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Abstract

A Quay Construction is a multiply indeterminate static system, whose sustaining behavior
is determined through complex interactions of its base elements between each other and
with the ground. To resolve the stability problem, its complexity is reduced by dismantling
the construction into subsystems.

The load assumptions and calculation methods employed for analyzing quay constructions
are based on long-standing experiences and investigations. The goal of such investiga-
tions is to determine the sustaining and deforming behavior of individual components in
the compound construction. An improved analysis of the sustaining behavior is achieved
by using adequate measuring equipment. Within the scope of a Hamburg port project an
extensive test program could be set up, with which the institute of Foundation Engineering
and Soil Mechanics of the Technical University of Braunschweig (IGB-TUBS) was engaged
by the ‘Amt Strom und Hafenbau’ of the state of ‘Freie und Hansestadt Hamburg’. Seen in
a scientific perspective, this task can be regarded as a large-scale in-situ-test. After the

project description the entire deformation behavior of the construction is explained.

Following the representation of static fundamentals for quay constructions and the descrip-
tion of the operation mode of tension piles, the state of the art of tension and deformation
measurements is briefly presented. The measurement technology used within the full-
scale field trial is described and explained. The discussed results of the measurements,
using inclinometers, earth pressure cells and sliding micrometers, are evaluated, either
statistically or engineer-technically. The measured deformations and calculated forces and

tensions are compared with the results of numeric calculations.

Measurements at the quay wall confirm the validity of the approach of the acting earth
pressure. The theoretically expected movement for initiating the full ground resistance
could not ascertained by measurements. Nevertheless, a balance of power does exist in
the compound system, as demonstrated by comparison of the resulting level forces. The
field moments recalculated from the deformation figure of the quay wall show, that present
norms and recommendations prove a high security degree for retaining walls in practical
environments. The high security degree results from the static support of the cement
bound liquid and the interplanks, which are not implied in the static calculation of the quay

wall. Using geodesic measurements, a movement of the entire quay construction and a



VI

smaller movement of the basement of the wall, both directed to the water front, can be rep-

resented.

The axial deformation measurements at the inclined piles show an unexpected normal
force distribution along the pile. Near the active sliding wedge the pile is additionally
loaded with negative skin friction. The negative skin friction arises from a ground level
movement depending on the wall deformation and the type of the construction. The size of
the normal force at the bond with the quay wall and its peak value, as well, clearly differ

from the static calculation values.

Considering the analyzed limiting conditions, the function and working method of the slid-
ing micrometer and the calculation and evaluation of the measured results, as well, are
explained. The plausibility and the accuracy of the results from the sliding micrometer
measurements are verified by extensive investigations in the field and the lab, as well. The
deformation transfer from the inclined pile about the bentonite-cement-suspension unto the

measuring tube is proven.

The sustaining behavior of the construction is further subjected to a numerical analysis. A
three-dimensional model is calibrated from the measured deformations of the quay wall.
Comparable results referring to the measured deformations of the compound system arise
from the numerical calculation. The distribution of the normal forces at the inclined pile de-

pendent on the negative skin friction is demonstrated.

For dimensioning the inclined pile a proposal, resulting on the investigation findings and

considering the negative skin friction, is presented.

The investigations of the burden demolition and deformation behavior at a quay construc-
tion have verified the correctness of the method for calculating the stability of a quay con-
struction. The breakdown of the multiply indeterminate static system into statically deter-
minate subsystems, whose reaction forces or tensions are to be applied onto neighboring
components, shows fundamentally sufficient safety in dimensioning the construction. The
deformation investigations have resulted in new findings on the burden demolition behav-
ior of inclined piles, requiring that under certain conditions the negative skin friction has to

be included as an additional load.
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1 Einfuhrung

In der Mitte des 11. Jahrhunderts nahm Hamburg erstmals Handelsbeziehungen nach

Norden und Osten bis nach Island, Gronland und Finnland auf.

Unter der Herrschaft der Schauenburger Grafen erlebte die Stadt Hamburg im 12. Jahr-
hundert einen betrachtlichen Aufschwung, der sich in der Griindung des Hamburger Ha-

fens (1189) niederschlug

Ende des 15. Jahrhunderts wurden erste Handelsbeziehungen Uber den Atlantischen O-
zean aufgebaut, die Hamburg rund 100 Jahre spater zum wichtigsten Hafen fir Getreide-
ausfuhr nach West- und Nordeuropa sowie Italien aufsteigen liel3.

Ab 1819 nannte sich Hamburg Freie und Hansestadt. Nach dem Zollanschluss 1888 wur-
de der Freihafen eingerichtet, der den internationalen Handel in héchstem Malde forderte

und die Speicherstadt entstehen liel3.

Zu Beginn der Industrialisierung wurde deutlich, dass die bisherigen Hafenkonzepte den
neuen Entwicklungen in Handel, Verkehr und Wirtschaft nicht folgen konnten, weil die

Umschlagstechniken zu langsam waren.

Entscheidend fur die weitere Anpassung des Hamburger Hafens an die fortschreitende
Entwicklung im Welthandel waren die Ideen des Hamburger Wasserbaudirektors Johan-
nes Dalmann. Sein Projekt "Offener Tidehafen" sollte sowohl bei Ebbe als auch bei Flut
den ganzen Hafen zuganglich machen [STROM- UND HAFENBAU, 1992]. Dazu waren
hohe Kaimauern zum Ausgleich des Tidehubes und tief ausgebaggerte Hafenbecken not-

wendig, die auch grof3en Seeschiffen bei Ebbe einen ausreichenden Tiefgang gewahrten.

1862 wurde mit den ersten Bauarbeiten zu einem "Dalmannschen Kai" begonnen und
1866 der Sandtorkai eroffnet. Dieses Konzept von Johannes Dalmann bot den Vorteil,
dass es zukunftigen fortschreitenden Entwicklungen nicht im Wege stand, sondern um
neue Hafenkonzepte erweitert oder auch an neue angepasst werden konnte. Ein zusam-
menhangendes Hafengelande sollte die Zukunft des Hafens sichern. Der Senat der Stadt
Hamburg beschloss bereits 1883 "die grof3e Losung". Gemeinsam mit Preuf3en wurden im
Laufe der Jahre bis 1929 einige Stadtteile, u.a. Altenwerder, langfristig als Hafenerweite-

rungsgebiet gesichert.



Die Umschlagstechniken veranderten sich. Ladungseinheiten wuchsen zusammen, die
schneller und mechanisierter umgeschlagen werden konnten. Der Container, eine Erfin-
dung des Amerikaners Malcom McLean, begann seinen Siegeszug und bestimmte fortan
die Entwicklungen und Ausbauten in den groRen Hafen auf der gesamten Welt [BARTH et
al., 2001]. Nicht mehr die Anzahl und die Grolie der Hafenbecken mit den entsprechenden
Lagerschuppen waren entscheidend, sondern die GroRe der Containerstellflachen und die
Gute der Verkehrsanschlisse. Dieser neuen Umschlagt echnik folgend entstand 1967 der
erste Containerterminal: Waltershofer Burchardkai.

Dieses stetige Optimieren (Kosten, Schnelligkeit, Zuverlassigkeit) fuhrte dazu, dass der
Hafen nicht mehr als rein klassischer Lagerplatz genutzt wurde, sondern dass eine Viel-

zahl an logistischen Dienstleistungen an den Waren vollzogen werden mussten.

Es mussen nicht nur neben dem immer noch hohen Anteil an Stlickgutumschlag die Con-
tainer umgeschlagen werden, sondern zugleich Im- und Exportlager eingerichtet, der An-
und Abtransport der Container gemanagt oder Sammelladungen zum Weitertransport zu-

sammengestellt werden.

Um diese Tatigkeiten Uber einen Containerterminal abwickeln zu kénnen, bendtigt der
Terminal entsprechend groRe Landflachen. Im Rahmen der so genannten "inneren Hafen-
erweiterung" verfullte man kleinere Hafenbecken und baute fur die groReren Container-

schiffe neue Liegeplatze.

Der Hafenentwicklungsplan (HEP) von 1989 [STROM- UND HAFENBAU, 1992] zeigt,
dass diese grundlegenden Strukturveranderungen frihzeitig erkannt und auch umgesetzt
wurden. Man wies zusatzliche Hafenerweiterungsgebiete aus, die in dem Bild 1.1 schraf-

fiert dargestellt sind.

Standig steigende Wachstumszahlen des Welthandels sowie die glinstige geografische
Lage Hamburgs nach Realisierung des EU-Binnenmarktes, nach Erweiterung der EU so-
wie nach der Offnung und wirtschaftlichen Umstrukturierung der Staaten in Mittel- und
Osteuropa erforderten groRere Kapazitaten, die eine weitere Hafenerweiterung notwendig
machten. Die vorhandenen inneren Hafenbereiche reichten flr den bendétigten Bedarf
nicht mehr aus. Die Planungen, im Hafenerweiterungsgebiet Altenwerder einen multifunk-
tionalen Containerterminal der neuesten Generation zu bauen, wurden dann im HEP als

entwicklungspolitisches Ziel konkret beschrieben.
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Bild 1.1: Hafenentwicklungsplan [STROM- UND HAFENBAU, 1997]

Nach dem zweiten Weltkrieg, Altenwerder war bereits ins Hafenerweiterungsgebiet aufge-
nommen, wurde dort 1961 per Gesetz vorsorglich der Neubau von Wohn-, Gewerbe- und
Industriebauten untersagt. 1974 begann die Stadt systematisch die Grundstlicke im Pla-
nungsgebiet aufzukaufen. Nachdem 1990 der Senat und die Birgerschaft das politische
Signal setzten, das Genehmigungsverfahren einzuleiten, wurde 1992 der Antrag auf Plan-
feststellung gestellt. 1995 erging der Planfeststellungsbeschluss und am 24.09.1996 wur-

de mit den Bauarbeiten zum Containerterminal Altenwerder (CTA) begonnen.

Der neue Terminal in Altenwerder umfasst vier Liegeplatze fur Containerschiffe der flnften
Generation (Post-Panmax-Generation), ein Guterverkehrszentrum (GVZ) und gunstige
Anbindungen an Schiff, Bahn und LKW. Der Hamburger Hafen zahlt derzeit in Europa
nach Rotterdam zu den grofdten Hafen und liegt weltweit auf dem achten Rang bezuglich
der Umschlagszahlen (Containerumschlag in TEU, TEU: Twenty foot container Equivalent
Unit). Die aktuellsten Umschlagszahlen bestatigen die Prognoseentwicklungen (Bild 1.2):
6,134 Mio. TEU fur das Jahr 2003.



Containerumschlag im Hamburger Hafen von 1980 - 2003 und Umschlagprognosen bis 2010
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Bild 1.2: Containerumschlagsprognosen [ nach STROM- UND HAFENBAU, 1997]

Im Bereich des Hafenbaus, respektive im Kaianlagenbau, hat gleichfalls ein weiterer Inno-
vationsschub eingesetzt. Zusatzliche Investitionen, die in den nordwesteuropaischen Ha-
fen nach der wirtschaftlichen Offnung des Ostens und Wiederherstellung alter verkehrs-
geografischer Verbindungen getatigt wurden, sorgten fur neue Kaianlagen und neue Ent-

wicklungen in der Kaianlagenkonstruktion.

Diese neuen Kaianlagen mussen technisch anspruchsvollen Aufgaben gewachsen sein,
die aus den fortschreitenden Entwicklungen des Schiffsverkehrs, insbesondere des Con-

tainerverkehrs, resultieren (Bild 1.3).

So ziehen groRere Abmessungen der Containerschiffe groRere Gelandespringe nach
sich, die u.a. auf Grund von steigenden Umweltschutzanforderungen und schwierigen
Baugrundverhaltnissen in groReren Tiefen zu hoheren Baukosten fiihren. Aus diesen U-
berlegungen resultiert vordringlich die Suche nach besseren und wirtschaftlicheren Alter-

nativen im Kaimauerbau unter Beachtung folgender Fragestellungen [HOFT, 1992]:

e Welche neuen Bauelemente oder Bauverfahren sind bei den hindernisreichen

Hamburger Baugrundverhaltnissen, die eiszeitlich gepragt sind, anwendbar?




e Wie konnen die geltenden Lastannahmen gunstiger gestaltet werden unter Beruck-
sichtung des Gesamttrag- und Verformungsverhaltens der Kaikonstruktion und un-
ter Einbehaltung gleicher Sicherheiten in den einzelnen Bauelementen?

e Wie wirken sich Anderungen an der Konstruktion der Kaianlage auf die
Kolkproblematik oder den Wasseruberdruckansatz aus?

T=125m 3. Generation 3000 - 4000 TEU, L=262-289m, B=23220m, Baujahr ab 1980

T=135m 4. Generation 4000 - 5000 TEU, L=274-295m, B=32,20 m, Baujahr ab 1990
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T=135m Post-Panmax 5000 - 6000 TEU, L =1284-318m, B=39,20- 4200 m, Baujahr ab 1992

Bild 1.3: SchiffsgroBenklassen ab 1000 TEU [STROM- UND HAFENBAU, 1997]



2 Aufgabenstellung

2.1 Aligemeines

Seit Jahrhunderten werden im Hamburger Hafen Kaianlagen gebaut. Die Technik passt
sich den Entwicklungen und Bedurfnissen des Handels an: gréfiere Schiffe, grolere Ge-
landespringe, grofRere Kranspurweiten, groliere Lasten und Belastungen auf die Kaikon-
struktion. Die Ublichen Belastungsannahmen und Berechnungsmethoden fir Kaikonstruk-
tionen beruhen auf Erfahrungen und einfachen klassischen Berechnungsansatzen. Auf die
wachsende Grolie der Kaianlagen Ubertragen, muss die Frage gestellt werden, ob diese
Berechnungsannahmen und —methoden auch extrapolierbar sind und wie sie die Bauteil-

dimensionierungen beeinflussen.

Um dieser Frage nachzugehen und ggf. daraus wirtschaftlichere Bau- und Bemessungs-
ansatze zu entwickeln, wurden vom Institut fir Grundbau und Bodenmechanik der TU
Braunschweig (IGB-TUBS) seit rund zehn Jahren im Hamburger Hafen z.T. umfangreiche
Messprogramme durchgefihrt [z.B. MAYBAUM, 1996; GATTERMANN, 1998].

Ziel dieser Messkonzepte war und ist es, das Trag- und Verformungsverhalten einzelner
Bauteile in der Gesamtkonstruktion zu ermitteln, entsprechende Randbedingungen zur
wirtschaftlichen Bemessung fur die Bauwerke zu Uberprifen und flr weitere Bauten zu
beurteilen sowie ggf. neu festzulegen [RODATZ, 1992; MILLER, 1999]. Folgende Punkte

werden Uberprift:

e Entspricht die Konstruktion der Kaimauer dem Stand der Technik, ist sie standsi-
cher und folgt sie den auf den Hamburger Hafen zugeschnittenen fortschreitenden

Entwicklungen?

e Sind die sich einstellenden sowohl mittel- als auch langfristigen Verformungen so

gering wie noétig?

Die beiden bisherigen grof3en Messprogramme dienten im Wesentlichen der Bestimmung
des Erddruckes hinter der Kaimauerwand und der Verformungen der Kaimauerwand
(Schlitzwand, Spundwand), um die rechnerischen Ansatze zu Uberprifen. Die auftreten-
den Erddricke wurden mittels Druckkissen gemessen, die Verformungen der Wand mit
Inklinometer und Extensometer. Beide untersuchten Kaianlagen (Burchardkai 8. Liege-

platz; O"Swaldkai) haben gemein, dass es sich im Grundriss um schmale, schlanke Bau-



werke handelt, die auch auf der abgewandten Seite des hergestellten Liegeplatzes mit
dem Elbwasser Kontakt haben (Bild 2.1).
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Bild 2.1 Lageplan der vom IGB-TUBS untersuchten Kaimauerkonstruktionen im Ham-
burger Hafen [BERGS et. al., 2000]

Wahrend der Planungen fur den Neubau des Container Terminals Altenwerder (CTA)
wurde vom Amt Strom- und Hafenbau der Wirtschaftsbehdrde der Freien und Hansestadt
Hamburg weiterer Forschungsbedarf gesehen. Um das Verformungs- und Lastabtra-
gungsverhalten der neuen Kaianlage zu untersuchen, wurden notwendige Finanzmittel

bereitgestellt.

Die einwirkenden Lasten auf die Kaianlage werden uUber die nachfolgend aufgefiihrten
Konstruktionsteile in den Baugrund eingetragen (Bild 2.2). Die Vertikallasten der vorderen
Kranbahnschiene werden Uber Reibepfahle, die in aufgeldster Reihe vor der Kaimauer-
wand zur Minimierung der Kolkbildung stehen, und Tragbohlen in den Untergrund eingelei-
tet. Die Tragbohlen bilden mit den Fullbohlen die Kaimauerwand, die den Gelandesprung
sichert. Die Verkehrslasten sowie das Gewicht der Platzbefestigung auf der tiefliegenden

Kaiplatte werden von den Ortbetonrammpfahlen aufgenommen. Die Sickerwasserschurze



nimmt den horizontalen Erddruck der oberen Bodenschichten auf und verteilt und reduziert
die Horizontalbelastung auf die Kaimauerwand. Zur Aufnahme der horizontalen Krafte wird
die Kaimauerwand Uber Schragpfahle ruckverankert. Die hintere Kranbahnschiene leitet
ihre Vertikallasten Uber den freistehenden Pfahlbock in den Baugrund ein.

Bei der Aufstellung des Messkonzeptes fur die Kaikonstruktion am CTA war u.a. die Verifi-
zierung des Hinterlandeinflusses auf die Belastung der Kaimauerwand zu untersuchen.
Hierzu war das Spannungs-Verformungsverhalten der Kaimauerwand zu Uberprifen. Das
Trag- und Verformungsverhalten weiterer Kaikonstruktionsteile, insbesondere der Schrag-
pfahle zur Ruckverankerung, sollte ebenfalls erforscht werden (Bild 2.2), da bisher keine

Erkenntnisse Uber den Normalkraftverlauf entlang des Schragpfahls vorlagen.

2,50 m 35,00 m .
kﬁ 18,00 m R "
+7,50 i
+3,00
_,MThw o
MTnw
Gleitmikrometer
) i
Siiderelbe
-~16,70
/—Vl L Inklinometer u. Sande /
Erddruck- und Gleitmikrometer Kiese
Porenwasserdruckgeber
NI
Inklinometer
'Reibepfahl| Kaimauerwand| |Ortbetonrammpfihle| Pfahlbock
Bild 2.2 Uberblick iiber die tragenden Konstruktionsteile und eingesetzte Messtechnik

an der Kaikonstruktion CTA



Aufgrund der z.T. nicht erwarteten Messergebnisse, insbesondere am Schragpfahl aus
dem 1. Bauabschnitt (BA), wurde im 2. BA das Messkonzept variiert. Zusatzlich zum
Gleitmikrometermessrohr am Schragpfahl und zum Inklinometermessrohr an der Tragboh-
le wurden zwei Ortbetonrammpfahle mit Gleitmikrometer- und Inklinometermessrohren
ausgestattet. Auf die Installation weiterer Ed druckkissen und Porenwasserdruckgeber

wurde im 2. BA verzichtet, da sie keinen zusatzlichen Erkenntnisgewinn gebracht hatten.

Die bereits friher eingesetzte und bewahrte Messtechnik zur Ermittlung von Spannungen
(Erddruckkissen, Porenwasserdruckgeber) und Verformungen (Inklinometer) wurde er-
ganzt durch das Gleitmikrometermessverfahren zur Ermittlung der Langsverformungen an

Bauteilen Uber ihre gesamte Lange.

