg/m®.

524 Zu

schlag

4014-5.2.4.3: Das Grofdtkorn des Zu-
schlags darf fur bewehrte Bohrpfahle un-
ter 0,4 m Duchmesser 16 mm nicht tiber-
schreiten.

1536-6.2.2.4 (RQ): Das Groéfitkorn der
Zuschlage darf 32 mm oder 1/4 des
lichten Abstandes der Langsbeweh-
rungsstabe in Umfangsrichtung nicht
Uiberschreiten. Der kleinere Wert ist
mafigebend.

5.2.7 Verpressmortel

In DIN 4014 ist keine Mantel- und/oder
FuBverpressung vorgesehen, da sie
zur Zeit der Neufassung [03.90] von
DIN 4014 nicht beriicksichtigt worden
ist.

DIN EN 1536 nennt die Anforderungen
hinsichtlich Herstellung, Vorhaltung und
Kontrolle von Zement-Bentonit-Mortel
oder anderen Verpressmortel.

5.2.10 Beto

ndeckung

4014-5.2.10.1:
Mindestbetondeckung > 50 mm

1536-7.7.4.1 (RQ): Die Betondeckung

bewehrter Ortbetonpféhle muss ENV

1992-1-1 entsprechen und darf, wenn

nicht anders vereinbart, nicht kleiner

sein als:

— 60 mm bei Pfahlen mit D > 0,6 m
oder

— 50 mm bei Pfahlen mit D < 0,6 m.

4014-5.2.10.2: Wird unter Verwendung
einer Tonsuspension als stiitzende Flis-
sigkeit gebohrt, so ist zur Sicherung der
Betondeckung zwischen Bewehrung und
Bohrungswand eine lichte Durchflusswei-

1536-7.7.4.2 (RC): Die Mindestdeckung

sollte auf 75 mm vergréfRert werden:

— bei unverrohrten Pfahlen in weichem
Baugrund;

— bei Umweltverhaltnissen der Klasse 5

te von 70 mm vorzusehen, damit es nicht

nach ENV 206;
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zu Einschlissen von Tonsuspension
kommt.

bei Unterwasserbeton mit 32 mm
Groftkorn;

wenn die Bewehrung nachtréglich in
den frischen Beton eingebracht wird;
oder

bei unebener Oberflache der
Bohrlochwéande.

5.3 Bewehrung

5.3.2 Langsbewehrung

4014-5.3.2.1: Langsbewehrung aus Be-

tonstahl:

— Betonrippenstahl mit einem Mindest-
durchmesser von 16 mm

1536-7.6.2.1 (RQ): Wenn eine Bentonit-,
Ton- oder Polymersuspension als Stiitz-
flussigkeit verwendet wird, darf als
Langsbewehrung nur Rippenstahl einge-
setzt werden.

1636-7.6.2.3 (RQ): Als Langsbewehrung
sind mindestens vier Stédbe mit 12 mm
Durchmesser auszufiihren.

keine genaue Festlegung, nur
Festlegung Gber Mindestdurchmesser
(siehe oben)

1536-7.6.2.2 (RQ): Bei bewehrten Pfah-
len hat die Langsbewehrung den Min-
destwerten der Tabelle 4 zu entspre-
chen, sofern durch die Bemessung
nichts anderes festgelegt ist.

Tabelle 4: Mindestlangsbewehrung
Nennquerschnitt des | Querschnittsflache
Pfahles: Ac der Langsbeweh-
rung: As
Ac<0,5m? (=280 As20,5% Ac
cm)* )
0,5m?<Ac;<1,0m?| As>0,0025 m?
Ac>1,0m? (2112 As20,25% A
cm)*

)* Anmerkung des Verfassers

4014-5.3.2.2: Einbringen von Beton mit
Gréftkorn 32 mm in eine mit Tonsuspen-
sion gestiitzte Bohrung = lichter Min-
destabstand der Langsbewehrungssta-
be:

— 70 mm bei dynamischer FlieRgrenze
von 10 N/m?

— 90 mm bei dynamischer FlieRgrenze
von 30 N/m?

1636-7.6.2.4 (RC): Der Abstand zwi-
schen den Langsstében solite stets mog-
lichst gro® gewahlt werden, um ein ein-
wandfreies FlieBen des Betons zu er-
mdoglichen, sollte aber 400 mm nicht
Uberschreiten.

1536-7.6.2.5 (RQ): Der lichte Abstand
zwischen Langsstaben oder Blindeln
einer Lage darf 100 mm nicht unter-
schreiten.
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4014-5.3.2.3: Bei Beton mit GroRtkorn
der Zuschlagstoffe von 16 mm darf der
lichte Abstand auf 50 mm verringert wer-
den.

4014-5.3.2.4: Ein lichter Mindestabstand
der Bewehrungsstébe vom 2-fachen
GroRtkorndurchmesser der Zuschlag-
stoffe ist einzuhalten.

verringert werden.

1536-7.6.2.6 (PE): Der kleinste lichte Ab-
stand zwischen Langsstében oder Biin-
deln einer Lage darf bei einer KorngréRe
des Betons d < 20 mm bis auf 80 mm

5.3.3 Quer

bewehrung

4014-5.3.3.1: Die Querbewehrung ist in
Form von Biigeln oder Wendeln anzu-
ordnen, deren Stabdurchmesser und
Abstande bzw. Ganghdhen nach DIN
1045 zu wéahlen sind.

— Mindeststabdurchmesser = 6 mm

— Abstand bzw. Ganghdhe < 0,25 m

tibereinstimmen.

gefordert ist.

1536-7.6.3.1 (RQ): Querbewehrung ist
nach ENV 1992-1-1 zu bemessen.
1536-7.6.3.2 (RC): Die Durchmesser der
Querbewehrung sollten mit Tabelle 5

1536-7.6.3.3 (RQ): Der lichte Abstand
der Querbewehrung darf nicht kleiner
sein, als in 7.6.2 fiur die Langsbewehrung

Tabelle 5: Empfohlene Durchmesser der

stahlmatten als
Querbewehrung

Querbewehrung

Rechteckige und >6 mm und

runde Bligel oder  |> ein Viertel des

Wendelbewehrung |GréRtdurchmessers
der Langsbeweh-
rung

Stabe von Bau- >5mm

5.3.4 Unbewehrt

4014-5.3.4.1: keine Bewehrung bei:

- D >0,5m, wenn Bewehrung statisch
nicht erforderlich ist;

- D < 0,5 m, wenn lastverteilende Wir-
kung besteht und Bewehrung statisch
nicht erforderlich ist.

werden, wenn
gen und/oder

oder

1536-7.1.4 (PE): Ein Bohrpfahl darf als
unbewehrtes Betonelement entworfen

— die Bemessungswerte der Einwirkun-
- die Einwirkungen aus Baubetrieb und/
— die Einwirkungen aus dem Untergrund
nur Druckspannungen erzeugen und

- die Pfahlgriindung sich nicht in einem
Erdbebengebiet befindet.
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6. Beriicksichtigung von geometrischen Imperfektionen

4014-6.1: herstellungstechnisch bedingte

Imperfektionen:

— Exzentrizitét e = 0,05 x D, mindestens
aber 5 cm

— Pfahlneigung n = 0,015 gegeniiber
Sollwert

keine Festlegungen tiber geometrische
Imperfektionen bei FuBaufweitungen

1536-7.2.1 (RQ): Pfahle sind innerhalb

folgender geometrischer Herstellungsto-

leranzen herzustellen:

a) Lageabweichungen des Ansatzpunk-
tes von vertikalen und geneigten
Pfahlen in Hohe der Arbeitsebene:
€ < emax = 0,10 m fiir Pfahle mit D <
1,0 m;

e < emax = 0,1 x D fr Pfahle mit 1,0 m
<D<15m

e < emax = 0,15 m fur Pfahle mit D >
1,5m

b) Neigungsabweichung vertikaler Pfah-
le oder Pfahle mit einer Neigung n >
15 (© > 86°):

i <imax =0,02 (0,02 m/m);

c) Neigungsabweichung schrager Pfahle
mit einer Neigung4 <n<15(76°<®
< 86°):

i <imax = 0,04 (0,04 m/m);

d) Abweichung der Mitte von Aufweitun-
gen zur Pfahlachse:
e<emx=0,1xD

(siehe Bild 8).

ANMERKUNG: Zur Bestimmung der

Ausfiihrungsabweichungen wird als

Pfahlmitte der Schwerpunkt der Langs-

bewehrung betrachtet oder, bei unbe-

wehrten Pfahlen, der Mittelpunkt des
groRten Kreises, der in den Querschnitt
am Pfahlkopf eingeschrieben werden

kann.

Der Vergleich der normativen Festlegungen zwischen DIN 4014 und DIN EN 1536
hinsichtlich der geometrischen Imperfektionen (Herstellungstoleranzen) zeigt, dass

in DIN EN 1536 fir einen Pfahldurchmesser von 0,3 bis 1,5 m eine 2-fache Ex-

zentrizitat des Ansatzpunktes gegentiber DIN 4014 zugelassen wird (siehe Bild 7)
die zulassige Neigungsabweichung von vertikalen Pfahlen oder Pfahlen mit einer
Neigung n > 15 in DIN EN 1536 um 0,5 cm/m Pfahllange grofRer ist (siehe Bild 8)

und
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in DIN EN 1536 bei schragen Pfahlen mit einer Neigung von 4 < n < 15 eine um
2,5 cm pro m Pfahllange gréRere zulassige Neigungsabweichung erlaubt wird
(siehe Bild 9).

Bei der Pfahlherstellung nach DIN EN 1536 werden gegeniiber den Festlegun-
gen der DIN 4014 deutlich gréBere Herstellungstoleranzen zugelassen.

Zusammenfassend ist festzustellen, dass sich durch diese abweichenden Regelun-
gen das System der Lasteinleitung (Exzentrizitdt, Knickstabilitét, Biegebeanspru-
chung u.a.) verandert wird.

Bei der Beratung der sicherheitsrelevanten Normen zur &ufleren Tragfahigkeit von
Bohrpfahlen, hier die DIN 1054-2000:12 und DIN V ENV 1997-1 (EC 7) sind deshalb
die veranderten Regelungen durch geédnderte Sicherheitsansétze zu beachten.

Die vorgesteliten Abweichungen zwischen DIN 4014 und DIN EN 1536 haben auch
erhebliche Auswirkungen auf die Bemessung (innere Tragfahigkeit) von Pféhlen, die
bei den Bemessungen nach DIN 1045 und EC 2 einzufithren sind.
Zusammenfassend kann hier festgestellt werden, dass die Pfahle insgesamt starker
auf Biegung als bisher beansprucht werden. Die zugelassenen herstellungsbeding-
ten Aussermittigkeiten sind auch bei den Tragfahigkeitsnachweisen der aufgehenden
Konstruktion (Pfahlkopfbalken, Wandscheiben u.a.) von Bedeutung und lassen einen
héheren Bewehrungsanteil erwarten.
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Veraleich zwischen DIN 4014 und DIN EN 1536
Gegenuberstellung der geometrischen Herstel-
lungsabweichungen

- Exzentrizitat e

Exzentrizitat
e [cml

EN 1536

15 -
Va
gl —r o

o
5 g
3 e .
L | | | | | D [m]
i ! ' ! ' | Prant-
0,3 0,5 1.0 1.9 2,0 2.5 3,0 irch=
messer)

Bild 7: Vergleich zwischen DIN 4014 und DIN EN 1536 —Gegeniiberstellung der
geometrischen Herstellungsabweichungen [Exzentrizit&t]
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11. Herstellung

11.6 Unverrohrtes Bohren mit durchgehender Bohrschnecke

4014-11.6.1: Beim unverrohrten Bohren |1536-8.1.5.1 (PE): Pfahle diirfen ohne

mit durchgehender Bohrschnecke sind  |andere Stiitzung der Bohrlochwénde

Vorschub und Drehzahl so auf die Bau- |hergestellt werden, wenn eine durchge-

grundverhaltnisse abzustimmen, dass hende Bohrschnecke so verwendet wird,

die Bodenférderung auf ein Mal} be- dass die Standfestigkeit des Bohrloches
grenzt wird, welches die seitliche Stit-  |durch das Material auf den Schnecken-
zung der unverrohrten Bohrungswand gangen erhalten bleibt.

sicherstellt. 1536-8.1.5.6 (RQ): Wahrend des Boh-

rens sind Vorschub und Drehgeschwin-

digkeit der Bohrschnecke den Bodenver-
haltnissen anzupassen und die Boden-
férderung ist so einzuschranken, dass:

— die seitliche Standfestigkeit der Bohr-
lochwand erhalten und;

— ein Mehraushub begrenzt bleibt.

4014-11.6.6: In gleichférmigen koha- 15636-8.1.5.4 (RQ): Wenn instabile Bo-

sionslosen Bdéden mit einer Ungleichfér- |denschichten mit einer Machtigkeit von
migkeitszahl U < 3 unter dem Grundwas- |mehr als dem Pfahldurchmesser ange-
serspiegel und in bindigen Béden mit troffen werden, ist die Machbarkeit des
einer Kohasion im undranierten Zustand |Herstellungsverfahrens vor Beginn der
cu < 15 kN/m? darf das Verfahren nicht  |Bauausfiihrung durch Probepfahle oder
angewendet werden. ortliche Erfahrung nachzuweisen.
1536-8.1.5.5 (RQ): Als instabil sind an-
zusehen:

— gleichférmige, nichtbindige Béden
(deo/d10 < 1,5) unter dem Grundwas-
serspiegel [entspricht U < 1,5];

— lockere nichtbindige Béden mit einer
Lagerungsdichte D < 0,3 (bezogen auf
den Porenanteil n) oder entspre-
chenden Ergebnissen aus Pressiome-
tersondierungen;

— Tone hoher Empfindlichkeit;

- weiche bindige Béden mit einer undra-
nierten Scherfestigkeit c,< 15 kPa.

Die Anforderungen der DIN EN 1536 beschreiben hier —gegeniber DIN 4014-weiter-
gehende Einschrankungen des Einsatzes des unverrohrten Bohrens mit durchgehen-
der Bohrschnecke. Hier erweitert die européische Norm die nationale Norm erheb-
lich. '
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11.12 Herrichten der Pfahlkdpfe

4014-11.12.1: In oberer Zone bis etwa
0,5 m unter der Betonoberflache kann
der Beton von unzureichender Festigkeit
sein. Diese Zone ist zu entfernen, so
dass nach dem Kappen einwandfreier
Beton Uber die gesamte Sollldnge vor-

1536-8.3.1.24 (RQ): Das Abspitzen der

Pfahle

— darf erst vorgenommen werden, wenn
der Beton ausreichend erhartet ist;

- muss den verunreinigten oder man-
gelhaften Beton vollstédndig vom Pfahl-

handen ist, evil. Pfahl nach oben verlan- kopf entfernen und

gern. — ist so lange fortzusetzen, bis tiber den
ganzen Querschnitt gesunder Beton
freigelegt ist.
ZUSAMMENFASSUNG

Der Normenvergleich wurde mit den ,Bohrpfahlen” im Vergleich zwischen der DIN
4014 und der DIN EN 1536“ begonnen. Im vorgestellten Beitrag kdnnen nur die we-
sentlichen Punkte vorgestellt werden, so dass auf die Langfassung des Normenver-
gleiches HERRMANN/LAUBER (2000) verwiesen wird.

Das Ergebniss des Normenvergleiches zeigte, dass die Norm in einer Vielzahl von
Punkten mit der bisherigen nationalen Regelung tbereinstimmt. In Teilbereichen lie-
gen Differenzen vor, die fir die Sicherheit der zu griindenden Bauwerke von erhebli-
cher Bedeutung sind und beachtet werden sollten. In einer Reihe von Punkten ist die
DIN EN 1536 an die fortschreitende technische Entwicklung —bedingt durch den Be-
arbeitungszeitraum und Bearbeitungsstand- starker angepasst und fortgeschrieben
worden. Die Gestaltung der Norm ist insbesondere dem starken Engagement der
deutschen Spezialtiefbauunternehmen, hier besonders Herrn Dr. Stocker von der
Firma Bauer Spezialtiefbau GmbH zu verdanken, so dass ein hoher technischer
Standard zukunftig auf européischer Ebene normativ gesichert werden konnte. Die
Regelungen zur Herstellung von Pfahlen, die sicherheitsrelevant sind, sollten bei der
Uberarbeitung und Fortschreibung der dafiir giiltigen Normen und bei der Anwen-
dung der DIN EN 1536 Beachtung finden.
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— Ortbetonrammpféhle
System VIBREX
34 bis 61 cm Durch-
messer und System
SUPER VIBREX mit
ausgerammtem FufB

— Ortbetonbohrpféhle
als Vollverdrén-
gungspfahle
System FUNDEX
38 und 44 cm
Durchmesser

— Bohrpfahle nach
DIN 4014
bis 60 cm

Durchmesser

Hinrich Kénig KG-GmbH & Co.
Stader Elbstr. 4

21683 Stade

Tel.: 04141/4919-0
Fax:04141/4919-44
www.pfahlkoenig.de
info@pfahlkoenig.de

SPEZIAI

EFBAU

Beton-Fertigpfahle
Holzpféhle
Stahlrohrpfahle

Baugrubenverbau als
,Berliner Verbau“ oder mit
Spundwénden

statische und dynamische
Probebelastungen

Zugversuche

Konig GmbH
Adolf-Damaschke-Str. 69-70
14542 Werder / Havel

Tel.: 03327/6633-3
Fax:03327/6633-44
www.pfahlkoenig.de
werder@pfahlkoenig.de
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Weiches Abbremsen von Kriechsetzungen durch
Teilentlastung der viskosen Schicht mit
Diisenstrahl-Saulen

Stefan Krieg Michael Goldscheider

1 Einflhrung

In der Baupraxis wird die Viskositat des Baugrundes mit ihren Auswirkungen - Krie-
chen, Geschwindigkeitsabhangigkeit und Relaxation - neben den elastischen und pla-
stischen Bodeneigenschaften nur selten berticksichtigt. Die Viskositat &uBert sich durch
lang anhaltende Kriechsetzungen von Bauwerken, die auf viskosen Bodenschichten
wie Ton, Klei, Mudde und Torf, stehen. Hierbei nehmen die Setzungen s linear mit dem
Logarithmus der Zeit zu, bzw. die Kriechgeschwindigkeit $ mit 1/¢ ab [1].

In friherer Zeit waren die Méglichkeiten der Bautechnik oftmals nicht ausreichend, um
die Auswirkungen einer kompressiblen Schicht planméaBig auszuschlieBen. So konnten
die meist mit Pfahlen ausgefuhrten Tiefgriindungen, trotz Kenntnis der kompressiblen
Schicht, nicht immer den tragfahigen Baugrund erreichen (Bild 1), der beispielsweise
von Sand, Kies oder Gesteinen gebildet wird. Aber ebenso infolge einer unzureichen-
den Baugrunderkundung oder weil man einfach sparen wollte, wurden auch in neuerer
Zeit Bauwerke Uber kriechfahigem Grund erstellt.

Folge einer Griindung Uber einer kriechfahigen Schicht sind lastabhéngige Primérset-
zungen, denen sich dann Uber lange Zeit andauernde Kriechsetzungen anschlieBen,
welche heute gerade bei den alten Bauwerken zu Schéaden fiihren. Dabei ist zu be-
merken, dass ein Boden, der zu hohen Primérsetzungen neigt, auch hohe Kriechset-
zungen aufweist [9][14][15]. Z.B. erfahren noch 150 Jahre nach Erbauung Teile des
Schweriner Schlosses, die auf 4 m bis 8 m machtigen Muddeschichten stehen, Set-
zungsraten von § = 1 mm/a bis 2 mm/a [4]. BUERRUM[2] berichtet eindrucksvoll (iber
ein 1941 Uber 20 m Klei pfahlgegriindetes Brlickenwiderlager, das sich mit dem an-
schlieBenden Damm von 1943 bis 1966 durch Kriechen um Uber 40 cm gesetzt hat.
Dabei bestand 25 Jahre nach der Herstellung noch eine Kriechrate von 5,5 mm/a.

Da die Konstruktionen durch die groBen Primédrsetzungen meist schon stark geschwécht
sind, fihren die kontinuierlich fortlaufenden Kriechsetzungen dann zu sténdig fort-
schreitenden Schéden. Um dies zu vermeiden, missen die Griindungen instand ge-
setzt werden. Bei Geb&uden erfolgt die Sanierung meist durch eine Unterfangung
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Ton, Klei, Mudde, Torf

M Auffillung

Sand, Kies, Gesteine

Bild 1: Konstruktionen auf kriechfdhigem Baugrund

mit Pfahlen oder Dusenstrahl-Saulen, welche die gesamten Gebaudelasten in den
tragféahigen Baugrund ableiten.

Unter bestimmten Randbedingungen ist die Anwendung der gangigen Methoden aber
nicht méglich oder zweckmaBig, da z.B.

- der Anschluss von Pfadhlen an das Fundament aus Platzgriinden wegen der
Zugénglichkeit oder wegen der schlechten Fundamentqualitat nicht méglich ist,

- beim Anschluss von Dusenstrahl-S&ulen an die Griindungssohle lockere Funda-
mentteile, wie z.B. Findlinge, in die Zementsuspension fallen, was aus Sicht des
Denkmalschutzes nicht immer toleriert wird, und loses Findlingsmauerwerk durch
die eindringende Zementsuspension die kapillarbrechende Wirkung verliert,

- das Bauwerk leicht im Vergleich zum treibenden Eigengewicht der Auffiillung
Uber der kriechfahigen Schicht ist.

Bei Da&mmen werden zur Verminderung von Setzungen oft Ruttelstopfsdulen oder neu-
erdings auch mit Geokunststoff ummantelte Sandséulen verwendet [17]. Diese kénnen
z.B. dann nicht eingesetzt werden, wenn die Nutzung, z.B. Schienenverkehr, nicht ein-
geschrankt werden darf und daher gréBere Eingriffe und Erschitterungen im Damm-
bereich zu vermeiden sind.

Fur diese Falle bietet sich die hier vorgestellte Methode an, bei der mittels starrer
Saulen die kriechende Schicht Gberbriickt und nur teilweise entlastet wird, ohne dass
das Gebdude starr nachgegriindet wird, wodurch die Setzungsraten mit der Zeit auf
ein berechenbares und hinnehmbares MaB abnehmen.

In den folgenden Abschnitten werden die Funktionsweise dieses Verfahrens erlautert
und die Vorteile und die Voraussetzungen fiir seinen Einsatz genannt. Weiterhin wird
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gezeigt, wie der Zeit-Setzungsverlauf geschlossen berechnet werden kann und es wird
der Nachweis der Kraftlibertragung Boden-Saule geflihrt.

Die Gesetze zur Bodenviskositit wurden vom Erstautor beigetragen [9], der schon im
Rahmen seiner Diplomarbeit die Idee zu diesem Verfahren hatte. Die in den Abschnit-
ten 3 und 4 vorgestellten Berechnungen wurden einem Gutachten des Zweitautors
entnommen [3].

2 Verfahren und Wirkungsweise

Notwendige Voraussetzung ist, dass unter dem Gebaude, sofern es nicht auf einer
Bodenplatte gegriindet ist, eine mindestens 3 m dicke Schicht aus reibungsbegabtem
Material vorhanden ist (Bild 1). Bei DAmmen ist hierzu auch der Dammkérper zu rech-
nen. Die zu stabilisierende Konstruktion muss noch eine gewisse Verformungsreserve
besitzen, da die Setzungen nicht schlagartig, sondern weich abgebremst werden.

Mit dem Verfahren soll ohne Anschlusskonstruktion das Gewicht des Bodens und des
Bauwerks Uber der kriechenden Schicht teilweise aufgenommen und in die darunter-
liegende, tragfahige Schicht abgeleitet werden. Dabei wird der bekannte Umstand ge-
nutzt, dass Kriechsetzungen durch eine Entlastung stark Uberproportional zuriickge-
hen. Hierflir sind S&ulen aus Zement bzw. zementverfestigtem Boden geeignet, die
mit dem Dusenstrahlverfahren (Jet-Grouting-Verfahren) hergestellt werden [12]. Die
Séulen stecken mit einem klrzeren Kopfstiick in der Unterseite der Aufflillung (Bilder
2 und 3), reichen durch die viskose Schicht hindurch und binden mit dem FuB in die
tragfahige Schicht ein. Die Saulen erhalten an den Enden Verdickungen, die vorteilhaft
auf das Tragverhalten wirken. Diese entstehen bereits, wenn mit Gber die Saulenhéhe
konstanten Herstellungsparametern gearbeitet wird, da der kriechfihige bindige Bo-
den die am schwierigsten zu schneidende Schicht ist.

Fur die Herstellung der Disenstrahl-Saulen wird nur ein kleiner Bohrdurchmesser be-
nétigt. Es ist eine vergleichweise erschiitterungsarme Herstellung direkt neben Funda-
menten, in Kellerrdumen und im Bereich von Gleisen oder anderen beengten Verhalt-
nissen ohne gréBere Eingriffe méglich. In planméaBiger Tiefe kann dann mit einem
Schneidstrahl ein Saulen-Tragglied mit im Vergleich zur Bohrung groBem Durchmesser
D aufdiist werden (Sand D ~ 2 m, Ton D ~ 1 m, Mudde, Torf D = 0,8 m).

Die Wirkungsweise der vorgeschlagenen Methode erklart sich folgendermaBen. Die
viskose Schicht setzt sich infolge Kriechens in einem Zeitintervall um den Betrag s.
Um den gleichen Betrag s senkt sich auch die darlberliegende Bodenschicht ab, die
sich daher relativ zum Saulenkopf um den Betrag s, nach unten verschiebt (s.a. Bild 6).
Dadurch wird die Saulenkraft ) mobilisiert. Gleichzeitig wird die Saule infolge der Kraft
@ am FuB um den Betrag s, in den Sand gedriickt, bis auch dort die Reaktionskraft
@ mobilisiert ist. Die Kriechsetzung der viskosen Schicht s teilt sich also auf in s =
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Bild 2: Beispiel flr die Anordnung von Dusenstrahl-Sdulen zur Verminderung der
Kriechsetzungen eines historischen Gebaudes

$255-27,0m

s, + 8,. Durch die am Saulenkopf mobilisierte Kraft @ wird ein Teil des Gewichtes
aus Aufflillung und Bauwerk Uber die Saulen in den tragfahigen Baugrund abgetragen
und dadurch die mittlere Spannung ¢’ in der viskosen Schicht verringert. Aufgrund der
Spannungsverringerung nimmt die Kriechgeschwindigkeit s, mit der sich die Aufflillung
noch weiter auf die Sdule absenkt, Uberproportional ab.

Das hier beschriebene Verfahren lieBe sich in seiner Wirksamkeit noch verbessern,
wenn es dhnlich wie bei Kleinverpresspfahlen eine Methode gébe, die Sdulen gegen
den Boden vorzudricken und damit eine sofortige Entlastung der kriechenden Schicht
zu bewirken.
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Bild 3: Beispiel flir die Anordnung von Disenstrahl-Saulen zur Verminderung der
Kriechsetzungen eines Dammes

3 Berechnung des zeitlichen Verlaufs der Setzungen
und Krafte

3.1 Materialgesetze

Elementare Grundlage des Verfahrens ist der Umstand, dass die Kriechgeschwindig-
keit 5 eines Bodens sehr stark auf eine Anderung der Spannung ¢’ reagiert. Wie groB
dieser Effekt ist, wurde bislang nur empitisch abgeschatzt. Aufgrund neuerer Untersu-
chungen [9] kann fiir den Fall monotoner 6dometrischer Kompression, der auch auf das
betrachtete Problem Ubertragen werden kann, der Zusammenhang zwischen Kriech-
geschwindigkeit und Spannung flr Spannungsanderungen von bis zu etwa 15 % recht
genau nach dem folgenden Potenzansatz berechnet werden:

$ o\ "
. (—) (1)
Sp Ty

Darin ist §, die bisherige Kriechrate unter der Spannung ¢f und s die neue Kriechrate
unter der Spannung ¢’

Bei Entlastungen Uber etwa 15% ist die Verringerung der Kriechgeschwindigkeit we-
gen der merklichen Uberlagerung einsetzender elastischer Hebungen gréBer als mit
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Bild 5: Abhangigkeit der Kriechgeschwindigkeit s von der Spannung ¢’ nach Gl. (1)

3.2 Herleitung des Berechnungsverfahrens

Flr die Berechnung der zeitlichen Entwicklung der Setzungen und der Kréafte als Re-
aktion auf die Dlsenstrahlsdulen nach Bild 6 wird die in Bild 7 dargestellte Anordnung
betrachtet. Die Saulen seien im Grundriss im Rastermaf a x b angeordnet. Die Grund-
flache wird vollstandig auf die Sdulen umgelegt; die damit auf eine Saule entfallende
Einflussflache ist A = a- b. Die GréBe der zu wahlenden Einflussfliche wird nach oben
zum einen durch die aufnehmbare Kraft bzw. den Durchstanzwiderstand am Saulen-
kopf (s. Abschnitt 4) beschrénkt, zum anderen sollte der Raum zwischen den S&ulen
auch nicht zu weit sein, da sonst gréBere Teile im oberen Bereich der kriechfahigen
Schicht nicht mehr von der Entlastung erfasst werden. Nach unten ist der Rasterab-
stand durch die Wirtschaftlichkeit beschrankt.

In einer horizontalen Ebene oberhalb der Sdulenkdpfe wirkt die gleichmaBig verteilt
angenommene Auflast ¢ infolge des Gewichts der Aufflillung und des Bauwerks. Diese
Auflast g verteilt sich zu unbekannten Teilen auf die Sdulen und den viskosen Boden;
die Anteile &ndern sich mit der Zeit ¢; zu Beginn ¢t = 0 (Zustand unmittelbar nach Einbau
der Saulen) liegt die gesamte Last auf dem viskosen Boden.

Zu dieser Anordnung wird ein horizontaler Schnitt durch die Sdulen und die viskose
Schicht in beliebiger Tiefe = unter der Schichtgrenze zwischen Aufflllung und viskoser
Schicht betrachtet (Bild 7). In diesem Schnitt wirken zur Zeit ¢ die folgenden vertikalen
Kréfte und Spannungen:

- die senkrechte effektive Spannung im Boden o'(t, 2);

- die Krafte in den Saulen Q(t); zur Vereinfachung und auf der sicheren Seite lie-
gend wird angenommen, dass zwischen den Saulen und der kriechenden Schicht
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Gl. (1) errechnet wird. Daher liegt eine Abschéatzung nach Gl. (1) fiir diesen Bereich
stets auf der sicheren Seite.

Der im Exponent als Kehrwert auftretende Parameter I, ist der durchschnittliche Zahig-
keitsindex des Bodens [11]. I, ist unabhédngig von der Wahl einer Bezugs-Geschwin-
digkeit und -Spannung und kann nach [6] und [9] Uber die FlieBgrenze w;, abgeschatzt
werden (Bild 4). Fiir Béden, die in situ zu merklichem Kriechen neigen, gilt 0,03 < I, <
0, 06.

0.07
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Bild 4: Abhangigkeit des Zahigkeitsindexes I, vori der FlieBgrenze wy,

Um eine Vorstellung tber den EinfluB der Spannung auf die Kriechgeschwindigkeit
in Abhé&ngigkeit von 1/I, zu erhalten, ist in Tab. 1 ihre Anderung infolge einer nur
10%-igen Spannungsverminderung nach Gl. (1) dargestellt. In Bild 5 ist ergdnzend
die Anderung der Kriechgeschwindigkeit § in Abhéngigkeit von der Spannung o’ fiir
einen gréBeren Bereich aufgetragen.

I, |1/, | 8/%
Ton, mittelplastisch 0,03| 33 |1/24
Ton, ausgepragt plast. | 0,04 | 25| 1/11
organ. Klei od. Ton 0,05 20| 1/7
Mudde, Torf 0,06 | 17| 1/5

Tabelle 1: Abminderungsfaktor $/3, der Kriechgeschwindigkeit infolge einer 10%-tigen
Entlastung (of/0’ = 1,1) in Abhangigkeit vom Zahigkeitsindex I, nach Gl. (1)

Bei der Betrachtung von Tabelle 1 bzw. Bild 5 wird eine scheinbar paradoxe Eigen-
schaft des viskosen Baugrundverhaltens offenbar: Je viskoser ein Boden ist, umso
weniger lasst sich seine Kriechgeschwindigkeit durch Entlastung vermindern. Wie die
weiteren Ausflhrungen aber zeigen werden, ist die geschwindigkeitsreduzierende Wir-
kung einer Entlastung auch bei hochviskosen Bdden fiir die gedachte Anwendung noch
ausreichend.
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Bild 6: Krafte und Verschiebungen bei einer Dlsenstrahl-Séule

Bild 7: Schnitt in Tiefe z unter Oberkante der viskosen Schicht
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keine negative Mantelreibung wirkt, daher ist @ unabhéngig von z und nur eine
Funktion der Zeit.