Der Grundgedanke der bisher durchgefihrten Messprogramme liegt in der Erfassung der
Verformungen und Spannungen an den Bauteilen und das Ermitteln und Berechnen der
resultierenden, einwirkenden Krafte und Belastungen, die diese Verformungen und Span-

nungen hervorrufen.

Mit Hilfe dieses gesamten Messkonzeptes sowohl des 1. BA als auch des 2. BA wurden
weitere neue Erkenntnisse gewonnen. Die Ergebnisse und deren Bewertung lassen sich
gliedern in projektbezogene Erkenntnisse, in Erweiterung bzw. Vertiefung der Kenntnisse
in der Messtechnik, in einen Bemessungsvorschlag fur Schragpfahle und in eine numeri-

sche Verfo mungsberechnung.

2.2 Projektbezogene Erkenntnisse

Die Kaianlage ist als Konstruktion ein statisch unbestimmtes System, das analytisch nur
mit vereinfachenden Annahmen zu berechnen ist. Durch die Messungen zur Bestimmung
des Verformungsverhaltens der Gesamtkonstruktion wahrend und nach der Herstellphase

soll das Lastabtragungsverhalten verstandlicher gemacht werden.

In dieser Arbeit werden die Verformungen und Spannungen innerhalb der Gesamtkon-
struktion aufgezeigt. Mit Hilfe der Spannungs- und Verformungsmessungen wurden das
tideabhangige Lastverhalten sowie die Entwicklung der Belastungen auf die Kaikonstrukti-
on infolge des spateren Abbaggerns vor der Kaimauerwand bestimmt und mit den ent-

sprechenden Annahmen und Ergebnissen aus der Statik verglichen. Somit wurde die
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Mdglichkeit geschaffen, den Ausnutzungsgrad der einzelnen Bauteile im Gebrauchszu-

stand besser quantifizieren zu kénnen.

Es wird dargestellt, wie sich das Verformungs- und Lastabtragungsverhalten der Kaikon-
struktion im Zuge des Baufortschrittes entwickelte. Die Verformungs- und Spannungsent-
wicklungen sind an der Kaimauerwand weitgehend bekannt und wurden im Wesentlichen
bestatigt. Die Verformungen am Schragpfahl wichen von den theoretischen Ansatzen z.T.

deutlich ab und warfen neue Fragestellungen auf.

Bei vergleichbaren Projekten bzw. Bauwerken konnte bisher die Kraft oder die Verformung
des Schragpfahles als Verankerung meist nur an der Anbindung oder Lasteinleitungsstelle
punktuell gemessen werden. An der Kaikonstruktion des CTA wurde ein Messverfahren
eingesetzt, welches Verformungen Uber die gesamte Lange des Schragpfahles misst. Die-
se Integralmessung an einem gerammten Schragpfahl mit Hilfe des Gleitmikrometermess-

verfahrens ist in dieser Form bisher noch nicht durchgefiihrt worden.

Weiterhin kann mit Unterstitzung der numerischen Berechnungen die Verformung und
Bewegungsrichtung der Spundwand infolge des Erd- und Wasserdruckes mit ihrer Wir-
kung auf einzelne Bauteile (Ortbetonrammpfahle, Schragpfahl) nachvollzogen und bewer-

tet werden.

2.3 Erweiterung und Vertiefung der Kenntnisse in der Messtechnik

Die Messwerte wurden sowohl elektronisch gemessen und gespeichert als auch manuell
aufgezeichnet. Bei den Spannungsgebern (Totalspannungs- und Porenwasserdruckgeber)
handelte es sich um elektronische Messgerate, deren Messsignale von einem Datalogger
in einem halbstindigen Messrhythmus empfangen und gespeichert wurden. Die Verfor-
mungsmessungen (Inklinometer, Gleitmikrometer) wurden von Hand durchgefuhrt und die
Messwerte z.T. im Anzeigegerat gespeichert (Inklinometer) und z.T. aufgeschrieben

(Gleitmikrometer).

Die Berechnungen zur Bestimmung der einwirkenden Krafte und Lasten auf ein Bautell
basieren auf den ermittelten Messwerten. Daher ist es zwingend notwendig, die Qualitat

und die Genauigkeit der Messwerte zu bestimmen.

Die Beurteilungen der Messwerte sowohl von elektrisch messenden Spannungsgebern als
auch von Inklinometermessungen sind in anderen Arbeiten [MAYBAUM, 1996; GATTER-
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MANN, 1998] zusammenfassend dargestellt und werden in dieser Arbeit nicht weiter be-
handelt. Die dabei gewonnenen Erkenntnisse flieRen als Stand der Technik in die Auswer-

tungen ein.

Das Gleitmikrometermessverfahren wird seit mehr als 20 Jahren angewandt. Untersu-
chungen zur Messgenauigkeit der Sonde wurden bereits umfassend durchgefuhrt [z.B.
KOVARI, 1980; THUT, 1981]. Fiir den Einsatz des Messverfahrens an der Kaikonstruktion
kamen neue Randbedingungen und Einflisse hinzu, deren Auswirkungen auf die Gute der
Messergebnisse durch Labor- und Feldversuche diskutiert werden mussten.

Auf der Grundlage statistischer und ingenieurtechnischer Methoden wurden die Messwer-
te auf ihre Belastbarkeit geprift und in die weiteren Berechnungen und Analysen einge-
fahrt.

Es folgt daher eine Beschreibung der einwirkenden Randbedingungen. Daraus werden die
Méoglichkeiten zur Beurteilung abgeleitet, die Messqualitdt und —durchfiihrung zu verbes-

sern oder deren Einflisse in der Auswertung zu berucksichtigen.

2.4 Bemessungsvorschlag fur den Schragpfahl

In dieser Arbeit werden u.a. die Verformungsentwicklungen am Schragpfahl tber die ge-
samte Lange betrachtet. Nach der analytischen Berechnung eines Zugpfahles wird die
maximal auftretende Belastung am Anschluss des Zuggliedes angenommen, wenn keine
zusatzlichen Lasten entlang des Zugpfahles wie z.B. negative Mantelreibung auftreten.

Danach wird der Pfahlquerschnitt bemessen.

Auf Grund der Messergebnisse entlang des Schragpfahles als Zugglied wird gezeigt, dass
der Ansatz der Bemessung fur einen Schragpfahl in einer Kaikonstruktion dieser Art Uber-
dacht und neu formuliert werden sollte. Der bisher ubliche Ansatz der maximalen Zugkraft
an der Anbindestelle mit der Kaimauerwand konnte nicht bestatigt werden. Die maximalen
Zugkrafte treten an anderer Stelle auf und sind grél3er als die Zugkraft am Kopf der Ver-

ankerung.
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2.5 Numerische Berechnung

Zur Berechnung komplexer Konstruktionen bieten sich u.a. Rechenmodelle auf Basis der
Finiten-Elemente-Methode (FEM) an. Grundlage fur die Berechnungen sind die theoreti-
schen Ansatze der Bodenmechanik (Stoffgesetze etc.) und die fur jede Konstruktion ent-
sprechenden spezifischen Randbedingungen.

Das Ziel ist hierbei, auf der Grundlage eines vorhandenen, in der Bodenmechanik bzw.
Geotechnik bewahrten Programms, das Verformungs- und Lastabtragungsverhalten an
der Kaikonstruktion besser beschreiben zu konnen. Das bedingt ein dreidimensionales
Strukturmodell, in dem die Eingangsparameter an den gemessenen Verformungen der
Spundwand kalibrieren werden. Die gemessenen horizontalen Erddruckspannungen sowie
die gemessenen Biege- und Langsverformungen der Ortbetonrammpfahle und Schrag-

pfahle werden mit den Ergebnissen der numerischen Berechnungre rglichen.

Grundsatzlich gliedert sich eine numerische Berechnung (verwendetes Programm: AN-
SYS) in drei Teile:

¢ stoffliche Modellierung,
e geometrische Modellierung,
e Bauablaufsimulation.

Mit Hilfe dieses Modells Iasst sich in Zusammenhang mit den Messergebnissen das Trag-
verhalten am CTA beschreiben. Entsprechende Veranderungen konstruktiver, geometri-
scher oder mechanischer Art kdnnen nachvollzogen und deren Auswirkungen auf das ge-

samte Lastabtragungsverhalten diskutiert werden.

Ein weiteres Ziel wird durch die Ubertragung der grundsétzlichen Modellvorstellungen auf

ahnliche und vergleichbare Kaikonstruktionen erreicht.

2.6 Aufbau der Arbeit

Nach der Darstellung von statischen Grundlagen fir Kaikonstruktionen und der Beschrei-
bung der Wirkungs- und Funktionsweise von Zugpfahlen wird kurz der Stand der Technik

bei der Messung von Spannungen und Verformungen aufgezeigt.
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An einem in-situ-GrofRversuch wird nach der Beschreibung des Projektes das gesamte
Verformungsverhalten der Kaikonstruktion wahrend der Bauphasen aufgezeigt. Dann wer-
den die Funktion und Arbeitsweise des Gleitmikrometers sowie die Ermittlung und die
Auswertung der Messergebnisse unter Berucksichtigung der untersuchten Randbedingun-
gen verdeutlicht. Diese Randbedingungen wie z.B. der nachtragliche Einbau der Messroh-
re mit Verflllung des Ringraumes, Tideeinflisse sowie Messdurchfuhrungen und deren
Auswirkungen auf die Messergebnisse werden aufgezeigt und bewertet. Unter Berticksich-
tigung der Randbedingungen ergeben sich daraus resultierend die Belastungen des
Schragpfahles als Zugglied.

In der numerischen Berechnung werden Spannungs- und Verformungsmessungen in das
Modellsystem eingearbeitet und damit das System an den ermittelten Verformungen und
Spannungen entsprechend der aulReren Einwirkungen infolge verschiedener Bauzustande
kalibriert. Nach der Kalibrierung des Modells werden die verschiedenen Baufortschritte mit

ihren Auswirkungen auf den Normalkraftverlauf des Schragpfahls betrachtet.
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3 Stand der Technik

3.1 Grundlagen der statischen Berechnung

3.1.1 Allgemeines

Statische Berechnungen haben den Nachweis zu erbringen, dass angreifende Lasten
bzw. Einwirkungen vom Bauwerk resp. Kaimauern und seinen Bauwerksteilen im Rahmen
von jeweils zulassigen Verformungen und Spannungen aufgenommen und ausreichend
sicher in den tragfahigen Baugrund abgeleitet werden. Bild 3.1 zeigt schematisch die wich-

tigsten Belastungsarten, die an einer Kaikonstruktion anzusetzen sind.

&
Querschnitt &
3

ll'.]berlagerung l Wasser- Erd-

Verkehrslasten tiberdruck  druck

MThw

MTnw

Kolkbildung

W Hafensohle

Berechn. Sohle

Bild 3.1 Belastungen an einer Kaikonstruktion

Kaianlagen sind als komplexe Konstruktionen und vielfach statisch unbestimmte Systeme
ohne sinnvolle Vereinfachungen nicht analytisch zu berechnen und zu bemessen. Die ge-
schichtliche Entwicklung fruherer Kaianlagen zeigte, dass zur Dimensionierung und Be-

messung vereinfachte erdstatische Ansatze genommen wurden. Die dazu notwendigen
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grundbaulichen Berechnungen wiesen trotz bzw. auch gerade wegen ihrer Einfachheit
haufig nur Naherungscharakter auf. Dennoch waren und sind diese Ansatze immer noch
Grundlage der analytischen Berechnung und wurden den heutigen Gegebenheiten ange-
passt. Hierbei wurden die einzelnen Konstruktionsteile unter Bertcksichtigung der jeweili-

gen Einwirkungen der angeschlossenen Bauteile berechnet.

Wesentliche Grundlagen mit Anregungen und Empfehlungen zum Bau von Kaianlagen
sind in den Empfehlungen des Arbeitsausschusses "Ufereinfassungen", Hafen und Was-
serstralen (EAU) zusammengetragen. Seit 1950 be- und Uberarbeiten die Ausschussmit-
glieder Empfehlungen, die zum Ziel haben, wertvolle Hilfen zur Planung, Ausfiihrung, U-
berwachung und Abrechnung zu geben und Bauwerke nach dem jeweils neuesten Stand
der Technik und einheitlichen Bedingungen herzustellen. Weitere Standsicherheitsnach-
weise sind u.a. nach DIN 1054-100 und DIN 4084-100 zu fGhren.

Fir neue Kaimauern haben die jeweiligen Bauherren in ihren Hafen zusatzlich weitere
Randbedingungen und weiterentwickelte Konstruktionsanderungen fur die Kaianlagen
aufgestellt. Die wesentlichen Konstruktionsteile der Kaianlagen im Hamburger Hafen und

ihre Funktionen werden nachfolgend dargestellt.

Das Nachweiskonzept flr die Standsicherheit eines Bauwerks hat sich geandert. Aus dem
Globalsicherheitskonzept, das in der Praxis noch Uberwiegend angewendet wird, wird das
Teilsicherheitskonzept. Bisher wurden die ruckhaltenden Krafte zu den angreifenden Kraf-
ten ins Verhaltnis gesetzt und einem ,globalen® Sicherheitsfaktor entsprechend dem anzu-
setzenden Lastfall gegentbergestellt. Nach dem neuen Konzept werden die Einwirkungen
(Eq;) mit den entsprechenden Teilsicherheiten multipliziert sowie die Widerstande (Rg;) mit

den entsprechenden Teilsicherheiten dividiert. Der Nachweis gilt dann als erbracht, wenn
2 Eai = Y Ry (3.1)
ist.

Grundlage fur die Berechnung und Bemessung der Kaikonstruktion des CTA war noch das

Globalsicherheitskonzept.
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3.1.2 Erddruck

Das wesentliche Bauteil zur Uberbriickung des Gelandesprunges ist die Kaimauerwand.
Sie nimmt die Belastungen aus Erd- und Wasserdruck auf und leitet sie direkt Uber die
FuReinspannung und indirekt Uber die Ruckverankerung in den Baugrund ein.

Die Kaimauerwande aus den frUheren Generationen von Kaianlagen bestanden aus rei-
nen Spundwandprofilen. Dafur wurden Bemessungsansatze entwickelt und auf die nach-
folgenden Konstruktionen tUbertragen und fortgeschrieben. Die erforderlichen Bodenpara-
meter fur die Berechnungen beschrankten sich auf die Wichte, den inneren Reibungswin-

kel und die Kohasion.

Die Bemessungsansatze fur die Spundwandberechnung werden nach dem Verfahren von
Blum mit dem klassischen Erddruckansatz nach Coulomb gewahlt, wenn die Vorausset-

zungen hierfur erfillt sind. Der Erddruck kann dann entsprechend umgelagert werden.

Der Erdruck wird nach der Theorie von Coulomb (1773) unter der Annahme berechnet,
dass sich eine ebene Gleitflache ausbildet. Bei der Ermittlung des resultierenden aktiven
Erddruckes ist der Fehler durch die getroffene Vereinfachung in der Praxis vernachlassig-
bar gering [GUDEHUS, 1990; GOLDSCHEIDER, 2000]. Die zugehérige entsprechende

parallele Verschiebung der Wand wird hierbeivorausg esetzt.

Wird eine Erddruckumlagerung durchgeflhrt, ist eine Verringerung des Feldmomentes
gemal E77 [EAU, 1990] um 1/3 zulassig. Die Verminderung des Feldmomentes wird in
der EAU, 1996, durch die Verwendung des Teilsicherheitskonzeptes nicht mehr empfoh-

len.
Die Spundwand wird als im Boden fest eingespannt angesetzt und berechnet.

Auf Grund der Kaimauerkonstruktion als Pfahlrost und mit der verdibelnden Wirkung der
Pfahle ist der Reibungswinkel der nichtbindign B 6den gemall dem Musterblatt Nr. 15
[STROM- UND HAFENBAU, 2001] zu erhéhen (Bild 3.2). Die Erhéhung ist abhangig von
der Querschnittsflache der Pfahle pro Block (a), von der Hohe des Gelandesprungs von

OK Kaimauer bis zur Hafensohle (H) undvon der Lange des Blockes (L).
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MaBgebende Werte fir die Spundwandberechnung

a.) fur den aktiven Erddruck:

Anschiu8_der cal ‘P,: @’
Zugpfdhle fir —

vollen Pfahl—
querschnitt
max. 2000 KN

Gebrauchslast v ) ]
| sandige Boden:

cal ’=¢' + a¥'s 37.5
(a ¢’gemdB Ermittlung)

bindige Boden:

- cal ¥'=¢’; ¢ .
{7 Hafensohle 7 LN A b
NI g A\ - T et ZW.
: 2 o0 cal ¢, cal cy
7_Berechpungs— e -7 e
~ sohle T' = 0
M
> < Fr_./__:_ i o —— — i —— o — e e e Y e ———
bt . cal ¢’ = Berechnungsscherwert K ,
< $’ = angegebener Scherwert cal ¢'= ¢
’ . .
ANl ¢ = angegebene Kohdsion

Rammtiefe, auch von Fillbohlen, mindestens 4,00 m unter Berechnungstiefe
Rammtiefenzuschlag gemdB EAU, E 56, jedoch mindestens 0,50 m

Wandreibungswinkel = Oas+ 2/3 cal ¢
5p 2—- 2/3 cal ¢, jedoch nur bis cal ¥’ = 35°

- 1/3 cal @’ Sé"pS+ 1/3 cal ¢

. 400 * g
Ermittlung von a®’: s =
"9 H*L
=Y A / Block .
1 A 1,2,...,n = Querschnittsfldche der Pfdhle
H = Geldndesprung von 0.K. Kaimauer bis zur Hafensohle
L = Blockldnge
Anmerkung:

Die Verbesserung der Bodenwerte fiir die Bemessung der Spundwand und der
Verankerung kann auch fiir die Berechnungsebene I ongesetzt werden,
d.h. es gelten die gleichen Kah —Werte.

b.) fir den passiven Erddruck:
sandige Bdden : cal ¢’ $ ' £32,5 fur x £ 3,00m
cal ¢’ 2 fir x > 3,00m

bindige Bdden : cal® ' = ¥’ ¢, ¢,
Fir Uberwiegend auf Wasseriiberdruck beanspruchte Wdnde, sowie fir frei auskragende
Konstruktionen sind die Scherparameter flir den Nochwels der Rammtiefe wie folgt

zu reduzneren tan @'
cal tan ¢’= °”

c.) Standsicherheit: :
Fur den Nachweis der Geldndebruchsicherheit und der tiefen Gleitfuge gelten die Grundwerte
der Boden ¢’ und c’. Zur Beriicksichtigung von eventuellen Erddruckumlagerungen ist

die Ankerkraft aus Erddruck generell um 15% zu erhohen

Empfehlung fiir die Spundwandberechnung = | Musterblatt 15

3 FREE W HANSESTAGT R Tgenehmigt: Nr.
' STROM - UND HAFENBAU /(A/\'(‘L\ Stand: Nov. 1998

HAFENBAU /HAFEN— UND WASSERBAUWERKE

Bild 3.2: Empfehlung fiir die Spundwandberechnung [STROM- UND HAFENBAU, 2001a]
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Die Erhéhung des Reibungswinkels vermindert den resultierenden horizontalen Erddruck
und somit wird der abschirmenden Wirkung der Pfahlreihen durch eine Gewdlbewirkung

bezlglich der Belastung auf die Spundwand Rechnung getragen.

Die an der Ruckseite der Kaiplatte eingerammte Sickerwasserschurze, die tiefliegende
Kaiplatte und die Offnungen in der Kaimauerwand bewirken eine zusétzliche Reduzierung
des Erddruckes. Durch das AusflieRen des Sandes unter der Kaiplatte durch diese Off-
nungen infolge der Tidewechsel wird sich langfristig eine B&schungsneigung von n=1:4
einstellen (s. Bild 3.4). Im Abschnitt 3.1.4 werden die konstruktiven Details naher darge-
stellt.