Aus dem Gleichgewicht der senkrechten Kréfte in diesem Schnitt folgt die Gleichung

0]

a'(t, 2) + 2

=q+7-z . 2
Die Gleichgewichtsbedingung Gl. (2) reicht allein nicht aus, die beiden unbekannten
Spannungen ¢'(t,z) und Q(t)/A zu berechnen, denn das Problem ist statisch unbe-
stimmt. Zur Lésung bendtigt man zusétzlich eine Verformungsbedingung. Es sei s(t)
die Setzung der Schichtgrenze zwischen Auffiillung und viskoser Schicht zur Zeit ¢
bezogen auf den Anfangszustand nach Einbau der Sdulen, $(t) sei die Setzungsrate.
Weil die Auffiillung keine eigenen Kompressionssetzungen mehr erfahrt, sind s(¢) und
5(t) zugleich die Setzung bzw. Setzungsrate der Geldndeoberflache und der Konstruk-
tion. Mit der Setzung s(t) bzw. Rate (¢) drlicken sich die S&ulen oben um den Betrag
s0(t) und der Rate $,(¢) in die Aufflillung und unten um s, (t) und $,(t) in die tragfahige
Schicht ein. Zwischen s(t), s,(¢) und s,(¢) und deren Raten gelten die Kontinuitatsbe-
dingungen

s(t) = s0(t) + su(t) (3)
$(t) = 0(t) + 5u(?) (4)

wobei $(t) = 9s(t) /0t usw.

Die Setzungsrate s(¢) resultiert aus der Kompressionsrate £(t, z) der kriechenden Schicht,
es gilt

d
§(t) = / &t 2)dz = £(t,d/2) -d=¢-d (5)

beim rechten Teil dieser Gleichung wurde davon Gebrauch gemacht, dass es sich
bei den heutigen Kompressionsraten £(t,z) der viskosen Schicht ausschlieBlich um
Kriechraten handelt, die (ber die Schichtdicke konstant, d.h. unabhangig von z sind.
Es wurde angenommen, dass sich ¢ nach Einbau der Sdulen zwar zeitlich &ndert,
aber dabei Uber die Schichtdicke konstant bleibt, weil die Spannungsénderung bei Ver-
nachlassigung der negativen Mantelreibung tber die Schichtdicke konstant ist. Um die
Gleichungen (3) bis (5) mit Gl. (2) kombinieren zu kénnen, benétigt man zusétzlich die
Spannungs-Verformungsbeziehungen fiir die Saulen und die viskose Schicht. Fir die
Eindringung s, und s,, der Sdulenenden kann man schreiben

8,(t) = (6)




— 156 —

_ Q@)
su(t) = C—u (7)
C, und C, sind die linearisierten S&ulensteifigkeiten bei der Kraftlibertragung in die

Aufflillung und den tragfahigen Baugrund. Man kann sie aufgrund der Kraft-Setzungs-

linien aus Probebelastungen von (Bohr-)Pféhlen oder Pfahlen mit FuBverdickung [8]

abschéatzen. Man erhélt C,, indem man bei der vermutlichen Gebrauchslast die Set-

zung abschétzt und durch die Gebrauchslast teilt. Damit liegt man wegen der Krimmung
der Arbeitslinie auf der sicheren Seite, da die Saule sich bei kleinen Kréften @ rechne-

risch weicher verhalt. Es sei darauf hingewiesen, dass die Steifigkeit C, am Saulenkopf

u.a. wegen des geringen Druckniveaus héchstens halb so groB ist wie C,, am Saulen-

fuB.

Fur die Kompressionsrate ¢ der kriechenden Schicht gilt allgemein folgende Bezie-
hung:

£(t) =€°(t) +€°(t) (8)

darin ist £¢(t) der quasi-elastische Anteil infolge der durch die Sdulen bewirkten fort-
schreitenden Spannungsverminderung in der viskosen Schicht. £¢(t) entspricht einer
Hebung.

Wie in Abschnitt 3.1 schon bemerkt, ist aufgrund von Erfahrungen, Versuchen und
theoretischen Uberlegungen davon auszugehen [9][16], dass bis zu einer Entlastung
von etwa 15 % keine Hebungen eintreten, da £¢(t) << £°(t) ist. Dies liegt daran,
dass nach langerer Stauchung sich der Boden zu Beginn einer Entspannung sehr steif
verhdlt. Da bei der hier vorgestellten Anwendung im Aligemeinen nur Entlastungen von
hochstens 15% notwendig sind bzw. auftreten kénnen, entspricht die Kompressionsrate
&(t) ziemlich genau dem viskosen Anteil £*(t), es gilt daher

() =€"(t) - ©)

Fur Enlastungen gréBer als 15 %, die bei der Anwendung kaum auftreten werden, kann
es voriibergehend zu kleinen elastischen Hebungen kommen, die in diesem Fall zur
Vereinfachung der Berechnung aber vernachlassigt werden. Eine Vernachlassigung
der Hebungen liegt auf der sicheren Seite.

Fur den viskosen Anteil der Stauchung £?(¢) gilt die Beziehung (s. Gl. 1)

F =g ("'(t))% . (10)

op -

¢, ist die bisherige Kompressionsrate vor Einbau der Saulen, zu berechnen aus den
heutigen gemessenen Setzungsraten $,, und oy ist die Spannung vor Einbau der Sulen.
Einsetzen von GI. (9) in GI. (10) ergibt die Beziehung
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il s 1
Die Gleichungen (2) bis (7) und (11) sind die Grundgleichungen zur Lésung des sta-
tisch unbestimmten Problems. Das Gleichungssystem enthélt sechs unbekannte Funk-
tionen der Zeit t: o' (t) ,Q(2), s(t), su(t), so(t) und &(t). Zur Auflésung nach einer Unbe-
kannten bildet man mit (6) und (7) die Summe

sult) + 5.0 = Q) (5 + ) (12)

und I8st unter Beriicksichtigung von Gl. (3) nach Q(t) auf:

CuCo _
Q) =s(t) g =9t Om (13)
mit der Systemsteifigkeit der Saule
G, G,

- u o 14
Cm Co + Cy (14)

Gl. (11) und (13) werden in Gl. (2) eingesetzt:
- i(i)[v+l(t).c =qg+2z-v (15)

o ) ' s wm =g+t 2+Y

In Gl. (15) wird ¢ mittels Gl. (5) durch $(¢) ersetzt. Fir die variable Tiefe z auf der
rechten Seite von Gl. (15) kann der Mittelwert d/2 eingesetzt werden. Die rechte Seite
vereinfacht sich dadurch in

g+z-v =2 q++d/2 =0y (16)
Durch Einsetzen von GI. (5) und (16) in (15) erhélt man schlieBlich

. Iy
(%) £ f’;‘é s(t) =1 17)

dazu gehért die Anfangsbedingung: flir ¢ = 0 ist s(0) = so = 0 und $(0) = d - &.

Gl. (17) ist eine gewdhnliche Differentialgleichung fiir die unbekannte Funktion der Zeit
s(t). Eine geschlossene Losung dieser Dgl. ist nicht bekannt. Man kann die Dgl. aber
ohne Schwierigkeit numerisch 16sen, indem man s(¢) durch den entsprechenden Diffe-
renzenquotienten ersetzt:

2 s(t + At) — s(t)

i)~ T (18)
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darin ist At ein beliebiger, aber kleiner Zeitschritt. Nach Einsetzen von (18) in (17) ist
die neue Gleichung nach s(¢ + At) aufzulésen. Dazu wird zuerst Gl. (17) nach 3(t)
aufgeldst:

C I/,
5(t) =dé (1 - 0(,)—'2 s(t)> . (19)

Einsetzen von (18) in (19) und Auflésen nach s(t + At) ergibt

C /I,
s(t+ At) = s(t) + At d &g (1 —— (t)) (20)

s
og A

oder anders geschrieben
c 1/I,
Si+i =g+ At dég <1— -O’(’)—"ASi) g (21)

Gl. (20) ist die der Differenzialgleichung (17) entsprechende Differenzengleichung, mit
der in kleinen Zeitschritten At die Funktion s(¢) punktweise berechnet werden kann.
Man beginnt hierzu im Zeitpunkt ¢ = 0 mit s(¢) = s(0) = 0.

Mit den punktweise berechneten Werten von s(t), kann man mit Gl. (13) zu den einzel-
nen Zeitpunkten die Kraft Q(¢) in den Disenstrahl-Saulen berechnen.

Alternativ zu der obigen vollstdndigen Herleitung ist auch eine anschauliche und kur-
ze Herleitung mdglich, die sich direkt an dem (iberschaubaren Abbrems-Mechanismus
orientiert [9]. Hierzu wird der ¢ + 1-te Zeitschritt A¢ betrachtet: Unter der Annahme ein-
dimensionaler Kompression betragt die spannungsabhéangige Kriechgeschwindigkeit
der viskosen Schicht zu Beginn eines jeden Zeitschritts

N\ Uy
8 = 4 (‘i,) : 22)
)

Darin ist $p = d &, die Kriechgeschwindigkeit zum Zeitpunkt ¢ = 0 (Beginn der MaBnah-
me), in dem in der viskosen Schicht noch der volle Uberlagerungsdruck o = a% wirkt.

Wegen der fortschreitenden Entlastung gilt nun ¢} < og.
Nach einem Zeitschritt A¢ betrégt die Setzung

Sit1 = Sj + At é,‘ . (23)
Infolge der Setzung nimmt die mobilisierte S&ulenkraft auf
Qit1 = 8i11 Cn (24)

zu. Aus der Saulenkraft l1asst sich fiir die gewéhlte Einflussflache A die verminderte
mittlere Spannung in der kriechenden Schicht

Py = o~ et 5)
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bestimmen, mit der im né&chsten Zeitschritt wieder die weiter reduzierte Kriechge-
schwindigkeit errechnet wird. Damit ist der Prozess schon ausreichend beschrieben.
Man kann diese Darstellung in vier Gleichungen noch etwas verkirzen: Mit o = o —
Qi/A = (Crn/A) s; und Einsetzen von (22) in (23) erhdlt man die Setzung im i+1-ten
Schritt aus einer Gleichung zu

C i
Sit1 = S + At S’O <1 = 0’6—7?4 8,‘) (26)
und damit denselben Ausdruck wie Gl. (21).

Den vorgestellten Berechnungsgéngen liegen einige vereinfachende Annahmen zu-
grunde, die z.T. noch Sicherheiten enthalten:

So wurde angenommen, dass die entlastenden Kréafte ausschlieBlich Uber den Spit-
zenwiderstand am Saulenkopf aufgenommen werden. Dabei wird infolge der Kriech-
setzungen durch Relativverschiebung zwischen Baugrund und dem in sich starren
Saulenschaft und auch am Saulenkopf negative Mantelreibung mobilisiert. Dadurch
wird die kriechende Schicht wahrscheinlich schneller entlastet als nach der Berech-
nung.

Durch die Dlsenstrahl-Saulen werden nicht nur die vertikalen Setzungen, sondern
auch die horizontalen Bewegungen des Baugrunds infolge von Scherungen und seit-
lichem Ausweichen mit der Zeit abgebremst, die sonst die vertikalen Setzungen ver-
starken [9].

3.3 Erlauterndes Beispiel

Die Wirksamkeit des vorgestellten Verfahrens wird anhand eines Berechnungsbei-
spiels verdeutlicht. Dabei wird angenommen, dass die kriechfédhige Schicht ein hoch
viskoser Boden ist, z.B. organischer Klei, der auf Entlastung nur mit einer relativ gerin-
gen Verminderung der Kriechgeschwindigkeit reagiert (I, = 0,05, Tab. 1). Die anfang-
liche Setzungsrate der 5 m méchtigen Schicht betrage s = d ¢y = 0,8 mm/a bei
einer mittleren Spannung von ¢ = 150 kN/mZ. Die Uberlagerung der Muddeschicht sei
gréBer als 4 m. Als RastermaB wird ein Achsabstand a = b = 3 m gewé&hlt. Damit ergibt
sich pro Saule eine Einflussflache von A = 9 m?2. Als Steifigkeiten wurden C, = 30000
kN/m? und C, = 63000 kN/m? angenommen, woraus sich nach Gl. (14) eine mittlere
Saulensteifigkeit von C,, = 20300 kN/m? ergibt.

Mit einem einfachen Programm lasst sich der zeitliche Verlauf der Setzungen s mit
Gl. (21) ermitteln (Bild 8a). Zeitschritte von At = 1 Jahr sind dabei ausreichend ge-
nau. Mit s erhdlt man aus Gl. (13) die Saulenkraft @ und mit Gl. (25) zur Kontrolle
auch die mittlere Spannung ¢’ (Bild 8b). Dem Zeit-Setzungsverlauf ist zu entnehmen,
dass nach einem Zeitraum von 100 Jahren die Setzungen statt etwa 45 mm nur noch
einen Betrag von 10 mm erreichen. Mit einem kleineren RastermaB lieBen sich die
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Bild 8: Berechnungsbeispiel fiir eine 5 m machtige Kleischicht: a) Zeit-Setzungsverlauf
mit und ohne S&ulen, b) Entwicklung der mittleren Spannung in der Weichschicht und
der Saulenkraft Q mit der Zeit

Setzungen noch weiter verringern. Der gréBte Teil der Setzungen tritt bereits in den
ersten 30 Jahren nach der Sdulenherstellung ein. Entsprechend groB ist in dieser Zeit
auch die Entlastung der Weichschicht bzw. die Zunahme der S&ulenkraft @ (Bild 8b)
und damit auch die Verminderung der Kriechgeschwindigkeit auf den geringen Wert
von $ = 0,075 mm/a. Die Entlastung der Weichschicht betrdgt nach 100 Jahren erst
(o — ') /af =~ 15%. Die Séulenkraft betrdgt dann 210 kN. Dieser Betrag ist weitaus
kleiner als der mégliche Durchstanzwiderstand (Abschnitt 4).

Im Vergleich zu der Saulenkraft betragt die entlastende Kraft aus negativer Mantelrei-
bung 7,4, 2.B. fiir einen niedrig angenommenen Wert von 7., = 15 kN/m?, bei einem
kleinen Saulendurchmesser D = 0,6 m, bereits 140 kN. Diese Bremswirkung wurde
als Sicherheitsreserve im aufgezeigten Berechnungsgang nicht berticksichtigt.

3.4 Parameterstudie

Nach diesem einflinrenden Beispiel wird anhand einer Parameterstudie aufgezeigt, wie
relativ gering der Einfluss der in Gl. 20 enthaltenen Eingangs-Werte und Parameter ist
und verdeutlicht, welche Unempfindlichkeit die Methode bezlglich méglicher Streuun-
gen besitzt. Dabei wurden folgende Eingangswerte angesetzt:

Séulensteifigkeit unten C,, = 50 MN/m?, oben C, = 20 MN/m?; mittlere Steifigkeit nach
Gl. (14) C, = 14,2 MN/m?;

durchschnittliche Spannung o} in der Mitte der kriechféhigen Schicht o§ = 150 kN/m?;
Schichtdicken 5 m bis 8 m;

anféangliche jahrliche Kriechrate ¢, = 1,1 - 10~*/a= 0,0001/a; dies entspricht bei einer
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5 m méchtigen Schicht einer Kriechrate von ¢ = 0,55 mm/a, bei 8 m Schichtdicke etwa
0,9 mm/a.

Der Zahigkeitsindex I, wurde im Bereich 0,03 < I,, < 0, 06 variiert.

Die neben dem Zahigkeitsindex wichtigste Variable bei der Berechnung ist die EinfluB3-
flache einer Saule. Es wurden die Losungen fir A = 6 m2, 7 m2,...10 m? berechnet,
was quadratischen RastermaBen von 2,4 m auf 2,4 m bis 3,3 m auf 3,3 m entspricht.

Mit diesen Eingangsdaten werden mit Gl. (20) und Gl. (13) der zeitliche Verlauf der
Setzungen s und der Kréafte @ in den Saulen in Zeitschritten von At = 1 Jahr bis in 200
Jahren vorausberechnet. Représentative Ergebnisse sind als Kurven in den Bildern
9 und 10 dargestellt, wobei Bild 9 mit der kleinsten Schichtdicke und Einflussflache
den glinstigsten Fall und Bild 10 mit der gréBten betrachteten Schichtdicke und Ein-
flussflache den unglinstigsten Fall zeigt. Im jeweils linken Diagramm a), in dem s als
durchgezogene Kurve aufgetragen ist, ist auBerdem mit einer gestrichelten Kurve der
zeitliche Setzungsverlauf dargestellt, wenn keine Disenstrahl-Saulen eingebaut wer-
den. Das jeweils rechte Diagramm b) zeigt die zeitliche Entwicklung der Saulenkréfte
Q.

Zusaétzlich sind in Tabelle 2 fir den unglnstigen Eingangswert I, = 0,06 die Setzun-
gen und die Saulenkrafte flir verschiedene mdgliche Situationen, geordnet nach der
Schichtdicke d und der EinfluBflache A, nach 20, 50, 100 und 200 Jahren zusam-
mengestellt. Eine solche Tabelle kdnnte zur Planung der Saulenanordnung nach einer
gewahlten ZielgroBe benutzt werden, z.B. nach einer tolerierten Setzung oder nach
einer zulassigen Saulenkraft.
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Bild 9: Verhalten fir A = 6 m?> und d = 5 m: a) Zeit-Setzungsverlauf mit und ohne
Séaulen und b) Entwicklung der Saulenkraft @

Aus den berechneten Kurven und Tabelle 2 ist folgendes abzulesen:

e Die Setzungen nehmen weiterhin monoton zu, jedoch wesentlich langsamer als
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Bild 10: Verhalten flr A = 10 m? und d = 8 m: a) Zeit-Setzungsverlauf mit und ohne
Saulen und b) Entwicklung der Saulenkraft @

ohne Saulen; im unglnstigsten betrachteten Fall (d =8 m, A = 10 m2, I, = 0,06)
betragt die Setzung nach 100 Jahren etwa 16 mm, im glnstigsten Fall (d = 5 m,
A=6m%I, =0,03) etwa 8 mm.

die Setzungsrate s (Steigung der Setzungskurven) nimmt nach wenigen Jah-
ren mit der Zeit stark ab und strebt im Laufe von 100 Jahren gegen einen ver-
schwindend kleinen Wert (ungiinstigster, untersuchter Fall: d =8 m , A = 10 m?,
I, = 0,06: § = 0,045 mm/a nach ¢ = 100 Jahren). Die Verlangsamung der Set-
zungen wird ab etwa 5 Jahren nach Einbau der Saulen deutlich wahrnehmbar.

Die Krafte in den Boden-Zementsdulen nehmen mit der Zeit monoton zu, jedoch
mit abnehmender Rate (Steigung der Kurven); die Zunahme der S&dulenkraft im
Zeitraum von 100 Jahren bis 200 Jahren betr&gt im ungunstigsten Fall noch et-
wa 21% des Wertes bei 100 Jahren. Je nach Schichtdicke d und EinfluBflache
A erreichen die Sdulenkrafte @ nach 200 Jahren Werte zwischen 170 kN und
276 kN (fir den unglnstigsten Wert I, = 0,06). Fir diese Werte ist die innere
Tragfahigkeit der Saulen nachzuweisen.

Die Streubreite der Saulenkrafte infolge der hdchstmdglichen Streubreite des al-
lein maBgebenden Bodenkennwerts viskoser Boden, I, (0,03 < I, < 0,06), be-
tragt etwa + 22 % bezogen auf den Wert der Saulenkraft beim Mittelwert von (Z,,
= 0,045).

Der zeitliche Verlauf der Setzungen und der Saulenkrafte hédngt auch von der durch-
schnittlichen Steifigkeit C,, der Sduleneinbindungen oben und unten ab. Ist die Steifig-
keit gréBer als angenommen, z.B. weil der Saulendurchmesser am Kopf und am FuB
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Schicht- | Einfluss- Setzung s in [mm] Séaulenkraft Q in [kN]
dicke flache
din[m] | Ain[m?] nach der Zeit t [a] nach der Zeit t [a]
20a | 50a | 100a | 200a | 20a | 50a | 100a | 200a

5 6 5 8 10 12 | 71 | 108 | 137 | 167

74 5 8 11 13 77 1118 | 183 187

8 6 9 12 14 | 81 | 128 | 167 | 206

9 6 10 13 16 | 85 | 137 | 180 | 225

10 6 10 13 17 | 89 | 145 | 192 | 242

6 6 5 8 10 12 | 78 | 116 | 145 | 175

7 6 9 11 14 | 84 | 127 | 162 | 196

8 6 10 12 15 | 90 | 138 | 177 | 217

9 7 10 13 17 | 95 | 148 | 192 | 236

10 7 2l 14 18 | 99 | 157 | 205 | 255

7 6 6 9 11 13 84 | 122 | 152 181

7 6 9 12 14 | 91 | 135 | 169 | 204

8 s 10 13 16 | 98 | 147 | 186 | 225

9 4 ls) 14 E 174 103 | 157 | 202 | 246

10 8 12 15 19 108 | 168 | 216 | 266

8 6 6 9 1t 13 | 90 | 128 | 158 | 187
75 7 10 12 15 | 97 | 141 | 176 | 211

8 7 11 14 16 | 104 | 154 | 194 | 233

9 8 12 15 18 | 111|166 | 210 | 255

10 8 12 16 19 | 116 | 177 | 226 | 276

Tabelle 2: Zeitlicher Verlauf der Setzungen s und der Saulenkréfte () bei verschiedenen
Schichtdicken und EinfluBflachen (fur I, = 0,06, Cy = 20 MN/m, C,, = 60 MN/m)

gréBer ist, so verlangsamen- sich die Setzungen schneller; andererseits wachsen die
Séaulenkréfte starker an.
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4 Nachweis der Kraftlibertragung am Saulenkopf

Wahrend am FuB der Saule die Kraft wie bei einem Bohrpfahl in den tragféhigen Bau-
grund Ubertragen wird, kann die Kraft, die am Saulenkopf von der Aufflillung in die
Séaule Ubertragbar ist, durch den Widerstand gegen Durchstanzen begrenzt sein, so-
fern kein biegesteifes Gebdude darlber steht. Beim Durchstanzen wird vom Kopf der
Séule ein kegelstumpférmiger oder im Grenzfall zylindrischer Pfropf aus Boden aus der
Aufflillung relativ zu der sich senkenden Aufflillungsschicht nach oben herausgedriickt.

Fir das ebene Problem des Durchstanzens liegt eine Losung vor, die schon auf MAR-
STON (1930) und TERZAGHI (1943) zurtickgeht [7] und bei der Berechnung der Erd-
auflast auf eingebettete Rohrleitungen benutzt wird (MARQUARD, 1934) [13]. Dabei
wird der Fall betrachtet, dass eine unendlich lange Klappe der Breite 2b unter ei-
ner Schittung nach oben bewegt wird. Die Klappe schiebt dabei eine Bodenséule
nach oben. In der Berechnung nach Marston wird angenommen, dass die Bodenséule
von zwei senkrechten und parallelen Gleitflichen begrenzt wird, die von den Klap-
penrdndern ausgehen und bis zur Geldndeoberflache durchgehen. Diese Annahme
wurde von GRAF (1984) [5] durch Modellversuche als Grenzfall bestéatigt. Diese Ver-
suche mit Sand zeigten, dass sich mit der Hebung der Klappe zwei Gleitflachen von
den Klappenrandern aus bilden und zuerst unter einem Winkel von etwa 18° gegen
die Vertikale nach oben ausbreiten. Der Winkel von 18° entspricht dem mittleren Di-
latanzwinkel des Sandes. Wenn die Klappe eine bestimmte Hebung erfahren hat und
die oberen Gleitflichenréander eine bestimmte Teilhéhe der Schittung erreicht haben,
bleiben die geneigten Gleitflachen stecken, und es bilden sich rasch zwei neue, nun
senkrechte und parallele Gleitflachen von den Klappenréndern bis zur Gelédndeober-
flache. Im Grenzfall, d.h. nach genligend groBer Hebung der Klappe, trifft also das
Berechnungsmodell nach MARSTON bis auf Feinheiten der Berechnung zu. Es kann
angenommen werden, dass in den parallelen Gleitflachen ein kritischer Grenzzustand
herrscht (Grenzzustand mit volumenkonstanter Scherung), und dass die Bodenséaule
dazwischen wie ein starrer Block nach oben geschoben wird. Zustdnde mit geringe-
rer Klappenhebung kénnen naherungsweise berechnet werden, indem angenommen
wird, dass die Gleitflachen nur bis in eine Teilhdhe der Schittung reichen und der
Boden darlber als Auflast wirkt. Die Schwierigkeit des Problems besteht darin, dass
der Schwerwiderstand in den Gleitflichen in einem Reibungsboden vom horizontalen
Erddruck abhangt, der wiederum von der senkrechten Spannung und somit von der
unbekannten Stempelkraft abhangt.

Daher wird flir das betrachtete Problem das Berechnungsmodell nach MARSTON flir
den Fall einer kreisférmigen Klappe oder Stempelflache verallgemeinert. Bild 11 zeigt
schematisch den betrachteten Mechanismus. Uber jeder Saule wird eine kreiszylindri-
sche Gleitflaiche mit dem Durchmesser des Kopfes der Boden-Zementséulen und der
Teilhéhe h, angenommen. Es sei
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2r = D, der Kopfdurchmesser der Boden-Zementsdule, D, ~ 1,0 — 1,5 m

h Dicke der Aufflillschicht

h1 HOhe der angenommenen zylindrischen Gleitfléache liber der Boden-Zementséule,
h; <h

¢ Auflast aus der Aufflllung in Héhe des oberen Randes der zylindrischen Gleit-
flache

7,7 Wichte des feuchten Bodens bzw. Wichte unter Auftrieb der Auffillung

¢' Reibungswinkel der Aufflillung; Kohé&sion wird sicherheitshalber nicht angesetzt

5 0,0m
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Bild 12: Spannungen und Kréfte an einer Scheibe der Bodenséule Gber dem Saulen-
kopf
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Aus der zylindrischen Bodenséule mit dem Durchmesser 2r, die von der angenom-
menen Gleitflache eingeschlossen wird, denkt man sich eine horizontale Scheibe der
Dicke dz in der Tiefe z unter dem oberen Rand der Gieitfliche herausgeschnitten (Bild
12). Auf diese Scheibe wirken folgende Spannungen und Kréfte:

- die Wichte  bzw. «/

- die senkrechte Spannung o/, auf der oberen Querschnittfldche und o, + do?, auf
der unteren Querschnittsfldche; o, und do, seien Durchschnittwerte, wenn die
Normalspannungen nicht gleichméBig tber die Querschnittsflache verteilt sind,

- die Radialspannung o, normal zur Gleitflache,

- die Schubspannung 7, infolge des Scherwiderstands in der Gleitfliche in z-
Richtung; 7., wirkt auf die Scheibe nach unten, weil sich der Bodenzylinder vor-
aussetzungsgeman relativ zur Aufflllung nach oben bewegt.

Mit diesen Spannungen gilt flr die herausgeschnittene Scheibe folgende Gleichge-
wichtsbedingung in z-Richtung

vY'rindz + 2rw1,.dz — rPrdol, = 0 (27)

Die Schubspannung 7., in der Gleitflache soll die Grenzbedingung des Bodens (Aufflillung)
erflllen:

Tz = Oh - tan ¢’ (28)

Kohasion wird flr die Auffillung sicherheitshalber nicht angesetzt.

Die Gleichungen (27) und (28) sind zwei Gleichungen fur drei unbekannte Spannungs-
komponenten, namlich ¢, 7., und o.. Das Problem ist also auch nach Einflihrung
der Grenzbedingung statisch unbestimmt. Die klassische Methode zur Auflésung sta-
tischer Unbestimmtheiten besteht darin, Kontinuitdtsbedingungen in Verbindung mit
Spannungs-Verformungsbeziehungen einzuflihren. Dieser Weg wird hier nicht beschrit-
ten, weil er fiir ein Problem mit Ausbreitung von Scherfugen mit tblichen Methoden und
Ansétzen nicht gangbar ist. Stattdessen wird, wie bei der Lésung nach Marston eine
statische Annahme eingef(ihrt. Die Annahme betrifft das Spannungsverhalinis

K = d./d, (29)

fiir K wird aufgrund bodenmechanischer Uberlegungen ein Zahlenwert angenommen.
K ist mindestens gleich dem Ruhedruckbeiwert, K > K,. Wegen der Verspannung
infolge der Dilatanz bei der Ausbreitung der Scherfugen ist K > K. Es gibt Versuche,
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aus denen hervorgeht, dass K im Laufe der Verschiebung bis zum Wert 1 anwachsen
kann [7].

Einsetzen der Gin. (29) und (28) in (27) ergibt
y'aridz + 2rr Kol tan¢'dz — r’rdo’, = 0
diese Gleichung wird durch r2zdz dividiert und erhalt so die Form:

do! 2K
d(;z - Ta; tang' —9' =0 (30)

Gl. (30) ist eine gewdhnliche lineare Differentialgleichung flir o,; dazu gehért die Rand-
bedingung:

an der Stelle z=0 ist o, =g¢q (31)

Die Lésung dieser Dgl. lautet

' _ ’7, £ . %‘—z-tamp’
o, (2) = e +Ci-e (32)
die Integrationskonstante C; erhalt man durch Einsetzen der Randbedingung (31) in
(32):

_ v-r
G =g+ 2K tan ¢!
Einsetzen dieses Ausdrucks fur C; in die Lésung (32) ergibt

!
T
a ) = #ﬁw(—l—i—eﬁ)—i—q'eﬂ (33)

mit dem Exponenten
B=2Ktany' - z/r

o, nach Gl. (33) stellt einen Bodenwiderstand dar, vergleichbar mit einem Grundbruch-
widerstand oder Erdwiderstand; er ist um so groBer, je gréBer der Reibungswinkel ¢’
und der anzunehmende Verhdltniswert K sind. Im vorliegenden Fall missen ¢’ und
K innerhalb des denkbaren Wertebereichs aus Griinden der Sicherheit so angenom-
men werden, dass sich ein unterer Wert fir ¢/, ergibt. Folgende Werte werden daher
angenommen:
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¢’ = 30° (entspricht lockerem Sand)
K=Ky=1-sing

Zur Berechnung des Durchstanzwiderstands der Disenstrahl-Saulen nach Gl. (33) ist
z = hy zu setzen, wobei h; anzunehmen ist. Zu Beginn ist #; = 0. Mit zunehmen-
der Eindrickung des Séaulenkopfs infolge der Kompression der kriechenden Schicht
wéchst h; an. Das Gewicht der Bodenschicht oberhalb der Héhe h; wird mit der Auf-
last ¢ berticksichtigt. Mit der nach GI. (33) berechneten Spannung o/, erhdlt man die
resultierende widerstehende Kraft Qr auf den Saulenkopf (bzw. die Saulenkraft, s.u.)
zZu

Qr=0.(h) %7 (34)

Es werden nun anhand der konkreten, in den Bildern 2 und 11 dargesteliten Situation,
zwei Beispiele vorgerechnet, um die Anwendung der Gl. (33) zu zeigen.

1. Beispiel:

Schichtdicke h = 6,0 m, Grundwasserspiegel (GW) bei 3,5 m Tiefe
¢ =30°, K=Ky=1-sin¢' =0,5,

v =20 KN/m3, v/ = 10 kN/m? und

Séulenkopfdurchmesser D, =2r =2-0,6 =1,2m

Anfangszustand h; =0 m
¢=3,5-20+2,5-10 = 95 kN/m?
B=0

f=e=1

a.(0) = ¢ = 95 kN/m?

Qr(0) = 950,627 =107 kN

Qr(0) ist die Belastung der Saule durch die Auffiillung unmittelbar nach Herstellung der
Saulen, vor Beginn der Setzungen und des Einstanzens. Weil der Kopfdurchmesser
der Saule groBer sein wird als der Schaftdurchmesser in der kriechfahigen Schicht,
wird durch Qz(0) diese schon ohne Bewegung etwas entlastet.