Bei einer Kaianlagenoberkante von NN +7,50 m und einer auf NN -1,50 m liegenden Un-
terkante der Kaimauerwandoffnungen ist der Erddruck erst ab 9 m unterhalb der Gelande-
oberkante anzusetzen. Die resultierenden Einwirkungen infolge des Erddrucks werden

deutlich reduziert.

3.1.3 Wasserdruck

Die Belastungen infolge des anstehenden Grund- und Hafenwassers auf die Spundwand
werden gemal zweier Ansatze nach E 114 [EAU, 1990, 1996] bestimmt:

e Berechnung der Krafte unter Benutzung des Strémungsnetzes,

e angenahert unter dem Ansatz geanderter wirksamer Wichten des Bodens auf der

Erddruck- und Erdwiderstandsseite.

Hier wird der in der Handhabung einfachere, zweite Ansatz mit der Anderung der wirksa-
men Wichte gewahlt, der auch den neuen Bemessungsansatzen des Hochwasserschut-
zes in Hafen folgt [STROM- UND HAFENBAU, 1996, Bild 3.3]. MaRgebend ist i.d.R. Last-
fall Sunk 3a.

Bei der Umstrdmung einer Spundwand treten Stromungsdricke auf. Die vertikalen Kom-
ponenten des Stromungsdruckes vergroRern auf der Erddruckseite (um Ay,) und vermin-

dern auf der Erdwiderstandseite (um Ay,) die Wichte des Bodens.

Der anzusetzende Wasserdruck am Bauwerk wird konstruktionsbedingt aufgeteilt auf die
landseitig liegende Sickerwasserschiirze und die eigentliche Kaimauerwand. Die Sicker-

wasserschiurze ist eine reine Spundwand und wird auch als Hochwasserschutzwand
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(HWS) bezeichnet. Die malRgebenden Belastungen werden erzeugt durch Kombinationen
von Aulenwasserstand und Innenwasserstand, die entsprechend ihrer Eintrittswahr-
scheinlichkeit in verschiedene Lastfalle eingestuft werden. Fir die Wichteanderung sind
die Differenz der Wasserdruckhdhen (Ah), die beiden benetzten Strecken innen und au-
Ren an der Spundwand sowie die Einbindebedingung der Wand (Grundwasserleiter oder

Grundwasserstauer) mafigebend.

Sunk Sunk Sunk Sunk
45,85 1 2 3a 3b
- » +.'%}00
NN+0,00m |
PR y ........... .: e 0. 0 5 R X o =
1:10
HWS |
Ay
-5,40 ;
AV u . ‘
15 kN /m? 21 kN/mz 18 kN/m? 24 kN / m2
Aya=13KkN/m3
A‘Yp =2,TkN/m3
Bild 3.3: Wasserdruckansatz Hochwasserschutzwand (Neubaubereich) nach Entwurf

1996 [STROM- UND HAFENBAU, 1996]

Die auftretenden Wasseruberdricke an der Kaimauerwand werden durch ein Konstrukti-
onsdetail minimiert. Die dort eingelassenen Offnungen sind ca. 70 cm breit und ca. 4 m
hoch und lassen die wechselnden Wasserstande der Elbe schnell aus dem Bereich unter
der Kaiplatte ein- und ausstromen. Bei normalen Tidewechseln (MThw: ~NN +2,0 m und

MTnw: ~NN -1,50 m) entstehen somit keine Wassertberdricke auf die Kaimauerwand.
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3.1.4 Konstruktive Details

3.1.4.1 Allgemeines

Die wichtigsten neuen Kaimauerentwicklungen im Hamburger Hafen werden im Folgenden
kurz dargestellt (Bild 3.4) und ihre Funktionen erlautert. Die Konstruktionsdnderungen tra-
gen den gewonnenen Erkenntnissen aus den bereits durchgefuhrten Messungen sowie

den Erfahrungen der Verantwortlichen aus dem Hafenbau Rechnung.

Neue Konstruktionsdetails betreffen die Sickerwasserschiirze am landseitigen Ende der
Kaiplatte, die Offnung der Kaimauerwand in Héhe der Tideschwankungen (kiirzere halbe

Fullbohle zwischen den Doppeltragbohlen) sowie die vorgesetzten Reibepfahle.

2,50 m

kﬂ 18,00 m
+7,50

Kaimauerkopf
+3,00

35,00 m

v

v

Sand Auffiillung

tiefliegende
Kaiplatte

Sickerwasser-
schiirze

MThw

MTnw —"

|

Wandoé6ffnung
(jede 2. Fiillbohle)

Ortbetonrammpfahle

o Sande /
Berechnungssohle

/ Kiese
/ Schréagpfahl

Reibepfahle

Trag- und
Fiillbohlen

Bild 3.4: Details Kaimauerquerschnitt [nach STROM- UND HAFENBAU, 1999]
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3.1.4.2 Sickerwasserschiirze

Die herkommliche Sickerwasserschurze hatte die Aufgabe, einen moglichst langen Si-
ckerweg zu bilden, um bei Uberflutungen von Kaianlagen mit geringeren Geldnde- oder
Arbeitshohen (NN +6,0 m oder weniger) den WasserlUberdruck nicht sofort auf die Kai-
mauerwand voll wirksam werden zu lassen. Fiur die Spundwandschurze (Bild 3.4) der jet-
zigen Generation ist diese Funktion auf Grund der angehobenen Kaiflache auf
NN +7,50 m sekundar.

Die Aufgabe dieser Schirze besteht in der Aufnahme der Belastungen aus Wasserdruck
und Erddruck bzw. in dem Ableiten der daraus resultierenden Krafte in die Konstruktion.
Uber die Kaiplatte, die Ortbetonramm- und Schragpfahle sowie Uber den anstehenden
Boden werden die Krafte abgetragen. Bei der Berechnung des Erdwiderstandes wird auf
der sicheren Seite liegend unterhalb der Kaiplatte eine Boschungsneigung von 1 : 10 an-
gesetzt. Auf Grund der Scherparameter der anstehenden Bdden wird angenommen, dass

sich in Folge der Tide eine Boschungsneigung von 1 : 4 einstellt (Bild 3.4).

Die Schurze tragt wie ein Balken auf zwei Stitzen: das obere Auflager ist die tief liegende
Kaiplatte und das untere Auflager ist der anstehende Boden unterhalb der Kaiplatte, Uber
den die Krafte auf den unteren Bereich der Kaimauerwand weitergeleitet werden. Die hin-
tere Spundwand vergleichmaRigt daher die Belastungen infolge des Wasserdrucks auf die

Kaimauerwand.

Die zweite Aufgabe der Sickerwasserschirze besteht in der Funktion als Hochwasser-
schutzwand. Sie verhindert bei Hochwasserereignissen das Eindringen von Wasser in den
Bereich hinter der Kaiplatte. Das Fluten und Ausspulen des Bodens und damit die Gefahr
von unkontrollierten Setzungen an der Terminalflache durch Hochwasser ist dadurch aus-

geschlossen.

3.1.4.3 Kaimauerwand

Die Kaimauerwand besteht aus einer gemischten Stahlspundwand. Gemischte Spund-
wande setzen sich aus verschiedenartigen Profilen zusammen. Es wechseln lange und
schwere als Tragbohlen bezeichnete Profile mit kiirzeren und leichteren als Full- oder Zwi-
schenbohlen bezeichnete Profile ab. Zur Aufnahme der Lasten werden bemessungstech-

nisch nur die Tragbohlen herangezogen, die als Doppelbohlen (zwei verschweildte Doppel-
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T-Trager) ausgebildet sind. Durch eine sich aufbauende Gewdlbewirkung im Boden zwi-
schen den Tragbohlen wird die Belastung auf die Fulllbohlen als gering eingestuft. Die
Fullbohlen besitzen die wesentliche Aufgabe, den Boden unterhalb der Kaiplatte nicht ins
Hafenbecken flieRen zu lassen.

Auf der Wasserseite der Tragbohlen werden an beiden Flanschenden je eine halbe Zwi-
schenbohle angesetzt und verschweil3t. Die Fullbohlen werden bis 4,50 m oberhalb des
FuRBpunktes der Tragbohlen gefiihrt und erreichen daher nicht die Oberkante des Ramm-
horizontes. Die Einstellelemente (Bild 3.5) konnten in dieser Form werkseitig hergestellt

und angeliefert werden, weil sie in einen suspensionsgestitzten Schlitz gestellt wurden.

|
""""""" Tragbohle ——=——
& ~ | .
=12 Fullbohle }
v_\—d? J j’rf = J
J 235m J
Bild 3.5 Grundriss Einstellelement

Die Einstellelemente wurden auf den letzten ca. vier Metern zur Erhéhung der Tragkraft

eing rammt.
Die Herstellung eines suspensionsgestutztenSchlitzes bietet wesentl iche Vorteile:
e Gerauscharmere Herstellung der Spundwand gegeniber Rammung und Rutteln

e Schlosssprengungen infolge von Hindernissen (Findlinge und Steine im eiszeitlich
gepragten Baugrund) werden deutlich minimiert und haben durch die abbindende

und dichtende Suspension hydraulisch keine Bedeutung mehr

e GroRere Gelandesprunge sind durch das so genannte Vorschlitzen effektiver und

wirtschaftlicher gegenuber reinen Rammarbeiten herzustellen

Aus statischer Sicht werden folgende Details rechnerisch nicht weiter bertcksichtigt.
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Der Querschnitt der Tragbohlen ist auch am Fuld geéffnet. Beim Einstellen der Elemente in
den suspensionsgestutzten Schlitz flllt sich sowohl der Hohlraum in der Doppelbohle als
auch der verbleibende Raum um das Einstellelement mit zementgebundener Suspension.
Beim spateren Abbaggerungsvorgang fallt lediglich der erhartete Suspensionsanteil auf
der wasserseitigen Spundwand ab. Die rickwartigen Suspensionsanteile verbleiben dort
und erhdhen in nicht unbetrachtlichem Male die Steifigkeit der Wand. Aus statischer Sicht
werden weder die erhartete Suspension (vergleichbar mit einem Beton B5 bis B10) noch

die Zwischenbohlen mit eingerechnet.

Die Kaimauerwand bildet gegenuber fruiheren Ausfuhrungen nicht mehr den Abschluss als
Kaikante, sondern wird ca. 4,0 m hinter die Kaikante gesetzt. Vor der gemischten Spund-

wand stehen in aufgeléster Form Reibepfahle (s. Bild 3.4).

Diese Konstruktionsanderung bietet eine wesentliche Verbesserung hinsichtlich der
Standsicherheit der Wand. Auf Grund der technischen Weiterentwicklung der Schiffe wer-
den diese z.T. nicht mehr mit Schleppern zu ihrem Liegeplatz gebracht, sondern legen
selbststandig an und ab. Die An- und entscheidender die Ablegevorgédnge werden mit so
genannten Querstrahlrudern durchgefiihrt. Die beim Ablegen entstehende Strémungs-
energie des Wassers wird auf die Kaimauerwand gerichtet und dort nach oben und unten
abgelenkt. Die nach unten gerichtete Energie fuhrt zu einer Vertiefung der Hafensohle
(Kolkbildung) an der Spundwand und verringert voribergehend partiell die Einbindelange.
Durch Zurticksetzen der Wand wird die auf die Hafensohle einwirkende Strémungsenergie
deutlich minimiert und die Kolkbildung reduziert. Die Berechnungssohle zum Nachweis der
Einbindetiefe wird aus der Tiefe der herzustellenden Hafensohle zuzuglich 0,5 m Abbag-
gerungszuschlag plus 1,5 m Kolkbildung ermittelt. Sie wird somit hdher angesetzt als bei

einer im Bereich der Kaikante stehenden Spundwand.

3.1.4.4 Schragpfahle und Ortbetonrammpfahle

Zur Aufnahme der Horizontallasten wird wie bereits erlautert die Spundwand mit Schrag-
pfahlen rickverankert. Die Schragpfahle werden in den Boden gerammt. Die Anbindung
erfolgt nicht an die Spundwand, sondern an den Kaimauerkopf. Bei dieser Anbindung wird
nach EAU die Zusatzbelastung aus Biegung und Querkraft mdglichst klein gehalten, wenn

durch eine entsprechende Anordnung der Grindungspfahle der Kaiplatte eine Minimie-
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rung der horizontalen Verschiebung der Kaiplatte erreicht wird. Diese Anschlusskonstruk-

tion wird dann als gelenkig angenommen und momentenfrei gerechnet.

Die Schragpfahllange wird bestimmt durch die Lange des Ankerteiles, der hinter dem
Gleitkorper, der durch die Festlegung der tiefen Gleitfuge bestimmt wird, im tragfahigen

Boden die erforderliche Kraft einleitet.

Zur weiteren Unterstutzung fur die Aufnahme der horizontalen Krafte sind die Ortbeton-
rammpfahle, deren Hauptaufgabe die Weiterleitung der vertikalen Krafte in den Baugrund
ist, leicht zur Landseite geneigt. Selbst die hinterste Pfahireihe am landseitigen Kaiplatten-
ende kann geneigt werden (s. Bild 3.4). Diese Pfahlreihe nahm friher die Vertikallasten
aus der hinteren Kranbahnschiene auf und musste daher lotrecht stehen. Durch die Ver-
breiterung der Kranspuren von a = 18,0 m auf a = 35,0 m entfallen die Kranbahnlasten auf
die hintere Pfahlreihe der Kaiplatte.

3.2 Zugpfahle
3.2.1 Allgemeines

Je nach den zu I6senden vielfaltigen Aufgaben von Pfahlgriindungen oder -verankerungen
sind zwei grundsatzliche Pfahltypen zu unterscheiden: Bohrpfahle und Verdrangungspfah-
le. Bei den Bohrpfahlen wird das dem herzustellenden Pfahl entsprechende Bodenvolu-
men erbohrt bzw. ausgehoben, wahrend es bei Verdrangungspfahlen in den angrenzen-

den Boden teilweise oder vollstandig verdrangt wird.

Auf Grund ihrer Form und Gestalt sind Pfahle in der Regel auf axiale statische oder zykli-
sche Belastungen ausgelegt, die sowohl als Druck oder/und Zug auftreten konnen. Belas-
tungen aus Momenten und Horizontalkraften am Pfahlkopf (aktive Horizontalbelastung)
oder Horizontalkrafte aus Bodenbewegungen um den Pfahlschaft (passive Horizontalbe-

lastung) sind aufnehmbar.

An das Tragverhalten eines Pfahls werden zwei Anforderungen gestellt: Zum einen muss
der Pfahl an sich die einwirkenden Lasten aufnehmen (innere Tragfahigkeit), d.h. die Bau-
stoffeigenschaften sind entsprechend festzulegen. Zum anderen muss der Boden mit sei-
nen Festigkeitseigenschaften die Krafte am Pfahlmantel ohne unzulassig hohe Setzungen

aufnehmen (aufere Tragfahigkeit).
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Die Bestimmung der Pfahltragfahigkeit Uber erdstatische Berechnungsverfahren ist in
Deutschland im Gegensatz zu angelsachsischen Landern untersagt. Wahrend dort bei-
spielsweise die Mantelreibung im Bruchzustand aus dem Uberlagerungsdruck, einem Erd-
druckbeiwert k und dem Wandreibungswinkel & ermittelt wird, ist in Deutschland nur die
Auswertung aus Pfahlprobebelastungen erlaubt. Fir Entwirfe oder Vorbemessungen sind
entsprechende Normenblatter (DIN 4026 fir Verdrangungspfahle; DIN 4128 fur Verpress-
pfahle; DIN 4014 far Bohrpfahle), deren Ergebnisse auf Probebelastungsversuchen basie-
ren, anzuwenden oder Ergebnisse aus Probebelastungen anderenorts zu nutzen. Deren
Vergleichbarkeit ist Uber die Baugrundverhaltnisse nachzuweisen [SEITZ/ SCHMIDT,
2000].

Probebelastungen haben gegenuber analytischen Bemessungsverfahren den entschei-
denden Vorteil, dass die Einflisse aus den Untergrundverhaltnissen und die aus der

Pfahlherstellung resultierenden Veranderungen im Untergrund erfasst werden.

Die Festlegung in den Normen und Empfehlungen, die Tragfahigkeit von Pfahlen nur aus
Probebelastungen zu bestimmen, resultiert aus der summarischen Bewertung der For-
schungen und Arbeiten aus den letzten rund 60 Jahren [z.B.: SCHENCK, 1951; NENDZA,
1966; PETERMANN et al., 1967].

Die Zuverlassigkeit der berechneten Tragfahigkeit auch mit Hilfe der nichtlinearen Stoffge-
setze in Verbindung mit der Finiten-Element-Methode (FEM) wird als nicht ausreichend
angesehen. Diese Methode ist empirisch an die verschiedenartigen Pfahltypen und Bo-
denarten anzupassen. Fur die empirische Anpassung gibt es folgende wesentliche Griinde
[FRANKE, 1997]:

e Durch das Einbringen des Pfahles in den Boden werden die primaren Spannungs-
zustande (Ruhedruckzustande) in ungenugend feststellbarer Weise verandert. Der
Erddruckbeiwert k ( Verhaltnis von Gy zu G, ) wird groRer bei einer Verdichtung des

den Pfahlmantel umgebenden Bodens (Verdrangungspfahl) oder kleiner bei einer

Auflockerung des Bodens infolge Bohrens.

In Bild 3.6 wird die Scherfestigkeit T eines nichtbindigen Bodens im nahen Pfahlbe-
reich zu den verschiedenen Herstellungsverfahren von Pfahlen qualitativ darge-

stellt. Die Scherfestigkeit tr wird auf einen herstellungsneutralen Modellpfahl

(1= 1,0) bezogen. Dieser Modellpfahl wird vorab hergestellt und nachfolgend im
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Modellversuch im Sand eingebettet. Der Verlauf der Scherfestigkeit ist vergleichbar

mit dem des Spannungszustandes im Boden um den Bereich des Pfahles.

e Bei Flachengrindungen werden Setzungsvorgange innerhalb der Berechnungsme-
thoden eigentlich nicht bericksichtigt, weil sie vernachlassigbar sind. Im Gegensatz
dazu sind bei bis zur Bruchlast belasteten Pfahlen diese Vorgange nicht zu ver-
nachlassigen. Die Spannungen am Pfahlful} sind wesentlich gréRer und kénnen zu
Kornzertrimmerungen fuhren, die die Setzungsvorgange verstarken. Untersuchun-
gen von Vesic/Clough (1968), De Beer (1963) und Linder (1977) [aus FRANKE,
1997] haben gezeigt, dass der Reibungswinkel ¢ unter zunehmender Belastung
abnimmt und das Reibungsverhalten nicht mehr mit der Schergeraden abzubilden
ist.

e Bindige, nichtbindig und gemischtkdrnige Bodenarten und ihre Mischungen variie-
ren hinsichtlich Konsistenz und Lagerungsdichte sowie geologischer Vorbelastung

fur theoretische Bemessungsansatze in nicht erfassbarer Weise.

p— —b —

Tg T

722 \

Z

2 massiver

2 Verdrdangungspfahl
[~

L~

Z offener Siahlpfahl
-

2 <

/ -

2 N ?ﬁ‘::‘——\‘f E— -
Z 1.0 + g =

Z eingebauter

2 Modellpfahl

L~

2 Bohrpfahl

Z A

“ , r
| T

; ' 3

E_i 4

Bild 3.6: MutmaRBliche Auswirkung der Herstellung verschiedener Pfahltypen auf die

Scherfestigkeit 1; eines nichtbindigen Bodens [SCHMIDT, 1986]

Bei Pfahlen, die auf einem Felshorizont abgesetzt werden oder in diesem einbinden, gel-

ten die 0.g. Ausfuhrungen nicht. Als Felshorizont wird hierbei ein Festgestein verstanden,
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dessen Geflige so fest ist, dass sich ahnliche Umlagerungsvorgange wie im Lockergestein

nicht einstellen.

Axial belastete Pfahle geben ihre Lasten uber Mantelreibung und Spitzendruck in den um-
gebenden Baugrund ab, wenn es sich um Drucklasten handelt. Bei Zug entfallt die FulRbe-
lastung. Die Herleitung und Auswertung der Versuche zur Bestimmung der Tragfahigkeit
eines Pfahls gilt analog fir beide Belastungsrichtungen und erfolgt auch unabhangig vom
Pfahltyp.

3.2.2 Tragfahigkeit

3.2.2.1 Lotrechte Einzelpfahle

Pfahle haben ganz allgemein die Aufgabe, die vom Bauwerk anfallenden Krafte in tiefer
liegende tragfahige Schichten zu Ubertragen. Bei Zugpfahlen mit einem konstanten
Durchmesser bzw. konstanten Abmessungen kann dieses nur durch Schubspannungen
am Pfahlmantel geschehen. Die Grenzzugkraft oder Bruchlast eines Zugpfahles ist somit

die Summe der Schubspannungen Uber die gesamte Mantelflache.

Mit ersten grundlegenden, umfassenden Versuchen und Auswertungen wurde vor einigen
Jahrzehnten begonnen [z.B. SCHEN K, 1951; PETERMANN et. al., 1967]. Dort wurden in
Abhangigkeit von Pfahllange, Pfahlart, Pfahlabmessungen und Bodenart Mantelreibungs-
werte angegeben. Zusatzlich wesentlichen Einfluss auf die Tragfahigkeit haben das Her-

stellungsverfahren (s. Bild 3.6) und die Scherfestigkeit des Bodens, die wiederum auch

abhangig von der Normalspannung O, und der Lagerungsdichte | ist.

Um die Vorgange bei einem auf Zug belasteten Pfahl besser verstehen und nachvollzie-

hen zu kénnen, dient folgende Vorstellung:

Bei ausreichender innerer Standfestigkeit des Pfahles tritt die Bruchflache an der Stelle
auf, wo die grofldte Relativverschiebung wirkt. Unter Relativverschiebung sind Verschie-

bungen von Korn zu Korn oder auch vom Pfahlmantel zum Korn zu verstehen.

In der Regel wird die Scherfestigkeit am Pfahlmantel Uberschritten. Die Bruchflache kann
vom Pfahlmantel weiter entfernt auftreten, wenn z.B. eine Verdichtung beim Rammen er-

folgt oder der am Pfahlmantel anliegende Boden verpresst wird.
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Der Mantelreibungsverlauf wird im Allgemeinen entlang des Pfahlmantels gesucht. Mit
verschiedenen Modellen versucht man, diese Vorgange nachzubilden. Entscheidend bei
allen Modellen ist die Interaktion zwischen Pfahl und Boden, wobei zwischen dem eigentli-
chen Bruchkorper und dem aktivierten Bodenkorper zu differenzieren ist NENDZA, 1967;
ARZ/KRUBASIK, 1986].

Als Bruchkaorper wird beim Erreichen der Bruchlast der Bereich definiert, der mit dem Pfahl
herausgezogen wird. Als aktivierter Bodenkorper wird das Bodenvolumen bezeichnet, in
dem Schubspannungen in den Boden durch den sich bewegenden Pfahl aktiviert werden,

die einem Herausziehen des Pfahles entgegenwirken.

Zur vollstandigen Mobilisierung der Mantelreibung und damit des aktivierten Bodenkorpers
sind rund 2cm Verschiebung des Pfahls zum Boden ausreichend [SCHMIDT, 1987]. Nor-
men und andere Autoren koppeln die zur Weckung der Mantelreibung erforderlichen Ver-
schiebwege s mit dem Pfahldurchmesser d: s = 0,025 * d bzw. s = 0,02 * d [z.B. DIN 1054-
100, 2000; ARZ/ KRUBASIK, 1986; FRANKE, 1997].

Um die Wirkungsweise eines Zugpfahls auch theoretisch beschreiben zu kdénnen, wurden
verschiedene Modelle entwickelt, die sich auf Grund von Widersprichen in ihren Annah-
men oder Folgerungen nicht entscheidend durchsetzen konnten. Als eines der ersten Ver-
fahren bei Zugpfahlen ist dennoch der Ansatz mit einem Erdkegelmodell bzw. mit dem
Erdauflastmodell zu nennen, welches nicht auf Zugpfahlen mit Gber die Lange konstantem
Querschnitt basiert, sondern auf fulBverbreiterten Zugpfahlen [MORS, 1959]. Dabei ist ein
Erdauflastwinkel B zu bestimmen, unter dem die AulRenflachen des ,Erdkegels geneigt

sind.

Bei vergleichbaren raumlichen Versuchen an Zugpfahlen mit Pfahlfullverbreiterung sind
ahnliche Ergebnisse erzielt worden [NENDZA, 1966].

Weit verbreitet ist der Ansatz, bei dem in einem bestimmten Abstand zum Pfahimantel ei-
ne Bruchflache angenommen wird, aus dem ein mitwirkender Bodenkorper und seine zu-
satzlichen Scherkrafte in der Bruchflache ermittelt werden [JELINEK/OSTERMAYER,
1964]. Als Bruchfigur fir die Bestimmung der Bruchlast wird als nahe liegender Ansatz der
Kegel benutzt (Bild 3.7). Unter der Annahme eines Kegelstumpfes als Gleitkérper ist der

Neigungswinkel oder Offnungswinkel B einer Mantellinie von der Pfahllange, dem Pfahl-

umfang und dem Reibungswinkel ¢ des Bodens abhangig.
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Bei Pfahlen, deren Pfahllangen gegen Null streben, entspricht der Neigungswinkel 3 dem
Reibungswinkel ¢. Bei Pfahlen, deren Pfahllangen gegen oo gehen, strebt der Neigungs-
winkel B gegen Null. Daraus folgt, dass Bemessungsvorschlage unbrauchbar sind, die un-
abhangig von der Pfahllange mit konstantem Neigungswinkel B das Gewicht des Kegel-

stumpfes als Grenzzuglast ansetzen. Fir lange Pfahle ergeben die Berechnungen zu ho-

he Grenzwerte.
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Bild 3.7: Kegelstumpf als Gleitkorper [JELINEK/OSTERMAYER, 1964]

Das analytisch hergeleitete Ergebnis ist zudem nicht widerspruchsfrei. Die Scherfestigkeit
langs der Mantelflache bei einem im Bruchzustand gehobenen Gleitkdrper kann nach den
Ansatzen der Gleitflachenkinematik nicht Null sein, weil die Relativverschiebung ungleich
Null ist [MARKS, 1997]. Zudem haben JELINEK/OSTERMAYER die Gestalt eines Kegel-
stumpfes in Versuchen nicht nachweisen kénnen. Die ermittelten Gleitlinien nahern sich
bei wenig tragfahigen Béden mit kleinen Reibungswinkeln ¢ dem Pfahl an. Ahnliche For-

men der Gleitflachen (Bild 3.8) wurden in anderen Versuchen ermittelt [FRANKE, 1986b].

Zugversuche werden in etwa nach Bild 3.8a durchgeflihrt und rechnerische Nachweise mit
empirischen Werten von T Vorstellbare Bruchmechanismen wie in Bild 3.8b und 3.8c,

bei denen ein teilaktivierter Bodenkorper in Kombination mit Schubkraften am Pfahimantel
oder ganz Uber die Pfahllange aktivierte Bodenkdrper entstehen kénnen, wurden eventuell

durch die Widerlagerspannungen, die aus einem Zugversuch resultieren, verhindert.

[BREM, 1986] hate Dehnungsmessstreifen zur abschnittsweisen Ermittlung der Verfor-

mungen eingesetzt und daraus die einwirkenden Krafte berechnet. Diesen Kraften hatte er
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ein entsprechendes Bodengewicht zugeordnet und so einen aktivierten Bodenkorper tber
die gesamte Pfahllange konstruiert (Bild 39a ).
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Bild 3.8: Mogliche Bruchfiguren des Gleitkorpers [FRANKE, 1986]
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Bild 3.9: Bodenwiderlager fiir a) geschichteten Boden [BREM, 1986] und
b) mit gleich bleibendem Durchmesser [SCHMIDT, 1987]

Nach [SCHMIDT, 1987] ergab sich aus diesen Untersuchungen als akzeptable Naherung

fur den mitwirkenden Bodenkdrper eine zylindrische Begrenzungsflache (Bild 3.9b). Der
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Durchmesser ist Uber die Tiefe konstant und so grof3, dass das Gewicht des durch die Be-

grenzungsflache eingeschlossenen Bodens der Zuglast des Pfahls entspricht.

Dieses Modell setzt im Gegensatz zu den ublichen Vorstellungen voraus, dass an der Be-
grenzungsflache keine Schubspannungen wirken. Dies ist durch die Modellvorstellung
nach [BAUMGARTL, 1986] erklarbar. Fur den elastischen Zustand stellt man sich den Bo-
den im Einflussbereich des Pfahles als ineinander gestellte Schalen vor (Bild 3.10a). Bei
nichtbindigen Boden verandert sich im Bruchzustand das Modell derart, dass durch Zug
am Pfahl die jeweiligen Schalen, deren Breite das ca. 10-fache des Korndurchmessers
betragen [RICHWIEN, 1986], angehoben werden.

Fur den Bruchzustand wird das Modell so abgewandelt, dass das Gewicht der aul3ersten
Schale auf die nachste innere Schale Uber eine Scherfuge Ubertragen wird und so weiter
bis zum Pfahlschaft (Bild 3.10b). Die auf3erste Schale stellt mit ihrem Gewicht das Gleich-
gewicht zu der vom Pfahl eingeleiteten Zugkraft her. Dadurch entstehen an der dulRersten
Begrenzung der Schale keine Schubspannungen mehr bzw. die Relativverschiebung ist

gleich Null.
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Bild 3.10: Modell fiir das System Reibungspfahl / Baugrund [BAUMGARTL, 1986]

Zur Bestimmung des Radius Rg des aktivierten Bodenkdrpers am Einzelpfahl sind die
Mantelreibung am Pfahl t.e (abhangig von Pfahlart und Herstellung), der Pfahlradius ro und

das Raumgewicht des Bodens y bestimmend [SCHMIDT, 1987].
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In diesem Modell nimmt die Schubspannung t in den Scherzonen infolge der Mantelrei-

bung to.e mit wachsendem Abstand ab, weil sich zum einen die Scherflachen vergroRern

und zum anderen die Zugkraft durch die Gewichte G, der einzelnen Schalen verringert

wird. Die Schubspannung kann errechnet werden zu:

2
- __g(__j (3.2)

Die theoretischen Schubspannungsverlaufe an einem Bohrpfahl sind in Bild 3.11 darge-
stellt.
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Bild 3.11: Theoretischer Verlauf der Schubspannungen im Umkreis eines Bohrpfahles
[SCHMIDT, 1987]

Ein ahnliches Ausgangsmodell beschreibt [QUARG VONSCHEIDT, 2001] mit ineinander
geschalteten Schalentragwerken aus nicht zugfestem granularem Material. Die wirkenden
radialen Spannungen im Boden um einen Zugpfahl werden im Wesentlichen von Ver-
spannungseffekten bestimmt, die von Pfahl- und Bodeneigenschaften abhangig sind wie
die Pfahlrauigkeit, der mittlere Korndurchmesser, das Spannungsniveau im Boden, der

Pfahldurchmesser und die Pfahllange.

Im Bild 3.12 ist das Prinzip der koaxialen Rotationsschalen aufgezeigt. Im Ausgangszu-

stand tragt der Boden sein Eigengewicht Uber diinne zylindrische Schalen ab, die den vor-
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erst unbelasteten Pfahl umgeben (Bild 3.12a). Diese vertikal wirkende Meridiandruckkraft

Ny in den Schalen betragt in der Tiefe z:
n,=y-z-dx (3.3),
worin dx die als klein anzunehmende Schalendicke ist.

Das Schalenelement muss durch Ringdruckkrafte nq und radiale Druckkrafte e, gestutzt

werden, um die Meridiankraft aufzunehmen und weiterzuleiten.

Durch den herrschenden Gleichgewichtszustand entsteht infolge n, ein Querdruck in tan-
gentialer und radialer Richtung, der den radialen Stutzspannungen in gleicher GroRe ent-
gegenwirkt. Die GrofRe der radialen Stltzspannungen entspricht im Ausgangszustand des
unbelasteten Pfahles dem im Boden wirkenden Erdruhedruck. Der von innen auf die Scha-

le ausgeubte Druck ist genauso grof® wie der von aulden auf die Schale wirkende Stitz-

V=0 fvvm

druck (Gleichgewichtszustand).

T
8:: ] g

Ny = O'q;dx

Bodenbereich in unmittelbarer Pfahlumgebung
a. im Ausgangszustand b. im Belastungszustand

Bild 3.12:  Schalentragwerke im Bereich um einen Zugpfahl [Quarg-Vonscheidt,
2001]

Wird der Pfahl durch Zug belastet, werden die Eigengewichtsspannungen des Bodens auf

die Pfahimantelflache umgelenkt. Die zylindrischen Schalen werden dann im Rechenmo-
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dell in parabolische ineinander liegende Rotationsschalen umgewandelt (Bild 3.12b). Die
Auflagerkrafte der Parabelschalen am Pfahimantel halten der Pfahlzugkraft das Gleichge-
wicht. FUr die Elemente der Parabelschalen sind grof3ere stitzende Druckkrafte in radialer
und tangentialer Richtung erforderlich als fur die Elemente der Zylinderschalen, da aus

den gekrimmten Zylinderschalen zusatzliche Umlenkungskrafte resultieren.

Erhohte Krafte in radialer Richtung um den Zugpfahl sind ebenfalls in Laborversuchen
festgestellt worden, die auf die Behinderung der dilatanten Aufweitung des rolligen Bodens
am Pfahimantel zurtickgefihrt wurden [WERNICK, 1978].

Aus der Forderung, dass bei der Umformung von Zylinderschalen in Parabelschalen der
Ausgangswert der Ringdruckspannung nicht unterschritten werden darf, Iasst sich die
grote Parabelschale bestimmen, die dem mobilisierten oder aktivierten Bodenkoérper ent-
spricht. Die genaue Herleitung und Begrindung der Elementschalenansatze ist nachzule-
sen [QUARG-VONSCHEIDT, 2000].

Vorstehend sind die am weitesten verbreiteten Modellvorstellungen zur Lastabtragung von
lotrechten bzw. vertikalen Zugpfahlen erlautert, die aus einer Vielzahl an Versuchen im
Labor als auch im Feld entwickelt worden sind. Die Weiterentwicklung der Rechner und
Programme erlaubt Modellierungen mit der FE-Methode, um verschiedene Einflisse auf

das Tragverhalten von Zugpfahlen im Speziellen nachzuvollziehen.
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Bild 3.13: Druckstauchungs- und Volumenanderungs-Stauchungs-Linien [VON SOOS,
1990]
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Einer dieser Einflisse ist das Dilatanzverhalten von Bdden. Das Dilatanzverhalten des
Bodens [WERNICK, 1978] beeinflusst die Gro3e des mobilisierbaren Bodenkdrpers ent-
scheidend. Die bei groReren Scherverformungen auftretende VolumenvergroRerung tritt
sowohl bei dicht gelagerten nichtbindign Boden als auch bei Uberkonsolidie rten bindigen
Bdden auf (Bild 3.13).

Die von der Scherzone ausgehende Dilatanz bewirkt eine Verspannung des Bodens, die
umso grofer ist, je hdher die Lagerungsdichte (Konsistenz) des Bodens ist. Wird die Ver-
formbarkeit des Bodens durch den Pfahl behindert, wachst die Verspannung und damit die
vom Boden aufnehmbare Schubspannung [MARKS, 1997; RICHWIEN, 1986; QUARG-
VONSCHEIDT, 2000]. Gleichzeitig erhdht sich damit die Reibung am Pfahimantel.

Nach Untersuchungen von [WERNICK, 1978] kann die Mantelreibung t, somit auch gro-
Rer sein als sie aus dem Uberlagerungsdruck o, bzw. Erdruhedruck moglich ist. Zudem
wurde festgestellt, dass die Mantelreibung T, nicht proportional mit dem Uberlagerungs-
druck anwachst, sondern unterhalb einer mal’gebenden Einbindetiefe annahernd konstant
bleibt. Weiterhin besteht eine starke, aber nichtlineare Abhangigkeit von 1, zur Lage-
rungsdichte l4. Grundsatzliche Abhangigkeiten von t,, bestehen hingegen zum Pfahl-

durchmesser und zum mittleren Korndurchmesser des Bodens.

3.2.2.2 Lotrechte Gruppenpfahle

Die dargestellten Modellvorstellungen fur den Einzelpfahl sind von der Wirkungs- und
Funktionsweise auf einen Gruppenpfahl zu Ubertragen. Die maximale Zugkraft eines
Gruppenpfahls kann die eines Einzelpfahls nicht Gberschreiten. Solange sich die Einfluss-
bereiche der einzelnen Gruppenpfahle nicht tUberschneiden, wirkt der Gruppenpfahl wie

ein Einzelpfahl, das heif3t: Hebungen und Bruchbst sind identisch.

Bei Uberschneidung des Einflussbereiches (mobilisierbarer Erdkérper) der Zugpfahle be-
stimmt der zur Verfligung stehende Bodenkoérper die maximal mogliche Grenzzuglast
[QUARG-VONSCHEIDT, 2001; FRANKE/GOLLUB, 1996]. Die Schubspannung ist dann
uberall kleiner als beim Einzelpfahl. An den Grenzen ist aus Symmetriegrunden die
Schubspannung Null. An den Grenzbereichen kann es im Gegensatz zum Druckpfahl

nicht zu Spannungsuberlagerungen kommen, da jedes Teilchen nur einmal angehoben
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werden kann [SCHMIDT, 1987]. Bild 3.14 zeigt die angenommenen Zusammenhange zwi-

schen Abstand und mobilisierbarem Bodenkorper.

...........................................
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Bild 3.14: Beriicksichtigung des Gruppenverhaltens im Bemessungskonzept [Quarg-
Vonscheidt, 2001]

Bei kleinen Abstanden der Gruppenpfahle zueinander wird ein umschreibender Bodenkdor-
per aktiviert. Bei zunehmenden Pfahlabstanden zerfallt die Gruppe in Einzelpfahle, bis sich
die Pfahle nach dem Uberschreiten des Grenzabstandes agren, (Punkt I1) nicht mehr ge-
genseitig beeinflussen. Gleichzeitig nimmt die Grenzzuglast der Gruppenpfahle linear mit
dem Pfahlabstand zu. Hieraus ergibt sich, dass der einzelne Gruppenpfahl bei kleineren
Abstanden als agptimai (Punkt I) nur das ihm zugeordnete Bodenvolumen innerhalb des um-
schlossenen Bodenvolumens aktivieren kann. Bis zu dem Abstand der Zugpfahle gleich
aoptimal (Punkt 1) werden die Zwickelbereiche der Pfahle infolge der Verspannungen noch
voll mobilisiert. Zwischen agptimai Und agrenz (Punkt 1) ist daher eineverminderte Einze I-
pfahltragfahigkeit anzusetzen, weil die Grenzzuglast vom einzelnen Gruppenpfahl nicht
mehr die Gewichtskraft des ihm zugeordneten Bodenvolumens erreicht. Jenseits vom Ab-

stand agren, Wirkt der Gruppenpfahl wie ein Einzelpfahl.