2. Beispiel:
Schichtdicke h = 8 m,
GW, ¢’ und K wie oben,

Zustand bei h; /r = 3,0,also h; = 1,8 m
¢=3,5-20+(8—3,5—1,8)-10 = 97 kN/m?
B=2-0,5tan30°-3,0=1,73

10-0,6
0'; = m(—l + 61’73) + 97 - 61’73 =595 kN/m2
Qr =595 0,6%r = 673 kN
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Auf diese Weise wurde die widerstehende Kraft Q fiir Dicken der Auffiillung von 6,0
m und 8,0 m und flir h; = 0 m bis 2,4 m berechnet. Die Ergebnisse sind in Tabelle 3
zusammengestellt und in Bild 13 graphisch dargestelit.

h | hr| b q o Qs
(m] [m] | [kN/m?] | [kN/m?] | [kN]
6 0| 95 95 | 107
06| 89 167 | 188
12| 83 284 | 322
18| 77 482 | 546
24| 71 809 | 915

0 116 115 130
0,6 109 202 229
1,2 103 348 393
1,8 97 595 673
2,4 91 1000 | 1132

o]
A ON O ON 2O

Tabelle 3: Durchstanzwiderstand am Saulenkopf @ in Abhéngigkeit von der Dicke der
Aufflllung h und der Héhe der Gleitflache h, (s. auch Bild 13)

Welches ist der Zusammenhang zwischen diesen Sdulenwiderstdnden @r und den
Saulenkraften @ nach Tabelle 2, die sich im Laufe der Zeit mit der fortschreitenden
Setzung entwickeln? Zwischen @ und @ r besteht in jedem Zeitpunkt Gleichgewicht:

Qr=Q

Die Gleitflachen breiten sich Uber den Saulenkdpfen mit dem Fortschreiten der Set-
zung soweit in die Aufflllung aus, dass der Saulenwiderstand stets gleich der Séulen-
belastung infolge der Spannungsumlagerung ist. Durch Ubertragen der Werte fir Q
nach Tabelle 2 (Héchstwerte fiir @ bei A = 10 m?) in das Diagramm flr Qg nach Bild
13 erkennt man, dass Gleichgewicht schon nach einer Ausbreitung der Gleitflachen h,
von héchstens 1 m erreicht wird. Bei weiterer Ausbreitung der Gleitflachen wiirden
die Saulenwiderstinde die einwirkenden Lasten Uberschreiten, was aus Gleichge-
wichtsgriinden nicht méglich ist und eine Sicherheitsreserve darstellt. Die Saulenwi-
derstdnde kdnnten theoretisch soweit anwachsen, dass die Saulen ohne Mitwirkung
der kriechfédhigen Schicht die gesamte Last der Aufflillung Gbernehmen kénnten, ein
Fall, der wegen der Kriecheigenschaften der Mudde jedoch auszuschlieBen ist. Diese
Grenze ist in Bild 13 mit den Linien max@ = ¢(0) - A fir A = 10 m? eingezeichnet. Darin
ist ¢(0) der Wert von q flir h; = 0, der Tabelle 2 entnommen werden kann. Damit Q¢ bis
zum Grenzwert max@ ansteigt, wirde rechnerisch eine Gleitflachenhdhe von hy & 2,5
m genigen.
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Bild 13: Resultierender Durchstanzwiderstand Qg des S&ulenkopfes in Abhangigkeit
von der Hohe h; der Gleitflache und der Schichtdicke A (It. Tab. 3)

Damit ist der Nachweis der Kraftlibertragung am Saulenkopf erbracht, und zwar fiir
einen GroBteil der méglichen Randbedingungen und Béden, so dass nur noch in spe-
ziellen Einzelfallen dieser Nachweis geflihrt werden muss.

Wird mit den S&dulen eine Flache begrenzter Breite unterstitzt, so ist fir diese Flach ein
ahnlicher Durchstanznachweis zu flihren wie fir die Einzelsdule. Das Ergebnis dieser
Rechnung ist, dass der auf die Gesamtheit der Saulen wirkende Bereich der Auffiillung
breiter ist als die Umbhdllende der Saulen.

5 Zusammenfassung und Ausblick

Mit dem beschriebenen Verfahren kénnen mittels Diisenstrahl-Saulen, die ohne spe-
zielle Anschlusskonstruktion das Gewicht des Bodens und des Bauwerks Uber einer
kriechenden Schicht teilweise aufnehmen und in eine tragfahige Schicht darunter ablei-
ten, Kriechsetzungen stark reduziert werden. Dabei wird die Eigenschaft des viskosen
Baugrunds genutzt, dass die Kriechrate durch eine relativ kleine Entlastung von 10 %
bis 20 % auf einen unbedeutend geringen Wert abgesenkt werden kann.

In den meisten Féllen ist fir eine Gewdhrleistung der notwendigen Saulenkréfte und
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zur VergleichmaBigung der Setzungen am Bauwerk eine mindestens 3 m méchtige
Bodenschicht Uber der kriechfahigen Schicht erforderlich. Ist das Bauwerk auf einer
biegesteifen Platte ausgeflihrt, muss diese Voraussetzung nicht erflllt sein.

Weiterhin sollte das Bauwerk wegen der Dauer des Abbremsvorganges noch Uber
kleine Verformungsreserven verfligen oder soweit ertlichtigt werden, dass es noch Set-
zungsdifferenzen von wenigen Millimetern vertragen kann.

Der Zeit-Setzungsverlauf lasst sich unter Berlicksichtigung aller relevanten Einfluss-
gréBen in Zeitschritten berechnen. Auf dieser Grundlage kann eine wirtschaftliche
Séulenanordnung gewéhlt werden.

Flr die Kraft gegen Durchstanzen des Saulenkopfes bzw. zur Aktivierung der not-
wendigen Entlastung wurde fiir reibungsbegabte Bdden ein grundlegender Nachweis
gefiihrt.

Die hier aufgezeigten Berechnungen zu den Zeit-Setzungsverldufen enthalten noch in-
sofern Sicherheit, als der glinstige Einfluss der negativen Mantelreibung vernachlassigt
wurde. Daher dirften das Abbremsen in situ noch schneller erfolgen und die Setzun-
gen bis dahin geringer sein.

Das Verfahren eignet sich sowohl fiir Gebdude als auch fiir Damme.

Der Vorteil des Verfahrens liegt darin, dass aufwendige Anschlusskonstruktionen oder
andere Eingriffe am Bauwerk fast vollstdndig entfallen. Dies ist zum einen wirtschaftlich
und schont zum anderen die Substanz. Daher ist das Verfahren besonders fiir histori-
sche Bauwerke aus der Sicht des Denkmalschutzes interessant.

Die Saulen kénnen auch unter beengten Verhéltnissen oder fiir Situationen angewen-
det werden, in denen die Nutzung nicht eingeschrankt werden darf und daher gréBere
Eingriffe und Erschitterungen nicht zulassig sind.

Wenn von Seiten der Spezialfirmen eine Methode entwickelt wird, die einem Vor-
driicken der Sdulen gegen den Boden gleichkommt, kénnte das Abbremsen mit Dlsenstrahi-
Séaulen beschleunigt werden und somit das Gleiche leisten wie eine Nachgriindung mit
Pfahlen. So ist sie flr die 0.g. genannten Félle eine empfehlenswerte Alternative.

Die vorgestellte Berechnung gilt z.B. auch flir mit Geokunststoff ummantelte Sandséulen
[17] und Betontrittelsaulen. Die hier beschriebenen Lastumlagerungen und Wirkungen
kénnen auch bei diesen Elementen genutzt werden.
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ANWENDUNG VON VIBROSONDIERUNGEN ZUR ABSCHATZUNG
DES SETZUNGSVERHALTENS VON RAMMPFAHLEN IN
NICHTBINDIGEN BODEN

R. Cudmani, G. Huber, G. Gudehus

1 EINFUHRUNG

Pfahlgrindungen erfordern schon in der Planungsphase eine realistische Prognose
des zu erwartenden Tragverhaltens der Griindungsglieder. Bei der Abschatzung des
Tragverhaltens von Pfahlen kommen direkte und indirekte Methoden zur Anwendung.
Bei den indirekten Methoden, die Ublicherweise auf der Annahme eines elastisch-
starrolastischen (Mohr-Coulombschen) Bodenverhaltens basieren, werden die benétig-
ten Bodenkennwerte anhand von Laborversuchen bestimmt. Die Ermittlung der Ein-
senkung und der Tragféhigkeit von Pféhlen erfolgt getrennt unter Anwendung geschlos-
sener Losungen aus der Basis der Elastizitatstheorie bzw. aus der Plastizitatstheorie
oder unter Anwendung numerischer Lésungen des Randwertproblems. Im Gegensatz
dazu wird die Beziehung zwischen Bodenreaktion und Pfahlverschiebungen bei den
direkten Methoden durch eine Funktion approximiert, deren Koeffizienten mit denen
aus in-situ-Tests gemessenen GréBen korreliert sind.

Bei nichtbingen Béden werden Pféahle fast ausschlieBlich mit indirekten Methoden be-
messen. Zum einen weicht das mechanische Verhalten dieser Bdden stark von einem
elastisch-starrplastischen Verhalten ab, zum anderen ist die numerische Modellierung
des Problems unter Anwendung besser geeigneter Stoffgesetzte kompliziert und auf-
wendig.

Zur Abschatzung des Tragverhaltens von Rammpfahlen werden Ublicherweise Ramm-
oder Drucksondierergebnisse verwendet. Die Erfahrung zeigt, daB der Ramm- und
Drucksondierwiderstand mit der Tragfahigkeit eines Rammpfahles gut korrelieren. Im
Gegensatz dazu ist eine Prognose des Lastsetzungsverhaltens, die allein auf Druck-
oder Rammsondierungen basiert, unzuverlassig. Der bei Druck- oder Rammsondie-
rungen gemessene Eindringwiderstand ist bezliglich der Steifigkeit des Bodens we-
nig aussagekréftig, denn dieser bezieht sich auf das mechanische Verhalten des Bo-
dens im Grenzzustand. Andere in-situ-Tests, beispielweise der Pressiometerversuch,
ermoglichen zwar eine Untersuchung des Bodenverhaltens vor dem Grenzzustand,
aber die Ubertragung der Versuchsergebnisse ist sehr schwierig, da der Verformungs-
mechanismus bei diesem Versuch von demjenigen bei lotrechter Pfahlbelastung stark
abweicht.
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Dieser Beitrag zeigt die Entwicklung einer Methode zur Abschatzung des Tragverhal-
tens von Rammpfahlen unter quasi-statischer lotrechter Belastung, die auf einem neu-
artigen Sondierverfahren — der Vibrosondierung — basiert. Nach einer Einflhrung in
das Verfahren werden typische Ergebnisse von Vibrosondierungen — inshesondere
zwei flr die Spitzenkraft relevante Mechanismen — dargestellt und erlautert. Das Trag-
verhalten von Vibrations- und Schlagrammpféhlen wird experimentell anhand von Mo-
dellversuchen in einem groBBen Kalibrierungsbehalter untersucht. Um die Anwendbar-
keit von Vibrosondierungen zur Abschatzung des Tragverhaltens eines Modellpfahls zu
Uberprifen, werden die Ergebnisse von Vibrosondierungen und Pfahlprobebelastun-
gen gegenlibergestellt. Um diese Ergebnisse auf den PrototypmaBstab Ubertragen zu
kénnen, missen MaBstabseffekte berticksichtigt werden. Auf diese Effekte wird kurz
eingegangen.

2 DAS VIBROSONDIERVERFAHREN

Die Vibrosondierung ist ein mechanisches Sondierverfahren, dem das Prinzip des
Vibrationsrammens zugrunde liegt. Im Gegensatz zur Drucksondierung, bei der die
Sonde mit konstanter Geschwindigkeit eingedriickt wird, dringt die Vibrosonde mit-
tels einer harmonischen Erregerkraft und einer quasi-statischen Auflast in den Bo-
den ein. Die Erregerkraft wird mit einem Unwuchtschwinger erzeugt, der an das Son-
diergestéange angekoppelt ist. Die Auflast ergibt sich aus dem Gewicht des Systems
Schwinger-Gestange und einer schwingungsisolierten Zusatzmasse (Tilger). Das Sy-
stem Vibrator-Gesténge sowie die wirkenden Kréfte sind in Bild 1 schematisch darge-
stellt.

Die Sondierung erfolgt unter kontinuierlicher Messung von Spitzen- und Mantelrei-
bungswiderstand, sowie von Beschleunigung der Spitze und Eindringtiefe wahrend der
Penetration. Die Auswertung dieser MeBsignale liefert fur jeden Eindringzyklus cha-
rakteristische KenngréBen des Eindringwiderstands, die sowohl von der Bodenart als
auch vom Bodenzustand und den Maschinenparametern abhéngen.

Vorteile des Vibrosondierverfahrens gegeniiber dem herkdmmlichen Drucksondierver-
fahren sind das wesentlich kleinere Gewicht der Sondiereinrichtung (Verhaltnis etwa 1
zu 20) und die kirrzere Nettosondierzeit (Die Sonde dringt etwa fiinfmal schneller ein).

3 PROTOTYP EINER VIBROSONDE

In Rahmen des BMBF-Forschungsvorhabens Sanierung und Sicherung setzungsfilief3-
gefdhrdeter Kippen und Kippenbdschungen wurde ein Prototyp einer Vibrosonde zur
Kontrolle des Verdichtungserfolgs nichtbindiger lockergelagerter Béden konzipiert und
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Quasi-statische Auflast Zusatzgewicht (Tilger)

Bewegungsisolierung (Isolator)

Unwuchten | @ =
Erregerzelle (Vibrator)

Dynamische Kraft

Gestéange

Bild 1: Schematische Darstellung des Vibrator-Gestdnge-Systems bei der Vibroson-
dierung

gebaut. Die Vibrosonde besteht aus Unwuchtschwinger, Flhrungskonstruktion und
Sondiergestange mit instrumentierter Spitze (Bild 2). Der Unwuchtschwinger erzeugt
eine frequenzvariable Kraftamplitude. Beispielsweise liegt die dynamische Kraftampli-
tude bei einer Frequenz von 50 Hz und einem statischen Moment von 0,8 kgm bei
80 kN. Die maximale Verschiebungsamplitude des freischwingenden Systems mit ei-
ner bewegten Gesamtmasse von ca. 150 kg betrdgt etwa 5 mm. Die Filhrungskon-
struktion wird bendtigt, um die Sonde lotrecht einzuvibrieren. Sie besteht aus einer
Plattform und zwei Fiihrungsschienen.

Das Gestange besteht aus Edelstahirohren mit einem Innen- bzw. AuBendurchmesser
von 20 bzw. 36 mm. Die Rohre sind 3,2 m lang und haben eine Masse von 19 kg.
Die Vibrosondierspitze enthélt zwei voneinander unabhéngige KraftmeBelemente, um
Spitzen- bzw. Mantelreibungskraft getrennt zu messen. Ein Beschleunigungsaufneh-
mer in der Sonde miB3t die lokale Bewegung in vertikaler Richtung. Die globale Bewe-
gungskomponente wird mit Hilfe eines Seilaufnehmers erfaBt. Der Durchmesser der
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Bild 2: Vibrosondierprototyp: Fiihrungskonstruktion und Unwuchtschwinger

Sonde betragt 36 mm, der Kegelwinkel der Spitze 60°. Die Mantelreibungskraft wird
liber eine Lange von 0,133 m gemessen, wobei die Mantelflache 1,50 - 102 m? be-
tragt. Die Erfassung der elekirischen Signale erfolgt mit einer Abtastrate von 4000 Mes-
sungen/s pro Aufnehmer. Die Daten werden direkt auf der Festplatte eines PCs (133
MHz Pentium, 32 MB RAM) in bindrem Format abgespeichert. Schon mit dem Vibro-
sondierprototyp war ein vergleichweise schnelles Sondieren méglich. So lag beispiel-
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weise bei einer maximalen Sondiertiefe von 30 m in sandigen mitteldicht gelagerten
Boden die durchschnittliche Sondierzeit bei etwa 45 min.

4 EXPERIMENTE ZUR ENTWICKLUNG DES
VIBROSONDIERVERFAHRENS

Bei der Entwicklung des Vibrosondierverfahren wurden Ergebnisse von Feldversuchen
verwendet, bei denen unter systematischer Variation von Frequenz, statischer Auf-
last und statischem Moment ein instrumentierter Vibrationspfahl (Stahlrohr d=0,160 m,
I=7,25 m) in den Boden einvibriert wurde. Die Eindringtiefe wurde mit Hilfe eines Seil-
zugaufnehmers kontinuierlich gemessen. Der MeBpfahl und das Datenerfassungssy-
stem wurden von HUBER [5] detailliert beschrieben. Der MeBpfahl ist in Bild 3 dar-
gestellt. Der Pfahl wurde in sechs Ebenen mit DehnungsmeBstreifen zur Kraft- und
Beschleunigungsmessung instrumentiert.

Der Prototyp der Vibrosonde wurde in-situ erprobt und die Auswertungsmethode gete-
stet. Im Labor wurde der EinfluB des Bodenszustands, charakterisiert durch Korndruck
und Lagerungsdichte, auf den Eindringvorgang in einem groBen Kalibrierungsbehalter
untersucht.

Sglobal

Bild 3: Feldversuche zur Untersuchung des Vibrationsrammens: MeBpfahl.

5 EINDRINGMODEN BEIM VIBRATIONSRAMMEN

Das Eindringen beim Vibrationsrammen wird entscheidend vom Verlauf der Spitzen-
kraft beeinfluBt. Aus diesem Grund erfordert die Entwicklung eines Verfahrens zur Aus-
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wertung der Vibrosondierungen das Verstandnis und die realistische Modellierung der
mechanischen Vorgénge an der Spitze.

Im oberen Teil von Bild 4 ist je ein Kraft-Verschiebungsverlauf dargestellt, der an der
Spitze des instrumentierten Pfahls fir zwei unterschiedliche Einstellungen der Maschi-
nenparameter in Testfeld Hagenbach in einer Tiefe von 5 m gemessen wurde. Die Dia-
gramme wurden aus Ergebnissen sehr nah beieinander liegender Versuchspunkte er-
stellt, so daB ein ahnlicher Lagerungszustand angenommen werden kann. An diesem
Beispiel ist deutlich zu sehen, wie eine Anderung der Einstellung der Maschinenpa-
rameter eine Veranderung der Form des Spitzenkraft-/Verschiebungsverlaufs verursa-
chen kann. Die dargestellten Bewegungstypen werden kavitatives und nicht kavitatives
Vibrationsrammen genannt (lateinisch cavitas: Hohle, Hohlraum).

Betrachten wir zunéchst die Diagramme in Bild 4, links. Die gemessene Kraft—Verschie-
bungslinie ist im mittleren Diagramm idealisiert dargestellt. Bei diesem Bewegungsmo-
dus sind vier Phasen zu erkennen. In der ersten Phase (Phase |) befindet sich das
System in der Aufwéartsbewegung. Die Spitze ist in Kontakt mit dem darunterliegenden
Boden. Die Spitzenkraft nimmt rasch ab. Die Aufwértsbewegung der Spitze setzt sich
fort. Der Boden bewegt sich weiter nach oben, jedoch mit einer kleineren Geschwin-
digkeit als die Spitze. Somit entsteht unter der Spitze ein Hohlraum (Phase Il). Dieser
kann nicht vollstandig mit von der Seite hereinflieBendem Boden verfillt werden, da
die Zeit zwischen Kontaktverlust und Bewegungsumkehr mit maximal 50 ms zu kurz
ist. Die Abwartsbewegung beginnt daher ohne Kontakt zwischen Spitze und Boden
(Phase Il1). Nach dem Auftreffen der Spitze auf den Boden wird der Spitzenwiderstand
erneut mobilisiert (Phase 1V). Bis zum Zeitpunkt des Auftreffens hat der Boden den
reversiblen Anteil seiner Verformungen tberwiegend zuriickgewonnen. Da ein Teil der
Verformungen jedoch irreversibel ist, dringt das Rammgut in jedem Zyklus weiter ein.
Es ist anzumerken, daf das Eindringen ohne Erreichen des Grenzwiderstands erfolgt,
wie dies Ublicherweise bei der Modellierung der Spitzenkraft beim Vibrationsrammen
angenommen wird.

Es kénnen diesem Bewegungsmodus drei charakteristische Kenngré3en zugeordnet
werden:

o die Neigung K, = C}, - A;/d, der Geraden bei der Abwéartsbewegung 4-1’,
o die Neigung K.=C, - A;/d, der Geraden bei der Aufwartsbewegung 1-2 und

o die irreversible Verschiebung pro Zyklus A,,.

Der Anteil an bleibenden Verformungen § ist das Verhaltnis zwischen irreversibler Bo-
denverschiebung und totaler Eindringung pro Zyklus
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Versuchsfeld: Hagenbach - Ereignis Nr. 13 Versuchsfeld: Hagenbach - Ereignis Nr. 46
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Bild 4: Kavitatives (links) und nicht kavitatives Vibrationsrammen (rechts): gemessener
(oben), idealisierter (Mitte) Spitzenkraft-/Verschiebungsverlauf und die verschiedenen
Bewegungsphasen (unten).

f= 2t 1)

Ug — U7

Betrachten wir die Diagramme in Bild 4, rechts. Die gemessene Kraft—Verschiebungslinie
ist im mittleren Diagramm idealisiert dargestellt. Bei diesem Bewegungsmodus sind
zwei Phasen zu erkennen. Wahrend der Aufwéartsbewegung findet kein Kontaktver-
lust zwischen Spitze und darunterliegendem Boden statt (Phase I). Der Spitzenwider-
stand wird daher sofort nach der Bewegungsumkehr mobilisiert (Phase Il). Wahrend
der Abwartsbewegung erreicht der Boden unter der Spitze einen Grenzwiderstand.
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Das Eindringen der Sonde erfolgt von diesem Zeitpunkt an bis zur Bewegungsumkehr
ohne Zunahme der Spitzenkraft.

Dieser Bewegungsmodus wird durch drei charakteristische KenngréBen beschrieben:

e die Neigung K, ~ K, der Geraden bei der Abwérts— und Aufwartsbewegung 1-2
und 2-3,

o die maximale Widerstandskraft F ,,,,, und

o die irreversible Verschiebung pro Zyklus A,.

In Bild 5 werden Ergebnisse von zwei Modellversuchen im Kalibrierungsbehélter dar-
gestellt. In beiden Versuchen wurde dieselbe Einstellung der Maschinenparameter ver-
wendet, aber es herrschten unterschiedliche Anfangszustéande (I,=0,27 bzw. 0,51;
po=0,1 bzw. 0,2 MPa) verwendet. Diese Ergebnisse zeigen, daB nicht nur die Ein-
stellung der Maschinenparameter tber das Auftreten von schnellem oder langsamem
Vibrationsrammen entscheidet, sondern auch der Anfangszustand des Bodens.

Das Auftreten von kavitativem oder nicht kavitativem Vibrationsrammen ist auf den Ein-
fluB der Verformungsvorgeschichte auf das mechanische Verhalten granularer Stoffen
zliruckzuftihren (CUDMANI ET AL. [2] und CUDMANI [3]). Beim kavitativen Vibrations-
rammen findet eine vollstandige Entlastung des Bodens in vertikaler Richtung statt,
die zu einer starken Streckung des Bodenbereichs unterhalb der Spitze und dadurch
zu einem Verlust des Materialgedachtnis fihrt. Der Boden verhalt sich wahrend der
Abwartsbewegung so, als ob er zum ersten Mal beansprucht gewesen waére. In Ge-
gensatz dazu geht der Kontakt zwischen Spitze und Boden beim nicht kavitativen Vi-
brationsrammen nicht verloren und die auftretenden Bodenverformungen reichen nicht
aus, um das Materialgedachtnis aufzuléschen.

6 AUSWERTUNG DER VIBROSONDIERUNG

Die Auswertung der MeBsignale erfolgt fur Tiefenintervalle von 0,10 m. In jeder Aus-
wertungstiefe werden die Erregungsfrequenz f und die globale Eindringgeschwindig-
keit der Sonde vy, berechnet. Der Sondierwiderstand wird durch die Zyklenzahl N},
gegeben, die aus der Beziehung zwischen der Referenzeindringung A,= 0,10 m und
der gemessenen Eindringung pro Zyklus Au‘z'= vgos/ f resultiert. Sie stellt die Anzahl
der Bewegungszyklen dar, die benétigt werden, um die Sonde 0,10 m eindringen zu
lassen:
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Bild 5: Modellversuche im Kalibrierungsbehélter: Auftreten von kavitativem (links) und
nicht kavitativem (rechts) Vibrationsrammen bei Anderung des Anfangzustands.

A, 0,10-f
N‘ = — =
210 Au Uglob (2)

Im quasistationaren Zustand wird dem System Vibrator-Gestédnge-Boden pro Zyklus
durch den Antrieb Energie zugefihrt. Ein Teil der Energie wird benétigt, um den Boden
an der Spitze und am Mantel plastisch zu deformieren. Dieser Anteil ist fiir die Fort-
setzung der Penetration erforderlich. Energie wird am Kontakt zwischen Boden und
Gesténge infolge Reibung dissipiert sowie im Boden als kinetische Energie in Form
von Wellen abgestrahlt. Ein Teil der Energie wird auch im System Vibrator-Gesténge-
Fluhrung durch Dampfung dissipiert. Da der Betrage der verschiedenen Energieanteile
von den Maschinenparametern, vom Bodenzustand, von Randbedingungen und sogar
wechselseitig voneinander abhangen, ist diese Unterteilung nur qualitativ zu betrach-
ten. Da eine Anderung der an der Spitze eingeleiteten Energie, die z.B. durch Ande-
rung der Einstellung der Maschinenparameter oder bei Verlangerung des Gestanges
auftritt, die Eindringgeschwindigkeit beeinfluBt, ist die Definition des Eindringwider-
stands nach Gleichung (2) nicht eindeutig. Daher ist es notwendig, eine energiebe-
zogene GroBe zu definieren, die nur von den Bodeneigenschaften und dem Bodenzu-
stand abhangt.

Die Beziehung zwischen der zugeflihrten Energie und dem Eindringwiderstand wurde
in Zusammenhang mit der Auswertung von Rammsondierungen experimentell unter-
sucht (PALACIOS und SCHMERTMANN [9], KRAMER [6], ROBERTSON ET AL. [8]). Es
zeigte sich, daB bei gegebener Bodenart und gegebenem Bodenzustand die Schlag-



-184 -

zahl N* (N* ~ 1/A,) umgekehrt proportional zu der an der Spitze abgegebenen Ener-
gie ist,d.h. ‘

N* Wschiag = const. (3)

Dabei ergibt sich Wi, in diesem Fall aus der Schlagenergie E = Gh (G: Gewicht
der Fallmasse, h: Fallhdhe) bei Kenntnis des Aufprallwirkungsgrads 7 zu

WSchlag = T)Gh (4)

Fur die Auswertung von Rammsondierungen hat Gleichung (3) eine entscheidende Be-
deutung, denn sie ermdglicht es, die bei verschiedenen Schlagenergien gemessenen
Schlagzahlen miteinander zu vergleichen.

_ nT* WSchlug
N=N E, i (5)
Darin ist E, eine Referenzenergie, z.B. Ws.na, 0der eine Fraktion davon, und N die
dazu gehorige Schlagzahl.

In Bezug auf die beim Vibrationsrammen beobachteten Bewegungsmoden entspricht
Gleichung (5) dem nicht kavitativen Eindringmodus, wie dies durch Bild 6 verdeutlicht
wird. Eine Anderung der an der Spitze eingeleiteten Energie AWseniag flhrt zu einer
proportionalen Anderung des Eindringens pro Schlag A, (A, ~ 1/N).

Fsa Fs A

Fmax+

Wlsch g

»
Lr
Aui Au2

Aut = (Au2 . W1Schlag) / W2Schiag

N1 = (N2.W2schlag) /W!schiag

Bild 6: Erwarteter Eindringmodus bei Schlagsondierungen
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In ahnlicher Weise ist es unter Anwendung der von DIERSSEN [4] zur Beschreibung
des Spitzenkraft-Verschiebungsverlaufs vorgeschlagenen Kennlinie moglich, eine Be-
ziehung zwischen der an der Spitze pro Zyklus eingeleiteten Energie W, und Schlag-
zahl N}, fur das kavitative Vibrationsrammen herzuleiten. Geht man davon aus, daf
die Kennwerte £, k; und k. flir gegebene Bodeneigenschaften auschlieBlich vom Bo-
denzustand abhéangen. Die Gilltigkeit dieser Annahme wurde von CUDMANI [3] experi-
mentell und numerisch Uberprift. Daraus ergibt sich folgende Beziehung zwischen W,
und N},

(N210)2B, W, = const. (6)

Der Betrag ,W, entspricht der in Bild 7 gekennzeichneten Flache. Die energieberei-
nigte Zyklenzahl IV, ergibt sich aus den experimentellen GréBen N}, 5, und W, und
einer Referenzenergie E, unter Anwendung von Gleichung (6) zu

W,
Noto = Nizg 4222 ™)
:

Als Referenzenergie wird die maximale kinetische Energie des freischwingenden Vi-
brators fir eine Arbeitsfrequenz f= 25 Hz, eine schwingende Masse m= 100 kg und
ein statisches Moment M,;,= 0,81 kgm zu Grunde gelegt. Sie betragt F,= 53,95 Nm ~
54 Nm.

Fs 1‘

Bild 7: Graphische Interpretation des Betrags 5, W,

Um W, zu bestimmen, werden in regelméBigen Tiefenstufen vier aufeinanderfolgende
Eindringzyklen ausgewertet. Die absolute Geschwindigkeit v(¢) der Spitze ergibt sich
aus der Summe der lokalen Geschwindigkeit, die aus der Integration des Beschleuni-
gungssignals a(t) berechnet wird, und der globalen Eindringgeschwindigkeit v, der
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Sonde. Die Verschiebung u(t) der Sonde wird durch die Integration der berechneten
Geschwindigkeit bestimmt. Die Momentanleistung L(t) an der Spitze ergibt sich aus
dem Produkt der gemessenen Spitzenkraft F(t) und der berechneten Geschwindig-
keit v(t). Die mechanische Arbeit ., die die Spitzenkraft in einem Bewegungszyklus
verrichtet, resultiert aus der Integration der Momentanleistung L(t) von ¢, bis ¢, + T' mit

T=1/f

ta+T

ta+T
W, = L(t)dt = /t Fy(t)o(t)dt. 8)

ta

Die Giiltigkeit von Gleichung (6) setzt voraus, daB3 ein Eindringen der Sonde stattfindet.
Beim Steckenbleiben ist Gleichung (6) nicht definiert, da N};, gegen unendlich und das
Produkt 5,W, gegen Null tendiert. Die Gltigkeitsbereich von Gleichung (6) liegt fur die
im Rahmen dieser Arbeit durchgefiihrten Versuche bei Eindringeschwindigkeiten >
0,005 m/s.

Gleichung (6) gilt ausschlieBlich fur kavitatives Vibrationsrammen. Die Auswertung ei-
ner Vibrosondierung, bei der das nicht kavitative Vibrationsrammen auftritt, erfolgt nach
Gleichung (5). Allerdings sind Vibrosondierwiderstande, die auf der Basis unterschied-
licher Bewegungsmoden bestimmt wurden, nicht direkt miteinander vergleichbar. Da-
her sollte man beim Sondieren anstreben, durch eine geeignete Einstellung der Ma-
schinenparameter das Auftreten eines einzigen Bewegungsmodes sicherzustellen. Da
das nicht kavitative Eindringen Ublicherweise eine gréBere statische Auflast erfordert,
gelingt das Erzeugen von kavitativem Vibrationsrammen mit dem vorgestellten Vibro-
sondierprototyp am einfachsten.

Die gute Korrelierbarkeit des Eindringwiderstands bei Vibro- und Drucksondierungen
kann anhand von Bild 8 und Bild 9 beurteilt werden. Die Sondierergebnisse in Bild 8
wurden in Rahmen von Felduntersuchungen auf Testfeld Kleinkoschen gewonnen. Die
Sondierergebnisse in Bild 9 basieren auf Laborversuchen im groBen Kalibrierungs-
behalter (s. CUDMANI [3]).

7 EXPERIMENTELLE MODELLIERUNG VON SCHLAGRAMM- UND
VIBRATIONSPFAHLEN

Um das Tragverhalten von Schlagramm- und Vibrationspféhlen experimentell zu unter-
suchen, wurden zwei Probebelastungen an einem Modellpfahl in einem groBen Kali-
brierungsbehaalter durchgefihrt.

7.1 Versuchseinrichtung
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Bild 8: Vibro- und Drucksondierwiderstandsprofile in Testfeld Kleinkoschen

Als Modellpfahl wurde das Vibrosondiergestange (D= 36 mm, L=3,20 m) mit der in-
strumentierten Spitze verwendet. Beim Kalibrierungsbehalter handelt es sich um eine
zylindrische Stahlkonstruktion mit einem Innendurchmesser von D=0,940 m und ei-
ner Héhe von 1,50 m. Der Einbau des Sandes im Behélter erfolgt unter Anwendung
der Einrieseltechnik (RAD und TUMAY [7], BRANDON und CLOUGH [1]). Mit dieser Ein-
baumethode gelingt es, eine lber die Tiefe konstante, reproduzierbare Einbaudichte
zu erzeugen (s. CUDMANI [3]). Radial- und Vertikaldruck kann auf die Probe durch
drei Luftkissen aufgebracht werden, die sich am Behélterboden, an der Behalterdecke
sowie an der Behélterwand befinden. Somit kann der EinfluB der Tiefe realistisch si-
muliert werden. Der Kalibrierungsbehalter und die Einrieselanlage sind in Bild 10 bzw.
11 dargestellt.