Fur die Gruppenpfahle sind aus dem beschriebenen Mechanismus auch zwei Nachweise
zu fuhren. Zum einen ist der Nachweis am Gesamtsystem zu flhren, ob das als Widerla-
ger fur die Mantelreibung verfligbare Bodengewicht mit der geforderten Sicherheit aus-
reicht. Der zweite Nachweis ist unabhangig vom Einfluss benachbarter Gruppenpfahle als

Einzelpfahlprobebelastung gegen das Herausziehen des Einzelpfahls zu fuhren.
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Exemplarisch wird der erste Nachweis mit lotrechten Gruppenpfahlen an einem Tragbau-
werk (Bild 3.15) aufgezeigt. Mit
G=XGg mit Ge = Erdkdrper in der Umgebung eines Gruppenpfahles
und

K=XA,+2X E, + Gsone + Gwang mMit Ay, Ey, Gsonie, Gwand als Summe der vertikal nach un-

tern gerichteten Kraft- und Gewichtsanteile
und
A = Summe der vertikal nach oben gerichteten Krafte (hier: Auftrieb)
berechnet sich die Sicherheit n¢ zu

_G+K

m=— (3.4).

Fir den zweiten Sicherheitsnachweis n; ist die bei einer Einzelpfahlprobebelastung ermit-
telte Grenz- oder Bruchlast Qg der aufzunehmenden Pfahlbelastung Q gegenuberzustel-

len:

()
g

m (3.5).

A v ives b e a e ddass)

’ la_| A=Aj-yw-8

B

mit G=ZX Gg Gg = Erdkorper der Pfahlumgebung mit Grundflache a x b

K=2 A/ +XE,+Z Gwand + £ Gsonle

Bild 3.15: Beispiel einer Pfahlgruppe [FRANKE/GOLLUP,1996]
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3.2.2.3 Ubertragung der Modellvorstellungen auf den allgemeinen Schrigpfahl

Theoretische Untersuchungen und Modellversuche zu lotrechten Pfahlen wurden vielfach
durchgefihrt und diskutiert (s. Abschn. 3.2.2.1). Dickin / Leung (1985) [aus POW-
ROSCHNIK, 1993] fuhrten Modellversuche an auf Zug axial belasteten Horizontalpfahlen

mit Ankerplatten durch. Wie die meisten Versuche blieben auch diese auf den ebenen Fall

beschrankt.
Ay
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Bild 3.16 Bruchflachenformen bei horizontalen und lotrechten Modellpfahlen [aus
POWROSCHNIK, 1993]

Die Darstellungen der Bruchflachenformen aus den Modellversuchen von Dickin / Leung
(Bild 3.16a) zeigen im Vergleich zu Krebs Ovesen (1980) [aus POWROSCHNIK, 1993] mit
lotrechten Pfahlen mit Ankerplatten (Bild 3.16b) deutliche Unterschiede. Bei den lotrechten
Pfahlen bildete sich eine symmetrische Bruchflachenform zur Pfahlachse aus, wahrend
sich die Bruchflachenformen bei den Horizontalpfahlen asymmetrisch zur Pfahlachse aus-
bildeten. Sie stellten sich starker zu den Bereichen ein, deren Spannungszustande kleiner
waren. Das bedeutet bei nicht zu tief liegenden Pfahlen eine starkere Verformung in Rich-

tung Gelandeoberflache.

Mit dieser kurzen Darstellung der Bruchflachenformen an horizontal und lotrecht eingebau-
ten Modellpfahlen wird gezeigt, dass die Bruchmechanismen bei der axialen Zugbelastung

jeweils die gleichen sind. Die sich einstellenden Bruchverformungsfiguren sind dagegen
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auf Grund der unterschiedlichen Vertikalspannungen entlang der Pfahlachse verschieden.
Modellversuche mit geneigten Pfahlen wirden Bruchflachen aufzeigen, die innerhalb der

Bruchflachenformen der horizontalen und lotrechten Pfahle liegen.

Zugpfahle ohne Fulverbreiterung, Ankerplatten o. a. tragen ihre Lasten Uber Mantelrei-
bung in den umgebenden Boden ab. Aus diesen Uberlegungen heraus ergab sich die Fra-
gestellung, ob die Mantelreibung T, die abhangig von den Boden- und Pfahleigenschaften

ist, an einem Schragpfahl gleich grol} ist wie an einem lotrechten Pfahl.

Nach anderen Untersuchungen nimmt der Einfluss der Neigung mit kleineren b/t-Werten
ab. Das heildt, bei kleinerer Breite b bei gleich bleibend tiefen (t) Pfahlen oder bei zuneh-
mend tiefer gegrindeten Pfahlen mit konstanter Breite wird der Neigungseinfluss geringer
[WEISSENBACH, 1975].

In Modellversuchen wurden lotrechte Pfahle am Kopfpunkt festgehalten und am Pfahlfuly
eine Last bis zur Weckung des Erddruckwiderstandes aufgebracht [WEISSENBACH,
1962]. Bei diesen Versuchen ermittelte er unterschiedliche Erddruckwiderstande je nach
Pfahineigung und Bewegungsrichtung. Es wurden kleinere Krafte gemessen, wenn der
geneigte Modellpfahl nach oben gedriickt wurde, und gréRere Krafte, wenn bei gleicher
Pfahlneigung eine Bewegung nach unten erfolgte. Diese Ergebnisse zeigen analog zu den
Modellversuchen mit den unterschiedlichen Bruchflachenformen Uberlagerungsspan-

nungsabhangige Kraft- und Verformungsentwicklungen.

Die Fragestellung, ob die Mantelreibung T, und damit die aufnehmbare Zugkraft pfahinei-

gungsabhangig ist, soll mit einer theoretischen Parameterstudie naher betrachtet werden.

FUr die rechnerische Ermittlung der Mantelreibung tms im Bruchzustand wird im Folgenden

der immer noch gultige allgemeine vereinfachte Ansatz benutzt:
Tmi = Ox-tand+ca =Kk -G, -tab +c, (3.6)

Hierbei ist o4 = k - 6, die Normalspannung zwischen Pfahl und Boden und c, eine Adhasi-

on in dieser Grenzflache. Fir Sand- und Tonbdden wird die Gleichung in folgender

Form angewandt:
Tmi =Ko -y -z -tand (3.7)

Da nach dieser Gleichung die Mantelreibung 1. tiefenabhangig ist, wird bei den weiteren

Erlauterungen zwischen kurzen und langen Pfahlen unterschieden. Die Grenze zwischen
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kurzen und langen Pfahlen wird bei einer kritischen Tiefe ti festgelegt, die im Folgenden

noch definiert wird.
Bei kurzen Pfahlen ist folgender theoretischer Ansatz denkbar:

Der umgebende Boden sei homogen. Die Pfahlherstellung und Pfahlbeschaffenheit seien
gleich wie die weiteren relevanten Parameter zur Mantelreibungsentwicklung. Fur die Pa-
rameterstudie werden die Spannungszustdnde am unbelasteten Pfahl betrachtet. Die
wirksamen Spannungen, die normal auf die Pfahlachse wirken, werden dreidimensional
angesetzt und aus den Vertikalspannungen o, abgeleitet. Die variierenden Parameter sind

die Pfahlneigung und die Pfahllange.

Bei lotrechten Pfahlen mit der Lange L bildet sich am Pfahlful} ein kreisféormiger Normal-

spannungszustand (o = ko - v - L) um die Pfahlachse aus. Bei gleich langen Pfahlen mit
zunehmender Neigung o nimmt 6, ab und gleichzeitig wirkt oberhalb des geneigten Pfah-

les oy =y - L/cosa als Auflast. Aus &, und o}, ergibt sich eine Resultierende Rs normal zur
Pfahlachse entsprechend der geometrischen Verhaltnisse (Bild 3.17). Aus Gleichge-

wichtsgriinden (XV = 0) wird unterhalb des Pfahles diese Resultierende R ebenfalls ange-
setzt. Da normal zur Ebene der Pfahlneigung noch weiterhin ¢}, auf den Pfahlmantel wirkt,

bildet sich ein Ellipsoid als Normalspannungsfigur um den geneigten Pfahl aus. Daraus
lieRe sich bei kurzen geneigten Pfahlen ein ellipsoidférmiger Bodenkdrper als Widerstand

gegen die Zugkraft ableiten.

Diese theoretischen Uberlegungen werden an zwei Beispielen diskutiert: Zum einen fur
kurze Pfahllangen (L =0 bis L =tx), bei denen der FulRpunkt des geneigten Pfahles auf
Hohe des Fullpunktes des lotrechten Pfahles liegt; zum anderen flr kurze Pfahllangen
(L = konst. < t), bei denen die Pfahllange konstant bleibt und der des lotrechten Pfahles

entspricht.

Es ist eindeutig, dass bei der Variation mit dem PfahlfuBpunkt auf konstanter Tiefe die
Pfahle mehr Zugkrafte aufnehmen kénnen, je flacher sie geneigt sind. Das liegt einmal an
der groRer werdenden Pfahllange und an der zusatzlichen Vertikalkraft, die auf den Pfahl

wirkt.
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GOK

Bild 3.17 Normalspannungen am Schragpfahl

Bei gleich bleibender Pfahllange andert sich dieses Verhalten. Geneigte Pfahle bis zu ei-
ner Neigung von ca. n =1 : 1 erreichen auf Grund der groReren Normalspannungen infol-
ge der zusatzlichen Vertikalspannungen hdhere Mantelreibungswerte. Je flacher die

Pfahlneigung ab der Neigung von ca. n =1 : 1 wird, desto geringer wirkt sich die zusatzli-

che Vertikalkraft 6, aus und gleichzeitig nimmt die Horizontalspannung &}, ab. Die auf-

nehmbare Mantelreibung tms nimmt demzufolge ebenfalls ab.

Die Formeln nach Gleichungen (3.6) und (3.7) geben die Wirklichkeit recht unvollkommen
wieder. Unter anderem nimmt naturlich die Mantelreibung Tt nicht unbegrenzt mit der Tie-

fe zu. Bei Druckkraften bleiben ab einer kritischen Tiefe der Spitzendruck und die Mantel-
reibung konstant. Beim Spitzendruck wird die kritische Tiefe in Abhangigkeit des Pfahl-

durchmessers bei (t/b)x = 15 angesetzt. Ab dieser kritischen Tiefe entzieht sich der Boden
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der aufgebrachten Last und beginnt zu flieRen. Der FlieBbereich am Pfahlfuld bewegt sich
mit diesem ohne wesentliche Veranderung in die Tiefe [FRANKE 1997]. Die Mantelreibung
liegt bei etwa dem 1,5-fachen Wert (t/b)y, fir Spitzendruck, wird aber auf der sicheren Sei-
te liegend gleichgesetzt. Bei Zugpfahlen richtet sich die Obergrenze nach dem Gewicht
des aktivierbaren Bodenkdrpers, der den Pfahl umgibt. Uber die mégliche Form des Bo-

denkdrpers wurde in den vorangegangenen Abschnitten diskutiert.

Bei langen Pfahlen unterhalb der kritischen Tiefe ist daher ein Neigungseinfluss nicht zu
bericksichtigen. Bei Erreichen der Obergrenze der Mantelreibungskraft erhéhen die auf
den geneigten Pfahl wirkenden Vertikalspannungen nicht den Mantelreibungswert, wie
andere Autoren [z.B. WERNICK, 1978] ebenfalls festgestellt haben (s. a. Abschn. 3.2.2.1),

bzw. vergrofern nicht den aktivierbaren Bodenkorper.

Zusammenfassend kann gesagt werden, dass qualitative Erkenntnisse aus den Ankerplat-
tenversuchen grundsatzlich auf Schragpfahle libertragbar sind. Eine direkte Ubertragbar-
keit des empirischen Wissens auf Schragpfahle ist dagegen nicht moglich [POW-
ROSCHNIK, 1993].

Der Schalenansatz von Quarg-Vonscheidt ist in der o.g. Form folglich nicht uneinge-
schrankt auf den Schragpfahl anzuwenden, da die Meridiankraft, die von den vertikalen
Spannungen abhangig ist, rotationssymmetrisch um den Pfahl angesetzt wird. An einem
Schragpfahl sind diese Krafte auf einer Ebene normal zur Pfahlachse dann nicht mehr
gleich gro® [HEIBAUM, 1987].

Die Modellvorstellung nach Quarg-Vonscheidt mit den sich zum Pfahl umlenkenden Kraf-

ten ist dagegen Ubertragbar.

Entscheidend fiir die Tragfahigkeit von Pfahlen, und somit auch Schragpfahlen, ist die U-
bertragbarkeit der Pfahlkraft Gber die Mantelreibung auf den umgebenden Boden. Die
Grole der mobilisierbaren Kraft ist natdrlich auch hier von dem mittleren Korndurchmes-
ser, der Beschaffenheit der Pfahloberflache (Rauigkeit), dem Spannungsniveau im Boden,
dem Pfahldurchmesser und der Pfahllange abhangig. Des Weiteren beeinflusst das Dilata-

tionsverhalten und der Abstand der Pfahle zueinander die aufnehmbare Kraft.

Die reinen Modellvorstellungen zum Tragverhalten lotrechter Pfahle sind in einem raumli-
chen Kontinuum mit Modifikationen sinngemaf} auf geneigte Pfahle zu Ubertragen [FRAN-
KE, 1997].



43

3.2.2.4 Ansatz zur Bemessung eines Schragpfahles

Schragpfahle werden zur Verankerung von Stltzwanden eingesetzt. Fur die Standsicher-
heit einer verankerten Stutzwand sind im Allgemeinen zwei Nachweise zu erbringen. Zum
einen ist die erforderliche Ankerkraft mit ausreichender Sicherheit in den Boden zu leiten,
das betrifft die Sicherheit gegen Aufbruch des Verankerungsbodens nach E66 [EAU,
1996]. Zum anderen ist fur das System Wand-Anker-Boden eine ausreichende Sicherheit
gegen Versagen nachzuweisen, der Nachweis wird in der tiefen Gleitfuge nach E10 [EAU]
geflhrt.

In der EAU ist das Verfahren nach Kranz eingefuhrt, bei dem sich bei Verankerung mit
Ankerpfahlen eine ebene tiefe Gleitfuge unter dem Winkel 3, in gradliniger Verbindung
vom im Boden frei aufgelagerten Spundwandfuld zum Mittelpunkt der rechnerischen Kraft-
eintragungslange ausbildet. Von diesem Schnittpunkt fuhrt eine fiktive Ersatzwand bis zur
Gelandeoberflache, auf die eine parallel zur Gelandeoberflache gerichtete aktive Erd-
druckkraft einwirkt. Bei Ankerwanden oder Ankerplatten, wie sie in Bild 3.18 dargestellt

sind, verlauft die tiefe Gleitfuge durch deren Ful3punkt.

Uber diesen im Bruchzustand abgleitenden Bodenkérper wird die erforderliche Ankerlange
ermittelt. Nach dem Teilsicherheitskonzept ist die Sicherheit ausreichend, wenn mit den
Bemessungswerten der Einwirkungen und Widerstande nach dem Grenzzustand (GZ) 1C
in der tiefen Gleitfuge eine zusatzliche antreibende Kraft AT =2 0 aufgenommen werden
kann (Bild 3.18). Das bedeutet, die Bemessungswiderstande grof3er als die Summe der

Bemessungswerte der Einwirkungen ist (s. Gleichung 3.1)

Die erforderliche Ankerkraft als Auflagerkraft resultiert aus den Einwirkungen auf die zu
verankernde Stutzwand. Als Einwirkungen sind insbesondere der horizontale Erddruck
und der Wasserdruck zu berucksichtigen. Die Kraft des Ankerpfahls als stitzendes Ele-
ment wird als Widerstand aufgefasst. Hierbei wird die auRerhalb des Gleitkorpers mobili-

sierte Zugkraft bertcksichtigt, die im nicht bewegten Boden aktiviert werden kann.

Die GroRe der rechnerischen Ankerkraft wird im probabilistischen Sicherheitskonzept als
Bemessungswert auf den charakteristischen Wert eines Grenzzustandes bezogen. Bei
Zuggliedern ist dies die Herausziehkraft, auf die der Teilsicherheitsbeiwert nach DIN 1054
100 (Entwurf) anzuwenden ist. Hierbei kann die im Grenzzustand des Gelandebruchs mo-

bilisierte Herausziehkraft kleiner als die im Zugversuch ermittelte Herausziehkraft sein.
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Bild 3.18 Nachweis der Standsicherheit in der tiefen Gleitfuge bei nicht bindigen Béden
[EAU, 1996]

Trotz des Standsicherheitsnachweises in der tiefen Gleitfuge und des Zugversuches zur
Bestimmung der Grenzlast werden einige Punkte unzureichend bertcksichtigt [HEIBAUM,
19871]:

e Beim Bruchvorgang auf der tiefen Gleitfuge kann der Schragpfahl nicht mehr die
Kraft in den Boden leiten, die beim Zugversuch ermittelt wurde. Wahrend sich beim
Bruchvorgang die Wand bewegt, wird sie beim Pfahlzugversuch in Ruhe gelassen
bzw. sogar mit einer Druckkraft, die als Reaktionskraft infolge der als Widerlager

dienenden Verankerungen entsteht, beaufschlagt.

e Die Spannungszustande im Boden sind bei beiden Vorgangen nicht vergleichbar.
Beim Bruchvorgang entsteht hinter der sich bewegenden Wand aktiver Erddruck.
Der sich bewegende Boden im aktiven Gleitkeil belastet in vernachlassigbarer Wei-
se auch den Ankerpfahl durch negative Mantelreibung. Hinter diesem Gleitkeil tragt
der Ankerpfahl seine Kraft ab. Beim Zugversuch bleibt die Wand in Ruhe und es
wirkt hinter der Wand mindestens der Erdruhedruck. Der Pfahl kann vom Ankerkopf

beginnend die Belastung in den Baugrund abgeben.
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3.3 Spannungs- und Verformungsmessungen
3.3.1 Allgemeines

Die nachfolgend vorgestellten Messinstrumente, die in dem in Kapitel 4 beschriebenen
Grol3versuch eingesetzt wurden, werden hinsichtlich ihrer Funktions- und Arbeitsweise
kurz diskutiert.

Messungen werden an Bauwerken und Bauteilen vorgenommen, um Verformungen und
Spannungen wahrend der Bau- und Betriebsphase zu kontrollieren (Bauwerksuberwa-
chung). Daraus lassen sich Beurteilungen Uber die Standsicherheit und Gebrauchstaug-
lichkeit ableiten.

Im Hamburger Hafen wurden aus diesem Grund seit vielen Jahren Messungen durchge-
fuhrt. Bisher waren ganzheitliche Betrachtungen der Interaktion Bauwerk-Boden auf der
Grundlage von umfangreichen Messungen nicht Ublich. Messungen beispielsweise fur
wissenschaftliche Zwecke mit dem Ziel, Eingangs- und Zustandsgréf3en flr numerische
Analysen zu erhalten, sind bisher lediglich als Teilprobleme behandelt worden. Vorrangig

wurde das Verformungsverhalten der Kaimauerwand beobachtet und analysiert.

Auf Grund der Vielzahl an Messkonzepten wurde in deutschen Hafen durch die Verifizie-
rung der Messarten und —durchflihrungen eine umfassende Datengrundlage geschaffen,
die das Verstandnis fur die Last- und Verformungsverhalten einzelner Kaikonstruktionstei-
le, vorwiegend die Kaimauerwand, standig verbessert. Umfangreiche Messungen der
Langsverformungen wurden bisher an den Verankerungselementen bzw. Schragpfahlen
im Besonderen nicht vorgenommen. Lediglich Biegungssetzungen entlang der Schrag-
pfahle wurden bisher erfasst [ POWROSCHNIK, 1993].