Als Probenmaterial wurde Karlsruhe-Sand verwendet, ein enggestufter Mittelsand mit
abgerundeten Kérnern. Der Sand besteht mineralogisch aus 82% Quarz, 15% Feld-
spat und 3% Kalzit. Die wichtigsten granulometrischen KenngréBen sind in Tab. 1 auf-
gelistet.
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Bild 9: Vibro- und Drucksondierwiderstandsprofile im Kalibrierungbehélter flir eine be-
zogene Lagerungsdichte Ip=0,50 und einen mittleren Korndruck p,=100 kPa

Korndichte p, 2,65 g/cm?
Dy 0,24 mm
Dy 0,34 mm
Dego 0,44 mm
Ungleichférmigkeitszahl U 1,85
Krimmungszahl C, 1,06

min e 0,53

max e 0,84
Schittkegelneigung 30°

Tabelle 1: Eigenschaften des verwendeten Sandes
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Bild 10: Anordnung der Versuchsgeréte bei der Installation des Vibrationspfahls

Der Vibrationspfahl wurde mit dem Unwuchtsschwinger der Vibrosonde einvibriert; der
Schlagrammpfahl mit einem ublichen PreBlufthammer eingerammt.

Fir die Pfahlprobebelastungen wurde eine hydraulische Presse verwendet, die sowohl
das Driicken als auch das Ziehen des Pfahles ermdglichte. Die vertikale Verschie-
bungen wurden am Pfahl in einer Héhe von 2 m oberhalb der Pfahlspitze mit einem
induktiven Wegaufnehmer (MeBgenauigkeit 0.1 mm) erfaBt. Die Bodenreaktion wurde
an der Spitze und am Pfahlkopf gemessen. In Bild 12 ist die Versuchseinrichtung fir

die Probebelastung dargestellt.
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Bild 11: Einrieselanlage

7.2 Versuchsprogramm und Versuchsergebnisse

Das Versuchsprogramm beinhaltet ingesamt zwei Vibrosondierungen (Vnkav, Vkav)
und zwei statische Pfahlprobebelastungen (PBvib, PBsch). Beim Sondieren wurde
kavitatives (Vkav) bzw. nicht kavitatives (Vnkav) Vibrationsrammen durch Anderung
der Auflast erzeugt. In Bild 9 ist der aus der Vibrosondierung Vkav ermittelte Vibroson-
dierwiderstand dargestellt. Bei der Installation wurde der Modellpfahl bis zur halben
Behalterhdhe eingerammt bzw. einvibriert. Bei allen vier Versuchen betrug die bezo-
gene Lagerungsdichte Ip=52 7 1%. Radial- und Vertikaldruck lagen bei 100 ; 2 kPa
(horizontaler Erddruckbeiwert K ~ 1). Nach Beendigung eines Versuchs wurde der
Kalibrierungsbehalter komplett entleert und der Sand erneut eingerieselt.

Die Belastung und Entlastung des Pfahles erfolgte in 5 bis 7 Lastsstufen, wahrend
derer die Last mit Hilfe eines Druckreglers konstant gehaiten wurde. Das Zeitintervall
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Bild 12: Versuchseinrichtung fiir die Probebelastung

pro Laststufe betrug 2 min. Wahrend der Probebelastung wurden die MeBgréBen mit
einer Rate von 10 Messungen/s pro Aufnehmer erfaB3t.

Beide Pfahlprobebelastungen bestehen aus insgesamt 11 Lastsetzungschleifen. Bei
den ersten finf Schleifen sowie bei der letzten Schleife wurde der Pfahlkopf vollstandig
entlastet. Bei der 6. bis 10. Schleife wurde der Pfahl am Ende der Entlastungspha-
se zusatzlich 10 mm herausgezogen, um zusétzlich eine vollstandige Entlastung des
Bodens unter der Spitze zu erreichen.

Die Ergebnisse der Pfahlprobelastungen sind in Bild 13 und 14 zusammengefaBt. Die
Diagramme stellen die am Pfahlkopf und an der Pfahispitze gemessene Kréafte so-
wie den aus der Differenz beider Kréafte ermittelten Mantelreibungswiderstand tber die
Pfahlverschiebungen dar.

Es kann festgestellt werden, daB das Lastsetzungsverhalten sowohl von der Art des
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Bild 13: Ergebnisse der Probebelastung am Vibrationsrammpfahl: Spitzenkraft (oben),
Kraft am Pfahlkopf (Mitte) und Mantelreibungskraft (unten) vs. Pfahlverschiebungen
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Einbringens als auch von der Beanspruchungsgeschichte des Pfahles stark abhangt.
Im ersten Zyklus wird der Bodenwiderstand beim Schlagrammpfahl schneller mobi-
lisiert als beim Vibrationspfahl (Bild 15). Die vertikalen Verschiebungen reichen we-
der beim Vibrations- noch beim Schlagrammpfahl zur vollstdndigen Mobilisierung der
Pfahltragfahigkeit aus. Deswegen wird fur Vergleichzwecke angenommen, daB die
Grenzlast schon bei einer Verschiebung von 10 mm erreicht wird. Der EinfluB des
Installationsverfahrens auf die Tragféhigkeit ist nach dieser Definition gering. Der Vi-
brationspfahl tragt etwa 6% mehr als der Schlagrammpfahl, wobei der Unterschied
mit zunehmender Anzahl von Belastungsschleifen allmahlich verschwindet. Im Gegen-
satz dazu spielt die Art des Einbringens bei der Mobilisierung des Widerstands an der
Spitze- und am Mantel eine wesentliche Rolle. Im Grenzzustand ist die Spitzenkraft
beim Vibrationspfahl die maBgebende GréBe, da sie um Faktor 3 groBer als die Man-
telreibungskraft ist. In Gegensatz dazu trédgt der Schlagrammpfahl an der Spitze nur
knapp 20% mehr als am Mantel.

Bei der Wiederbelastung zeigen die Lastsetzungkurven dieselbe Steigung unabhangig
vom Installationsvorgang, wenn die Pfahlspitze vorher nicht vollstandig entlastet wurde.
Das Herausziehen des Pfahles fiihrt dagegen zu einer drastischen Reduktion der An-
fangssteigung der Lastsetzungskurve, die beim Schlagrammpfahl starker ist als beim
Vibrationspfahl. Die Grenzwerte von Spitzen- und Mantelreibungskraft dagegen wer-
den von der Beanpruchungsgeschichte kaum beeinfluBt. Die Veranderung des Trag-
verhaltens an der Spitze wird durch die vollstandige Entlastung des Bodens beim Her-
ausziehen des Pfahles hervorgerufen. Aus bodenmechanischer Sicht 1&Bt sich die-
se Verdnderung analog zu kavitativem und nicht kavitativem Vibrationsrammen er-
klaren. Eine interessante Konsequenz dieser Ergebnisse ist, daB ein Pfahl, der mit-
tels Schlagrammung installiert wird, zunéchst ein ,besseres® Tragverhalten gegenlber
einem durch Vibration installierten Pfahl besitzt. Infolge einer alternierenden Beanspru-
chung mit vollstandiger Entlastung der Spitze wird er jedoch ,weicher” als ein einvibrier-
ter Pfahl.

8 GEGENUBERSTELLUNG VON VIBROSONDIERERGEBNISSEN
UND STATISCHEN PROBEBELASTUNGEN

Um die Anwendbarkeit des Vibrosondierverfahrens zur Prognose des Tragverhaltens
von Rammpfahlen zu tUberprifen, werden die Ergebnisse von Vibrosondierungen und
Pfahlprobebelastungen gegeniibergestellt. Beim Vergleich werden ausschlief3lich die
Kraftverschiebungsverlaufe an der Spitze berlicksichtigt.

Betrachten wir zuerst das Tragverhalten des Schlagrammpfahls. Da eine vollstandige
Entlastung des .Bodens unter der Spitze wahrend der Installation so gut wie ausge-
schlossen ist, kann man annehmen, daB3 die Aktivierung des Spitzenwiderstands bei
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Bild 15: Einflu3 der Art des Einbringens und der Belastungsgeschichté auf das Trag-
verhalten. Oben von links nach rechts: Spitzenkraft, Kraft am Pfahlkopf und Mantelrei-
bungskraft vs. Pfahlverschiebungen. Unten: Spitzenkraft vs. Pfahlverschiebung

der ersten Belastung ahnlich wie bei nicht kavitativem Vibrationsrammen erfolgt. Die
Gltigkeit dieser Annahme kann mit Hilfe von Bild 16 Uberprift werden. Die vier dar-
gestellten Kraftverschiebungsschleifen wurden bei der Vibrosondierung Vnkav im Be-
reich der halben Behélterhéhe gemessen. Fir Verschiebungen kleiner als u=1 mm
(u/D =~ 0,03) kann das Tragverhalten des Modellpfahls mit Hilfe der Vibrosondier-
ergebnisse realistisch abgeschétzt werden. In Gegensatz dazu wird die Pfahlabsen-
kung fir gréBere Verschiebungen sehr stark unterschatzt, da die Tragfahigkeit um bis
zu 20% von der Vibrosondierung Uberschéatzt wird.
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Betrachten wir das Tragverhalten des Vibrationspfahls. Da beim Einvibrieren des Pfahls
ausschlieBlich kavitatives Vibrationsrammen auftrat, sollte die Aktivierung des Spit-
zenwiderstands bei der Erstbelastung eher dem Verlauf des Spitzenwiderstands bei
kavitativem Vibrationsrammen entsprechen. Der Vergleich zwischen Pfahlprobebela-
stung und Vibrosondierergebnissen ist im Bild 16 dargestellt. Es wurden hier vier Kraft-
verschiebungsschleifen im Bereich der halben Behélterhdhe aus der Vibrosondierung
Vkav betrachtet. Die Abschatzung des Tragverhaltens ist in diesem Fall besser.

Bild 16 zeigt, daf3 die Prognose bei alternierender Beanspruchung mit vollstandig entla-
steter Spitze, ebenfalls zu einer Unterschatzung der Einsenkung des Schlagrammpfahls
fuhrt. Das Tragverhalten des Vibrationsrammpfahls kann dagegen ziemlich genau vor-
hergesagt werden.

9 ABSCHATZUNG DES TRAGVERHALTENS VON RAMMPFAHLEN

Um die vorgestellte Methode zur Abschatzung des Tragverhaltens von Rammpféhlen
anzuwenden, missen MaBstabseffekte berlicksichtigt werden. Unter der Annahme,
daB eine Proportionalitdt zwischen den Verformungsfeldern zweier Stabe mit jeweils
unterschiedlichem Durchmesser vorliegt, und weiter die Proportionalitatskonstante dem
Verhalinis der Durchmesser entspricht, kann der MaBstabeffekt bertlicksichtigt werden.
Diese Annahme besagt, daf3 die vertikale Verschiebungen in einer zum Durchmesser
proportionalen Entfernung von der jeweiligen Spitze, proportional zu einander sind. Die
Gultigkeit setzt Homogenitat von Boden und Verformungen im Bereich der Pfahlspitze
voraus. Betrachtet man ein polares Koordinatensystem mit dem Ursprung im Mittel-
punkt der Spitze und bezeichnet den Pfahldurchmmeser mit d; und die Bodenverschie-
bungen mit u;, ergibt sich fur die Verschiebung im Punkt r = kd;, ¢ die Beziehung

wi(kdy, @) _ ua(kds, p)
el ©)

Daraus folgt fir das Dehnungsfeld

fl(kdla‘p) = E(kdg,(ﬂ), (10)

und entsprechend fir das Spannungsfeld

o-l(kdbga) = O'(kdz, (,0) (11)

Mit Hilfe von Gleichung (9) und (11) kann der mit der Vibrosonde ermittelte Kraftver-
schiebungsverlauf auf einen Pfahl mit gréBerem Durchmesser Ubertragen werden. Fir
nicht kreisférmige Querschnitte kann ein dquivalenter Radius R, eingefiihrt werden
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B, = JA]r. | (12)

A, bezeichnet die Flache des kleinsten Kreises, der den Querschnitt vollstdndig enthalt.
Zusétzliche Formeffekte sollten keine wesentliche Rolle spielen und kénnen fiir prakti-
sche Zwecke vernachlassigt werden.

10 ZUSAMMENFASSUNG

Ein neuartiges Sondierverfahren, das auf dem Prinzip des Vibrationsrammens basiert,
wurde entwickelt und erprobt. Analog zur Drucksonde kann die Vibrosonde zur in-situ-
Erkundung nichtbindiger Béden eingesetzt werden. Sie ist aber bei vergleichbarer Son-
dierqualitét wirtschaftlicher und liefert neben dem ublichen Sondierprofil, beispielweise
durch Schlag- oder Drucksondierung erhalten, ,kleinmafBstéabliche” Probebelastungen
Uber die ganze Sondiertiefe.

Die Modellversuche zeigen, daB das Tragverhalten von Rammpféahlen nicht nur von
der Art des Eindringens, sondern auch von der Beanspruchungsgeschichte abhangt.
Inbesondere wenn infolge alternierender Beanspruchung der Kontakt zwischen Spitze
und Boden zeitweilig verloren geht, ist ein wesentlich ,weicheres” Verhalten des Pfahls
zu erwarten.

Es konnte ebenfalls gezeigt werden, daB sich das Tragverhalten des Vibrationspfahls
unter monotoner und alternierender Beanspruchung anhand von Vibrosondierungen
gut abschéatzen 1aBt. Im Fall des Schlagrammpfahls konnte das Tragverhalten fir Pfahl-
verschiebungen kleiner als u/D=0,03 realistisch wiedergegeben werden. Fir groBere
Pfahlverschiebungen wurde jedoch die Spitzenkraft GUberschatzt.
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ZUR VERTEILUNG VON
SPITZENDRUCK, MANTELREIBUNG UND RADIALSPANNUNG
BEI INSTALLATION VON RAMMPFAHLEN IN SANDEN

Dr. U. Klotz, M.Sc. ", Dr. M.R. Coop 2, Prof. Dr. R.N. Taylor ®

TEd. Zublin AG, Stuttgart, 2 Imperial College of Science and Technology, London
! Geotechnical Engineering Research Centre, City University, London

Zusammenfassung: Die rechnerische Ermittlung der Tragféhigkeit von
Rammpféhlen in Sanden ist nach wie vor mit groen Schwierigkeiten verbunden und
deshalb nach DINV 1054-100, wie schon in zuvor in DIN 4026, nicht gestattet. Statt
dessen verlangt die Norm bei Pféhlen, die von einer gewissen Standardgeometrie
abweichen, die Durchftihrung von Pfahlprobebelastungen. Diese Vorgehensweise ist
jedoch bei Pfahlabmessungen, wie sie z.B. im Off-Shore Bereich oder fiir
Brtickengriindungen erforderlich sind, nicht befriedigend. Zur Untersuchung dieses
Problems wurde am bodenmechanischen Institut der City University in den
vergangen drei Jahren ein umfangreiches Forschungsvorhaben durchgefiihrt. Dabei
wurde ein voll instrumentierter Modellpfahl, der die kontinuierliche Erfassung von
Radialspannung, Mantelreibung und Spitzendruck wéhrend des Einbringens des
Pfahles ermdglichte, in einer Zentrifuge in den Boden eingebracht. Im folgenden
Beitrag werden die gewonnen Versuchsergebnisse vorgestellt und mit den Angaben
der derzeitigen Pfahlnormen verglichen. Basierend auf den Ergebnissen wurde ein
neues Berechnungsverfahren entwickelt, das den Einfluss von in situ Porenzahl und
Spannungszustand auf das Tragverhalten der Pfdhle berticksichtigt. Hierauf wird
abschlieBend kurz eingegangen.

1 EINFUHRUNG

Die derzeit gebrduchlichen semi-empirischen Verfahren zur Bestimmung des
PfahlfuBwiderstandes basieren entweder auf der Grundbruchtheorie [1] oder der
Theorie der sphéarischen Hohlraumaufweitung [21]. Der Mantelreibungswiderstand
wird mittels der Mohr-Coulombschen Bruchbedingung berechnet. Die erforderlichen
Modellparameter stellen Erfahrungswerte dar, die in der Regel aus der
Riickrechnung von Feldversuchen in Quarzsanden [19, 27] gewonnen wurden. Man
erhélt die Tragfahigkeit R, eines Pfahles mit der Einbindeldnge z aus der Addition

von Spitzenwiderstand R, und Mantelreibung Rs mittels der Beziehung:
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Ru = Rb e Rs - Abqb + As Iqs(Z)dZ ' [1]
0

Ap bezeichnet die Pfahlfullflache, g, den Pfahlspitzendruck, As die Pfahimantelflache
und gs die Pfahlmantelreibung. Der Pfahlspitzendruck ergibt sich aus der
Vertikalspannung im Boden vor dem Einbringen des Pfahles o und dem

Widerstandsbeiwert Nq zu
qb =Nq *O-IVO [2]

Die Pfahlmantelreibung ergibt sich aus dem Erddruckbeiwert K, dem Reibungswinkel

dund oy zu:

g, =K#*o'  *tano [3]

In den Gleichungen [1-3] wird angenommen, dass sowohl der Spitzenwiderstand als
auch die Mantelreibung von der bezogenen Lagerungsdichte /; des Bodens
abhangen und die Pfahltragfahigkeit mit zunehmender Lagerungsdichte ansteigt. Zu
optimistische Prognosen der Pfahltragféhigkeit werden durch die Einfihrung von
Grenzwerten flur Spitzenwiderstand und Mantelreibung verhindert. Diese Philosophie
wurde z.B. in die Empfehlung API-RP2A [1] zur Bemessung von Pfahligriindungen im
Off-Shore Bereich integriert. Typische Parameter dieser Empfehlung und DIN 1054-
100 [2] fur Vollverdrangungspféhle aus Stahl sind in Tabelle 1 zusammengefasst.
Fur diesen Pfahltyp wird in API-RP2A ein Wert von K, = 1 angenommen.

API-RP2A DIN 1054-100
lg Ngq limit qp K«tand limit qs limit qp limit gs
[%] [MPa] [kPa] [MPa] [kPa]
0-15 8 49 0.26 48
15-35 12 29 0.36 67 4,0 50
35-65 20 4,8 0.47 81 8,0 75
65-85 40 9,6 0.58 96
85-100 50 12,0 0.70 115

Tabelle 1:  Kennwerte fiir die Bestimmung der Tragfahigkeit von Rammpfahlen fur
On- und Off-Shore Bauwerke nach [1,2].
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Die Anwendung beider Verfahrens fuihrt bei langen Pfahlen in Quarzsanden generell
zu sehr konservativen Bemessungen [21]. Dies fihrte zu einer Reihe von
Forschungsvorhaben speziell fur die Off-Shore Plattformen in der Nordsee und der
Entwicklung einer neuen Bemessungsmethode [3,12], die auf Ergebnissen von
Drucksondierungen basiert, die anhand von Pfahlversuchen an relativ kurzen,
instrumentierten Modellpféhlen kalibriert wurden. Die eigentliche Neuerung liegt in
der Verteilung der Mantelreibung, die in Abhéngigkeit von der Einbindetiefe vom
Pfahlfu her exponentiell abnimmt. Zudem wurden keine maximalen Grenzwerte
definiert. Ein &hnliches Verfahren wurde auch von [21] vorgeschlagen.

Die Extrapolation der Kennwerte in API-RP2A auf Sande anderer Mineralogie erwies
sich als problematisch und fiihrte z.B. bei der Griindung fiir die North-Rankin-A Off-
Shore Plattform vor der Kiiste Australiens zu Problemen mit der Pfahlgriindung [15].
Dieser Schadensfall verdeutlichte zum einen, dass die dem API-Verfahren zu
Grunde liegenden Bruchmechanismen das Tragverhalten von Rammpfahlen nicht
hinreichend genau beschreiben und zum anderen, dass die fur Quarzsande

ermittelten Kennwerte nicht auf Karbonatsande tbertragbar sind.

Dieses Problem und die damit verbundenen Risiken fiihrte zu einer Reihe von
Forschungsprojekten mit dem Ziel, das Materialverhalten von Karbonatsanden zu
untersuchen und Unterschiede zum Verhalten von Quarzsanden und mégliche
Konsequenzen fiir die Bemessung von geotechnische Bauwerken aufzuzeigen [4,7].
Coop & Lee [5] und Jovicic & Coop [14] untersuchten Sande unterschiedlicher
Mineralogie und KorngréRenverteilung und fanden heraus, dass die in situ Porenzahl
und der Spannungszustand das Materialverhalten bestimmen und demzufolge z.B.
die Tragfahigkeit von Pfahlen beeinflussen. In der Folge wurde am
bodenmechanischen Institut der City University in den vergangen drei Jahren ein
Forschungsvorhaben durchgefiihrt, das Zentrifugenversuche an einem Modellpfahl
und Elementversuche in Triaxialgerdten umfasste. Ziel der Untersuchung war die
Entwicklung eines Berechnungsverfahrens fir Rammpfahle, das in Sanden
verschiedener Mineralogie angewendet werden kann. Aus den durchgefiihrten,

umfangreichen  Untersuchungen wird hier nur auf die Messdaten des Pfahles
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eingegangen. Auf die zahlreichen anderen Experimente z.B. Triaxialversuche kann

hier nicht eingegangen werden, sie sind jedoch in [17] ausfuhrlich dokumentiert.

2. EXPERIMENTELLE RANDBEDINGUNGEN

Die Pfahlversuche wurden am London Geotechnical Research Centre an der City
University durchgefiihrt [23]. Die dort installierte Zentrifuge vom Typ Acutronic 661
hat einen Radius von 1,80 m und eine Kapazitdt von 40 g-tons. Dies erlaubt es,
Modelle mit einer Masse von max. 200 kg auf eine bis zu 200-fache
Erdbeschleunigung zu bringen. Ziel der Untersuchung war eine moglichst
umfassende und reprasentative Abbildung von Prototyppféhlen sowohl On-Shore als
auch Off-Shore. Demzufolge wurden die Beschleunigungsfaktoren der Versuche auf
50-g, 100-g und 200-g festgelegt. Fir die Versuchsreihen wurde ein neues Modell
entwickelt, das schematisch in Bild 1 dargestellt ist.
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Bild 1: Zentrifugenmodell fiir Pfahlversuche.
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Mit der gewahlten Geometrie kann ein Modellpfahl von maximal 30 mm
Durchmesser und einer Ldnge von ca. 450 mm verwendet werden. Bei 200-g
entspricht dies einem Prototyppfahl von 6 m Durchmesser und 90 m Lange. Das
Modell besteht aus einem zylindrischen Behalter fiir den Sand und einer Presse, die
den Pfahl in den Boden driickt. Das Einbringen des Pfahles erfolgt ferngesteuert
wéhrend des Betriebes der Zentrifuge. Dies ist fUr eine wirklichkeitsnahe Simulation
des Pfahlverhaltens wichtig [25].

Basierend auf den Empfehlungen von Gui et al. [11] wurde die Geometrie des
Behalters mit dem Ziel festgelegt, unter den gegeben Randbedingungen der
Zentrifuge, die Einflisse der Behélterrander auf das Pfahlverhalten zu minimieren.
Das Verhaltnis von Behalterdurchmesser zu Pfahldurchmesser betragt 20, das
Verhaltnis des Abstandes der Pfahlspitze zum Behalterboden bei maximaler
Penetration und dem Pfahldurchmesser betrégt 5. Nahere technische Einzelheiten

des Zentrifigenmodells finden sich in [17,18].

Zur Erforschung des Pfahlverhaltens wurde ein voll instrumentierter Modellpfahl
entwickelt, der es erlaubt, den PfahlfuBwiderstand, die Mantelreibung und die
Radialspannung wahrend der Installation zu messen. Der instrumentierte Pfahl ist in
Bild 2 dargestellt. Der Pfahl mit einem einen Durchmesser von 16 mm und einer
Lange von 420 mm besteht aus elf Segmenten, die mit 10 Messgebern bestiickt
sind. Aufgrund der zu erwartenden hohen Spitzenwiderstédnde wurde der Kern des
Pfahles aus Titan hergestellt. Die Mantelreibung wird lokal an fiinf Segmenten aus
Aluminium entlang des Pfahles gemessen. Die Abtragung des FuBwiderstandes
durch den Pfahlkern erhéht die Auflésung und damit die Genauigkeit der
Mantelreibungsmessung erheblich. Die Radialspannungen werden an vier Punkten
mit eigens entwickelten Sensoren gemessen, die passgenau in Bohrungen
eingebaut wurden. Samtliche Sensoren sind mit Dehnungsmessstreifen bestiickt, die
elektrisch zu Vollbriicken zusammengeschaltet sind. Insgesamt wurden drei
Modellpfahle gefertigt. Samtliche Sensoren an jedem Modellpfahl wurden vor jeder
Versuchsserie kalibriert und die Kalibrierung nach jedem Versuch tberprift. Die

Genauigkeit der Messungen betragt im Mittel ca. +/-10%.
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Bild 2: Layout des instrumentierten Modellpfahles.

3. TESTMATERIAL UND BODENKENNWERTE

Der Vorgehensweise von Coop & Lee [5] folgend, wurden zwei Sande
unterschiedlicher Mineralogie ausgewahlt. Zum einen ein Quarzsand mit der
Handelsbezeichnung “Leighton Buzzard Sand”, zum anderen ein Karbonatsand (in
der Literatur bekannt als Dogs Bay Sand). Das Materialverhalten von LBS wurde in
der Literatur von [22] und [24] und. far DBS von [10] und [4] beschrieben.
Einzelheiten zur Herkunft und Entstehungsgeschichte der Sande finden sich in

[17,18]. Die ermittelten granulometrischen Eigenschaften beider Sande sind in
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Tabelle 2 angegeben. Die KorngréRenverteilung ist Bild 3 zu entnehmen. Obwohl der
mittlere Korndurchmesser der beiden Sande relativ &hnlich ist, weichen die
maximale und minimale Porenzahl deutlich voneinander ab, DBS z.B. hat eine um

84% hohere maximale Porenzahl.

LBS DBS
Mineralogie Quarz Kalziumkarbonat
Kornform  gerundet eckig
dsp  0.18 mm 0.20 mm
dﬁo 0.19 mm 0.22 mm
di  0.16 mm 0.15 mm
Uc = dgo /dm 1.20 1.47
p 265 glem’ 2.71 g/lem®
Crae 1.01 1.84
it 0.72 1:37
&', 32° 40°

Tabelle 2: Granulometrische Eigenschaften von Leighton Buzzard und
Dogs Bay Sand.

Dies hat fur das Materialverhalten signifikante Folgen; worauf in Kapitel 4 naher
eingegangen wird. Der Reibungswinkel von DBS im kritschen Zustand ist ebenfalls
deutlich héher. Dies fiihrt bei Anwendungen von klassischen Grundbruchformeln
[z.B. API-RP2A] zu einer Uberschatzung der Tragfahigkeit bzw. aufgrund der
héheren Kompressibilitat zu erhéhten Setzungen [5,15].

100 e T — T
90
80
70
60
50
40
30
20
10

|
)

,/ - - K ilung LBS
/ K ilung DBS

e

0 —

0.01 0.10 1.00 10.00
Korndurchmesser, d (mm)

\

el b b b b bona by baaa aay

Massenanteile der Koerner < d in (%)

Bild 3: Kornverteilungskurven von Leighton Buzzard und Dogs Bay Sand.
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In der Vergangenheit wurden Zentrifugenversuche zur Modellierung von
grobkéringen Béden hauptséchlich auf Grund méglicher Skalierungseffekte des
Korndurchmessers in Frage gestellt [26]. Ovesen [20] kam in seiner Untersuchung
zu dem Schluss, dass Skalierungseffekte vernachlassigbar sind, wenn das
Verhéltnis von mittlerem Korndurchmesser zu Pfahldurchmesser mehr als 30
betragt. Fur die vorliegende Studie wurde ein Verhéltnis von 75 gewahlt, um
Skalierungseffekte zu minimieren [9].

4. VERSUCHSDURCHFUHRUNG

Insgesamt wurden 23 Versuche durchgefiihrt, 10 in Proben aus LBS und 13 in DBS.
Durch Variation der Lagerungsdichte und der Beschleunigung konnte eine groRe
Bandbreite von Feldversuchen modelliet werden. Die ausgewahiten
Beschleunigungsfaktoren und die skalieten Abmessungen der entsprechenden
Pototyppfahle sind in Tabelle 3 dargestellt. Weitere Skalierungsfaktoren fir

Zentrifugenversuche finden sich in [25].

Beschleunigung Pfahldurchmesser  Pfahllénge

Neg [m] [m]

l.g 0.016 0.35
50.g 0.8 17.5
100.g 1.6 35.0
200:g V) 70.0

Tabelle 3:  Skalierung der Pfahlgeometrie fiir die Zentrifugenversuche.

Samtliche Versuche wurden an Proben aus trockenem Sand durchgefiihrt. Der Sand
wurde fur die lockeren Proben eingerieselt und anschlielend fir dichte Proben durch
Vibration verdichtet. Die Zentrifuge wurde dann auf die gewtinschte Beschleunigung
gebracht und der Pfahl mit konstanter Geschwindigkeit (zwischen 0,1 und 0,5 mm/s)
eingepresst. Nahere Einzelheiten zur Versuchsdurchfiihrung finden sich in [17, 18].

Nachfolgend wird eine Auswahl charakteristischer Versuche vorgestellt, deren

Konfiguration in Tabelle 4 zusammengefasst ist. Iy bezeichnet die bezogene
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Lagerungsdichte bei 1-g vor Beginn des Experiments und /s, die bezogene
Lagerungsdichte nach Erreichen des Ziel g-level. Z, bezeichnet die Einbindetiefe des
Modellpfahles im PrototypmaRstab. Die Werte von gy, Ng und gs 2y beziehen sich auf
die genannte Einbindetiefe zp.

Test Pfahl N-g lgq /g2 Zp [e]8 Nq Os.av G'rav 8

Nr. [%] [m] [MPa] [kPa] [kPa] [
CLBS-14 4 50g 714 18 5.0 22 21 . 106 11
CLBS-16 4 100g 11/22 35 9.4 20 49 229 12
CLBS-19 3 100g 6/18 34 8.9 20 38 115 18
CLBS-18 4 200g 8/23 70 17.0 18 104 390 15
CLBS-17 4 100g 56/57 36 15.56 31 69 250 15
CDBS-5 4 50g 8/19 18 4.4 26 14 79 10
CDBS-7 4 100g 6/24 34 6.1 19 18 104 10
CDBS-11 3 200g 11/33 65 8.8 13 34 100 19
CDBS-10 4 200g 50/66 69 10.2 14 35 106 17
CDBS-4 4 200g 65/73 69 11.0 15 24 175 8

Tabelle 4:  Ergebnisse typischer Zentrifugenversuche an Leighton Buzzard und

Dogs Bay Sand.

5. Versuchsergebnisse

Im folgenden wird Uberwiegend auf die Versuchsergebnisse der Quarzsande
eingegangen, da diese fur die Baupraxis in Europa von gréRerer Bedeutung sind.
Die gemessenen Werte werden mit den Angaben in géngigen Normen und
Richtlinien verglichen, Abweichungen werden hervorgehoben und erértert. Der
Einfluss der Kornfestigkeit (Vergleich LBS zu DBS) auf das Tragverhalten der Pfahle
wird exemplarisch fiir den Spitzendruck dargestellt.

51 Kompression und Kornbruch

Die Kompression der Bodenproben wahrend des Beschleunigens der Zentrifuge
entspricht der Differenz von /4y und /s in Tabelle 4. Wahrend das
Kompressionsverhalten beider Sande bis zu einer Beschleunigung von 100-g &hnlich

ist, nimmt die Kompression in DBS bei 200-g Uberproportional zu. Die mittlere
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Spannung in Test CDBS-7 betrédgt 100 kPa und in Test CDBS-11 entsprechend
200 kPa. Die Ursache fir die hohere Kompressibilitat von DBS ist der einsetzende
Kornbruch [5/17], der bei mittleren Driicken gréRer als 100 kPa durch die geringere
Kornfestigkeit bedingt ist. Kornbruch in eng gestuften Quarzsanden ftritt
demgegenuber erst bei Driicken tiber 1000 kPa auf [5/17].