Mit Hilfe der in Kapitel 4.4 beschriebenen Instrumentierungen war das Verformungs- und
Lastabtragungsverhalten der Kaikonstruktion zu untersuchen. Das Ziel bestand in der
mdglichst genauen Erfassung des Verformungs- und Lastabtragungsverhaltens der Kai-
konstruktion des CTA.
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3.3.2 Spannungsmessungen

Um die Grole der auf die Spundwand wirkenden Erddruckkrafte zu ermitteln, wurden wie
bei den vorherigen Messkonzepten im Hamburger Hafen kombinierte Erddruck- und Po-
renwasserdruckkissen im Bereich der Spundwand auf der Land- und Wasserseite einge-

baut. Die Erddruckkissen messen die totalen Spannungen (Git), die auf das Kissen aus-

gelbt werden, und Uber einen weiteren integrierten Aufnehmer an der gleichen Einbau-
stelle die Porenwasserdruckspannungen (u) im Boden. Hierzu wird zusatzlich ein Sinter-
metallfilter zwischen Baugrund und Hydraulikkissen gesetzt, der nur den Wasserdruck auf-

nimmt.

Aus diesen beiden Messwerten kdnnen die effektiven Spannungen (Gef) ermittelt werden:

Geff = Otot — U. (3.8)

Problematisch gestaltet sich der Einsatz der Spannungsgeber, wenn der Primarspan-
nungszustand im Boden erfasst und gemessen werden soll. Durch das Abteufen einer
Bohrung mit Einstellen des Gebers und anschlieBender Verfullung mit Bohrgut oder das
Abteufen einer Bohrung mit Einpressen in den gewachsenen Boden an der Bohrlochsohle
wird der Primarspannungszustand verandert. Die gemessene Druckspannung am Kissen
ist dann i.d.R. nicht der tatsachliche Primarspannungszustand. Gemessen werden dann

nur noch die Spannungsanderungen infolge der Einwirkungen.

Der Einbau der Messgeber erfolgte vor dem Beginn der Erdarbeiten. Ca. 0,5 m vor Ein-
bautiefe wurde die Bohrung beendet, der Geber in den Baugrund eingepresst und das
Bohrloch mit dem Bohrgut des in der jeweiligen Tiefe anstehenden Bodens wieder verfiillt.
Die daruber liegenden Geber, maximal zwei, wurden in das verfullte Bodenmaterial einge-
drickt. Die Fixierung in der geplanten Tiefe gewahrleisteten angeschraubte Stahlfltigel
(Bild 3.19), die als Widerlager beim Herausziehen des Einpressgestanges dienten. Die
Stahlfltigel spreizten sich sofort im Boden bei einer Zugbelastung am Gestange auf und
durch das zusatzliche Bodengewicht auf den Flugeln I6ste sich der Messgeber vom An-

schlusszapfen des Gestanges.



Bild 3.19: Einpressbarer kombinierter Spannungsgeber, System Glotzl
[BERGS/GATTERMANN, 2000]

Die Messkabel wurden in Stahlrohren bis zur Kaiplatte gefuihrt und direkt nach Einbau zur

Funktionsuberpriufung und Datenaufzeichnung an Datalogger angeschlossen.

Die Messgeber wurden Uber Datalogger versorgt und registrierten in vorgegebenen Mess-
zeitintervallen von 30 Minuten (Standardintervall) die jeweiligen Messwerte. Diese Mess-
werte wurden gespeichert und in groReren Zeitabstdnden ausgelesen. Die Messempfind-
lichkeit der Messgeber betragt 0,01 bar [GLOTZL, 2000].

Um Beschadigungen der Messgeber sowohl wasserseitig als auch landseitig der Wand zu

vermeiden, wurde ein Abstand von ca. 1 m zur spater erstellten Wand eingehalten.

3.3.3 Verformungsmessungen (Biegung)

Das zurzeit genaueste und deshalb am haufigsten eingesetzte Messverfahren zur Nei-
gungs- und Durchbiegungsermittlung einer Wand ist neben der geodatischen Einmessung
das Inklinometermessverfahren. Nachfolgend werden die Inklinometersonde und das Ver-

fahren der Inklinometermessung kurz beschrieben.

In der 50 cm bzw. 100 cm langen Inklinometersonde befinden sich Sensoren, die als Be-
schleunigungsmesser nach dem Prinzip der Servo-Accelerometer arbeiten. Als Nei-
gungsmesser verwendet, messen solche Beschleunigungssensoren die Abweichung der

Sensorlage von der Erdbeschleunigungsrichtung.



48

Der von den Sensoren angezeigte Messwert ist gleich dem Sinus des Neigungswinkels.
Die Messgenauigkeit betragt +/- 0,2 mm/m innerhalb eines Messbereiches von +/- 30° aus
der Vertikalen [GLOTZL, 2000].

Zur Erhéhung der Messgenauigkeit und zur Ausschaltung von systematischen Messfeh-
lern wurde bei jeder Messung grundsatzlich eine Umschlagsmessung mit um 180° gedreh-
ter Sonde durchgefuhrt. Aus den Mittelwerten der aufsummierten Messwerte je Messreihe
konnte der Bohrlochverlauf bzw. die absolute Lage des Messrohres ermittelt werden. Da-
bei missen entweder die Kopfpunktkoordinaten (geodatische Vermessung) bestimmt oder

der Ful3punkt als unverschieblich angenommen werden.

Die Deformation oder Verformung (Relativverschiebung) in jeder Messtiefe ergibt sich aus
dem Vergleich zweier oder mehrerer zeitlich aufeinander folgender Messungen. Bild 3.20
zeigt das Messverfahren und die Arbeitsweise in einer Messachse.
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Bild 3.20: Messverfahren der Inklinometermessung [GATTERMANN, 1998]

Um die Verformungen der Spundwand infolge des Erd- und Wasserdruckes am CTA zu
messen, wurden bauseitig an den Doppeltragbohlen Inklinometerfuhrungskanale ange-

schweil’t. Ein Kanal besteht aus einem Vierkantstahl mit den Abmessungen 50 x 50 x 4
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mm und wird auf dem landseitigen Flansch der Tragbohle angebracht. Die genaue Fuh-

rung der Sonde ist in den Diagonalen des Vierkantrohres gewahrleistet.

Die Differenzen der Folgemessungen zur Nullmessung sind die Verformungen, die sich
aufgrund des Baufortschrittes zum jeweiligen Messzeitpunkt eingestellt haben. Um gesi-
cherte Aussagen Uber die absolute Lage des Messrohres und die eventuellen FuRpunkt-
verschiebungen machen zu kénnen, ist eine Kopfpunkteinmessung des Messrohres zum

Zeitpunkt jeder Inklinometermessungen i.d.R. unabdingbar.

3.3.4 Verformungsmessungen (axial)

Das fur die axialen Verformungsmessungen verwendete Gleitmikrometermessverfahren
wird an dieser Stelle etwas ausfihrlicher beschrieben, um eine Verstandnisbasis fir die in
Kapitel 5 beschriebenen, durchgeflhrten eigenen Feld- und Laboruntersuchungen zu

schaffen.

Das Gleitmikrometer (Typ ISETH) ist ein hochprazises Messgerat zur Ermittlung der relati-
ven axialen Verschiebungen entlang einer Messlinie (z.B. Bohrloch). Dazu wird zunachst
ein mit ringférmigen Messmarken besticktes HPVC-Rohr entweder in einem Bohrloch
durch Injektion mit dem Baukdrper vermortelt oder vor dem Betonieren an der Bewehrung
befestigt. Das Injektionsgut besteht im Fels, Beton oder Stahl zumeist aus einer Zement-
suspension. Bei langen Injektionsstrecken ist das Injektionsgut zusatzlich durch stabilisie-
rende Additive, wie z. B. Bentonit, zu erganzen, um ein Absetzen des Injektionsgutes zu

vermindern.

Die sehr hohe Genauigkeit der Messungen mit dem Gleitmikrometer (Bild 3.21) beruht auf
der Konstruktion der Messmarken nach dem Kugel-Kegel-Prinzip. Durch die Ausbildung
der Messkopfe an der Sonde als Kugel und der Messmarken als Kegel kann durch gegen-
seitiges Andriicken die Position des Kugelmittelpunktes in Bezug auf den Kegel der

Messmarken genau definiert werden [THUT, 1999].

Um die Sonde nach einer Drehung um 45° an den Messmarken vorbeifuhren zu kénnen,
bestehen sowohl die Sondenkopfe als auch die Messmarken aus kreuzférmigen Aus-

schnitten einer Kugel bzw. eines Kegels.
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Die Messsonde wurde von der ETH Zurich entwickelt und in Lizenz von der Fa. Solexperts
AG Zurich gebaut. Sie besteht aus zwei torsionssteifen, ineinander verschiebbaren Stan-
gen. An den jeweiligen Enden befinden sich die Messkopfe, welche o. g. Positionierungs-
einrichtungen besitzen. Durch eine Feder, die fur die Verspannung der Messsonde zwi-
schen den Messkopfen sorgt, sind die beiden verschiebbaren Stangen miteinander ver-
bunden. Die relative Verschiebung der beiden Messkopfe wird Uber eine interne Stange
auf den induktiven Wegaufnehmer Ubertragen. Mit einem eingebauten Temperaturfuhler

kann zudem die temperaturabhangige Verformung berticksichtigt werden.

Der obere Messkopf ist mit einem zugfesten Kabel zur Ubertragung der Messdaten und
einem torsionssteifen Bedienungsgestange verbunden. Durch das Bedienungsgestange
wird die Sonde im Messrohr schrittweise vom Messrohranfang bis zum Messrohrende

gemal dem Messmarkenabstand exakt zwischen den einzelnen Messmarken positioniert.

Da der Abstand der Messkopfe geringer als der Abstand der Messmarken ist, wird zu-
nachst der untere der beiden Messkdpfe an der entsprechenden Messmarke verankert.
Nach dem Andricken des unteren kugelférmigen Messkopfes gegen die kegelférmige
Messmarke und anschlieRendem Ziehen wird der obere Messkopf gegen die entspre-
chende Messmarke gedrickt, wobei die Federkraft den Anpressdruck auf die untere
Messmarke garantiert. Die erforderliche Zugkraft zur Streckung der Feder im Hullrohr wird

entweder Uber das Kabel oder das Bedienungsgestange aufgebracht.

Die jeweiligen Messwerte werden mit einem Datenerfassungsgerat (SDC-Data-Controller)
registriert und automatisch auf einem Computer aufgezeichnet oder manuell notiert. Die
Messung wird so vom Messrohranfang bis zum Messrohrende durchgefuhrt (down-
Messung). Zur Fehlerkompensation wird zusatzlich eine Rickmessung (up-Messung)
durchgefuhrt. Das Messergebnis wird dabei in Digit angegeben. Hierbei entsprechen 1000

Digits 1 Promille, was bei einer Messbasis von 1000 mm 1 mm entspricht.

Das Gleitmikrometer besitzt eine mittlere Dehnungsmessempfindlichkeit von 1 - 10 ° [ - ].
Der mittlere Fehler betragt bei der Standardsonde + 0,003 mm/m, bei einer Sonderausfuh-
rung (Softground Sonde) £ 0,03 mm/m [SOLEXPERTS, 1999].

Die Standardsonde besitzt einen Messbereich von 10 mm (x 5 mm). Bei einer eventuell
eintretenden Uberschreitung des Messbereichs kann optional eine Sonde mit einem
Messbereich von 20 mm (£ 10 mm), 40 mm (x 20 mm) oder 100 mm (£ 50 mm) als Son-

derausflihrung eingesetzt werden. Die Messbasis betragt bei allen Modellen | = 1 m. Eine
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weitere Sonde mit einer Basislange von 50 cm kann fur spezielle Untersuchungen bei

Messlinien mit einem Abstand von 0,5 m eingesetzt werden [THUT, 1983].

Die zur Messausrustung gehorende Kalibrierstrecke aus Invarstahl erlaubt jederzeit die
Prifung des Nullpunktes und der Funktionstuchtigkeit der gesamten Messausrustung.
Durch die Kalibrierstrecke ist die Sonde zudem austauschbar, so dass folgende Messun-
gen vergleichbar auch in Bezug zu vorangegangenen Messungemmit einer anderen So n-

de weitergefuhrt werden kénnen.

3.4 Numerische Berechnungen mit der Finiten-Element-Methode

Die Finite-Element-Methode (FEM) ist das am haufigsten eingesetzte Verfahren zur Be-
rechnung komplexer Strukturen im Maschinen- und Apparatebau, der Fahrzeugtechnik,
der Luft- und Raumfahrt sowie im Bauwesen. In diesen Bereichen der Strukturmechanik

wurde die FEM zuerst eingesetzt bzw. eigens dafir entwickelt.

Da flir wenige praktische Anwendungsfalle eine mathematisch geschlossene Lésung exis-
tiert, werden mit Hilfe der numerischen Methoden Naherungslésungen flr das zu untersu-

chende Problem entwickelt

Die jeweiligen Probleme werden mit Differentialgleichungen beschrieben. Die fiir die rech-
nerische Simulation bendtigte Differentialgleichung beschreibt an einem differentiell klei-
nen Teil (finites Element) das Verhalten der Struktur. Die Funktion, fur die die Differential-
gleichung aufgestellt wird, ist dabei eine charakteristische Grole. Fur Festigkeitsprobleme
ist dies die Verschiebung. Durch die Ableitung der Funktion nach den Koordinaten ermittelt

man dann weitere gewunschte Grofden wie z.B. Dehnungen und Spannungen.

Bei der Anwendung der numerischen Methode wird durch die erforderliche Diskretisierung
erreicht, dass die unbekannte Funktion, die mit einer unendlich groen Anzahl von Para-
metern exakt in jedem Punkt des zu untersuchenden Bereiches ermittelt werden konnte,
durch eine endliche Anzahl von Unbekannten ersetzt wird. Die FEM ist also ein bereichs-
weises numerisches Verfahren, das die Differentialgleichung des Kontinuums in ein alge-

braisches Gleichungssystem mit endlichen Unbekannten (diskretes System) tberfihrt.

Das sich durch die Diskretisierung ergebende lineare oder nichtlineare Gleichungssystem

liefert eine Naherungslosung der Differentialgleichung, dessen Genauigkeit von der Dis-
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kretisierung abhangt. Der Losungsansatz ist in der Regel ein Produktansatz, der aus der

vorgegebenen Formfunktion und freien Koeffizienten besteht.

Im Bereich der Geotechnik wird die FEM in den verschiedensten Gebieten eingesetzt.
Beispielhaft sind hier zu nennen: Spannungs-Verformungsanalysen fur Tunnel und Kaver-
nen, Damme, Flach- und Tiefgrindungen, tiefe Baugruben sowie Stabilitatsuntersuchun-
gen von Bdschungen oder Grundwasserstromungsberechnungen mit Schadstoffausbrei-

tung.

Durch den Einsatz weiterentwickelter Soft- und Hardware scheinen der Komplexitat der zu
berechnenden Systeme keinerlei Grenzen gesetzt zu sein. Fur viele Aufgabenstellungen
haben sich daher kontinuumsmechanische Berechnungsmodelle nach der FEM fir sichere

und wirtschaftliche Dimensionierungen von Bauwerken bewahrt.

Zur Berechnung des Tragwerksmodells der Kaikonstruktion (Kapitel 4) wurde die Finite-
Element-Methode gewahlt, weil sie sich auf verschiedenste Problemstellungen universell
anwenden lasst und wesentliche Vorteile numerischer Berechnungsverfahren [SCHWEI-
GER, 1994] vereinigt:

e Komplexe Geometrien und Randwertprobleme sind abbildbar,
e einzelne Bauphasen sind vorgebbar,

e unterschiedliche Stoffgesetze mit linearen und nicht linearen Ansatzen sind auf die

jeweiligen Problemstellungen abzustimmen und zu implementieren,
¢ Diskontinuitaten lassen sich mit Hilfe spezieller Elemente realisieren,

e schematischer Berechnungsablauf, der eine programmtechnische Umsetzung er-

moglicht.

Zur Loésung der o. g. Aufgabenstellung wird eine einfache statische Spannungs und Ver-
formungsanalyse durchgeflihrt, d.h. aus den berechneten Verformungen werden Span-

nungen und Krafte abgeleitet (s. Kapitel 6).

Zu der Methode der finiten Elemente sind seit vielen Jahren umfangreiche Schriften [z.B.
AHRENS & DINKLER, 1994 und 1996] vorhanden, so dass hier auf eine umfangreiche

Erlauterung verzichtet wird.

Bei numerischen Berechnungen in der Geotechnik sind einige fachspezifische Besonder-

heiten festzustellen:
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e Es werden Problemstellungen in der Geotechnik untersucht, wo die geometrische
Struktur sich Uber die Zeit verandern kann wie beispielsweise bei der Simulation der

Abbaggerungszustande vor der Kaimauerwand.

e Das Kontinuum Boden ist zu Beginn der Berechnung i.A. nicht spannungsfrei. Die
Bestimmung des eingepragten primaren Spannungszustandes ist noch immer prob-
lematisch, so dass bei der numerischen Berechnung i.A. Annahmen Uber die Pri-

marspannungen getroffen werden mussen.

e Die Bestimmung des Grenzzustandes bereitet noch erhebliche Schwierigkeiten,
auch wenn in den letzten Jahren Fortschritte erzielt wurden. Das Problem liegt in
der wirklichkeitsnahen Modellierung des Material- bzw. Stabilitdtsverhaltens von
Geomaterialien. Vielfach geht dem Bruchzustand die Bildung von Scherzonen vor-
aus, in denen sich die Verformungen konzentrieren und somit einen Ubergang von
einem Kontinuum in ein Diskontinuum markieren. Bei der Verwendung der FEM als
Kontinuumsmethode kénnen solche Ubergange nur mit erheblichem Aufwand na-

herungsweise berucksichtigt werden.

e Einer der wichtigsten Aspekte in der numerischen Berechnung ist das verwendete
Stoffgesetz. Im Gegensatz zum Maschinenbau oder auch konstruktiven Ingenieur-
bau wird nicht mit Werkstoffen gearbeitet, die unter definierten Bedingungen mit
bestimmten Kennwerten hergestellt werden. Fur den anstehenden Boden ist das
tatsachliche Materialverhalten in jedem Punkt des gewahlten Berechnungsmodells
nicht zu bestimmen. Anisotropien oder Inhomogenitaten sollten berlcksichtigt wer-
den. Weiterhin verhalt sich der Boden oder Fels auch im Gebrauchszustand nichtli-
near und manchmal auch zeitabhangig. Die Entwicklung realitatsnaher Stoffgesetze

war und ist auch weiterhin Gegenstand internationaler Forschungen.

Fir die Berechnung des Kaimauermodells wird ein elastisch-plastisches Stoffgesetz ver-
wendet. Es reprasentiert die einfachste Form, die aus klassischen Grenzzustandsbetrach-
tungen bekannten Bruchkriterien im Rahmen der Plastizitatstheorie fir numerische Me-
thoden angewendet wird. Es berlcksichtigt im Gegensatz zu elastischen Modellen irrever-
sible Verformungen, wie sie in der Bodenmechanik meist auch bei geringen Belastungs-

zustanden auftreten kbnnen, naherungsweise.

Als wichtigster Vertreter der elastisch-plastischen Modelle sei das Bruchkriterium nach

Mohr-Coulomb angeflhrt. Der Nachteil dieses Kriteriums aus numerischer Sicht liegt dar-
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in, dass es Unstetigkeitsstellen aufweist, die in der Programmierung gesondert bertcksich-
tigt werden mussen. Daher wird das Mohr-Coulomb Kriterium oft durch das Drucker-
Prager Modell ersetzt. Auf weitere Erlauterungen zu den Modellen wird an dieser Stelle
verzichtet und auf die entsprechende Literatur verwiesen [z.B. SCHWEIGER, 1994; MAY-
BAUM 1996].

Zusammenfassend ist zu sagen, dass numerische Methoden fur komplexe Aufgabenstel-
lungen vermehrt herangezogen werden. Trotz der teilweisen beschrankten Moglichkeit der
Erfassung des tatsachlichen Materialverhaltens und der Ungewissheiten der Eingangspa-
rameter bei geotechnischen Fragestellungen kdnnen wertvolle Hinweise auf das Span-
nungs- und Verformungsverhalten des Baugrundes erhalten werden. Auch kann die
Wechselwirkung zwischen Baugrund und Bauwerk in angenaherter Form berucksichtigt

werden.



4 In-situ-Versuch

4.1 Beschreibung des Bauvorhabens

Im Zuge der Hafenerweiterung der Stadt Hamburg wurde die als BALLINKAI benannte
Kaianlage des Container Terminals Altenwerder (CTA) in zwei Bauabschnitten hergestellt.

Albert Ballin (1857 — 1918) war von 1899 bis zu seinem Freitod Generaldirektor bei der
Hamburg-Amerikanische-Paketfahrt-Aktien-Gesellschaft (Hapag).
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Bild 4.1 Querschnitt der Kaimauerkonstruktion CT Altenwerder 1. BA [nach STROM-

UND HAFENBAU, 1999]
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Insgesamt wurden vier Liegeplatze mit einer nutzbaren Lange von ca. 1400 m hergestellt.

Die Terminalflache (OK Kaiflache) wurde sturmflutsicher auf NN +7,50 m fur neueste Um-
schlagstechniken konzipiert. Bei einer Hafensohle von NN —16,70 m ergibt sich ein Gelan-
desprung von 24,20 m. Die Kaimauer wurde mit Containerbriicken mit einer Kranspurbrei-

te von 35 m ausgerustet.

Auf Grund der variierenden Baugrundverhaltnisse im Bereich des gesamten Baufeldes
wurde die nachfolgend beschriebene Konstruktion der Kaianlage des 1. BA fir den 2. BA
geringfligig verandert. Im zweiten Bauabschnitt steht der Geschiebemergel héher an als
im ersten Bauabschnitt. Die Bauteile des 2. BA und deren Abmessungen (exemplarisch

Block 46) stehen in Klammern.

Die Kaimauerkonstruktion (Bild 4.1: 1. BA) sieht zur Aufnahme der vertikalen Lasten am
Kaimauerkopf Reibepfahle und eine gemischte Spundwand vor. Die Spundwand wurde in
einen suspensionsgestitzten, 1,20 m breiten Schlitz eingestellt und auf den letzten 4,40 m
(5,70 m) eingerammt. Sie besteht aus Doppeltragbohlen Arbed DB HZ975A-24 S 390 GP
(HZ975B-24 S 430 GP) mit einer Lange von L = 32,60 m (33,90 m) und zwei halben Full-
bohlen AZ 18-10 S 240 GP (AZ 13-10 S 240 GP) mit einer Lange von L = 27,45 m. Die

Suspension war mit Zement versetzt und hartete nach dem Einstellen der Bohlen aus.

Vor der Spundwand wurden zur Aufnahme der Vertikallasten Reibepfahle & 1219,2 x 16
mm S 355 GP mit einer Lange von L =30,30 m (35,00 m) und einem Abstand von
a =4,98 m (3,82 m) angeordnet. Die Reibepfahle dienen zusatzlich zur Verminderung der

Kolkgefahr durch selbststandig an- und ablegende Containerschiffe.

Die tiefliegende Kaiplatte liegt auf zwei mit n = 8:1 geneigten Pfahlreihen und einer vertika-
len Pfahlreihe. Im zweiten BA ruht die Kaiplatte auf drei geneigten Pfahlreihen: n = 16:1;
n = 10:1;n = 8:1. Die ruckwartige Schiene fur die Containerbriicke mit der Kranspurbreite
von 35,0 m wurde auf einem Pfahlbock gegriindet. Alle Pfahle wurden als Ortbeton-

Rammpfahle aus B35 mit einem Durchmesser von 51 cm hergestellt.

Die horizontalen Krafte werden Uber Schragpfahle HTM 600/136 S 355 GP, die am Kai-
mauerkopf im Beton verankert sind, in den Baugrund abgetragen. Die Schragpfahle besit-
zen einen mittleren Abstand von a = 2,95 m (2,35 m), eine Neigung von n = 1:1,3 (1:1,4)

und eine Lange von L = 46,0 m (44,20 m).

Zur Verringerung oder Vermeidung von Wassertberdricken infolge der Tide sind in der

Spundwand Offnungen in jeder zweiten Fll- bzw. Zwischenbohle vorgesehen. Durch die-
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se ca. 4,0 m hohen Offnungen kann der Boden unterhalb der Kaiplatte beim bzw. nach
Abbaggern des Bodens vor der Wand ausflieRen. Infolge der Tidebewegungen des Ha-
fenwassers und des aufgefullten Bodens wird planmaRig eine Boschungsneigung von ca.
n = 1:4 erwartet.

4.2 Bauablauf

Das Bauwerk wurde als so genannte ,Landbaustelle” (Bild 4.2) geplant und ausgeflhrt,
d.h., samtliche Arbeiten zur Erstellung der einzelnen Gewerke wurden von einer Arbeits-
ebene auf festen Baugrund (ggf. aufgeflllt) ausgefihrt. Es unterscheidet sich damit von
einer ,Wasserbaustelle®. Nach Fertigstellung der Kaimauer mit den Grindungs- und Ver-
ankerungselementen wurde mit der Abbaggerung des ab der Kote NN +4,0 m vor der
Kaimauer anstehenden Bodens begonnen. Der Bau des ersten Bauabschnittes der Kaian-
lage startete im April 1999. Der Bau des zweiten Abschnittes erfolgte ab Juli 2001.

Die Herstellung der Kaikonstruktionen als ,Landbaustelle” bzw. ,Wasserbaustelle“ hat be-
dingt durch eine unterschiedliche Herstellungsreihenfolge Auswirkungen auf die Bean-

spruchung der tragenden Konstruktionsteile, vorwiegend auf den Schragpfahl.

Bild 4.2 Darstellung Land- und Wasserbaustelle
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Bei einer Landbaustelle werden die Schragpfahle komplett nach Herstellung der Kaimau-
erwand in den gewachsenen Boden gerammt. Dann erfolgt das Einbringen der Ortbeton-
rammpfahle. Bei einer Wasserbaustelle werden die Schragpfahle nach Herstellung der
Kaimauerwand in den tiefer anstehenden Baugrund eingerammt. Anschliel3end wird der

Bereich hinter der Wand verflillt (Einspulen von Sand).

Durch das nachfolgende Einrammen der Ortbetonrammpfahle und das gleichzeitige Ver-
dichten des eingespllten Sandes werden deutlich grolkere Biegeverformungen am rick-
verankernden Schragpfahl hervorgerufen [POWROSCHNIK, 1993; GATTERMANN, 1999].
Diese Verformungen sind im Verhaltnis zu einer Landbaustelle ca. 10-fach groRer
[BERGS et al., 2000].

Exemplarisch wird der Einbau- und Herstellvorgang der einzelnen Konstruktionsteile am
30,55 m langen Block 46 (Bild 4.3) aufgezeigt:

Nach dem Einrttteln und Nachrammen der 8 Reibepfahle (Achse A) wurde die gemischte
Spundwand (Achse B: 13 Elemente) in einen suspensionsgestutzten Schlitz eingestellt
und zur Erhdhung der aufnehmbaren Last auf den letzten Metern eingerammt. Im Bereich
der Zwischenbohlen wurden die 12 Schragpfahle angesetzt, die vorher in zwei Teillangen
angeliefert und vor Ort verschweilt wurden, und mit der vorgegebenen Neigung mit Hilfe
eines Hangemaklers eingerammt. Dann folgten die drei Ortbetonrammpfahlreihen (Achsen
C, D und F) mit entsprechender Neigung (insgesamt 30 Pfahle) in Richtung Sickerwasser-
schirze (Achse G), die anschlieRend eingerittelt wurde. Danach wurde die Oberflache fur
die tief liegende Kaiplatte profiliert, die Sauberkeitsschicht hergestellt, die Schalung aufge-
stellt, bewehrt und betoniert. Zum Abschluss wurde der Kaikopf geschalt, bewehrt und be-

toniert.

Die Herstellung des fugenlosen Kranbahnbalkens auf eigenem Pfahlbock (Achse H) er-

folgte vorab und unabhangig von der Kaikonstruktion.
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Im Nachgang wurde Boden auf der Wasserseite abgebaggert und hinter den Kaikopf als
tragfahige Aufflllung auf der Kaiplatte wieder eingebaut. Den Abschluss bildeten die Ab-

baggerungsarbeiten bis zur geplanten Hafensohle.

4.3 Beschreibung des Baugrundes

Der Baugrund im Bereich des Hamburger Hafens ist eiszeitlich gepragt. Im 1. BA wurden
sowohl in Block 10 als auch in Block 20 jeweils acht Bohrungen von der Gelandeoberkan-
te (GOK) abgeteuft. Sechs der acht Bohrungen, die zum Einbau der kombinierten Span-
nungsgeber hergestellt wurden, bohrte man von GOK (~ NN +4,50 m) bis auf eine Tiefe
von NN —26,00 m ab. Die Ubrigen Bohrungen wurden bis zu einer Tiefe von NN —-8,00 m
hergestellt. Im Block 46 schlossen lediglich zwei Bohrungen im Bereich der Kaimauerwand
und des Kranbahnbalkens den Baugrund weiter auf, weil hier keine Spannungsgeber ein-

gebaut wurden.

Aus den Bohrprotokollen ergibt sich der typische heterogene Baugrundaufbau fur Ham-

burger Verhaltnisse.

Im 1. BA liegt unter einer ca. 6,0 m bis ca.11,0 m dicken Aufflllungsschicht bestehend aus
Sanden und Kiesen sowie z.T. Bauschutt und Steinen eine sandige, tonige Schluffschicht
bzw. Klei mit einer Machtigkeit von ca. 0,5 m bis ca.3,5 m vor. In Block 10 folgt darunter

eine ca. 2,5 m dicke Torfschicht.

Unterhalb der torfigen bzw. bindigen quartaren Deckschichten stehen Sande mit z.T. ge-
ringen Kiesanteilen in einer Dicke von mehreren Metern an, die unterlagert werden von
einer ca. 2,0 m bis ca. 11,0 m machtigen Kiesschicht (Ubergang von holozénen zu pleisto-
zanen Schichten). Darunter folgt wieder eine Sandschicht mit einer Dicke von ca. 6,0 m
bis ca. 10,0 m (z.T. tonig, schluffig, kiesig). Im Block 10 steht im Bereich des Spundwand-
fulRes liegend eine quartare Schicht aus Kiesen vermengt mit Steinen an. Im Block 20 folgt

unter der Sandschicht ein Geschiebemergel, in dem die Spundwand einbindet.

Der 2. BA zeigt einen ahnlichen Baugrundaufbau, jedoch mit einer hoch liegenden Ge-
schiebemergelschicht aus dem Tertiar, die im 1. BA nur teilweise erreicht wird. Unter einer
ca. 9 m machtigen Aufflllschicht aus Sanden liegt eine 1 m dicke Kleischicht. Unterlagert
wird die Kleischicht von Sanden von ca. 2,5 m Machtigkeit. Unterhalb dieser Sande stehen

Kiese in einer Dicke von 7 m an. Ab einer Tiefe von NN -15,00 m folgt bis ca. NN -24,5 m
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ein Geschiebemergel, der eine weiche Konsistenz besitzt. Darunter stehen bis zur Endteu-
fe der Bohrungen Sande und Kiese an. Diese Sande und Kiese durften vom Geschiebe-
mergel umschlossen sein. Der Geschiebemergelhorizont fallt von der Kaimauerwand

landeinwarts weiter ab, so dass der Schragpfahl im Sand und Kies einbindet.

Bild 4.4 zeigt einen zusammenfassenden Uberblick auf den vereinfachten Baugrundauf-

bau entlang der Kaimauer im Schnitt.

Kaimauer — Grundrif
2. Bougbschnitt 615 m ) 1, Bouabschnitt 947 m

Fliigelwand

Suderelbe Messquerschnitte
46 20 10 in Block

Bougrundprofil, vereinfacht

Geschiet;emergd

Rt

FEEEEELEEE

X\ Geschiebem
AMANA

Bild 4.4 Uberblick Kaimauergrundriss und Baugrundprofil [LINDER et al., 2003]

Die 50 einzelnen Blocke der gesamten Kaimauer wurden fur die statische Berechnung in
Gruppen zusammengefasst, denen verschiedene Berechnungsprofile zugeordnet wurden.
Die jeweiligen Berechnungsprofile resultierten aus den wahrend der Planungsphase
durchgefuhrten Baugrunderkundungen. Diese Ergebnisse stimmen weitestgehend mit den
0.g. Bohrungen flr die Spannungsgeber Gberein. Bild 4.5 zeigt die drei Baugrundprofile an

der Kaimauerwand fur die Blocke 10, 20 und 46.
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Bild 4.5
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Die Tabelle 4.1 zeigt die nach EAU 1990 (E 96) abgeminderten Rechenwerte flr die ent-
sprechenden Bodenschichten, die nach Auswertung von Laborversuchen fur die statische
Berechnung angesetzt wurden. Der Wasserstand in der Auffullung steht hinter der Sicker-
wasserschirze nach Auswertung der vorliegenden Pegelmessungen in Hohe von ca.
NN +4,20 m bis ca. NN +4,70 m als oberster Grundwasserhorizont an. Die Wasserspie-
gelhdhe des so genannten Stauwassers wird durch die ortlich unterschiedlichen Abfluss-
moglichkeiten sowie durch Niederschlagsmengen bestimmt. Die bindigen Weichschichten
trennen das Stauwasser vom nachsten Grundwasserleiter. Vor der Kaimauer bewegt sich

der mittlere Tidewasserstand zwischen NN +2,0 m und NN -1,50 m.

Tabelle 4.1: Rechenwerte der anstehenden Bodenarten

Rechenwerte (cal-Werte)
Bodenart Wichte | Scherfestigkeit Wandreibungs- | - Steifemo- Boden-
winkel dul klasse
vy 0} c 3 Es
[KN/m3] | [°] |[kN/m?] [°] [KN/m?] DIN 18300
Sand / Auffillung | 18/10 | 30 0 2/3 10 3,4
org. Klei 16/6 20 10 2/3 1,5 2-5
Weich-
schichten | Torf | 12/2 | 20 10 2/3 0,7 2-4
Sand mit Klei 18 /10 | 27,5 0 2/3 5 3,4
Sande / Kiese 19/11 ] 35 0 2/3 100 3
Geschiebemergel | 22/12 | 30 10 2/3 50 4,5
Mergel / Sande 20/10 | 32,5 5 2/3 50 4,5
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4.4 Messprogramm
4.4.1 Beschreibung des Messprogramms

Das Messprogramm umfasst wie oben bereits erlautert Gleitmikrometermessungen, Inkli-
nometermessungen und Erddruck- und Porenwasserdruckmessungen. Zusatzlich wurden
vom Amt Strom- und Hafenbau auszugsweise Pegelstande von Grundwassermessstellen,
Peilmessungen der Hafensohle vor der Kaimauerwand und geodatische Messungen des

Kaikopfes und des Kranbahnbalkens zur Verfugung gestellt.

Im Folgenden wird das gesamte Messprogramm mit den Messungen an den jeweiligen
Bauteilen erlautert (Bild 4.6).

M 2,50m 35,00 m R
essbolzen "I Messbolzen
B 18,00 m N
+7,50 " e
+3,00
__MThw S
MTnw
Siiderelbe

_-16,70

Sand / Kiese

ol N
Erddruck- und —

Porenwasserdruckgeber i Inklinometer u.
Gleitmikrometer
Gleitmikrometer
Inklinometer
Bild 4.6 Gesamtiiberblick auf die eingesetzten Messsysteme im Schnitt

Insgesamt wurde entlang der Kaimauerkonstruktion in drei Blocken (Block 10, 20 und 46)

jeweils ein Messquerschnitt eingerichtet (Bilder 4.7 und 4.8).
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Messquerschnitt Messquerschnitt

Block 20 950.08 m Block 10

e

—— - ——— — e —— —— — o — — — — — — — — — —

I i ]
Flogel- Feeder- 2. lLiegeplatz 1. Liegeplatz
wand liegeplatz wand

Bild 4.7 Lage Messquerschnitte im 1.BA

Messquerschnitt
Block 46

b Liegeplatz 3. Liegeplatz 52
350m £533m 350m

§82m : .
ld Pl 615m

Bild 4.8 Lage Messquerschnitt im 2.BA

2 BAUABSCHNITT |1 BA

<

In Block 10, 20 und 46 wurden Hullrohre fur das Gleitmikrometer (GMM) am Schragpfahl
(Bild 4.9) und Messrohre fur das Inklinometer (IKL) an der Tragbohle (Bild 4.10) ange-
schweilt. Die elektrisch messenden Erddruck- und Porenwasserdruckgeber (EDK und
PWD) wurden in Block 10 und 20 vor und hinter der Kaimauerwand (Achse B) eingebaut.
Die elektrischen kombinierten Spannungsgeber wurden jeweils doppelt als redundantes

System eingesetzt (Bild 4.11).
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Hullrohr fir Messeinrichtung am Schragpfahl
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Bild 4.9 Gleitmikrometermessrohre am Schragpfahl

Inklinometermessrohre
an der
Tragbohle
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Bild 4.10 Inklinometermessrohre an der Tragbohle
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Bild 4.11 Lageplan der Bohrungen fiir EDK und PWD im Grundriss

Tabelle 4.2: Lage und Tiefe der kombinierten Spannungsgeber

Punkt Bohrung nummer OK Bohrung | UK Bohrung Solltiefenlage
Spannungsgeber
Block 10 / Block 20 NN+ m NN+ m NN+ m

2519/ 2527

A +4,0 - 26,0 -26,0; - 21,0; - 16,0
2520/ 2528
2518 / 2526 :

B 5521 | 9599 +4,0 -8,0 -8,0;-3,5
2522 / 2530
2523 /2531

C +3,5 - 26,0 -26,0;-21,0
2524 | 2532
2525/ 2533
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Im 2. BA wurden im Block 46 zusatzlich Messrohre fur das GMM und IKL an den Ortbeton-
rammpfahlen (Bild 4.12) in Achse D und F installiert. Auf die kombinierten Spannungsge-

ber wurde ve zichtet.

Pfahl F 76 Pfahl D 139

1 51 1
1

kombiniertes
Messrohr
(GMM u. IKL)

Bild 4.12 Gleitmikrometer- und Inklinometerrohre in den Ortbetonrammpfahlen

Fur die verschiedenen Messsysteme wurden folgende Bezeichnungen eingeflhrt:

Die Inklinometermessrohre an der Tragbohle bekamen die Bezeichnungen Messstelle
(MS) 10, 20 oder 40 entsprechend der jeweiligen Blockzugehorigkeit (Block 10, 20 und
46). Die beiden einzelnen Messrohre fur das Gleitmikrometer an den jeweiligen Schrag-
pfahlen wurden mit den Endungen 1 und 2 je nach Blockzugehdrigkeit gekennzeichnet:
MS 11, 21 oder 41 fur das oben liegende Messrohr, analog dazu MS 12, 22 oder 42 fir
das unten liegende Messrohr. Die Messstellen fur das GMM und das IKL in den Ortbeton-
rammpfahlen wurden nach der bauseits gewahlten Achsenbezeichnung und Durchnum-
merierung der Pfahle benannt: MS D 139 und MS F 76. Die Erddruck- und Porenwasser-
druckgeber wurden entsprechend ihrer Blockzugehorigkeit, ihrer Einbauposition bzgl. der
Kaimauerwand, ihrer Geberart, ihrer Bohrlochnummerierung und ihrer Einbautiefe unter-
schieden: Block 10, Landseite, PWD 2518 -3,5 m.