Der Effekt des einsetzenden Kornbruchs ist auch in Bild4 und Bild 5 ersichtlich. Bis
zu einer Tiefe von ca. 5m nimmt der Pfahlspitzendruck in beiden Sanden
kontinuierlich zu und erreicht vergleichbare Werte. Wahrend der Pfahlspitzendruck
im LBS fur gréBere Tiefen mit &hnlicher Rate weiter ansteigt, kommt es in DBS bei
ca. 10 m zu einem klaren Bruch. Der Anstieg fur groRere Tiefen ist fur DBS
wesentlich geringer. Es kann festgestellt werden, dass der einsetzende Kornbruch
bei Granulaten geringer Kornfestigkeit, wie dem DBS, das Tragverhalten von
Rammpfahlen stark beeintréchtigt. Die Setzungen kénnen bei verhéltnismaRig

kleiner Erh6hung der Belastung stark zunehmen.

5.2  Pfahlfusstragfahigkeit

In Bild 4 und Bild 5 ist die Verteilung des Pfahlspitzendrucks wahrend der Installation
des Pfahles im PrototypmaRstab dargestellt. Der Pfahlspitzendruck in Test CLBS-18
ist um mehr als 90% hoéher als in Test CDBS-11, obwohl die bezogene
Lagerungsdichte um 10% geringer ist. Dies macht deutlich, dass die bezogene
Lagerungsdichte nicht geeignet ist, um die Tragfahigkeit von Pféhlen in diesen
Sanden zu beschreiben. Dies ist vorrangig darauf zurtickzufiihren, dass der Einfluss
des mittleren Druckes auf das Materialverhalten nicht in die Definition der bezogene

Lagerungsdichte eingeht [6].

Ein weiterer interessanter Aspekt der aus Bild 4 und Bild 5 abzulesen ist, ist der
Anstieg des Pfahlspitzendrucks mit zunehmender bezogener Lagerungsdichte bzw.
mit abnehmender Porenzahl. Proben aus dicht gelagerten Quarzsanden verhalten
sich bei Schwerbeanspruchung dilatant und besitzen eine deutlich hohere
Anfangssteifigkeit * [5]. Dies flhrt erfahrungsgemal zu einer entsprechenden
Zunahme des Pfahlwiderstandes [27] und ist fur Tests CLBS-19 und CLBS-17 zu
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beobachten. Der Pfahlwiderstand nimmt um ca. 75% zu. Im Gegensatz dazu steigt
der Pfahlwiderstand in DBS zwischen Test CDBS-11 und CDBS-4 in vergleichbarer
Tiefe um lediglich um 20% an, obwohl die bezogene Lagerungsdichte in CDBS-4 um
16% hoher ist als in CLBS-17 (siehe auch Tabelle 4). Es kann erneut gefolgert
werden, dass zwischen bezogener Lagerungsdichte und Pfahlspitzendruck fir beide

Sande kein gultiger Zusammenhang besteht.
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Bild 4: Pfahlspitzendruck bei Installation des Pfahles in Leighton Buzzard
Sand im Vergleich zu Grenzwerten in DIN 1054-100 und API.

Die gemessenen Spitzdruckspannungen in Quarzsand (Bild 4) liegen fur geringe
Einbindetiefen des PfahlfuRes im Bereich der in DIN 1054-100 angegebenen
Grenzwerte fur mitteldicht gelagerte Sande. Dies verdeutlicht, dass die
Zentrifugenmodeltechnik durchaus geeignet ist Prototypbedingungen
wirklichkeitsgerecht abzubilden. Vorraussetzung ist jedoch, dass beim Entwurf des

Versuchsaufbaus bestimmte Randbedingungen eingehalten werden [11]

Die Qualitat der Messdaten wird aus dem Vergleich der Spitzenwiderstdnde von
CLBS-16 und CLBS-19 in Tabelle 4 deutlich. Obwohl zwei unterschiedliche

Modelpfédhle verwendet wurden sind die gemessenen Widerstinde unter
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Berticksichtigung der Porenzahl praktisch identisch. Gleiches gilt unter
Berlicksichtigung der Porenzahlen auch fur Tests CLBS-10 und CLBS-11.
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Bild 5: Pfahlspitzendruck bei Installation des Pfahles in Dogs Bay Sand.

Im Vergleich zu den in API-RP2A (Tabelle 1) angegebene Grenzwerten sind die
gemessenen Nq-Werte (Tabelle 4) bei maximaler Penetration fir LBS um ca. 50-
70% hoher. Die Eindringkurven (Bild 4) zeigen zudem keine Tendenz zu einem
bestimmten Grenzwert (limit qp). Mit zunehmender Tiefe nimmt der Pfahlspitzendruck
weniger stark zu. Dies ist auf die Unterdriickung der Dilatanz mit zunehmendem
Druck zurtickzufuhren und deckt sich mit experimentellen Ergebnissen [5] und
theoretischen Uberlegungen [21]. Die Anwendung der Grenzwerte in Tabelle 1 auf
den Pfahlspitzendruck fiihrt bei Quarzsanden und tberraschender Weise auch fiir
den hier untersuchten locker gelagerten Karbonatsand zu einer sehr konservativen
Bemessung. Zudem ist interessant zu beobachten, dass die Ngq-Werte in den
lockeren Proben bei vergleichbarer Porenzahl mit zunehmender Tiefe abnehmen.
Diese Tendenz ist in DBS sogar noch starker und wird in den derzeit gebrauchlichen
Berechnungsverfahren z.B. API-RP2A, nicht beriicksichtigt.
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5.3 Radialspannngen

Das Besondere an der vorliegenden Versuchsreihe stellen die Messungen der
Radialspannungen bei Installation des Pfahles dar, die hier erstmals bei
Zentrifugenversuchen durchgefiihrt wurden.

In Bild 6 ist die Verteilung der Radialspannungen fir Test CLBS-18 fur drei
Momentaufnahmen wahrend der Pfahlinstallation dargestellt. Die Datenpunkte
stellen die Position des Messgebers und den Betrag der Radialspannung dar.
Deutlich zu erkennen ist die glockenférmige Verteilung der Radialspannungen. Eine
solche Verteilung, allerdings der Mantelreibung, wurde auch von [27] beobachtet.
Besonders bei sehr langen Pfahlen, wie sie im Off-Shore Bereich Verwendung
finden, ist die Frage nach der Verteilung der Radialspannung und in der Folge der
Mantelreibung von Interesse. Die Verfahren von [12,21] gehen von einem Maximum
fur die Mantelreibung am PfahlfuR und einer exponentiellen Reduktion entlang des
Pfahlschaftes aus. Eine solche Verteilung wird von den vorliegenden Messdaten
nicht bestatigt. Die gemessenen Radialspannungen liegen deutlich Gber dem Ko—

Zustand.
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Bild 6: Radialspannungen bei Installation des Pfahles in Leighton Buzzard Sand.
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Ebenfalls in Bild 6 dargestellt sind die der Bemessung nach DIN 1054-100 und API-
RP2A zu Grunde liegenden mittleren Radialspannungen. Diese sind im Vergleich zu
den mittleren Radialspannung fiir Test CLBS-18 bei maximaler Penetration von
390 kPa (Tabelle 4) wesentlich geringer. Dazu tragen insbesondere die maximalen
Grenzwerte im Bereich unzureichender Messdaten bei [3,19]. Dies fiuhrt bei
Pfahlbemessungen im Off-Shore Bereich zu sehr konservativen L&sungen.
Allerdings ist zu erwahnen, dass der verwendete Modellpfahl nicht dieselbe
Steifigkeit besitzt, wie ein typischer Off-Shore Pfahl. Fir letzteren werden gewéhnlich
Stahlrohre verwendet. Hierdurch kann es besonders bei Zugpfahlen zu einer

Reduktion der Radialspannungen kommen [3].

Die Schwierigkeit der direkten Spannungsmessung in granularen Medien macht der
Vergleich der Messwerte der durchschnittlichen Radialspannungen von Test CLBS-
16 und CLBS-19, sowie CDBS-10 und CDBS-11 in Tabelle 4 deutlich. Bei
vergleichbarer Porenzahl liegen die Werte fiir Pfahl Nr. 3 nur ca. 50 % der Werte von
Pfahl Nr. 4. Dies ist tiberwiegend auf die Bauart der Messgeber zurtickzufiihren, die
teilweise ein nichtlineares Verhalten aufweisen. Hinzu kommen noch Toleranzen bei
der Herstellung. Auffallend ist, dass die Mantelreibung zwischen CLBS16 und CLBS-
19 weniger stark schwankt. Dies st ein |Indiz dafur, dass die
Radialspannungsmessung mit einer gréBeren Unsicherheit behaftet ist.

5.4 Pfahimantelreibung

Analog zum Pfahlspitzendruck ist in Bild 7 die Entwicklung der durchschnittlichen
Mantelreibungsspannung wahren der Installation des Pfahles im Quarzsand
dargestellt. Hierbei handelt es sich um die Messwerte aus der Differenz zwischen
Gesamtwiderstand und FuBwiderstand. Auf die Messwerte der lokalen Messgeber
kann hier nicht eingegangen werden, sie sind jedoch in [17] dokumentiert.

Entgegen den Annahmen in API-RP2A und DIN 1054-100 strebt die
durchschnittliche Mantelreibung in Bild 7 keinem Gegensatz zu. Interessant ist, dass
die gemessene Mantelreibung, trotz der héheren Radialspannungen die am Pfahl

gemessen wurden, deutlich unter den Werten der Bemessungsregelwerke liegt. Die
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Ursache hierfir liegt in den unterschiedlichen Charakteristika der Trennflachen und
des Bodens zwischen Modell und Prototyp. Hierauf wird im nachsten Abschnitt ndher
eingegangen.

0 = sl
10 | —i
API, Id =25% /API, Id =50%
20 \ Ny
30
A

9]
o

—=-CLBS-14-50g-1d =14%
——CLBS-19-100g-Id = 18%
-o- CLBS-18-200g-Id = 23% \
—CLBS-17-100g-d = 57%

——DIN 1054-100, Id = 30 %
-+ DIN 1054-100, Id = 30 %

)]
o
1
I

]

Einbindetiefe des Pfahles, z, [m]
D
o

o]
o

0 0,02 0,04 0,06 0,08 0,1 0,12
Durchschnittliche Pfahimantelreibung, qs », [MPa]

Bild 7: Durchschnittliche Pfahimantelreibung bei Installation des Pfahles in Leighton
Buzzard Sand im Vergleich zu Grenzwerten in DIN 1054-100 und API.

5.5 Reibungswinkel an der Grenzfliche Pfahl-Boden

Die Verwendung von lokalen Mantelreibungs- und Radialspanungsmessgebern
erlaubt die Bestimmung des mobilisierten Reibungswinkels an der Grenzflache
zwischen Pfahl und Boden (Gleichung 3). Die ermittelten Werte bei maximaler
Penetration sind in Tabelle 4 angegeben, die Verteilung beim Einbringen des Pfahles
ist in Bild 8 dargestellt.

Bei Betrachtung von Tabelle 4 fallt auf, dass die Reibungswinkel fur beide Sande
sehr ahnlich sind obwohl ihr kritischer Reibungswinkel sehr unterschiedlich ist
(Tabelle 2). Der Grenzflachenreibungswinkel liegt bei ca. 30% des kritische
Reibungswinkel des Bodens. Verglichen mit Werte aus der Literatur [8,12] fur
typische Stahlrohrpfahle ist dies sehr wenig. Hier wird in der Regel von 50 - 100%
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des kritischen Reibungswinkels ausgegangen. Zudem ist bei den gemessenen
Reibungswinkel eine gewisse Streuung festzustellen. Beide Phinomene wurden
deshalb néher untersucht.

0
ettt
10 P e
. <
30 l Bandbreite von Reibungswinkel aus
40 Feldversuchen Jardine et al. (1992)
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mobilisierter Reibungswinkel [Grad]

Bild 8: Mobilisierter Reibungswinkel bei Installation des Pfahls in Leighton
Buzzard Sand.

In Studien zum Verhalten von Trennflachen [9,16] wurde gezeigt, dass der
mobilisierte Reibungswinkel von der normalisierten Rauhigkeit R, der Oberflache

abhangt.

R, = —mex [4]

Rmax beschreibt hier die maximale Distanz zwischen Tal und Grat in einem
Messprofil, dso den mittleren Korndurchmesser des Bodens. Fiir den Modellpfahl und
die gewahlten Sande liegt R, bei 0.05, fir typische Stahlpféhle bei Sanden in der
Nordsee [8,12] zwischen 0,05 und 1. Aus [9] wird deutlich, dass sich bei Werten von
R, zwischen 0,05 und 0,1 der Reibungswinkel fast verdoppelt und fir gréRere R,

dann nahezu konstant bleibt. Fir die Bestimmung der Mantelreibung ist es deshalb
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von groBer Bedeutung, die Rauhigkeit der Pfahloberfliche mit dem
Korndurchmesser des abstehenden Bodens in Verbindung zu bringen [12].

Eine Streuung der Reibungswinkel in der am Modellpfahl gemessenen
GroRenordnung wurden auch bei Ringscherversuchen unter vergleichbaren
Bedingungen gemessen [3a,17]. Da bei Zentrifugenversuchen zur Vermeidung von
Skalierungseffekten Granulate mit geringen Korndurchmessern und zudem relativ
glatte Oberflachen verwendet werden, befindet man sich im sehr labilen Bereich des
Grenzflachenverhaltens [9]. Kleinste Anderungen z.B. Kornbruch oder zunehmende
Rauhigkeit kénnen die Reibungswinkel und dadurch die Mantelreibung stark
verandern. Bei Prototyppfahlen ist dies auf grund der raueren Mantelflache weniger

problematisch.

5.5 Entwicklung eines neuen Verfahrens zur Bemessung von Rammpfihlen

Die bisherigen Ausfiihrungen habe gezeigt, dass die bezogenen Lagerungsdichte
nicht als ZustandsgroRe fiir die Beurteilung der Tragféhigkeit von Rammpfahlen in
Sanden unterschiedlicher Mineralogie geeignet ist. Dies ist in Bild 9 verdeutlicht.
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bezogene Lagerungsdichte, Id [%]

Bild 9: Pfahlwiderstandsbeiwerte bei Installation des Pfahles in
Leighton Buzzard Sand.
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Hier sind die aus Bild 4 nach Gleichung (2) ermittelten Widerstandsbeiwerte in
Abhéngigkeit von der bezogenen Lagerungsdichte fir Leighton Buzzard Sand
dargestellt. Die bezogene Lagerungsdichte basiert auf der Porenzahl vor Einbringen
des Pfahles. Die Werte sind anfangs bei geringer Einbindetiefe sehr hoch und
nehmen dann mit zunehmender Einbindetiefe ab. Es ist zu erkennen, dass
grundsatzlich kein Zusammenhang zwischen Widerstandsbeiwert und bezogener
Lagerungsdichte besteht. Beim Karbonatsand kommt hinzu, dass fur vergleichbare
bezogene Lagerungsdichten die Widerstandsbeiwerte nur 50% des Quarzsandes

erreichen.

Im Rahmen des Forschungsprogramms an der City University wurde deshalb unter
Verwendung der hier vorgestellten Messdaten ein neues Bemessungsverfahren fur
Rammpfahle entwickelt, das fur Sande unterschiedlicher Mineralogie angewendet
werden kann. Wird in Bild9, die bezogenen Lagerungsdichte durch einen
druckabhéngigen Zustandsparameter, Rs ersetzt, der als Druckdifferenz zwischen
dem in situ Zustand des Bodens vor Installation des Pfahles und dem kritischen

Zustand bei gleicher Porenzahl definiert ist [17], ergibt sich Bild 10.
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Bild 10: Pfahlwiderstandsbeiwerte in Abhangigkeit des Zustandsparameters Rs
bei Installation des Modellpfahles in Leighton Buzzard Sand.



-219-

Der Pfahlwiderstandsbeiwert ist eindeutig eine Funktion des Zustandsparameters Rs
und nimmt zunehmender Annadherung an den kritischen Zustand des Bodens
(Rs=1) ab. Vergleichbare Zusammenh&nge wurden auch fir den Karbonatsand
sowie fur die Mantelreibung in beiden Sanden gefunden. Dartber wird in einer
getrennten Verdéffentlichung berichtet werden.

6. SCHLURFOLGERUNGEN

Die vorgestelllen Messergebnisse von Zentrifugenversuchen an einem
instrumentierten Modellpfahl haben gezeigt, dass fur Rammpféhle in grobkérnigen
Bdden, entgegen den Annahmen in den derzeitigen Bemessungsverfahren,
zwischen Pfahlspitzendruck, Mantelreibung und der bezogenen Lagerungsdichte
kein Zusammenhang besteht. Sowohl Spitzendruck als auch Mantelreibung nahmen
im Quarzsand bis zu Tiefe von 70 m kontinuierlich zu. Grenzwerte analog zu [1,2]
wurden nicht bestatigt und filhren zu sehr konservativen Bemessungen. Sie stehen
dartiber hinaus im Widerspruch zu Erkenntnissen neuerer Forschungsarbeiten an
Rammpfahlen [12,21].

Wahrend der Installation des Pfahles wurden die auf den Pfahl wirkenden
Radialspannungen gemessen. Der Maximalwert trat bei ca. 7 Pfahldurchmessern
oberhalb des PfahlfuRes auf und nahm dann kontinuierlich bis zur
Gelandeoberflache ab. Dies deckt sich mit Messergebnissen von [27]. Die in
neueren Bemessungsverfahren getroffene Annahme eines Maximums der
Radialspannungen am Pfahlfuf3 [12,21] wurde nicht bestatigt.

Die Rauhigkeit der Pfahimantelflache im Verhaltnis zum mittleren Korndurchmesser
des Bodens bestimmt den mobilisierbaren Reibungswinkel. Das Trennflachensystem
reagiert sehr empfindlich. Zum Beispiel kann sich der Reibungswinkel und somit die
Mantelreibung bei gleicher Rauhigkeit und einer Veranderung des mittleren
Korndurchmessers von z.B. 0,1 auf 1 mm um bis zu 50% reduzieren. Dies muss bei

der Bemessung von Pféahlen beriicksichtigt werden.
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Basierend auf den vorgestellten Messdaten und den Arbeiten von Coop & Lee [5]
und Jovicic & Coop [14] wurde ein neues Bemessungsverfahren fur Rammpfahle
entwickelt, auf das hier nur kurz eingegangen werden konnte. Dabei wird der
Einfluss des insitu Spannungszustandes und der Porenzahl auf die Pfahl-
tragfahigkeit beriicksichtigt. Dies wird in Zukunft dazu beitragen, die derzeit bei der

Bemessung von Rammpfahlgriindungen vorhandenen Risiken zu reduzieren.

Literaturverzeichnis

[1]1 APl RP2A (1991): Recommended Practice for Planning, Designing and Constructing
Fixed Offshore Platforms, 19th ed., Washington: American Petroleum Institute.

[2] DIN 1054-100 (1996) Sicherheitsnachweise im Erd und Grundbau, Vornorm.
Normenausschuss Bauwesen (NABau) im DIN Deutschen Institut fur Normung e.V.

[3] Bond, A.J., Hight, D.W. and Jardine, R.J. (1997). Design of piles in sand in the UK sector
of the North Sea. Report OTH-94-457, prepared by GCG for the Health and Safety
Executive. London.

[3a] Cavalieri, A. (2000). The interace friction behaviour of sands. MEng. Dissertation,
University of Trento, ltlay.

[4] Coop, M.R. (1990). The mechanics of uncemented carbonate sands. Geotechnique, Vol.
40, No. 4, pp. 607-626.

[5] Coop, M.R., and Lee, |.K. (1993). The Behaviour of Granular Soils at Elevated Stresses,
Proc. of the Wroth Memorial Symposium, Thomas Telford, pp. 186-198.

[6] Cudmani, R. (1996). Anwendung der Hypoplastizitit zur Interpretation von
Drucksondierwiderstanden in nichtbindigen Béden. Geotechnik, 1996/4, pp. 266-273.

[7] Evans, K.M. (1987). A model study of the end bearing capacity of piles in layered
carbonate soils. PhD Thesis, Oxford University.

[8] Fleming, W.G.K., Weltman, A.J., Randolph, M.F. and Elson, W.K. (1992). Piling
Engineering. 2nd edition, Blackie and Son Ltd. London.

[9] Garnier, J. and Konig, D (1998). Scale effects in piles and nails loading tests in sand.
Centrifuge 98, Balkema, Rotterdam, pp. 205-216.

[10] Golitghtly, C.R. and Hyde, A.F.L. (1988). Some fundamenal propertxes of carbonate
soils. Proc. Int. Conf. Calcareous Sediments, Perth, Vol. 1, pp. 118-132.

[11] Gui, M.W., Bolton. M.D., Garnier, J., Corte, J.F., Bagge, G., Laue, J and Remzi, R.
(1998). Guidelines for cone penetration tests in sand. Centrifuge 98, Balkema,
Rotterdam, pp. 155-160.

[12] Jardine, R.J. and Chow, F. C. (1996). New Design Methods for Offshore Piles.
Publication MTD 96/103 of the Marine Technology Directorate Ltd, London.

[13] Jardine, R.J., Lehane, B.M. and Everton, S.J. (1993). Friction coefficients for piles in
sands and silts. Vol. 28: Offshore Site Investigation and Foundation Behaviour,
Society

[14] Jovicic, V. and Coop, M.R. (1997). Stiffness of coarse grained soils at small strains.
Geotechnique 47, No. 3, pp. 545-561.

[15] King R. and Lodge, M., (1988). North-West shelf development - foundation engineering
challenge. Proc. Int . Conf. Calcareous Sediments, Perth, Vol.2, pp. 333-342.

[16] Kishida, H. and Uesugi, M. (1987). Tests of the interface between sand and steel in the
simple shear apparatus. Geotechnique, 37, No. 1, pp.45-52.



—-221 -

[17] Klotz, U. (2000). The influence of state on the capacity of driven piles in sand. PhD
Thesis, City University London.

[18] Klotz, U., Coop, M.R. und Taylor, R.N. (2000). Zum Tragverhalten von Rammpféhlen.
Tagungsband der 26. Baugrundtagung, Hannover.

[19] Meyerhof, G.G. (1976). The Eleventh Terzaghi Lecture, Journal of Geot. Eng., ASCE,
Vol. 102, GT3, pp. 197-227.

[20] Ovesen, N.K. (1979). Discussion on "The use of physical models in design". Proc. of the
7th ECSMFE, Brighton, Vol. 4, pp. 310-323.

[21] Randolph, M.F., Dolwin, J. and Beck, R. (1994). Design of Piles in Sand. Geotechmque
Vol. 44, No.3, pp.427-448.

[22] Roscoe, K.H., Schofield, A.N. and Wroth, C.P. (1958). On the yleldmg of soils.
Geotechmque 8, No.1, pp. 22-52.

[23] Schofield, A.N. and Taylor, R.N. (1988). Development of standard geotechnical
centrifuge operations. Centrifuge 88, pp. 29 - 32.

[24] Stroud, M.A. (1971). Sand at low stress levels in the S.S.A. PhD thesis, Cambridge
University.

[25] Taylor, R.N. (1995). Geotechnical centrifuge technology. R.N.Taylor editor, Blackie
Academic & Professional.

[26] Vardoulakis, | and Sulem, J. (1995). Bifurcation analysis in geomechanics, Blackie
Academic & Professional.

[27] Vesic, A.S. (1970). Tests on instumented piles, Ogeechee River site, J. Soil. Mech. Fdn.
Engng. Div. ASCE 96, SM2, pp. 561-584



=922~



[l CentrumPfahle ...

Pfahlgriindungen

Wir sind Ihr bundesweiter Partner fir die Beratung, * Fertigteilpfahle
Planung und Ausfiihrung von Tiefgriindungen. e [njektionspfahle
® Energiepfahle

Finf gute Griinde, mit uns zu arbeiten: e Minipfshle
e Jahrzehntelang Erfahrung. e Typengepriifte
e Schnelles und wirtschaft- Querschnitte.

lisches Arbeiten. e Qualitatskontrolle vor,
e Herstellung, Lieferung und wahrend und nach

Einbau in einer Hand. dem Einbau.
Hauptsitz Hamburg Niederlassung Oberhausen Niederlassung Karlsruhe
F.-Ebert-Damm 111 Eimersweg 34 HauptstraBe 33
D-22 047 Hamburg _ ‘D-46 147 Oberhausen D-76 344 Eggenstein
Telefon 040.696 72-0 Telefon 0208.62 93 763 ~ Telefon 0721.78 18 692
Telefax 040.696 72-222 Telefax 0208.62 93 764 Telefax 0721.78 18 693

CentrumPfiahle GmbH




—224 -



—~225 —

BEMESSUNGSKONZEPT FUR ZUGPFAHLE UND
ZUGPFAHLGRUPPEN

Jurgen Quarg-Vonscheidt, Bernhard Walz

1. EINFUHRUNG UND UBERBLICK

Fur die Ermittlung des Herausziehwiderstandes von Zugpféhlen sind nach den gulti-
gen Regelungen und Vorschriften Probebelastungen durchzufiihren, deren Ergeb-
nisse ebenfalls fur die Bemessung von Zugpfahlgruppen herangezogen werden. Die
Verwendung von erdstatischen Berechnungsansétzen wird in der DIN 1054 explizit
ausgeschlossen.

Die gegenseitige Beeinflussung der Zugpféhle innerhalb einer Gruppe wird indirekt
Uiber einen zweifachen Nachweis, namlich dem der Auftriebssicherheit des gesamten
von der Gruppe eingeschlossenen Bodenkorpers und dem Nachweis der Grenz-
mantelreibung des einzelnen Pfahles, berlicksichtigt.

Dieser zweifache Nachweis der DIN beruht auf zwei unterschiedlichen Auffassun-
gen Uber das Tragverhalten der Zugpfahle. Beim Nachweis der Auftriebssicherheit
des eingeschlossenen Bodenkdrpers wird von einer Wechselwirkung zwischen Pfahi
und Boden ausgegangen, die zu einer Verspannung des Erdkérpers zwischen den
Pfahlen fihrt. Fur die Reichweite der Verspannung wird nur der Grenzwert der voll-
standigen Mobilisierung des Eigengewichtes des gesamten von der Pfahlgruppe ein-
geschlossenen Bodenbereiches angegeben. Quantitative Aussagen uber die fiur eine
vollstandige Mobilisierung erforderliche Pfahlanzahl, bzw. tiber den maximal magli-
chen Pfahlabstand werden nicht gemacht. Beim Nachweis des Einzelpfahles wird
der Herausziehwiderstand tUber Grenzschubspannungen an der Pfahimantelflache
beschrieben.

Dieses insgesamt nicht befriedigende zweiteilige Konzept wurde auf der Grundlage
einer erweiterten Modellvorstellung zum Tragverhalten von Zugpféhlen modifiziert.
Die Modellvorstellung beruht auf der Hypothese, daR die vertikalen Hauptspannun-
gen aus Bodeneigengewicht im Bereich um einen Pfahl auf die Pfahlmantelflache

umgelenkt werden, wenn tber den Pfahl Zugkrafte eingeleitet werden.
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Rechnerisch werden die Hauptspannungen im Boden mit Hilfe des Modells ineinan-
dergeschachtelter Schalentragwerke beschrieben. Hierzu wird der Bodenbereich um
den Pfahl in konzentrische Schalen eingeteilt, die sich in einem Membrandruck-
spannungszustand befinden.

Die radialen Spannungen im Bodenbereich um einen Zugpfahl werden wesentlich
von Verspannungseffekten bestimmt, wie sie bereits WERNICK (1978) beschrieben
hat. Diese Verspannungen sind auf eine Behinderung der dilatorischen Aufweitung
des rolligen Bodens in einer dinnen, den Pfahl umschlieRenden Mantelzone zur{ick-
zuftihren. Die GréRe der radialen Spannung ist abhéngig von der Oberflachenrau-
higkeit des Pfahles bzw. dem mittleren Korndurchmesser des Bodens, vom Span-
nungsniveau im Boden und von der Pfahlldnge. Auerdem ist der Abstand eines be-
trachteten Bodenelementes von der Pfahlachse von Bedeutung, wodurch der Pfahl-
durchmesser als Parameter in die Berechnung eingeht.

Das Berechnungsmodell leistet zweierlei: Zunachst kann Uber eine umfangreichere
schalenstatische Berechnung, in der eine Grenzbedingung fiir die innere Tragféhig-
keit einer Bodenschale definiert wird, die Grenzzugkraft eines Einzelpfahles berech-
net werden. Zweitens kann mit der Kenntnis der wesentlichen Parameter fur die
Zugpfahltragfahigkeit - diese Parameter lassen sich aus dem Berechnungsmodell
erkennen - eine empirische Auswertung von Versuchsdaten sowohl aus Modellver-
suchen als auch aus Probebelastungen vorgenommen werden aus der ein Bemes-
sungsdiagramm fur die Grenztragfahigkeit von Zugpféhlen hergeleitet wird. Die gute
Ubereinstimmung der mit dem schalenstatischen Ansatz berechneten Grenzzug-
krafte mit den MeRwerten von Modell- und von GroRversuchen belegt die Richtigkeit

der Auswahl der Parameter.

2 BERECHNUNGSMODELL

2.1 Prinzipien des Berechnungsmodells

Im nachfolgend erlauterten Berechnungsmodell resultiert die Grenzzuglast eines
Pfahles aus der grotméglichen Spannungsumlagerung im beeinfluten Bodenbe-
reich. Ein Erreichen der Scherfestigkeit zwischen Pfahl und Boden wird nicht voraus-
gesetzt. Fur die mathematische Beschreibung des Tragverhaltens des Zugpfahl-

Bodensystems wird von der Vorstellung ineinandergeschachtelter Schalentragwerke
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aus nicht zugfestem, granularem Material ausgegangen. Das Prinzip der koaxialen
Rotationsschalen als Grundlage des Berechnungsmodells ist in Abbildung 1 veran-
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schaulicht.
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Bodenbereich in unmittelbarer Pfahlumgebung
a. im Ausgangszustand b. im Belastungszustand

Abbildung 1:  Schalentragwerke im Bereich um einen Zugpfahl

Nach dieser Vorstellung trégt der Boden im Ausgangszustand sein Eigengewicht
Uber diinne zylindrische Schalen ab, die ineinanderstehend den zunéchst unbela-
steten Pfahl umgeben und deren Vertikalauflager in groRer Tiefe angenommen wer-
den kann (Abbildung 1a).

Die Meridiandruckkraft in diesen Schalen betragt in der Tiefe z:

Ng=y-z-dx, ' 1)

worin dx die als klein anzunehmende Schalendicke ist.

Abweichend von den Voraussetzungen der allgemeinen Schalenstatik bestehen die
betrachteten Flachentragwerke - zun&chst sind dies vertikal stehende, diinnwandige
Zylinderschalen - aus granularem Material mit einer gewissen Scherfestigkeit infolge
Reibung. Zur Aufnahme und Weiterleitung der Meridiankraft n, muf das einzelne

Schalenelement sowohl durch eine Ringdruckkraft ng als auch durch radiale Druck-
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spannungen e, gestitzt werden. Ausgehend vom Gleichgewichtszustand entsteht
durch n, also ein Querdruck in tangentialer und radialer Richt'ung, der den radialen
Stutzspannungen in gleicher Gréfie entgegenwirkt.

Da die Zylinderschalen koaxial angeordnet sind, belastet die radiale Stlitzspannung
er; der inneren Schale (i) den inneren Rand der folgenden Schale (i+1) und wirkt dort
gleichzeitig als stitzende Radialspannung. Im Ausgangszustand des unbelasteten
Pfahles bleiben die radialen Spannungen im Halbraum mit zunehmender Entfernung
vom Pfahl unveréndert. In diesem Zustand entspricht der im Boden wirkende Erdru-
hedruck gerade dem von innen auf die Schale ausgetibten Druck, bzw. dem erfor-
derlichen Stitzdruck der von auf3en auf die Schale einwirkt (Gleichgewichtszustand
im Boden).

Wird der Pfahl nun durch eine Zugkraft belastet, werden die Eigengewichtsspannun-
gen des Bodens auf die Pfahloberflache umgelenkt, was im rechnerischen Modell
durch eine geometrische Umformung der Zylinderschalen in ineinanderliegende pa-
rabolische Rotationsschalen wiedergegeben wird. Die Auflagerkrafte der Parabel-
schalen am Pfahimantel halten der Pfahlzugkraft das Gleichgewicht. Fur die granula-
ren Elemente der Parabelschalen sind gréRere stiitzende Druckkréafte in radialer und
tangentialer Richtung erforderlich als fur die Elemente der Zylinderschalen, da aus
der Schalenkriimmumg zusétzliche Umlenkkréfte resultieren. Erhéhte Radialkrafte
im Bodenbereich um einen Zugpfahl wurden bereits von WERNICK (1978) nachge-
wiesen und auf die Behinderung der dilatanten Aufweitung des rolligen Bodens in
einer diinnen, den Pfahl umschlieBenden Mantelzone zurtickgefiihrt. Aus der Bedin-
gung des Gleichgewichtes der an einem Schalenelement angreifenden horizontalen
Krafte 1aRt sich aus der erhdhten Radialspannung auch eine Zunahme des Ring-
druckes herleiten, der die von der Schalenkrimmung verursachte Ringzugkraft tiber-
drtickt. Mit der Forderung, daf} bei der Umformung der Zylinderschalen in Parabel-
schalen die Ringdruckkraft in keinem Schalenelement unter den Ausgangswert ab-
fallen darf, 1aRt sich eine Gleichung zur Bestimmung der Geometrie der groflten Pa-
rabelschale, die ihr Eigengewicht auf den Pfahlmantel umlenkt, herleiten
(mobilisierter Bodenkdrper).

Aus dieser grundsatzlichen Uberlegung, namlich daf die Tragfahigkeit der Zugpfahle
auf der Mobilisierung des Eigengewichtes eines umgebenden Bodenkérpers beruht,
ergibt sich auch ein Ansatz fiir das Gruppenverhalten der Pfahle, wobei davon aus-
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gegangen wird, das ein Uberschneiden der mobilisierten Bodenkérper ursachlich fur
das verringerte Tragvermdgen eines einzelnen Pfahles innerhalb einer Gruppe ist.
Zur naheren Herleitung und Begriindung des Elementschalenansatzes siehe
QUARG-VONSCHEIDT (2000).

2.2 Vereinfachter Ansatz

Da die Auswertung des Elementschalenansatzes eine verhaltnismanig aufwendige
Berechnung erfordert, wird im folgenden ein Naherungsansatz vorgeschlégen, der es
ermoglicht, mit Hilfe eines einfachen Bemessungsdiagrammes bzw. einer hieraus
abgeleiteten Bemessungsgleichung die Grenzzugbelastung eines Pfahles und die
GroRe des mobilisierten Bodenkdrpers zu ermitteln.

In dem Diagramm (Abb. 2) werden die auf der Grundlage des Schalenmodells er-
mittelten Zusammenhéange grafisch dargestellt. Auf der Abzisse wird im logarithmi-
schen MaRstab der Wert Au aufgetragen, der als Quotient von Offnungsweite (A) der
groRten Parabelschale und radialer Verschiebung (uy) - hervorgerufen durch die di-
latante Aufweitung der diinnen , den Pfahl umschlieRenden Mantelzone - definiert

ist.
Ay =2 (Abzisse) (2)

Auf der Ordinate wird in linearem Mafstab der Wert Lu aufgetragen, der eine Funk-
tion des Verhaltniswertes von Pfahllange (L) zu radialer Verschiebung (u;) ist.

2
Lu =1—0.01-In[L—2J (Ordinate) (3)
u

r

Lu ist ein MaR fur den radialen Verspannungsdruck an der Mantelschale, der mit zu-
nehmender Offnungsweite A dieser Schale abnimmt. Fiir die GroRe u, wird bei
,Boden-Verbundpfahlen® der Korndurchmesser ds, des anstehenden Bodens und bei
,Boden-Kontaktpfahlen* die Rauheit d, der Mantelflache eingesetzt.
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Die Ergebnisse aller zur Verfligung stehenden Modell- und GroRversuche wurden

wie folgt ausgewertet: '

e Berechnung der Schalentffnungsweite A entsprechend dem schalenstatischen
Ansatz, indem die gemessene Grenzzugkraft gleich dem Eigengewicht des in der
Mantelschale eingeschlossenen Bodengewichtes gesetzt wird. Die Geometrie der
Schale wird durch eine Parabel 4. Grades beschrieben.

e Mit der bekannten GroRe u,= dsp bzw. u, = d, ergibt sich der Abzissenwert Au
gemaf Gleichung 2

e Mit u, und der bekannten Pfahllange L ergibt sich aus Gleichung 3 der Ordinaten-
wert

e Der sich ergebende Versuchspunkt wird in die Abbildung 2 eingetragen.

Die Versuchspunkte kénnen mit einer Funktion 3. Ordnung
Lu =1040-0,04839-(InAu) +0,00552-(In Au)2 -0,0003771-(In Au)® (4)

wiedergegeben werden. Diese Funktion kann als Bemessungsgleichung fir die
Grenzlast von einzeln stehenden Zugpfahlen gelten, fiir deren Auswertung nur die
Parameter Pfahllange L, Pfahldurchmesser d und die radiale Verschiebung u, erfor-
derlich sind. Mit diesen Angaben 1Rt sich die Offnungsweite der Mantelschale und
damit das Gewicht des durch den Pfahl aktivierten Bodenk&rpers bestimmen.

Fur die Schalenoffnungsweite gilt mit Gleichung (2):
A =Au-u, [m] (5)

Die Netto-Grenzzugbelastung ohne Pfahleigengewicht ergibt sich als Gewicht des
Rotationskérpers der Parabel 4. Grades zu

32 4 '
Vv =n.L.[A2-E+A-d-§] (m?) 6)

G =V bzw. =V (kN) @)
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Fir die Umkehrfunktion Au = f(Lu) kann keine einfache Darstellung angegeben wer-
den, so dal empfohlen wird, den gesuchten Wert Au durch das Auffinden der maR-
gebenden Nullstelle der Gleichung (4) fur den zugehdrigen Eingangswert Lu zu er-
mitteln. Alternativ hierzu ist in Abbildung 2 der Funktionsgraf Au = f(Lu) in Nomo-

grammform dargestellt.

0.92 | Lu = 1,040 —0,04839 -In Au + 0,00552 - (In Au)? — 0,0003771- (In Au)® ]
N L 4
Hettl
0.90 | Y Eorchert |
B (@] Fein 1
0.88 |- {V) 8ifggore o
0.86 | R Wemick |
- Lu=1-0,01- In( g af,?s 4
0.84 - ® gleétr;licola -
—_— erun: .
Lu 0.82 ’r_ ] Bochull"lng ]
L A d |
0.80 | : .
L ! i
0.78 |- L i i
L i i
L : A i
0.76 i : AU e v ]
v

0.74 | i Uy .
-. talsisbil L L b L] L 1 PRI PRI PP S N I L 1 TS I P 0 Y A A I ok 1 ]

2 3 45 102 2 3 45 103 2 3 45 104 2

Au

Abbildung 2:  Bemessungsdiagramm fiir Zugpféhle

3 BEMESSUNGSKONZEPT FUR SOHLVERANKERUNGEN

3.1 Bisheriges Bemessungskonzept

Die bedeutenste Anwendung ausgedehnter Zugpfahlgruppen im Bereich der Geo-
technik ist die Riickverankerung von Trogbauwerken unter Auftrieb. Ein aktuelles
Beispiel hierfir sind die Tunnel- und Bahnhofsbauwerke der Verkehrsanlagen im
zentralen Bereich Berlin (VZB-Vorhaben).

Eine Analyse des angewendete Bemessungskonzeptes haben bereits SAVIDIS et.al.
(1999) vorgenommen. Das von den Gutachtern und Planern des VZB-Vorhaben fir
die Bemessung der Zugpféhle vorgeschlagene Nachweisverfahren (BORCHERT et.
al., 1998) kann mit zwei Bemessungsgleichungen wiedergegeben werden:
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M+9§ZU 8) gM+QBr >U (9)

Uil 2 und i 73

mit Gg - Bodengewicht unter Auftrieb fiir das RastermaR (Differenz zum Pfahl-
eigengewicht wird vernachléssigt)
Guwss - Gewicht der Unterwasserbetonsohle (UWBS) fiir das Rastermal eines
Pfahles
U - Wasserdruckkraft auf die UWBS fiir das RastermaR
Qgr- Grenzzugkraft des Einzelpfahles ohne Beeinflussung durch Nachbar-

pfahle

hierbei waren folgende Sicherheiten 1 einzuhalten:
n1 = 1,10 fir das Gewicht der Griindungssohle
n2 = 1,25 fur das Bodengewicht zwischen den Zugpféhlen
ns = 2,00 fur dieGrenzzugkraft der Pféhle

Dieses Konzept entspricht im Prinzip dem zweifachen Nachweis gemaf DIN 1054
und EC 7, wobei fiir die VZB-Baugruben der Sicherheitsbeiwert fir das angehéngte
Bodengewicht mit n, = 1,25 - also geringer als n2 = 1,4 geman DIN 1054 - angesetzt
wurde. Letztgenanntes wurde in Verbindung mit Probebelastungen an Einzel- und
Gruppenpfahlen von den geotechnischen Beratern fir das VZB-Projekt empfohlen.

3.2 Kritik am bisherigen Bemessungskonzept

Bei der Bemessung der Auftriebssicherung der VZB-Baugruben wurde die Grenz-
zugkraft der Pfahle, die mit einem Sicherheitsfaktor von nz = 2,0 abzusichern ist,
nicht in Abhangigkeit vom Gruppeneffekt gesehen, was bereits GOLLUP/KLOBE
(1995) kritisierten. GOLLUP/KLOBE empfehlen, bei der Bemessung der Zugpfahle
eine pauschale Sicherheit von 12 = 2,0 fiir das Gewicht des aktivierten Bodenkérpers
anzusetzen. Nach Auffassung der Autoren ist jedoch zu beachten, dall im Fall der
Uberschneidung der EinfluBbereiche mehrerer Pfahle sich der vorangehend er-
wahnte Verspannungseffekt infolge Dilatation in der Pfahlgruppe intensiviert und so
das Zusammenwirken von Pfahlgruppe und Boden als ,angehangter Bodenkdrper”

sichergestellt wird. Ausgehend von dieser Uberlegung scheint eine ErméaRigung des
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Sicherheitsbeiwertes zumindest bei geringen Pfahlabstanden sinnvoll. Bei anwach-
sendem RastermaR wird die Verspannung aber zumindest in der Mitte zwischen den
Zugpfahlen fraglich. In Gleichung (8) wird dieser EinfluR des Pfahlabstandes auf eine
geringfiigige Anderung der Geometrie des von den Pfahlen aktivierten Bodenkérpers
gemal Abb. 3 (Ausbildung einer Bodenpyramide vom Ende des Zugpfahles ausge-
hend) beschrankt.

¢ ¢

Abbildung3:  Geometrie des dem Gruppenpfahl zugeordnete Bodenvolumens

Ein weitergehender Zusammenhang zwischen der Belastbarkeit der Pfahle und ih-
rem Achsabstand wird nicht berticksichtigt, so da die Kritik von Gollup/Klobe in die-
ser Hinsicht gerechtfertigt erscheint. Ein Grenzabstand fiir den Gruppeneffekt ergibt
sich nur indirekt durch den parallel zu fiihrenden zweiten Nachweis (Gleichung 9).
Mit dem bisherigen Bemessungskonzept ist demnach eine Ermittlung der erforderli-
chen Pfahllange, nicht aber eine Optimierung hinsichtlich der Pfahlanordnung im
Sinne eines gleitenden Uberganges vom Nachweis nach Gleichung 8 zu dem Ein-
zelpfahlnachweis nach Gleichung 9 mdglich.

3.3 Vorschlag eines modifizierten Bemessungskonzeptes

Aufbauend auf dem vorgeschlagenen Berechnungsansatz fiir die Grenzzugkraft des
Einzelpfahles wird ein Bemessungskonzept fir Zugpfahlgruppen mit variablen Si-
cherheitsbeiwerten zur Diskussion gestellt. Die Ausgangswerte fir die einzuhalten-
den Sicherheiten werden entsprechend den Festlegungen und Erfahrungen bei der
Bemessung der VZB-Baugruben gewahlt:

e Sicherheitsbeiwert hinsichtlicht der Auftriebssicherheit des von den Zugpfahlen
aktivierten Bodenkdrpers na = 1, 25

e Sicherheitsbeiwert hinsichtlich der Einzelpfahltragfahigkeit nep = 2,0
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Nach den Vorgaben der DIN 1054 bzw. des EC 7 erfolgt wie bisher ein Nachweis der
Auftriebssicherheit des aktivierten Bodenvolumens bei einem Sicherheitsniveau von
na = 1,25. Zusatzlich wird die Tragfahigkeit des einzelnen Gruppenpfahles mit ei-
nem Sicherheitsbeiwert nachgewiesen, der linear mit dem Pfahlabstand von n = 1,25
ftir a = 0 (kein Achsabstand zwischen den Pfahlen) bis auf den Wert fur freistehende
Einzelpfahle nep = 2,0 fiir agren; = 2-A+d (mit d = Pfahldurchmesser und A = Off-
nungsweite der parabolischen Bodenschale) zunimmt. Der Grenzabstand fur die
Gruppenwirkung agen, sowie die Einzelpfahltragfahigkeit werden mit Hilfe des Be-
messungsdiagrammes (Abbildung 2) ermittelt. Grundlage fiir diesen Vorschlag bil-
den Zugversuche an Pfahlgruppen mit vier bzw. mit finf Einzelpféhlen, bei denen die
mittlere Tragféhigkeit der einzelnen Pfahlen mit dem Pfahlabstand linear anstieg bis
die Tragfahigkeit der einzeln stehenden Zugpféhle bei dem Abstand agsn, erreicht

wurde.

3.4 Bemessungsbeispiel

3.4.1 Angaben zum Bemessungsbeispiel

Das Nachweiskonzept wird am Beispiel des Gruppenversuches Los 1.4 Lehrter
Bahnhof in Berlin (BORCHERT et. al., 1998 ) erlautert. Die von den geotechnischen
Beratern empfohlenen Probebelastungen wurden an verschiedenen Standorten in
Berlin durchgefiihrt. Beispielhaft werden im folgenden die Einzelpfahl- und Gruppen-
pfahlversuche im Bereich von Baulos 1.4 (Lehrter Bahnhof/Berlin) betrachtet
(Abbildung 4).

E R E 200m . > ;
O ® O w’x >3a >53u !
® x T ‘“

(=
E - Eckpfanl o~ RO °®, OR

x

| - Innenpfahl —JF O O ® 3! { — vertikal
R - Rundpfum E R E 2 || ! horizonfol
_}_ULL,L Zugpfahl- ;
gruppe i = | Druckpfahl
- L U i —+
Abbildung 4 Anordnung der Gruppenpféhle bei den Probebelastungen Baulos
1.4 in Berlin (Borchert et. al., 1998)

Erddruckgeber
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Versuchsparameter

Pfahllange: L =115 [m]
Pfahldurchmesser d =0,25 [m]
Achsabstand der Gruppenpféahle a =2,50 [m]
Bodenwichte y =110 [kN/m3]
mittlerer Korndurchmeser dsp =04 [mm]
Reibungswinkel des Bodens ¢ =35 1

Tabelle 1:  Ergebnisse der Pfahlgruppenpriifung Los 1.4 in Berlin
(BORCHERT et. al., 1998)

VZB Profil Lange |1. Belastungszyklus (alle Pfahle werden gleichmafig bela-

Baulos Aufdenmafy stet bis s = 11,1 mm)

Abstand |2, Belastungszyklus (der Innenpfahl wird bis zum Bruch
belastet, wobei fur alle tbrigen Pféahle die Belastung
konstant ist Q = 607 kN)

Innenpfahl Eckpfahl Seitenpfahl
Q s | sy | Q s Spi Q s | S
KN [mm |mm | kN [ mm | mm [ KN | mm |mm

Llos14| HEB |L=115m | 810 | 11,1 | 4,2 | 870 | 11,1 | 5,1 | 868 | 11,1 | 4,7
220 |5x5m 1450 41 |28,8| 607 | 9,3 | 56 | 607 | 9,8 |55
a=25m

3.4.2 Tragfahigkeit des Einzelpfahles

a) bisheriges Konzept

Ermittlung der Tragfahigkeit aus Probebelastung an einem Einzelpfahl und Anwen-
dung eines Sicherheitsbeiwertes von 13z = 2,0 zur Ermittlung der zulassigen Pfahl-
kraft. Ergebnisse von Probebelastungen an Einzelpfahlen entsprechender Lange

(L = 11,5 m) im Rahmen der hier zitierten Gruppenversuche liegen niéht vor. Aus
diesem Grund werden die Ergebnisse von Versuchen an Pfahlen mit Langen von L =

9,3 m bzw. L = 14,4 m als Kontrollwerte angegeben (Tabelle 2).

b) Modifiziertes Konzept

Anwendung des Naherungsverfahrens (Bemessungsdiagramm) zur Ermittlung der
Grenzzugkraft des Einzelpfahles und Bestimmung der Tragféhigkeit Gber einen Si-
cherheitsbeiwert von negp = 2,0: Ermittlung der maximalen Offnungsweite des akti-
vierten Bodenkdrpers (mit Hilfe der Bemessungsformel siehe Gleichung 4 bzw des

Bemessungsdiagrammes (Abbildung 2))
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Eingangswerte fiir die Naherungsberechnung von A:

L2 1152

Lu=1-001In =5 Lu=1-001In ——— —Lu=0,7947
u? 0,0004

—>Au=5086 —>A=Au-u, —>A=5086-0,0004 —»A=203m

Ermittlung der Brutto-Gewichtskraft des aktivierbaren Bodenkérpers (isolierter Ein-

zelpfahl) (Volumenformel siehe Gleichung 6, wobei ypn ~ ¥ gesetzt wird):

32 4 g2
o x « 2.— . .— — .y’
G—7zL|:A 45+Ad5+4}y

32 4 0252
Gi= 7r-11,5~{2,032 5 +208 -0,25-§+—4—}-11,0 =1332 kN (vgl. Tabelle.2)

Tabelle 2 Rechenwerte nach Bemessungsformel und Ergebnisse von Probebela-
stungen zur Ermittlung der Grenzzugbelastung von Einzelpféhlen (n = 1).

VZB Profil Pfahllange Einzelpfahl-Kraft
Baulos L (m) Q (kN)
Probebelastung Bemessungsformel
Los 1.4 | HE-B 220 9,3 900 870 Kontrollwert
Los 1.4 | HE-B 220 11,5 - ' 1332 |
Los 1.4 | HE-B 220 14,4 2200 2110 Kontrollwert

3.4.3 Tragfahigkeit von Zugpfahlgruppen

a) bisheriges Konzept

o Ermittlung des aktivierten Bodenbereiches entsprechend dem Rastermal} und
Anwendung eines Sicherheitsbeiwertes von n2 = 1,25 auf das Bodengewicht.

e Zusatzlich Beschrankung der Gruppenpfahlkraft auf den halben Wert der bei
Probebelastungen ermittelten maximalen Einzelpfahlkraft (Ansatz eines Sicher-

heitsbeiwertes von n3; = 2,0 auf die Pfahimantelkraft im Bruchzustand)
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Gewicht des angehangten Bodenkdérpers (je Pfahl)

_ a2
" 2-tan(p)

2542

=~ Bt e

1)
— a2 S -
Gb =a Y (L 3 h
" Abbildung 5: Geometrie der an
Gp =25°-110 '(1 15-3- 252) =675kN  den Gruppenpfahl angehéngten

Bodenpyramide
Bestimmung der Gebrauchslast
Gp Q
Q == oder Q =
gebr o gebr 7
675 1332
Qgebr = 7,—2—5— =540 kN oder Qgebr = 2,—0 =666 kN

maRgebend Qgep, =540 kN

b) modifiziertes Konzept

e Ermittlung der Tragfahigkeit der Gruppenpfahle mit Hilfe der Pfahlformel durch
Bestimmung der maximalen Einzelpfahlkraft und des Grenzabstandes der Pféahle
in der Gruppe, wobei eine lineare Abhangigkeit zwischen Pfahlabstand und
Gruppenpfahlkraft vorausgesetzt wird.

e Zusatzlich Ermittlung des aktivierten Bodenbereiches entsprechend dem Raster-
maf (Bodenpyramide) und Anwendung eines Sicherheitsbeiwertes von na = 1,25
auf das Bodeneigengewicht (wie zuvor).

Maximale Offnungsweite des aktivierten Bodenkérpers (siehe 3.4.2 b): A =2,03 m
Damit agrp, =2-A+d=2-203+025=431m

Ermittlung der Gewichtskraft des aktivierbaren Bodenkérpers (einzeln stehender
Pfahl) (siehe 3.4.2b): G = 1332 kN
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Ermittlung der Grenzlast der Einzelpféhle in der Gruppe (linearer Anstieg abhangig
vom Pfahlabstand). Vereinfachend wird fir grole Pfahlgruppén vorausgesetzt, dal

der Pfahl in der Gruppe beim Abstand a = 0 keinen Zugwiderstand hat (GE;,T;0 =i0).

e G . __ 1332
6P~ 2.A+d ° 2.203+0,25

:25=773 kN

Diese Grenzzugkraft fiir den in der Gruppe stehenden Pfahl ist vergleichend mit
dem in Tabelle 1 angegebenen Ergebnis der Pfahlgruppenpriifung zu sehen.

Ermittlung des Sicherheitsbeiwertes fiir Gruppenpfahle abhangig vom Pfahlabstand.

Fir O<a<a gilt:

grenz

_ Mep — 1A _ 2-125 _ 2-125 _
na—nA+—_2-A+d -a—1,25+2_A+d a=125+ 431 -25=168

Bestimmung der Gebrauchslast

. G v G
Q gebr = UL: oder Q gebr = 77_/[:
. 773 . 675
Q gebr = 1,@ =460 oder Q gebr = 1,% =540

maBgebend Q gepr = 460 kN

Fir das gewahlte Beispiel wird nach dem bisherigen Bemessungskonzept - ausge-
hend von einer Einzelpfahltragfahigkeit von 1332 kN eine zulassige Zugkraft fur je-
den einzelnen Pfahl in der Gruppe von 540 kN ermittelt. Hierbei wird das Gewicht
des aktivierten Bodenkdrpers mit einer Sicherheit von 1,25 malgebend. Nach dem
modifizierten Bemessungskonzept ergibt sich eine maflgebende Gebrauchslast von
Qgebr- =460 kN, wobei eine Sicherheit von n. = 1,68 auf die von der Gruppentrag-
wirkung beeinfluRte Pfahlkraft angewendet wird.

In Abbildung 6 ist die zulassige Pfahlbelastung nach dem modifizierten Bemes-
sungskonzept als Funktion des Achsabstandes der Pféhle fur das voranstehend

gewahlte Beispiel aufgetragen.
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2000 7 - T 1. Gewichtskraft des angehéngten Erd-
1800 kérpers (n =1,25)
2
a“<-110 2 a2
1600 Gg = -[1 , —--—J_]
Y N 3 2-tan35°
1400
i ! / 2. Tragfshigkeit eines Einzelpfahles (ngp
g 1200 i - =2,0) G/ngp =666 kN
ﬁ 1000 : 3. Tragfahigkeit eines einzelnen Pfahles in
X | |
g i . 2 ‘ i der Gruppe
_____ ________5_//_____:,,.,. (n =1,25 bis 2,0)
600 i 74 E pansnot P G
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ol ‘ ) Der kleinste Wert nach 1, 2 oder 3 ist
0
0 05 1 15 2 \2.5 3 35 4 / 45 T
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Pfahlrastermal a (m)

1. Optimaler Pfahlabstand fiir die vorgewahite Pfahllan- I Grenzabstand des Gruppenverhaltens
ge. Die Gruppenpfahltragfahigkeit entspricht dem bei agenz = 4,31 m = 2:2,03+0,25
Gewicht des angehéngten Erdkdrpers.

Abbildung 6:  Tragféhigkeit der Gruppenpféhle als Funktion des Pfahlabstandes

Aufgrund der bereits erwahnten Uberschneidung der EinfluRbereiche der einzelnen
Pfahle wird folgendes Gruppenverhalten der Zugpfahle angenommen (Abbildung 7):

©
©

Abbildung 7: Uberschneidung der EinfluBbereiche der Zugpféhle einer Pfahlgruppe

Bei kleinen gegenseitigen Abstanden der Gruppenpfahle wird zunachst ein um-
schreibender Bodenkdrper aktiviert, erst mit zunehmendem Achsabstand zerfallt die

Gruppe in Einzelpfahle, die sich nach dem Uberschreiten des Grenzabstandes agrenz
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nicht mehr gegenseitig beeinflussen. Die Grenzzuglast der einzelnen Gruppenpfahle
nimmt linear mit dem Pfahlachsabstand zu. Fir die Bemessung ergibt sich hieraus
die Forderung, daf der einzelne Gruppenpfahl bei einem geringen Abstand zum
Nachbarpfahl nur das ihm zugeordnete Bodenvolumen aktivieren kann. Fir Pfahle
in ausgedehnten Gruppen wird das dem Raster entsprechende Bodenvolumen ge-
maR Abbildung 3 ermittelt.

In dem fir die Zugpféhle optimalen Raster (a = agpiima) Werden die Zwickelbereiche
zwischen den Pfahlen infolge Verspannung noch voll mobilisiert. VergréRert sich der
Pfahlabstand tber aqpiima hinaus, erreicht die Grenzzuglast des einzelnen Gruppen-
pfahles nicht mehr den Wert der Gewichtskraft des zugeordneten Bodenvolumens.

Fir Pfahlabstande zwischen agptimas Und agren; ist daher eine dem Pfahlabstand ent-
sprechend abgeminderte Einzelpfahltragfahigkeit maRgebend (Abbildung 8).

S BT
i O i o0
09 oo
1. 2. 3 4. S.
a=0 a < Aoptimal a = QAoptimal Aoptimal < @ < Agrenz Agrenz < A

(Punkt I) (Punkt II)

Abbildung 8:  Beriicksichtigung des Gruppenverhaltens im Bemessungskonzept

Die in Abbildung 6 dargestellten Kurvenverlaufe der rechnerisch zulassigen Pfahl-
zugbelastungen beriicksichtigen den Ansatz der Sicherheitsbeiwerte nach dem mo-
difizierten Bemessungskonzept.

In dem Bereich unterhalb des Schnittpunktes der Kurven des ansetzbaren aktivier-
ten Bodengewichtes (Auftriebssicherheit n = 1,25) und der Kurve der zulassigen
Gruppenpfahlkraft (variabler Sicherheitsbeiwert n = 1,25 bis 2,0) ist der gewahlte
Pfahlabstand unwirtschaftlich, da die zulassigen Pfahlkréafte nicht ausgenutzt wer-
den. Fur den Nachweis maRRgebend ist die untere Kurve. Bei einem Pfahlabstand
entsprechend dem Grenzabstand ag.n, (ermittelt aus dem Bemessungsdiagramm)

ist die zulassige Gruppenpfahlkraft gleich der eines freistehenden Einzelpfahles
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(Punkt II; Abb. 6 und 8). Generell ist die kleinste Pfahlkraft, die sich aus dem Dia-
gramm (Abb. 6) fur einen gewahlten Pfahlabstand ergibt, malRgebend

4 ZUSAMMENFASSUNG

Das Bemessungskonzept fiir die VZB-Baugruben beriicksichtigt bei der Ermittlung
der zulassigen Krafte der Gruppenpfahle bis zum Wert der Einzelpfahltragfahigkeit
nur einen Nachweis der Auftriebssicherheit des aktivierten Bodenkérpers gemaf
dem RastermaR der Pféhle. Die Zuverladssigkeit der Kraftibertragung zwi‘schen Bo-
den und Pfahl wird durch Probebelastung von Einzelpféahlen und Pfahlgruppen
nachgewiesen. Dieses Verfahren ist kostenintensiv und nur bei entsprechend grof3en
BaumaRnahmen durchfiihrbar. Bei Anwendung des voranstehend erlauterten modifi-
zierten Bemessungskonzeptes mit einem vom Pfahlrastermal} a abhangigen, von n
= 1,25 auf n = 2,0 ansteigenden Sicherheitsbeiwert und bei Anwendung des von
QUARG-VONSCHEIDT (2000) vorgeschlagenen Bemessungsdiagramms zur Er-
mittlung der Grenzzuglast des einzeln stehenden Pfahls kann nach Meinung der
Autoren auf Probebelastungen an Zugpfahlgruppen gani, auf Einzelpfahlprifungen
zumindest teilweise - bis auf Kontrollversuche - verzichtet werden. Wird die erforder-
liche Zugpfahllange unter Ansatz der gesamten Baugrubengrundflache tber den
Auftriebsnachweis des angehéangten Bodenbereiches ermittelt, erlaubt das vorge-
stellte Bemessungskonzept die Bestimmung des wirtschaftlichsten Pfahlabstandes.
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Nachweis der Lastabtragung in groBer Tiefe
72 m lange Stahlrammpfédhle fiir LPG-Tanks

Verification of Load Transfer to a Large Depth
72 m Long Driven Steel Piles for LPG-Tanks

Oswald Klingmller, Mannheim

Contents

Introduction

Soil conditions and safety concept

Preparation of piling works by WEAP driveability analysis
Execution of tests and driving records

Resistance distribution during driving and redriving
Conclusions

o oLk 0N

Summary

Dynamic pile testing has been applied to verify the bearing capacity of 1200 pcs of
driven steel H-piles with length 60 to 80 m for the foundation of the LPG-tanks in
Bonny-Island, Nigeria. The testing procedure consisted of 28 pile tests in three sets —
preproduction, at start of production and during production. Among others special
objectives had to be achieved by the tests — first the verification of the driving
resistance and bearing capacity in the base layer at 55 to 75 m depth considering
negative skin friction in the upper layers — second a reliable definition of driving
criteria considering soil compaction due to driving neighbouring piles.

Zusammenfassung

Die Tragféhigkeit der Griindung von LPG Tanks auf 1200 Stahlpfahlen von 60 bis

80 m Lange auf Bonny Island, Nigeria, wurde durch Dynamische Pfahlpriifungen
nachgewiesen. Insgesamt 28 Pféhle wurden in verschiedenen Bauphasen getestet —
Testpfahle vor Beginn des Rammenarbeiten, Produktionspféhle beim Beginn und
wahrend des Rammens. Die Tests wurden beim Einrammen sowie auch beim
Nachrammen durchgefiihrt. Besondere Aufgabenstellungen der Tests ergaben sich
unter anderem daraus, dal® der Rammwiderstand und damit die Tragfahigkeit der
Pfahle nur in einer Schicht von 55 bis 75 m Tiefe nachzuweisen war bei gleichzeitiger
Beriicksichtigung méglicher negativer Mantelreibung in hdheren Bodenschichten,
sowie daB die sinnvolle Formulierung von Rammkriterien die Verdichtung des
Bodens durch das Rammen der Nachbarpfahle zu beriicksichtigen hatte.
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1. Introduction

Bonny Island is situated at the coast of the Atlantic Ocean in the delta of the Niger
river. The whole delta area is a region of very weak and soft alluvial soils mainly
covered with mangrove woods. It is the center of onshore and offshore oil exploration

activities.

In order to improve the environmental impact of these activities a large gas
liquifaction installation was built to avoid the burning of gas during production. For the
construction of the large industrial facilities the soil had to be strengthened. For the
LNG process plant and tanks an overburdon was used and compacted the drained
soil. As this process took several years it was decided to use a deep foundation for
the LPG plant extension.

2. Soil conditions and safety concept

Soil investigations by deep coring showed that the soil is consisting of a number of
layers of uncompacted silty sands above a competent sand strata at a depth starting
at 57 m. This strata is of limited thickness of 10 to 20 m and is overlaying another
deep layer of more or less compacted clay of thickness 2 to 8 m.

As for the construction of the tank base-plate a 4 m thick sand fill had to be imposed
on level ground it had to be assumed that this additional load will induce compaction
of the uncompacted upper silty clayey layers. This situation was giving additional load
to the piles as negative skin friction and no load transfer was allowed for in these
upper layers. It was therefore necessary to design a piling foundation where the tank
loads in addition with the negative skin friction had to be safely transferred to the

deep layers.
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For the definition of the required design capacity of the piles the loads from a
hydrostatic load test including self-weight of the tank (1.469 kN) and piles (123 kN)
and estimated negative skin friction (172 kN) was decisive. For the hydrostatic load
and the selfweight of the tank a global safety factor of 1,5 had to be applied to give
the required capacity for a pile as 2.498,5 kN.

As timewise only a foundation of driven piles could be considered the question had to
be discussed how to verify the capacity of the piles. Whereas international
specifications (e.g. EC7-drafts, ASTM 4595) mention the possibility of dynamic
testing during driving the clients specifications explicitly demanded a static test. To
determine the resistance of the deep layer would either demand to install an
instrumented pile or to install a pile where all skin friction in the upper layers is totally
suppressed. In both cases it seemed not to be possible to drive the test pile.

In the first case the danger of destroying the instruments (strain gages) during driving
was high.

In the second case the driving should be done in a casing where the length of the
casing above the competent sand should be filled with frictionless bentonite.

To avoid buckling of course guides must be placed along the pile eventually
producing uncontrolled friction. Also during the borings for soil investigations a
number of the records have the remark ,blowing sands” when reaching the sand
layer. So it must be assumed that the competent sand might loose its consistency
when the natural overburden is removed.

After the difficulties of a static test have been demonstrated to the client and his
consultants a site specific procedure on the basis of dynamic testing was developed
and accepted as a key part of the quality management system.
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Figure 1 : Schematic soil conditions and anticipated skin friction to be verified

3. Preparation of piling works by driveability analysis

For the preparation of piling works extensive calculations by wave equation analysis
have been carried out. By this WEAP®-analysis the driving process is fully simulated.
Modelling of hammer, helmet, cushion and pile for a given soil profile results in data

on

- pile compression and tensile stresses during driving,
- number of blows to be applied for a certain resistance and depth,
- development of blows per unit length and resistance with depth,

- duration of driving for given blow rate with time.

From this analysis an optimal choice of pile type and hammer is determined.
As a result of this optimization process steel H piles were chosen because they

offered best control for the on-site-welded splices.
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With the necessity to drive the piles down to 70 m penetration a very heavy

equipment was needed. Although the chosen piles were very slender the hammer to

be applied was chosen to be the largest available. Wave equation analysis showed

that the compression stresses will be near to the limit. Therefore a pile cushion was

used. The stresses could be reduced without unfavourable prolongation of the total

driving time.

Figure 2 : Resistance and blows with depth — driveability analysis
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Selected results of the wva equation analysis are summarized in a graphical

representation in figure 2. It can be seen that from the soil profile as found by soil

investigations a gradual increase of resistance with depth should be expected.
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Increased energy (stroke) leads to a higher penetration per blow (reduced blow
count) but also increases the compressive stresses. For this calculation it was
assumed that the skin friction during continuous driving is reduced to 60%.

4500
e e
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3700 i

,-/
3500 of
3300 -
3100 q
2900 —J
2700 +—J
2500

Rut in kN

0 100 200 300 400 500 600 700
blows / m

Figure 3 : Resistance and blow count (bearing graph) for 1,2 m stroke

As can be seen by fig. 3 for the given pile — hammer system the number of blows
increase very much if resistances of app 4.500 kN are exceeded. Blows per meter
will increase without a gain in resistance and so a value of 500 blows per meter can

be expected to be refusal.

Compressive stresses are near the limit of 90% of the yield strength of 265 MPa and
only depend on the applied forces at impact which are depending on the stroke only.
Tension stresses are low in the reange of 10% of yield strength and decrease with

increasing resistance.
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4. Execution of tests

The original pile capacity verification procedure consisted of

1. the testing of 4 pre-production test piles to be driven in the middle of the two
tanks for the determination of trial driving criteria approximately 1 month
before the production driving was to start

and

2. atesting sequence at the beginning of production driving of 5 production
test piles in each of the sectors of both tanks to reconfirm the driving criteria
with respect to the different elevation of the competent sand layer. For a
more detailed investigation of soil behaviour another 3 pile were driven and
so a total of 13 piles have been tested in this second campaign.

As after driving of app. 50 piles the driving criterium was not met for a limited number
of piles

3. additional tests at redriving had to be executed to reveal the nature of the
~weak spots” and assess a possible set-up. In this test campaign 10 piles

have been tested in redriving and 1 extra pile during initial driving.

For the pile driving analysis of the preproduction test piles the complete driving of the
second segment from 36 m penetration to final penetration was controlled. All piles
have been retested after 1 hour set. Piles 1 to 3 have also been tested after 15 hours
set.

The production piles have also been PDA-controlled over the whole driving of the

second segment and redriving has been analysed after different set up times. In the
third test campaign the pile have been redriven 19 to 31 days after installation.

3 Resistance distribution during driving and redriving
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For the verification of the soil resistance in the sandy K-layer the modelling process
of the CAPWAP-method was used. In this back-calculation from measured force and

velocity at the pile top the resistance as activated over the length of the pile is
determined.

The aim of the dynamic pile testing was to verify the assumed skin friction in the
competent sandy K-layer. For a penetration of 7 m into this layer and a capacity
demand of 2.500 kN a skin friction of 2.500/7 = 358 kN/m was the unit skin frcition to
be proven. If only the outer circumference of the H-profile is taken into account the
skin friction is distributed over an area of 1,48 m%m, i.e. a unit friction of 240 kPa was
expected. As this is a very high value and unlikely for the alluvial sands a certain
portion of the pile forces were assumed to be transferred over the tip.

bornyipgtestpile; Pile: PTOO1; BN: 1193 (Test: 03-Mar-2000)
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Figure 8 : CAPWAP results for preproduction test pile No.1
at end of initial driving EOI
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Fig. 8 gives a summary of the CAPWAP results. On top right the measured force and
velocity at pile top are given. Both quantities are a function of time. As it is indicated
the total duration of the impact is about 60 ms (milli seconds) 0,06 seconds. The
horizontal scale also gives the time in multiples of the unit travel time of a stress
impulse to propagate through the length of the pile. This travel time is dependent of
the wave velocity that is a material constant and ¢ = 5.172 m/s. So the time 2L/c is
referring to the time when the wave has travelled to the pile tip and after reflection is
arriving back at the pile top. This first portion of the force/velocity is most significant
for the evaluation because the difference force-velocity is an indication of the

activated skin friction.

This skin friction as determined by the back-calculation is shown on the lower right
hand side of the graph as unit skin friction in kN/m above the line and total resistance
in kN or internal pile forces (tip resistance and integrated skin friction) under the line.
With reference to the time history reflection graph the skin friction distribution is
shown from top to bottom as from left to right.

On top of the left hand side the measured and computed force is given on the same
time scale as the measured force and velocity on the right hand side. The matching
of the two curves is a measure for the accuracy of the description of the real pile by
the pile model.

Bottom left the force displacement relationship is given. In the middle between the
force-displacement graph and the skin friction the ultimate resitance Ru, the tip or
bottom resistance Rb and the skin friction Rs is given together with the maximum
displacement Dmx and the elastic displacement Dy is given.

In initial driving a continuous changing of skin friction is to be observed were it is
possible that the skin friction distribution in the upper portion of the sand layer is
reduced by the dynamic driving process and the target skin friction is only activated
at a limited portion of the pile in the sandy layer.
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Fig 9 : End of initial driving for preproduction testpile No.4

For the very first pile at the end of initial driving (EOI) however most of the resistance
was concentrated at the tip of the pile (see fig.8). Because of this resistance
concentration skin friction in the layer directly above the pile tip could not be verified.
The computer modelling of the pile must be understood as to provide a picture of the
effect of the load transfer, i.e. there is a high resistance acting by its spring stiffness
characteristics like soil in compression. In reality however this compression is not
concentrated under the very tip steel area but is transferred by a combination of
compression and plugging with increased friction at the pile tip. The model shows
only for the higher sandy layer, that was not taken into account in design calculations,
considerable skin friction. By taking account of this upper skin friction and the tip
resistance the total required capacity was well verified. As can be seen by the
matching this overall activated capacity is accurate because the pile movements are
fully described even if all the details of the load transfer are not modelled.
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This plugging effect was different from pile to pile and occured during initial driving
and redriving. For test pile TP4 the tip resistance is even exceeding the target
resistance of 2.500 kN (see fig 9).

Whenever plugging was found the skin friction above the tip was low and the required
values could not be verified. If however the resistance over the lower portion of the
pile in the K-layer and above was taken as total resistance the overall target capacity

was verified.

In comparison to the driving record nearly in all skin friction distributions a high
resistance was found in the sandy R-layers above the K-layer. By the result of the
CAPWAP analysis the strength of this layer could be proven and load transfer was

accepted.

After setup the skin friction of the pile increased to values of 300 kN/m in the K-layer
and nearly 200 kN/m above the K-layer (see fig. 10). By the end of the redriving the
skin friction was released and a plug tip resistance built up (see fig.11).

After 3 to 4 weeks the piles have been ,frozen” to the ground and a high skin friction
in the upper layers has been activated. Hence the resistance in the bottom part of the
pile could not be activated. In redriving the total resistance was in the range of over
6.000 kN but in the bottom competent sandy K-layer no significant resistance could
be activated.

After the pile has been driven about 10 cm at app. 300 blows the skin friction has
shifted towards the bottom of the pile but still did not reach the values that have been
determined for other piles after 15 hours set. The skin friction in the upper layer was
so high that not enough energy could be transferred down to the bottom of the pile.
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Even when during redriving a considerable accumulated permanent set was
achieved (more than 10 cm) no resistance increase was found for the bottom layers.
Residual stress analysis by CAPWAP showed that the pile nearly totally relaxed after
each blow and the stress strain relationship always started from the bottom line. So in
order to activate the resistance of the competent sand layer more blows had to be
applied. In some test piles these additional blows lead to an additional penetration

about 50 cm like was possible in short time redriving.

Although in redriving an increased overall resistance was found it was not possible to
define a reliable conclusion with respect to the setup characteristic, increase of
resistance with time, for the competent sand layer. This was mainly due to the
plugging effect. In some cases during redriving no new plug was formed and the
resistance was skin friction, in other cases the number of applied blows was different
from others so the effect of increased skin friction was not directly comparable. On
the other hand, the redriving had to follow site specific demands (and sometimes the
tropical rain and thunderstorm prevented a continuation in scheduled time), so that a

consistant redriving procedure could not be established.

~——EO|
—Aa—EOR15
—=—BOR long time
—%—EOR long time

0 5 10 15 20 25 30 35 40 45 50 55 60 65 70

Figure 14 : Maximum displacements for end of initial driving (EOI),
begin of redriving after 15 hours (EOR15),
begin of redriving after 21 days (BOR long time),
end of redriving after 21 days (EOR long time)
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The displacement graph (Fig. 14) shows that only in initial driving it was possible to
move the pile tip and activate resistance. Elastic compression of the pile during initial

driving is about 50 mm.

For some of the tested piles the target resistance could be verified at a single blow.
But as has been demonstrated for some piles this was not possibie. In reviewing all
results however it could be seen that individual tip resistances, skin friction values of
up to 300 kN/m could be verified and therefore the target of an overall capacity of
2.500 kN has been met.

6. Conclusions

Dynamic pile testing during driving and redriving was used to verify the capacity of
the deep foundation of LPG tanks in soft alluvial grounds. With respect to the
complexity of the dynamics of driving however the results especially the skin friction
distribution did not directly match the anticipated distribution as derived by soil
investigation and geotechnical reasoning. It was shown that by a combination of
results from different blows of driving and redriving the required values for the skin
friction in the deep competent sandy K-layer could be verified and the ultimate
capacity proven. By dynamic pile testing i.e. measurement of force and displacement
at pile top, the distribution of resistances along the axes of the pile could be
determined that would otherwise have been impossible.
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DER EINSATZ DYNAMISCHER PFAHLPRUFUNGEN
ZUR GRUNDUNGSOPTIMIERUNG DES
CONTAINER TERMINALS ALTENWERDER

Thomas Huch
Fabian Kirsch

Matthias Schallert

1 EINLEITUNG

Im April 1999 begannen die Bauarbeiten zur Errichtung einer neuen Kaianlage im
Hamburger Hafen. Im ersten Bauabschnitt werden zunéchst zwei Liegeplatze mit ei-
ner Gesamtlange von 960 m errichtet.

Zum Nachweis der Tragféhigkeit der Griindung wurden in grolem MafRe dynamische
Pfahitests eingesetzt. Bis heute wurden mehr als vierzig Pféhle unterschiedlichen
Typs und unterschiedlicher Lange durch das Institut flir Grundbau und Bodenmecha-
nik der Technischen Universitat Braunschweig (IGB-TUBS) getestet.

Einige Pfahle wurden wiederholten Priifungen unterzogen, um eventuell vorhandene
Festwachseffekte nachweisen zu kénnen. Zur Kalibrierung der dynamischen Pfahl-
tests wurden statische Probebelastungen durchgefiihrt, von denen eine an einem in-
strumentierten Pfahl stattfand.

Die Resultate der dynamischen Pfahltests ermdglichten eine schnelle und effiziente
Anpassung der Pfahlsysteme an die iber das Baufeld veranderlichen Baugrundver-

héaltnisse.

Zusatzliche Vergleichsberechnungen nach der Methode der Finiten Elemente trugen
dazu bei, Erklarungsansatze fiir zunéchst unerwartete Testergebnisse zu finden.
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2 CONTAINERTERMINAL ALTENWERDER - DAS PROJEKT

In der Zeit von 1980 bis 1998 hat sich der Gesamtumschlag im Hamburger Hafen
von 63,1 Millionen Tonnen auf 75,8 Millionen Tonnen erhoht. Dabei ist der Anteil an
Container-Fracht von 11 % auf 48 % gestiegen [1]. Dies verdeutlicht die Wichtigkeit
ausreichender Stellflachen und entsprechender Entlademéglichkeiten fir die Contai-
ner-Schiffe.

Schon im Jahre 1973 wurde mit Planungen begonnen, den Hamburger Hafen im Be-
reich des Ortes Altenwerder sudlich der Kéhlbrand-Briicke zu erweitern. Erst 1999
konnte mit den Bauarbeiten fiir die ersten beiden Liegeplatze begonnen werden, die
im Jahre 2001 fertiggestellt werden sollen. Im endgiiltigen Zustand sollen vier mo-
derne Container-Schiffe ihre Ladung an der dann insgesamt 1.400 m langen Kai-

mauer l6schen kénnen.

Die Bauarbeiten zur Errichtung der Kaikonstruktion erfolgen an Land. Der 24,2 m ho-
he Gelandesprung, der bisher héchste im Hamburger Hafen, wird erst nach umfang-
reichen NaRbaggerarbeiten erreicht werden. Alle Tragelemente der Kaimauer mis-
sen in Tiefen bis zu 30 m in den Boden eingebracht werden. Abbildung 1 zeigt einen
‘Schnitt durch die Kaimauerkonstruktion.

Abb. 1:  Querschnitt der Kaimauer [2]
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3.2 STATISCH - INSTRUMENTIERTE PROBEBELASTUNG

Zur Abtragung der Lasten aus der Kaiplatte und der Kranbahn wurden Ortbeton-
rammpfahle als Griindungselemente verwendet. Zunéchst wurde ein Probepfahl

(@ 51 cm, Lange 28,0 m) zur Ermittlung des Last-Setzungs-Verhaltens hergestellt.

Um die Normalkraftverteilung im Pfahl bestimmen zu kénnen, wurden am Beweh-
rungskorb des Probepfahles sieben DehnungsmeRgeber in drei MeRebenen ange-
bracht. Die DehnungsmeRgeber wurden im Labor des IGB-TUBS auf Bewehrungs-
stahle appliziert und kalibriert, so daR auf der Baustelle ein rascher Einbau der
vorgefertigten Stabstahle gewahrleistet war.

AuRerdem wurde der Probepfahl mit einer KraftmeRdose am Pfahlfu ausgestattet,
um die Spitzendruckkraft in der untersten MeRebene erfassen zu kénnen (Abb. 6).

Abb. 6: Instrumentierter Bewehrungskorb des Probepfahles

Gegeniber anderen Probebelastungen wies dieser Test eine Besonderheit auf, da
vom Bauherren aus statischen Griinden gewtinscht wurde, die Mantelreibung im Be-
reich der oberen 21 m unter GOK bei der Probebelastung auszuschalten. Aus die-
sem Grund wurde unmittelbar vor der Durchflihrung der Probebelastung ein Ring-
spalt zwischen dem Boden und dem Pfahlbeton erzeugt und mit einer Schmierung
aus Bentonit versehen, um sicherzustellen, dal die Pressenkrafte nahezu verlustfrei
in das untere Drittel des Pfahles eingeleitet werden konnten.

Nach der Installation der Mefigeber im April 1999, deren Hbhenlagen in Tabelle 2
angegeben sind, wurden diese durch das IGB-TUBS wahrend der Probebelastung im
Juni 1999 kontinuierlich ausgelesen und im Anschluf? ausgewertet.
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Die Baugrundverhéltnisse im Bereich der Baustelle unterliegen starken Streuungen.
In Tabelle 1 sind die bodenmechanischen Parameter, die als Grundlage fir die stati-
sche Berechnung dienten, zu den in Abbildung 3 dargestellten Bodenschichten an-
gegeben.

Tabelle 1: Bodenparameter

= E. Etwa auf halber Strecke der Kai-

Bodenart Y v (P 2 P . . et et

[kNm? [kNmY [] [Nm? [MNm’)  mauer reduziert sich die Tiefe des
Auffillungen 19 11 275 0 8
Sande 18 10 325 0 40 unterlagernden  Geschiebemer-
Klei 17 7 20 10 2 g
Torf 14 4 175 10 1,5  Qels, so daB die Tragelemente der
Sande / Kiese 19 10 35 0 100

Griindung nunmehr in diese
Schicht einbinden (vgl. Abb. 3).

Da die Festigkeit dieser Schicht
geringer als erwartet angetroffen

Geschiebemergel 22 12 30 20 25

wurde, muften die tragenden
Griindungselemente in diesem
Bereich der Kaimauer ertlichtigt
werden, um die anfallenden
Lasten mit noch ausreichender

Sicherheit abtragen zu kénnen.

¢ sand

Klel

hiuff “ Geschiebemergel

Abb. 3: Baugrundverhaltnisse in Langsrichtung der Kaimauer [4]

3 DURCHGEFUHRTE PROBEBELASTUNGEN

3.1 ALLGEMEINES

In Altenwerder wurden vom IGB-TUBS an insgesamt 19 MeRtagen tber 50 dynami-
sche Pfahltests durchgefiihrt. Dabei wurden 12 Reiberohre, fiinf Tragbohlen und
zwei Schragpfahle, sowie 17 Ortbetonrammpféhle teilweise mehrfachen Priifungen
unterzogen. In Abbildung 4 ist der prozentuale Anteil der einzelnen Griindungsele-

mente an den durchgefiihrten Tests abgebildet.
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Schréaganker
E ri?: i Ortbeton-

Rammpfahle

Tragbohlen
48%

13%

Reiberohre
35%

Abb. 4: Prozentuale Darstellung der dynamischen Probebelastungen

Neben den Ortbetonrammpféhlen wurde auch die Tragfahigkeit der Tragbohlen der
Kaimauer und der vorgelagerten Reiberohre, die aufgrund der Konstruktion des Kai-
mauerkopfes mit zum vertikalen Lastabtrag herangezogen werden, durch dynami-
sche Probebelastungen bestimmt. Dabei wurden sowohl herstellungsbegleitende
Messungen als auch Wiederbelastungs-Tests durchgefiihrt. Ebenso wurden Schrag-
pfahle einer einmaligen dynamischen Priifung unterzogen. In diesem Fall erwies sich
jedoch der auf einem H&ngemékler von 51 m Lange gefiilhrte Rammbar (IHC S70)
als zu schwach, um die Grenztragfahigkeit des 46 m langen Stahlprofils zu aktivie-

ren.

Abb. 5: Schragpfahlrammung mit Hangemakler
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Die Kaiplattenkonstruktion des ersten Bauabschnitts ruht auf Stahlrohrpfahlen
(<2 1219x16 mm) und einer gemischten Spundwand, die aus tragenden Doppelboh-
len (HZ 975 A) und Fllbohlen (AZ 18-10) besteht, sowie auf insgesamt 1.300 Ortbe-
tonrammpfahlen (& 51 cm). Als Zuganker werden 46 m lange Stahiprofile
(HTM 600/136) in einem Abstand von 2,27 m gerammt. Der hintere Kranbahnbalken
ist auf einem gesonderten Pfahlbocksystem gegriindet, welches ebenfalls aus Ortbe-

tonrammpfahlen besteht [3].

Fir den Bau der ersten beiden Lie-
geplatze wurden insgesamt 32 Pfahl-
km in den anstehenden Baugrund
gerammt. Zur Beschleunigung der
Herstellung der Kaimauerkonstruk-
tion wurden die Tragelemente in ei-
nen 27,5 m tiefen Schlitz eingestellt
und die verbleibenden 5 m mit freirei-
tenden 12 t Menck-Baren (MHF 5-12)
und aufgesetzter Jungfer auf Endtie-
fe gerammt.

Die 30,8 m langen Reiberohre wur-
den in einem Achsabstand von
4,92 m ca. 27 m tief einvibriert und
ebenfalls auf den verbleibenden Me-
tern mit einem Menck-Rammbér
(MHF 10-15) gerammt.

Abbildung 2 zeigt einen Blick auf die
Baustelle im Sommer 1999.

Abb. 2: Stand der BaumaRnahmen im Sommer 1999 [2]
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Tabelle 2:  Anordnung und Lage der MeRwertgeber

MeRebene | Art und Anzahl der MeRwertgeber | Tiefe unterhalb des Pfahlkopfes [m]
1 2 Dehnungsgeber 2,20
2 3 Dehnungsgeber (120°versetzt) 23,40
3 2 Dehnungsgeber 26,7
A; KraftmeRdose 27,7

Wahrend der Probebelastung wurde auf der Baustelle ein mehrkanaliger Analog-
Digital-Wandler eingesetzt, der alle acht MeRRwertgeber des Pfahles zeitgleich erfas-
sen konnte. Die Abtastrate konnte beliebig gewahlt und somit bei Bedarf dem Belas-
tungsprogramm angepaldt werden.

Aus den derart bestimmten Dehnungen wurden die Normalkréfte in den einzelnen
MeRebenen ermittelt, indem die Berechnung tber das Flachenverhaltnis zwischen
Stahl und Beton erfolgte (Abb. 7). Weiterhin ist der Verlauf der Schubspannungen
am Pfahimantel dargestelit.

Die im Gesamtquerschnitt des Pfahles wirkende Normalkraft errechnet sich aus der
Summe der Stahl- und der Betonnormalkraft zu

Nges = Ns + N [N].

Zur Bestimmung der Normalkrafte ist die Kenntnis der E-Moduln von Beton und Stahl
erforderlich. Der E-Modul von Stahl unterliegt aufgrund seiner industriellen Fertigung
nur geringen Schwankungen, wéhrend fiir den E-Modul des Pfahlbetons und die Fla-
che des Pfahlquerschnittes eine sinnvolle Annahme getroffen werden muR. Uber die
zwangslaufig auftretenden Toleranzbereiche und Fehlerquellen wurde von Stahlhut /
Ernst bereits ausflhrlich berichtet, so daR an dieser Stelle auf die dort beschriebenen
Méglichkeiten der Ergebnisinterpretation hingewiesen wird [5].
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Nach einigen Wochen wurde an dem Probepfahl auRerdem eine dynamische Probe-
belastung durchgefiihrt, wobei das Ergebnis der statischen mit dem Ergebnis der dy-
namischen Probebelastung verglichen wurde. In Abbildung 8 sind die aus der stati-
schen Probebelastung und der Auswertung nach dem CAPWAP-Verfahren ermittel-
ten Last-Setzungs-Linien des Pfahles gegeniibergestelit.

Last-Setzungs-Diagramm Probepfahl PB1
o Last [kN] 1600 3200 4800 6400

0

Setzung [mm]

~

14 +

6281 kN| ——gtatisch

——Schlag 4
6014 kN

21
——Schlag 47

5959 kN|
5837 kN | ——Schlag 69

5732

=—=Schlag 101

28
Abb. 8:  Vergleich der Last-Setzungs-Linien aus statischer und dynamischer

Probebelastung

Aus diesem Vergleich konnte der fiir die Auswertung nach dem CASE-Verfahren er-
forderliche Dampfungsfaktor J. fir die in Altenwerder anstehenden Bodenverhaltnis-
se ermittelt und mit dem Ergebnis der iterativen Berechnung nach dem CAPWAP-
Verfahren verglichen werden.

Bei der dynamischen Probebelastung wurden mehr als 100 Schlage ausgefihrt. Im
Verlauf der Probebelastung veranderte sich das Tragverhalten des Pfahles derart,
daR sich mit zunehmender Schlagzahl der Mantelreibungsanteil reduzierte und der
Anteil des Spitzendrucks stieg.
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3.3 DYNAMISCHE PROBEBELASTUNGEN AN ORTBETONRAMMPFAHLEN

Wie bei vielen Projekten wurde den Autoren auch in Altenwerder die Frage gestellt,
woran zu erkennen ist, wann ein dynamischer Pfahltest abgebrochen werden kann
bzw. wie viele Einzelschldge erforderlich sind, um die Grenzlast eines Pfahles zu
bestimmen.

Die Antwort auf diese allgemein gliltige Frage 18Rt sich im wesentlichen in zwei Teile

gliedern.

Handelt es sich bei dem zu priifenden Pfahl um einen Bauwerkspfahl, so sollte die
Probebelastung beendet werden, wenn die Gebrauchslast des Pfahles mit der ent-
sprechenden Sicherheit nachgewiesen wurde. Dadurch wird die stets vorhandene
Gefahr reduziert, den Pfahl durch die dynamische Belastung zu beschédigen. Die Er-
fahrung der vergangenen Jahre zeigt, dal dieser Fall, in dem die Grenzlast des
Pfahles noch nicht erreicht und trotzdem der Nachweis einer ausreichenden Sicher-
heit erbracht ist, bei der heutigen Belastung der Pféhle selten auftritt.

Haufig kommt es vor, dall der Sicherheitsfaktor im Einvernehmen aller Beteiligten
festgelegt und Uber die Anzahl der getesteten Pfahle gewahrleistet wird, da® die an-
fallenden Lasten mit noch ausreichender Sicherheit in den Baugrund abgetragen
werden kénnen. Daraus wird deutlich, dal® die dynamischen Pfahltests sehr gut ge-
eignet sind, um eine wirtschaftliche Tiefgriindung zu realisieren [6].

Bei einem Probepfahl kénnen dagegen so viele Schldge aufgebracht werden, bis
entweder die auftretenden Setzungen zeigen, dal der Pfahl keine groRere Belastung
mehr aufnehmen kann, oder die innere Tragfahigkeit des Pfahles tberschritten wur-
de, d.h. der Pfahlbaustoff versagt. Wurde die Grenzlast eines Pfahles erreicht, so
verringert sich die Tragfahigkeit nach mehreren Schldgen. In diesem Fall kann die
dynamische Probebelastung nach wenigen Schldgen beendet werden.

Zur Verdeutlichung des beschriebenen Sachverhaltes soll eine Probebelastung an
einem Ortbetonrammpfahl, System Simplex (Kopframmung und verlorene FuBplatte)
mit einem Durchmesser von 51 cm uhd einer Lange von 23,5 m dienen, der im Rah-
men der Testreihen in Altenwerder durch 25 Einzelschlage belastet wurde.

Die umfangreiche Auswertung der Messung erfolgte zun&chst nach dem CASE-
Verfahren fur drei unterschiedliche Dampfungsfaktoren (Abb. 9).
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Der Anstieg der nachgewiesenen Tragfahigkeit des Pfahles wahrend der ersten finf
Schlage ist auf den EinfluR der in den Pfahl eingeleiteten Energie zuriickzufihren,
die bis zum flinften Schlag langsam gesteigert wurde und anschlieBend annéhernd
konstant blieb.

Probepfahl (25 Schlige)

Tragfihigkeitsentwicklung nach CASE fiir hied: D Je
7000 i Je=0,3 - - 70

NS SR
P e cugiinl ikl

&
[ww] Bunzes

N1 3svD yoru yoxBiygsBea)
8

10

Abb. 9: Tragfahigkeits- und Setzungsentwicklung

Auch nach dem fiinften Schlag wachst die nachgewiesene Tragfahigkeit noch an.
Nach dem 15. Schlag ist dagegen eine geringfligige Abnahme der nachgewiesenen
Tragfahigkeit zu erkennen, die zugleich mit einem starkeren Anwachsen der am
Pfahlkopf gemessenen Setzungen des Pfahles verbunden ist. Dieser Effekt ist jedem
erfahrenen Rammpolier als ,Losschlagen’ eines Pfahles bekannt, der einige Zeit un-
belastet im Boden verblieben und ,festgewachsen’ ist.

Spatestens nach diesem Schlag kann davon ausgegangen werden, dal alle am
Pfahl angreifenden Reaktionskréafte aktiviert werden konnten, so daR zu diesem Zeit-
punkt eine weitere Steigerung der dulReren Tragfahigkeit des Pfahles nicht zu erwar-
ten ist und somit die Grenzlast des Pfahles zwischen dem 8. und 14. Schlag erreicht
werden konnte. Weiterhin ist der Grafik zu entnehmen, da zum Erreichen der

Grenzlast des Pfahles ein Verschiebungsweg > 1,5 cm erforderlich war.

Dieses Mal korrespondiert zu der in der ,alten’ DIN 4014 fur Rammpfahle
festgesetzten Grenzsetzung von 0,025 - dpsan.
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Um das Tragverhalten des Pfahles genauer zu erfassen, wurde flr ausgewahlte
Schlage auBerdem eine Auswertung nach dem CAPWAP-Verfahren durchgefiihrt.
Als Ergebnis einer solchen iterativen Berechnung erhalt man die Aufteilung der Trag-
fahigkeit in Spitzendruck und Mantelreibung, sowie die am rechnerischen Modell er-
mittelte Last-Setzungslinie des Pfahles. Aus Abbildung 10 ist zu erkennen, daR sich
ab dem 9. Schlag, respektive einer Pfahlkopfsetzung von 2 cm (Abb. 9), ein Versa-
gen des Bodens ankiindigt, der den Pfahl umgibt.

Last-Setzungslinien der CAPWAP-Auswertung
des Probepfahles (Schlége 3, 7, 9 und 14)

Tragfihigkeit nach CAPWAP [kN]

Abb. 10: Last-Setzungslinien aufeinanderfolgender Schidge nach CAPWAP

Aus der Analyse des Tragverhaltens wird deutlich, daR® der Pfahl die Last zu Beginn
der Probebelastung tberwiegend tber Mantelreibungskréfte abtragt. Ist die Scher-
festigkeit des Bodens entlang des Pfahimantels tberschritten, so nimmt mit zuneh-
mender Verschiebung (groRerem Aktivierungsweg) der Mantelreibungsanteil ab und
der Spitzendruckanteil zu. Es erfolgt eine Umlagerung der Reaktionskréfte von oben
nach unten, d.h. entlang des Pfahimantels bis zum Pfahlful®.

Der in der Durchfiihrung dynamischer Pfahlprobebelastungen erfahrene Ingenieur
kann bereits wahrend der Messung anhand der Form und der Klaffung der Mef3kur-
ven erkennen, ob der Pfahl die Last (iberwiegend tber den Mantel oder Uber die
Spitze abtragt.
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Obwohl die tragféahigen Schichten im nérdlichen Bereich des Baufeldes iberwiegend
aus nicht-bindigen Sanden und Kiesen bestehen, konnten auch in diesen Béden
nicht zu vernachlassigende Festwachseffekte nachgewiesen werden. Um diese zu
bestimmen, wurden an einzelnen Ortbetonrammpfahlen Mehrfachprifungen durch-
gefiihrt. In Abbildung 11 sind die mit dem CAPWAP-Verfahren ermittelten Tragféhig-
keiten gezeigt.

6000 1
——Pfahl a
—&—Pfahl b p_]
= 55
< o} ——Pfahl ¢
%’ —%—Pfahld
% 5000 X —e—Pfahle ///’
£ e /
g & ] - //‘
~ 4500 >< —
4000 T

0 10 20 30 40 50 60 70 80 20
Tage seit Pfahlherstellung

Abb. 11: Gesamttragfahigkeiten in Abhangigkeit von der Standzeit

Die wiederholten Tests zeigten einen Tragfahigkeitszuwachs von maximal 20 % in-
nerhalb der ersten 3 Monate nach der Pfahlherstellung. Dabei wurde die Erstbelas-
tung ca. 14 Tage nach der Pfahlherstellung vorgenommen. In bindigen Béden ent-
stehen Festwachseffekte aufgrund des langsamen Abbaus von Porenwasseriiber-
dricken, die sich wahrend der Pfahlherstellung entwickeln konnten. Bei rolligen Ma-
terialien sind diese Einflisse mit der Wiederherstellung des urspriinglichen Span-
nungszustandes im Umfeld des Pfahlschaftes zu begriinden, der infolge der Pfahl-
herstellung gestort werden kann [7].

Der unerwartete Abfall der Tragfahigkeit des Pfahles b war AnlaR fiir weitergehende
Untersuchungen. Parallel zu der Herstellung der Ortbetonrammpféhle zur Griindung
der Kaiplatte und des Kranbahnbalkens fanden Arbeiten am Schlitz statt, in den die
Stahlprofile fur die eigentliche Kaimauer eingestellt wurden. Dabei hatte die Ramm-
pfahlherstellung einen gewissen Vorlauf.
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Zwischen dem ersten und dem zweiten Test am Pfahl b fand die Herstellung des
Schlitzes in diesem Bereich statt. Mit Hilfe einer Vergleichsberechnung nach der Me-
thode der Finiten Elemente konnte gezeigt werden, inwieweit die Beeinflussung des
Spannungszustandes im Boden durch die Schlitzherstellung das Lastabtragsverhal-
ten des Pfahles b veranderte. Dazu wurde eine statische Probebelastung an diesem
Pfahl vor der Schlitzwandherstellung simuliert. In der Simulationsberechnung folgte
dann die Offnung des nunmehr suspensionsgefiillten Schlitzes und eine erneute sta-
tische Probebelastung.

Der numerischen Berechnung lag ein FE-Netz aus dreidimensionalen Rechteckele-
menten mit quadratischen Verschiebungsansatzen zugrunde. Das nicht lineare Mate-
rialverhalten wurde mit dem elastoplastischen Stoffgesetz nach Drucker-Prager mo-
delliert. Naheres zu den Berechnungen kann [8] entnommen werden.

Abbildung 12 zeigt die Last-Setzungslinien des Pfahles b vor bzw. nach der Schlitz-
herstellung zum einen aus der CAPWAP-Auswertung der dynamischen Probebelas-
tungen und zum anderen als Ergebnis der numerischen Simulationsberechnung.
Durch diesen Vergleich konnte die Schlitzherstellung als Ursache fir den Tragfahig-
keitsriickgang zwischen dem ersten und dem zweiten Test identifiziert werden.
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Abb. 12: Berechnete Last-Setzungs-Linien des Pfahles b
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34 DYNAMISCHE PROBEBELASTUNGEN AN STAHLPROFILEN

Zu Beginn der Rammarbeiten der Tragbohlen fiir die Kaimauer wurde im April 1999
an einer einzeln stehenden Tragbohle ein dynamischer Pfahltest in Form einer
rammbegleitenden Messung durchgefiihrt.

Das in den suspensionsgefiiliten Schlitz eingestellte HZ975A-Profil wurde nach dem
Absetzen durch 203 Schlage belastet, die zunédchst mit geringer Energie des Menck-
Rammbéren ausgefiihrt wurden. AnschlieBend wurde das Profil mit der maximal
méglichen Schlagenergie des Rammbaren um weitere drei Meter in den Boden ge-
rammt.

Die Auswertung erfolgte auf der Grundlage des CASE-Verfahrens. Das Ergebnis der
Messung ist beispielhaft fir einen Dampfungsfaktor Jc = 0,4 in Abbildung 13 darge-
stellt. Daraus ist zu erkennen, dal® nach ca. 400 Schldgen eine Tragféhigkeit von

4.500 kN nachgewiesen werden konnte.

Tragfihigkeit in Abhingigkeit von J. = 0,4 [kN]
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Abb. 13: Tragfahigkeitsentwicklung der getesteten Tragbohle

Die Tragfahigkeit stieg im weiteren Verlauf der Rammung bis auf ca. 6.000 kN an.
Nach zwei Tagen Standzeit wurde die Tragbohle auf Endtiefe gerammt. Der sprung-
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hafte Anstieg in der ermittelten Kurve ist auf das ,Festwachsen’, das anschlieRende
Abfallen der Tragfahigkeit auf das ,Losschlagen’ des Profils zuriickzufiihren.

Mit zunehmendem Baufortschritt der Kaimauer wurde deutlich, daf3 sich die Festig-
keit der zudem héher anstehenden Geschiebemergelschicht verringerte (vgl. Abb. 3).
Um die Tragféahigkeit der Griindung weiterhin gewahrleisten zu kénnen, wurde auch
die Tragféhigkeit der Reiberohre, die der eigentlichen Kaimauer vorgelagert sind,
sowie der Tragbohlen (HZ975A-Profile) durch dynamische Pfahltests ermittelt.

Vor diesem Hintergrund wurden drei Tragbohlen mit unterschiedlichen Pfahlfuaus-
bildungen (Fligel und eingeschweilite Bleche, Abb. 14) in den Boden eingebracht
und deren Rammung meRtechnisch tiberwacht.
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Abb. 14: Untersuchte Querschnittsvariationen der Tragbohlen der Kaimauer

Die Testreihe hatte das Ziel, den tragfahigsten Querschnitt der 39,0 m langen Profile
zu ermitteln. Jedes Profil wurde 0,5 Meter gerammt. Die eingeschweif3ten Bleche be-
sallen eine Lange von 2,5 m. Die seitlich angeschweif3ten Fliigel wurden mittig ge-
schlitzt und tber eine Lange von 5 m mit der ebenfalls geschlitzten Tragbohle ver-
schweil’t. Es zeigte sich, daR das Profil C die gréfite und das Profil B die geringste
Tragfahigkeit aufwies (Tab. 3).

Tabelle 3:  Tragfahigkeiten bei unterschiedlicher FuRausbildung (nach CAPWAP-

Auswertung)
Profil A Profil B Profil C
Gesamttragfahigkeit 3692 kN 3052 kN 6730 kN
1. Test |Mantelreibung 1419 kN 1337 kN 4037 kN
Spitzendruck 2273 kN 1715 kN 2693 kN

Der Vollstandigkeit halber sei erwahnt, dal die Reiberohre infolge der Ergebnisse
der dynamischen Pfahltests um bis zu 4 m verléngert wurden.
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4 Zusammenfassung und Ausblick

Die Ergebnisse der dynamischen Probebelastungen, die wéhrend der Bauphase der
ersten beiden Liegeplatze des Containerterminals Altenwerder erzielt wurden, ver-
deutlichen einmal mehr, dal® durch dynamische Pfahltests eine effiziente Anpassung
der Pfahlsysteme einer Baumafinahme erreicht werden kann, um im Ergebnis eine

wirtschaftlich und konstruktiv optimierte Pfahlgriindung zu erstellen.

Bei stark veranderlichen Baugrundverhéaltnissen, wie es in Altenwerder der Fall ist, ist
eine Auswertung der dynamischen Pfahltests nach dem CAPWAP-Verfahren in je-
dem Fall zu empfehlen, um genaue Aussagen Uber die Tragfahigkeitsanteile an
Pfahimantel und —ful zu treffen. Die Analyse nach dem CAPWAP-Verfahren ist
durch einen erfahrenen Ingenieur durchzufiinren. Die Mitarbeiter der Pfahlabteilung
des IGB-TUBS qualifizieren sich auf diesem Gebiet durch kontinuierliche Weiterbil-

dung, wie z.B. durch die Einarbeitung und Anwendung neuester Software-Produkte
(Abb. 15).

Abb. 15: Programmoberflache CAPWAP Version 2000-1

Wie auch im 1. Bauabschnitt Altenwerder deutlich wurde, zeigt sich hinsichtlich der
Ergebnisse sehr gute Ubereinstimmung zwischen dynamischen und statischen Pro-
bebelastungen am gleichen Pfahl. Statische Probebelastungen kénnen somit zur Ka-
librierung der dynamischen Probebelastungen dienen, um durch diese im weiteren

Bauablauf die Qualitat der Pfahlgriindung zu kontrollieren.
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VEREINFACHTE DYNAMISCHE PROBEBELASTUNGEN
VON BOHRPFAHLEN

Frank Rausche, Brent Robinson und Garland Likins

1 EINLEITUNG

Dynamische Probelastungen sind wegen ihrer schnellen und einfachen Anwendung

zur Qualitatsiberwachung sowohl von Rammpfahlen als auch von Bohrpfahlen

weltweit beliebt. Bei Rammpfahlen ist der Testvorgang besonders einfach, da das

Belastungsgerat - der Rammbér - vorhanden ist. Gemessen werden Dehnung und

Beschleunigung unterhalb des Pfahlkopfes. Die Dehnung ergibt nach Multiplikation

mit E-Modul und Querschnittsfliche die Pfahlkopfkraft.

Bild 1: Vorbereitungen am Bohrpfahl

Da bei vorgefertigten

Rammpféhlen diese Pfahlparameter
ziemlich genau bekannt sind und der E-
Modul sich wenig Gber dem Querschnitt
andert, geben zwei Dehnungsgeber in
den meisten Fallen gute Ergebnisse. Sie
werden zusammen mit zwei
Beschleunigungsgebern an gegeniiber-
Pfahlseiten Pfahl

liegenden am

angeschraubt.

Bei Bohrpfahlen ist der Aufwand etwas
gréBer, weil ein Fallgewicht zur Baustelle
geschafft werden, mit einem Kran vor
dem Probeschlag angehoben werden
und dann aus 30 cm bis 3 m Hoéhe

fallengelassen werden muf.

Die
Beschleunigung und Dehnung, werden

erforderlichen Messungen,
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normalerweise ein bis zwei Pfahldurchmesser unterhalb des Pfahlkopfes
vorgenommen werden. Da Bohrpféhle ohne bleibendes Schutzrohr oft unbestimmte
Querschnitts-flachen und MaterialgréBen haben, ist es am besten, einen Sockel
guter Betonqualitdt, mit einer Lédnge von ein- bis zweimal Pfahldurchmesser, in
einem diinnwandigen Stahlschalungsrohr auf dem Pfahlkopf aufzubetonieren. Nach
Entfernung des Stahlrohrs im Geberbereich, werden die Geber am Sockelbeton mit
Hilfe von Diibeln angeschraubt. Wegen der mdglichen Unterschiedlichkeit der
Betonqualitat liber dem Pfahlquerschnitt werden zur Steigerung der Genauigkeit der
gemessenen Pfahlkopfkraft haufig vier Dehnungsgeber am Pfahlkopf eingesetzt
(Bild 1). Das Stahlrohr dient auch als eine wirksame &ussere Bewehrung, die ein
Abplatzen des Betons im Aufschlagbereich verhindert.

In einer jiingsten Weiterentwicklung konnten Belastungs- und MeBsystem
kombiniert, vereinfacht und verbessert werden. In diesem neuen System wird die
Pfahlbewegung immer noch am Pfahlkopf, die Pfahlkopfkraft dagegen als
Barverzégerung gemessen und dann mit der Bdrmasse multipliziert. Dieser Vorgang
ist wesentlich einfacher und auch genauer als die Dehnungsmessung am Pfahl. Im
folgenden wird beschrieben, wie die dynamischen Pfahlpriifungen an Bohrpfahlen

heute und in der Zukunft durchgefiihrt werden.
2 ALLGEMEINES

Seit 1970 werden dynamische Probebelastungen regelméBig in vielen Landern und
auf hunderten Baustellen jahrlich als Qualitatskontrolle von vorgefertigten
Rammpfahlen angewendet. Seit dem Ende der 70er Jahre wurden auch
zunehmend mehr Ortbetonrammpfahle und Bohrpfdhle mit dieser Methode auf
Tagfahigkeit gepriift und mit statischen Versuchen verglichen. Besonders
umfangreiche Vergleichsergebnisse und Erfahrungen mit dynamischen
Probebelastungen an Bohrpféhlen lieferte eine Versuchsreihe, die in Australien in
1982 an 12 Pfahlen mit etwa 60 m Lange und 1,5 m Durchmesser durchgefiihrt
wurde (Seidel und Rausche,1984). Nachdem die Vergleichstest eine gute
Ubereinstimmung der statisch und dynamisch ermittelnden Pfahltragfahigkeiten
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ergeben hatten wurden noch ca. 100 weitere Pfahle auf dieser Baustelle dynamisch
getested. Weitere Vergleiche von statischen und dynamischen Probebelastungen
wurden unter anderem von Seitz, 1984; Hussein et al., 1992; Wienholz und Huch,
1997; Schau und Weigel, 1997 verdffentlicht. Die Literatur enthélt noch zahireiche
andere Beispiele solcher Vergleichsversuche. Eine ausfiihrliche Beschreibung der
Grundlagen des Verfahrens kann man im Kapitel Grundbau des Beton-Kalenders
1998 finden. Die Empfehlungen fiir statische und dynamische Pfahlpriifungen der
DGGT (1998) geben (iber die richtige Ausfiihrung dynamischer Probebelastungen
weitere Auskunft.

3 DURCHFUHRUNG DER DYNAMISCHEN PROBEBELASTUNGEN

Fir dynamische Probebelastungen von Rammpféhlen steht der Belastungsapparat,
d. h. der Rammbdr, bereits zur Verfligung. Bei Bohrpféhlen muB ein Fallgewicht zur
Baustelle gebracht werden, dessen Gewicht ,G, entsprechend der nachzuweisenden
Pfahltragfahigkeit, Q, gewahlt werden muB3. Die folgenden Erfahrungswerte geben
i.a. zufriedenstellende Ergebnisse:

G/Q=1% fir Pfahle, die im harten bindigen Boden oder Fels einbinden
G/Q =1,5% fiir Mantelreibungspféhle
G/Q =2% fiir Bohrpfahle mit Spitzendruck in rolligen Boéden.

Hussein et al. (1996) hat diese Thema ausfiihrlich behandelt und zeigt dabei, wie mit
Hilfe der Wellengleichungsberechnung die Wahl von Fallgewicht und Futterstérke

auf die Pfahl- und Bodenverhélinisse abgestimmt werden kann.

Die wichtigste Voraussetzung fiir gute Ergebnisse sind genaue Messungen.
Beschleunigungsmessungen sind i. a. problemlos, da sie unabhéngig von der
Qualitdt des Pfahimaterials an der Befestigungsstelle des Beschleunigungsgebers
sind. Theoretische Untersuchungen und praktische Erfahrungen haben auch
gezeigt, daB selbst ein einzelner Beschleunigungsgeber, seitlich am Pfahl

angebracht, die Bewegung der Pfahlachse geniigend genau miBt. Auch die
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Entfernung des Beschleunigungsgebers von Oberkante Pfahlkopf kann beliebig klein
gewahlt werden.

Bei der Dehnungsmessung am Pfahl, lber die die Pfahlkopfkraft ermittelt wird, mu3
aber sorgféltiger vorgegangen werden. DehnungsmeBwerte reagieren empfindlich
auf Unebenheiten der Aufschlagsfliche, wenn die Geber zu nahe am Pfahlkopf
angebracht werden. Sie miissen auch an einwandfreiem Pfahlbeton angebracht
werden, da Verunreinigungen des Betons ein weicheres Material und dadurch lokal
gréBere Dehnungen verursachen kénnen. Fir gute Dehnungsmessungen wird
deshalb oft ein zusétzlicher Sockel am Pfahlkopf aufbetoniert. Der Sockel solite
zwei Pfahldurchmesser lang sein. Bewehrung braucht nicht im Sockel eingebaut zu
werden, wenn als bleibende Betonschalung ein diinnwandiges Stahirohr verwendet
wird, das wéhrend der Probebelastung die horizontalen Querzugsspannungen am
Pfahlkopf aufnimmt. Zur Anbringung der Geber werden dann Fenster in das Rohr
geschnitten oder ein unterer Ring, etwa 200 mm breit, des Schalungsrohres wird
entfernt, wodurch eine ebene Betonoberfliche mit guten Betoneigenschaften zur
Anbringung der Geber freigelegt wird. Der aufbetonierte Sockel kann auch sehr
leicht mit einer ebenen und horizontalen Pfahlkopfoberfléche, fiir eine einwandfreie

Ubertragung der dynamischen Belastung in den Pfahl, hergestellt werden.

Fir die dynamische Probebelastung muBB der Beton die entsprechende Festigkeit
erreicht haben. AuBerdem sollte beachtet werden, daB je nach Einbauart der Pféahle
die Bodenschicht am Pfahimantel gestort ist und nur langsam ihre langzeitliche
Festigkeit zuriickgewinnt. Die Probebelastung sollte daher frilhestens eine Woche
nach dem Betonieren durchgefiihrt werden.

Nachdem die Geber am Pfahl angebracht sind, wird oft ein Sperrholzfutter auf den
Pfahlkopf gelegt und darauf eine lastverteilende Stahlplatte. Zur eigentlichen
Probebelastung 1868t man dann das Fallgewicht einige Male mit zunehmenden
Fallhéhen auf die Stahlplatte fallen, bis.so viel Energie in den Pfahl Gibertragen wird,
daB entweder die erforderliche Tragfahigkeit oder die Grenztragkraft des Pfahles
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kurzfristig aktiviert wird. Noch wéhrend des Schlages rechnet der Pile Driving
Analyzer® (PDA) die dynamischen Spannungen am Pfahlkopf und entlang des
Pfahles aus, sodaB der Testingenieur sofort entscheiden kann, ob die Priifung
schadlos weitergefiihrt werden kann. Wenn notwendig, d.h. wenn die dynamischen
Spannungen die zuldssigen Werte (iberschreiten, solite dann entweder zusétzliches
Rammfutter zwischen Pfahl und Fallgewicht eingebaut oder die Fallhéhe verringert
werden. Der PDA rechnet auch nach der vereinfachten Case Methode die
Tragfdhigkeit aus, damit der Testingenieur beurteilen kann, wann die
Probebelastung abgebrochen werden kann. Fir die PDA-Berechnungen braucht
man den dynamischen E-Modul des Pfahimaterials, dessen GréBe von der Qualitat
der Betonzuschldge und der Betonfestigkeit abhéngt. Haufig ist der E-Modul von
vergleichbaren Baustellen her bekannt; im Gibrigen kann er in erster Néherung mit 35
GPa angenommen werden. Wéhrend der dynamischen Probebelastung kann der E-
Modul durch die im Pfahl dynamisch gemessene Wellengeschwindigkeit (iberpriift
und, wenn notwendig, korrigiert werden.

Wie bei allen schnellen Pfahl- oder Materialpriifungen, ist die maximale Belastung
nicht mit der Tragfédhigkeit identisch. Beim Pfahltest kommt hinzu, daB die
dynamische Pfahlkopfkraft nicht nur vom Bodenwiderstand, sondern auch von der
Aufschlagsgeschwindigkeit des Fallgewichts und von den elastischen Eigenschaften
des Pfahles abhéngt. Deshalb muB bei dynamischen Pfahlprobebelastungen der
statische Bodenwiderstand von den Messungen berechnet werden. Das geschieht
auf der Baustelle mit der einfachen Case Formel im PDA wird danach aber mit
CAPWAP® (CAse Pile Wave Analysis Program) genauer nachgerechnet. Dieses
Programm fiihrt eine Systemidentifikation durch Angleichen von gerechneten und
gemessenen PfahlkopfgroBen durch. Es ist auf der Wellengleichung aufgebaut und
beriicksichtigt daher die Pfahlelastizitat und —tragheit. Ebenso wichtig ist aber, daB
das Programm in der Lage ist, erstens die dynamischen Anteile des
Bodenwiderstands von den statischen trennen zu konnen, zweitens, die
Mantelreibung vom Spitzendruck zu unterscheiden und drittens, mit diesen
Ergebnissen eine Lastsetzungslinie zu berechnen. Dieses simulierte Ergebnis kann
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dann mit der Lastsetzungslinie einer statischen Probebelastungs verglichen werden.
Natirlich kdnnen keine Kriech- oder Konsolidierungssetzungen mit dem
dynamischen Test ermittelt werden. AuBerdem ist es besonders bei Pfahlen mit
groBen Durchmessern durchaus méglich, daB mit gréBeren Pfahleindringungen

auch noch héhere Tragféhigkeiten aktiviert werden als beim dynamischen Vesuch.
4 VERBESSERUNGEN MIT NEWTON

Das schon recht einfache Pfahltestverfahren kann noch weiter vereinfacht, verbilligt
und verbessert werden, wenn das Aufbetonieren des Betonsockels vermieden und
die Pfahlkraft unabhéangig von den Betonmatérialeigenschaften bestimmt werden
kann. Eine Moglichkeit der Verbesserung wére natiirlich, eine KraftmeBdose
zwischen Fallgewicht und Pfahl einzubauen, um die Kraft direkt zu messen. Das
ware aber unpraktisch, weil fiir die zu erwartenden dynamischen Belastungskréfte,
die oft mehr als 2Q erreichen, relativ schwere und groBe MeBdosen erforderlich
wéren, und weil es notig wére fiir verschiedene PfahlgroBen und -belastungen

verschiedene Mef3dosen bereitzustellen.

Gliicklicherweise hat aber im Jahre 1666 Sir Isaac Newton gelernt, daB3 es weh tut,
wenn einem ein harter Apfel auf den Kopf féllt. Er hat gefolgert, daB es dem Apfel
ebenso weh tut, und daB actio gleich reactio ist. Deshalb kann man also die Kraft
sowohl am Apfel wie am Kopf messen. Weiterhin hat der geniale Newton
festgestellt, daB Kraft gleich Masse mal Beschleunigung ist. Die schwierige
Kraftmessung am Kopf kann daher auf eine einfache Beschleunigungsmessung am
Apfel reduziert werden. (Dabei ist am Rand zu vermerken, daB
Beschleunigungsgeber eigentlich eine Kraft messen, die proportional zur
Beschleunigung ist).

Das Newton Konzept vereinfacht den Testvorgang wesentlich. Im einmassigen
System, das nur aus Bér, Futter und Pfahl besteht, wird wéhrend des Aufschlages
die Verzogerung des Fallgewichtes gemessen. Multiplikation mit der Bérmasse
ergibt dann die Pfahlkopfkraft (Bild 2). Beim Newtontest verwendet man am besten
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ein Fallgewicht mit groBer Aufschlagsfliche, die den sauber und eben abgezogenen
Pfahlkopf gleichméBig belastet. Dadurch kann die dynamische Aufschlagskraft ohne
eine lastverteilende Platte auf dem Futter schadlos auf den Pfahl {ibertragen werden.
Die Newtonkraft, Fy, d.h. die auf dem Pfahlkopf direkt angreifende Kraft, kann von

der Barbeschleunigung, au, und der Barmasse, Mg, berechnet werden:

Fn=Mran 1)

Herkammlich Einmassiger Newton

' W o
~——=Bes unigun:
' Futter — : vom Faligewiant

KV, | o
2
‘JLBeschleunigungs-

1 bis 20 messung

Beschleunigungs-,
Dehnungsmessung

’ ,
Z

R

S S
/k\//}//}//)\/«
%

Bild 2: A imh ichen und ei 1 Y

Die Beschleunigung, ap, die zur Pfahlkopfgeschwindigkeit vp integriert wird, mu3
aber in jedem Fall am Pfahlkopf gemessen werden, da die Geschwindigkeiten von
Fallgewicht und Pfahlkopf verschieden sind. Die Beschleunigungsgeber kénnen und
sollen aber viel ndher am Pfahlkopf angebracht werden als im herkémmlichen
System, damit die Phasenverschiebung zwischen Kraft und Geschwindig-

keitsmessung so klein wie méglich ist.

Beim etwas komplizieteren zweimassigen Newton-System gibt es eine
lastverteilende Platte, mit Masse My, zwischen Fallgewicht und Pfahlkopf. Die
Beschleunigung, an, dieser Platte muB auch gemessen werden, damit ihre

Tragheitskraft von der des Fallgewichts abgezogen werden kann.

Fn=Mrag - My ay (2)



—288 -

Bei der MeBauswertung stellt man i.a. fest, daB die vom Aufschlag im Fallgewicht
erzeugten StoBwellen eine hochfrequenzige Bewegungskompenente erzeugen, die
im Pfahl nicht auftreten. Je langer das Fallgewicht ist, desto niedriger sind diese
Frequenzen. Eine digitale Filterung kann die berechnete Kraftkurve ohne weiteres

8000 e
----- Ungeglaettet

— Geglaettet

7000

Kraft (kN)

0.015

Zeit (s)
Bild 3: Pfahlkopfkraft von Beschleunigungsmessung am Fallgewicht (Amherst, S4, BN2)
glatten, solange die Bérlange, Lg, so klein ist, daB3 die Barfrequenz, fr, wenigstens
zwei mal groBer ist als die Frequenz wesentlicher Pfahlkraftanteile. Wenn man die
héchsten wichtigen Frequenzen im Bohrpfahl mit 500 Hz annimmt, wird mit einer
Wellengeschwindigkeit im Bar, cg, von ca. 5000 m/s, die maximale Barlange, die

eine einwandfreie Glattung zulast:
max Lg = Y2cr / 2 fr = %2 5000/[(2)(500)] = 2,56 m (3)

Bild 3 zeigt fiir einen Bohrpfahl von 1 m Durchmesser und fiir ein Fallgewicht mit Lg

=1.2 mLénge (s. Beispiel 2) die ungeglattete Messung und die gefilterte Kraftkurve.
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Bild 4: Kraftkurven von i amF icht und Di g 0,7 m unter Pfahlkopf (Amherst, S4, BN2)

Ein offensichtlicher Unterschied zwischen der Kraftmessung am Pfahl und am
Fallgewicht ist deren vertikale Distanz, und die damit zusammenh&ngende
Zeitverschiebung der Kraftmessungen. Da die Dehnungsgeber mit einer absoluten
Mindestentfernung von einem Pfahldurchmesser unterhalb der Pfahloberfliche
angebracht werden miissen, enthalten diese Messungen Spannungswellenanteile,
die sich von denen am Pfahlkopf unterscheiden. Z. B. kann am Pfahlkopf selbst nur
eine Druckkraft entstehen, wéhrend am DehnungsmeBpunkt auch kurzfristig
Zugkrafte auftreten kdnnen. Bild 4 zeigt fiir den Pfahl von Beispiel 2 die Ergebnisse
von Messungen, die mit zwei verschiedenen PDA-Geréaten am Fallgewicht und Pfahl

gemessen wurden.

5 BEISPIELE
5.1 Modelpfahl

Das erste Beispiel ist ein SPT Stahlrohr mit 28 mm Durchmesser und 4,9 m Lange,
das zur Uberpriifung der Genauigkeit des neuen MeBsystems sowohl als
einmassiges als auch zweimassiges System ausgebildet wurde. Die Massen von
Bér und Schlaghaube waren 49 und 3,2 kg. Die Genauigkeit des neuen Verfahrens
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wurde mit verschiedenen Fallhdhen und Futterstdrken untersucht. Bild 5 zeigt
Versuchseinrichtung und Geber, wdhrend im Bid 6 die verschiedenen
Kraftkomponenten der zweimassigen Messung als Funktion der Zeit und zum
Vergleich damit die traditionelle Messung am Pfahlkopf dargestellt sind. Zur
genauen Ubereinstimmung zwischen Newtonkraft und der am Pfahl gemessenen
Pfahlkopfkraft wurde als Korrektur auch die Tragheit der Masse des Pfahles
zwischen Pfahlkopf und Dehnungsgeber von der Tragheitskraft des Fallgewichtes
abgezogen. Bild 6 zeigt auch die Pfahlkopfgeschwindigkeit nach Multiplikation mit
der Pfahlimpedanz  (E-Modul mal Querschnittsfliche geteilt  durch
Wellengeschwindigkeit). Die Proportionalitidt zwischen Kraft und Geschwindigkeit
zur Zeit des Aufschlages des Fallgewichtes kann auf die Wellengleichung

zuriickgefiihrt und zur Uberpriifung der Messungen verwendet werden.

Bild 5: Modelpfahl , Fallgewicht
und Geber
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5.2 Ambherst Pfihle
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Bild 6: Vergleich von Pfahlkopfkraftkurven, direkt und am Baer gemessen
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Bild 7: Amherst Bohrpfahltest

mit instrumentiertem Newton

‘*f

ersuchsreihe, die auf einer der National Geotechnical

Experimentation Sites in Amherst, Massachusetts durchgefiihrt wurde. Die
amerikanische Bundestrassenverwaltung (FHWA) hat mehrerer solcher
Versuchsfelder in verschiedenen Teilen der USA eingerichtet. Hier werden neue

Das zweite Belépiel is eine
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Bild 8: CAPWAP Ergebnisse von Amherst

Bau- und Testmethoden unter verschiedenen geologischen Bedingungen vorgefiihrt

und auf ihre Tauglichkeit hin gepriift.

Drei Bohrpféhle, Léange L = 14,5 m, Durchmesser 1000 mm in den oberen 6 m und
900 mm im unteren Bereich wurden mit je drei Schldgen des 60 kN schweren
Newton getestet (Bild 7). Der Bar wurde mit Hilfe einer hydraulischen Schere frei auf
ein 35 mm starkes Sperrholzfutter (ohne lastverteilende Platte) mit Fallhéhen
zwischen 250 mm und 1,15 m fallengelassen. Die Belastungseinrichtung erlaubte
es, das Fallgewicht und seine Fiihrung mit einem relativ kleinen, hydraulischen
Autokran aufzubauen, den Bé&r anzuheben, das Bérgewicht auf den
Flihrungsrahmen abzusetzen und dann eine Seilschlaufe hydraulisch
abzuschneiden. Das Entladen des Lastwagens, der Aufbau und das Umsetzen der
Belastungsvorrichtung auf drei Pfédhle, die dynamische Probebelastung von drei
Pfahlen, Abbau und Wiederbeladen des Lastwagens dauerte weniger als 7 Stunden.
Zur Uberpriifung der neuen Methode wurden die Messungen sowohl am Newton als

auch am Pfahl nach herkémmlicher Weise vorgenommen. Bild 4 zeigt im Vergleich
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die am Pfahl und am Bé&r gemessenen Pfahlkrafte. Maximale Pfahlkopfkrafte
erreichten mit der hochsten Fallhéhe nahezu 10 MN was einer Pfahldruckspannung
von ca. 15 MPa entspricht. Die in die Pfahle (ibertragenen Energien schwankten
zwischen 20 und 40% des Produktes Fallgewicht mal Fallhbhe. Dabei wurden die
héheren Wirkungsgrade beim dritten Schlag erzielt, bei dem das Sperrholzfutter sich
schon am Pfahlkopf angepaBt hatte.

Der Boden in Amherst bestand hauptséchlich aus weichen, tonigen
Seeablagerungen (Varved Clay) unter einer 4,5 m starken, lberkonsolidierten
Schluff- und Tonschicht. Die von CAPWAP berechnetern Tragfahigkeiten lagen
zwischen 850 und 1160 kN. Ein Beispiel der CAPWAP Ergebnisse zeigt Bild 8 (von
oben rechts im Gegenuhrzeigersinn): die Kraft- und Geschwindigkeitsmessung, die
gemessene und die angepaBten bzw. berechneten Kraftkurven, eine simulierte
statische Last-Setzungslinie und die berechnete Verteilung der Mantelreibung.

des Verfahrens begrenzen.

5.3 Houston Pfahle

Je drei Schraubenpféhle von 350, 400 und 450 mm Durchmesser muBten auf 3
verschiedenen Baustellen dynamisch getestet werden. Die Pféhle waren ungefahr
24 m lang mit gleicher Einbettung, sodal3 die Pfahlképfe zur Anbringung der Geber
flir die Standard-PDA Messung freigelegt werden muBten. Wie bei den Amherst
Tests wurden Messungen sowohl am Newton (Pfahlgeschwindigkeitsmessung 350
mm unter Pfahloberkante) als auch am Pfahl (Geber 700 mm unter Pfahloberkante)
vorgenommen. Bild 9 zeigt einen Vergleich der Kraft- und Geschwindigkeitskurven,
(die Geschwindigkeitskurven unterscheiden sich kaum), die am Newton und am
Pfahl mit zwei verschiedenen PDA’s gemessen wurden. Die im Vergleich mit der
Geschwindigkeit hohe Pfahlkopfkraft, i.a. proportional zur Zeit des Aufschlags, kam

durch einen vergréBerten Pfahlquerschnitt unter dem Pfahlkopf zustande.

Dynamische Probebelastungen an Bohrpféhlen werden in vielen Ladndern mit gutem

Erfolg durchgefiihrt. Belastungsysteme mit bis zu 40 Mg Masse werden dabei
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Bild 9: Kraft - und Geschwindigkeitskurven von Newton und von PDA
Messungen am Pfahl (Houston, P14, BN3)
eingesetzt. Pfahlkopfkraft und -beschleunigung werden i.a. ein bis zwei
Pfahldurchmesser unter dem Pfahlkopf vorgenommen. Das bedeuted, daB zur
Verbesserung der MeBgenauigkeit einige Vorarbeiten, einschlieBlichlich einer

Pfahiverlangerung des Pfahles, geleistet werden miissen, die die Wirtschaftlichkeit

6 ZUSAMMENFASSUNG

Die Wirtschaftlichkeit und Genauigkeit der dynamischen Probebelastungen von
Bohrpfahlen kdnnen aber noch weiter gesteigert werden, wenn die Messung der
Pfahlkopfkraft am Fallgewicht und nicht am Pfahl vorgenommen wird. Am
einfachsten und genauesten ist es mit dem einmassigen System zu arbeiten, obwohl
eine Korrektur mit zusétzlichen Beschleunigungsmessungen am Schlagstiick

vorgenommen werden kann.

Erfahrungen mit diesem Verfahren sind ermutigend aber noch begrenzt. Z. Zt.
werden noch Vergleichsmessungen und Verbesserungen am Rechenprogramm im
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PDA gemacht. Es ist aber vorgesehen, die Methode bereits im Jahre 2001

routinemaBig anzuwenden.
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