Fur die geodatischen Messungen wurden pro Block 2 Messbolzen in die Kaikopfoberfla-
che eingeschlagen, auf dem Kranbahnbalken ein Messbolzen. Diese Messungen wurden

von einem Vermessungsburo durchgefuhrt.
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Fir die Inklinometermessungen wurden als ortliches Koordinatensystem die Langsachse
der Kaimauer und senkrecht dazu die Hauptverformungsrichtung zur Wasserseite benutzt.
Die ermittelten Neigungen wurden unter Berucksichtigung des Verdrehungswinkels auf

das ortliche Koordinatensystem umgerechnet.

Im 1. BA wurden die Nullmessungen einschlieBlich der Verdrehungsmessungen mit dem
GMM und dem IKL nach Fertigstellung der Kaikonstruktion durchgefuhrt. Nach der Fertig-
stellung wurde vor der Kaimauerwand mit dem Abbaggern des Bodens begonnen. Die

Verformungen wurden zu verschiedenen Abbaggerungszustanden gemessen.

Im 2. BA wurden die Nullmessungen bereits an den unbelasteten Bauteilen durchgefluhrt.
Damit wurden die einzelnen Bauzustande bis zur Fertigstellung erfasst. Im 2. BA wurde
das Niveau der Hafensohle (NN -16,70 m) bis zum Erstellen dieser Arbeit noch erreicht.
Die Verformungen konnten bis dato nur axial entlang des Schragpfahles gemessen wer-

den.

Die Ergebnisse der im Folgenden aufgezeigten Messungen verdeutlichen die Bewegun-
gen und Verformungen der gesamten Kaikonstruktion und stellen auch die Grundlage zur

Kalibrierung des numerischen Modells dar.

4.4.2 Messungen an der Tragbohle

4.4.2.1 Inklinometermessungen

An der Tragbohle wurde ein Vierkantstahlrohr (50 x 50 x 4 mm) Uber die gesamte Lange
angeschweil’t (s. Bild 4.13), um die oben bereits erlauterten Biegeverformungen mittels
Inklinometermessungen zu ermitteln. Das obere Messrohrende befindet sich bei
NN +4,40 m ca. 20 cm oberhalb der Kaiplattenoberkante in einem Fertigteilschacht. Die
Lage der Messachsen in dem Vierkantstahlrohr ist um 45° zur Hauptverformungsrichtung

des ortlichen Koordinatensystems gedreht (Bild 4.13).

Die Nullmessungen erfolgten im 1. BA nach Fertigstellung des Kaikopfes vor den wasser-

seitigen Abbaggerungsarbeiten bzw. im 2.BA direkt nach Herstellung der Kaiplatte.
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Bild 4.13 Lage der Inklinometermessachse an der Tragbohle

Nach Verformungsuntersuchungen an der Kaimauerwand [GATTERMANN, 1998] wurde
davon ausgegangen, dass der Wandfuld nahezu unverschieblich ist, weil sich nach Aus-
wertung der geodatischen Kopfpunkteinmessungen keine signifikanten Verschiebungen
am Wandful® ergaben. AuszuschlieRen ist eine gréliere Fullverschiebung der Wand zur
Wasserseite jedoch nicht, wie Auswertungen von Inklinometermessungen im Hamburger
Hafen unter Einbeziehung von geodatischen Kopfpunktvermessungen gezeigt haben
[STEGNER, 1999]. Dort bewegte sich der FuBpunkt der Kaimauerwand bis zu 25 mm zur
Wasserseite. Bei anderen Messungen wurde die FuRpunktbewegung aus Vergleichsmes-
sungen hinter der Kaimauerwand mit ca. 5 mm zur Wasserseite abgeschatzt [MAYBAUM,
1996].

Die FuRpunktverschiebungen der Tragbohlen am CTA sind aus den Verformungsmessun-
gen und geodatischen Messungen zu bestimmen. Die Verschiebungen der Messbolzen
am Kaikopf konnten zwischen den beiden Messungen im Februar und Juli 2001 geschatzt
werden, obwohl der Bezug zur ersten Nullmessung verloren ging. Die Verschiebungen am
Messbolzen wurden zu den Verschiebungen am Messrohranfang, welcher den Kopfpunkt
der Verformungsmessungen bildet, an der Tragbohle gleichgesetzt. Die Verformungsmes-
sungen wurden an diesen Kopfpunkt angehangt und somit auch die Ful3punktverschie-

bung bestimmt.
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Bei einem Bezug der geodatischen Vermessung zur Inklinometermessung sind am CTA
zwei weitere Aspekte zu beachten. Bei den Vermessungen wurden die Tagestemperatu-
ren und die Tidestande nicht ermittelt oder bertcksichtigt. Die Verformungen an der Kai-
konstruktion infolge der Temperaturschwankungen beeinflussen die Kopfpunktverschie-
bungen genauso wie die unterschiedlichen Tidewasserstande, wie im folgenden Kapitel
gezeigt wird. Die GroRRe der Kopfpunktbewegungen durch die Temperaturschwankungen
und der Tiden sind bestimmbar, aber im Gesamtverformungsverhalten von untergeordne-

ter Bedeutung.

Die auf die Nullmessungen bezogenen Verformungen der Messstellen 10 (Block 10) und

20 (Block 20) sind auszugsweise in den Bildern 4.14 und 4.15 dargestellt.

In beiden Blocken bewegte sich der Kaikopf im Verhaltnis zum FuBBpunkt nach Auswertung

der Inklinometermessungen horizontal um ca. f = 1,7 cm zur Wasserseite.

Die Ergebnisse der Inklinometermessungen an den Messstellen MS 10 und MS 20 zeigen,
dass je nach Abbaggerungszustand die grofdten Verformungen senkrecht zur Wandachse
wasserseitig im Bereich der freigelegten Wand auftreten. Die bisher grof3te gemessene
Verformung der Kaimauerwand, ermittelt in der letzten Folgemessung (Messreihe MR 10)
in Block 10 am 08.05.2002, betragt f = 4,05 cm in Feldmitte bei NN —7,5 m (Tab. 3). Die

dazugehdrige laterale Bewegung des WandfulRes betragt ca. f = 1,5 cm.
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Bild 4.14 Gemessene Wandverformungen in Block 10
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Verformungen senkrecht zur Wandachse
Messstelle 20, Block 20 (bezogen auf die Nullmessungen vom 29.02.2000)
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Bild 4.15 Gemessene Wandverformungen in Block 20
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Die Durchbiegungen in Block 20 sind in annahernd gleicher Grélkenordnung vorhanden.
Die laterale FuRbewegung der Kaimauerwand betragt hier ca. f = 1,8 cm. Aus den Verfor-
mungsmessungen ist auch eine zeitliche Abhangigkeit zu erkennen. Wahrend in Block 10
eine Verschiebung des Wandful3es innerhalb eines Jahres einsetzte, nachdem die Hafa-

sohle auf Solltiefe hergestellt wurde, trat in Block 20 eine Verschiebung bereits vor Errei-
chen der geplanten Hafensohle ein. Nach der letzten Messung ist das Mal} geringflgig

gréler als in Block 10.

Des Weiteren war festzustellen, dass die Tide zu Verformungsanderungen in Feldmitte bei
vollstandigem Aushub in einer Gré3enordnung von ca. Af = 0,25 cm fihrt. Das Tidehoch-
wasser fuhrte hierbei insgesamt zu kleineren Verformungen, da der Boden in der Wasser-
wechselzone hinter der Kaimauerwand unter Auftrieb steht und die belastende Erddruck-

resultierende vermindert wird.

Die Verformungen in allen drei untersuchten Blécken waren bei ahnlichen Abbaggerungs-

zustanden sowohl qualitativ als auch quantitativ vergleichbar.

Die Tragbohle in Block 10 hat sich im Vergleich zu der Tragbohle in Block 20 auf den letz-
ten 4 Metern um den Fulpunkt drehend starker zur Wasserseite geneigt. Wahrend sich
der Messpunkt an der Kaimauerwand in 4 m Hohe vom Wandful} relativ zum Wandful} in
Block 10 um ca. 3,5 mm zur Wasserseite verformte, bewegte er sich in Block 20 um ca.
1 mm zur Wasserseite. Die Durchbiegung der Tragbohlen auf diesen vier Metern ist dage-
gen vergleichbar (Bild 4.16).

Vom Kopf der Tragbohle wird das Messrohr ca. 1,5 m im Beton durch die Kaiplatte ge-
fuhrt. Die Messungen zeigen eine mit zunehmenden Abbaggerungsgrad starker werdende
Neigung des im Beton eingebundenen Rohrstlickes aus der Vertikalen. Aus dieser Nei-
gung ist eine Verdrehung des Kaikopfes um die Kaimauerlangsachse zu folgern. Bild 4.17
zeigt eine qualitative Verdrehung des Kaikopfes. Die Verdrehung ist Gberhdht dargestellt,
um sie kenntlich zu machen. Die laterale Verschiebung des Kaikopfes zur Wasserseite,
die durch die Gesamtbelastung hervorgerufen wird, ist nicht dargestellt, um die rackwarti-

ge Verschiebung infolge der Verdrehung deutlich darzustellen.
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Bild 4.16 Verformungen der Tragbohle im Bereich des WandfuBes

Die Ergebnisse der geodatischen Messungen bestatigen die Verformungsmessungen. Die
geodatischen Messungen zeigen ein Anheben der Messbolzen auf dem Kaikopf um ca.

1 — 2 cm. Gleichzeitig hat sich der hintere Teil der Kaiplatte durch die Sandauflast gesetzt.

Durch diese Verdrehung verschiebt sich die Lage des geodatisch eingemessenen Mess-
bolzens relativ zum Kopfpunkt des Inklinometerrohres, auf den die Messungen bezogen
werden. Bei Annahme des Drehpunktes um den Ansatzpunkt des Inklinometerrohres be-
tragt die Relativverschiebung ca. 3 mm. Diese Relativverschiebung ist zu den geodati-

schen Ergebnissen zu addieren, um die FuRpunktverschiebung zu erhalten.

Die Verformungsentwicklung der Tragbohle mit der Messstelle MS 40 im 2. BA (Block 46)
verlief entsprechend den Abbaggerungszustanden vor der Kaimauerwand analog zu den
Messquerschnitten im 1. BA. Die bisherigen Verformungen der MS 40 korrelierten ent-
sprechend der erreichbaren Messgenauigkeit mit denen der Ortbetonrammpfahle (s. Ab-
schnitt 4.4.3).
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Bild 4.17 Verdrehung des Kaikopfes nach Auswertung der Inklinometermessung

4.4.2.2 Bestimmung der Momente aus den Inklinometermessungen

Aus der Verformungsfigur ist mit verhaltnismaRig einfachen statischen Ansatzen der Bie-
gemomentenverlauf zu bestimmen. Aus der gemessenen Verformungsfigur wurden die
Krimmungsradien ermittelt. Dazu wurden drei aufeinander folgende Messpunkte heran-

gezogen und dafur die Kreisgleichung
4.1)

(X - X0)* + (y - yo)* = R®
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geldst. Mathematisch ist die Bestimmung der Krimmung mit der zweimaligen Differentiati-

on der Verformungsfunktion w identisch.
Da weiterhin
w'=1/R=-M/EI 4.2)

gilt, ist bei bekannten Steifigkeits- und Querschnittswerten die Bestimmung der Momente

moglich.

Die direkte Verwendung der Messdaten flhrte nicht unmittelbar zum Ziel, da die Digitali-
sierung der Zahlenwerte eine Rasterung zur Folge hat. Analoge Messsignale werden in-
nerhalb eines bestimmten Werteintervalls, dessen Breite von der Auflosung des AD-
Wandlers abhangt, ein und demselben Digitalwert zugewiesen. Daraus ergibt sich eine
Unstetigkeit der Kurve, die bei der Berechnung von Krimmungsradien zu physikalisch un-
stimmigen Ergebnissen flhrte. Darlber hinaus ergaben kleine ,Springéin der Messwer t-
folge eine noch gréRere Rasterung der Biegelinie [MAYBAUM, 1996].

Es war deshalb erforderlich, die Messwertkurve zu glatten. Dies kann durch Bildung einer
Approximationsfunktion, ggf. fur Teilintervalle, oder durch nicht funktional beschreibbare

Naherungen erfolgen.

Die Ubereinstimmung zwischen der Approximationsfunktion, z.B. einem Polynom, und der
Messwertkurve nimmt zu den Intervallrandern ab. Polynome hdheren Grades besitzen die
Eigenschaft, an den Intervallrdndern zu schwingen bzw. ins Unendliche anzuwachsen.
Dieses Oszillationsverhalten an den Randern ist bekannt und wachst mit zunehmendem
Differentiationsgrad [MARTE, 1998].

Eine VergrolRerung des zu differenzierenden Bereiches Uber den gemessenen Messab-
schnitt hinaus fuhrt mathematisch zu eindeutigeren Ableitungsfunktionen an den Intervall-
randern. Daraus sind aber nicht eindeutigere Ergebnisse hinsichtlich Momenten- oder Be-
lastungsverlauf zu folgern, weil zum einen der Verlauf Gber die Intervallrander hinaus nicht
bekannt ist und zum anderen spezielle Lagerungsbedingungen an den Verankerungs-
punkten nicht hinreichend bertcksichtigt werden kdnnen [MARTE, 1998]. Unter speziellen
Lagerungsbedingungen ist hier z. B. der ausgespulte Boden auf den ersten vier Metern

hinter der Spundwand zu nennen.

Deshalb kann die Verwendung von Spline-Funktionen oder ahnlichen Naherungslésungen

sinnvoll sein, die aber recht aufwendig umzusetzen sind.
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Die Messwertkurven wurden daher mit Polynomapproximationen abgebildet. Wahrend die
differenzierten Polynome unterschiedlichen Grades im mittleren Wertebereich vergleichbar
sind, divergieren sie zu den Randbereichen doch betrachtlich [GATTERMANN, 1998]. Da
der aussagekraftige Bereich der Ausgangsfunktion mit jeder Differentiation kleiner wird,
werden nur die maximalen Feld- und Einspannmomente bestimmt und mit den Ergebnis-

sen aus der Statik in Abschnitt 4.5 verglichen.

Weil sich der Grad des Polynoms mit jeder Differentiation um eins verringert, wurde es
erforderlich, die Verformungskurve w zumindest mit einer Funktion 5. bis 7. Grades anzu-

nahern, um das Biegemoment M mit einem Polynom 3. bis 5. Grades abzubilden.
Folgende Tabelle 4.3 zeigt die formalen Zusammenhange.

Tabelle 4.3: Formale Zusammenhange auf Grundlage der Differentialgleichung des Bal-

kens
ZielgroRe formaler Zusammenhang |Messsystem
_ uber Gleitmikrometer
Biegemoment M M=-w"-El )
uber Inklinometer
Neigung a oa=wW Inklinometer
geodatische Messungen
Verformung w w
aus Inklinometer

Die Ruckrechnung ergab fir Block 10 ein maximales Feldmoment von ca. M = 700 kNm/m
und ein maximales Einspannmoment von ca. M =-400 kNm/m nach Erreichen des Ab-
baggerungszieles. In Block 20 wurde ein maximales Feldmoment von ca. M = 700 kKNm/m
und ein maximales Einspannmoment von ca. M = -500 kNm/m errechnet. Die verschiede-
nen Einspannmomente resultierten aus dem etwas unterschiedlichen Verformungsverhal-
ten der Spundwand im Fubereich. Wahrend sich die Wand in Block 10 um den FuRpunkt
zusatzlich drehte und durchbog, wurde die Wand in Block 20 auf den unteren ca. vier Me-
tern weniger verdreht und durchgebogen (s. a. Bilder 4.14 und 4.15). Fiur Block 46 war
eine Momentenberechnung auf Grund der bisher durchgeflihrten Messungen noch nicht

sinnvoll.
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4.4.2.3 Erddruck- und Porenwasserdruckmessungen

Fur die Kaikonstruktion in Altenwerder wurde im 1. BA der horizontale Erddruck durch
kombinierte elektrische Spannungsgeber (System GIétzl) im Bereich der Spundwand er-
fasst. Hierzu wurden sowohl die Totalspannungen als auch die neutralen Spannungen

gemessen, um die effektiven Spannungen errechnen zu kdénnen (s. a. Abschnitt 3.3.2).

Als wesentliche Modifikation und Verbesserung zu den bisherigen Messkonzepten wurden
zur Ermittlung der Spannungen die Messgeber zeitlich deutlich vor den auszufliihrenden
Arbeiten installiert bzw. eingebaut. Die Messgeber wurden vor Herstellung der Schlitzwand
in den Boden eingedruckt. Nach Einbau der Messgeber wurde die gemischte Spundwand

in den suspensionsgestutzten Schlitz eingestellt und nachgerammt.

Bei den elektrischen Messgebern (Erddruckkissen und Porenwasserdruckgeber) wurden
pro Block zwei identische Messebenen installiert, um die zwei Messwerte untereinander

vergleichen zu kdnnen bzw. eine Redundanz zu gewahrleisten.

Die kombinierten Messgeber wurden in Bohrungen auf die gewlinschte Einbautiefe einge-
baut. Auf Grund der nachfolgend ausgefuihrten Rammarbeiten an den Griindungselemen-
ten der Kaikonstruktion und den daraus resultierenden Umlagerungen im Korngerust ging
man davon aus, dass sich im anstehenden Boden, der im Wesentlichen aus Sanden im
Bereich der Messgeber besteht, ein neuer Primarspannungszustand einstellt. Dieser wur-

de von den bereits eingebauten Messgebern erfasst.

Nach Einbau der Erddruck- und Porenwasserdruckgeber konnte an einigen Messgebern
entweder eine Spannungserhdhung oder ein Spannungsabfall durch den weiteren Bau-
fortschritt (Bild 4.18) festgestellt werden. Eine Spannungserhéhung war teilweise bei den
Gebern zu messen, die in die mit Bohrgut wieder aufgeflillte Bohrlochsohle eingedrickt
wurden. Dort hatte der in das Bohrloch eingefillte Boden eine lockere Lagerungsdichte,
die durch die Rammarbeiten erhdht wurde und den Druck auf den Geber vergroRerte. Ein
Spannungsabfall war teilweise zu messen, wo die Messgeber in den gewachsenen Boden
eingedrtickt wurden. Durch das Eindriicken des Gebers wurde der Boden verdrangt und
erhdohte den Spannungszustand um den Geber. Der erhdhte Spannungszustand wurde

durch die nachfolgenden Rammarbeiten abgebaut.
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Bild 4.18 Spannungsverlauf des Messgebers nach Einbau in der wieder aufgefiillten
Bohrung 2519

Der gemessene Effektivspannungswert von ca. o, = 120 KN/m? stellt den letzten Wert Mit-
te September 1999 vor dem Betonieren der Kaiplatte in Block 10 (Bild 4.18) dar. Da die
Oberkante des Bodens ca. 20 m Uber dem Messgeber anstand, ist die Horizontalspan-
nung o aus den Vertikalspannungen o, multipliziert mit dem Erdruhedruckbeiwert ko be-
stimmbar. Unter Berucksichtigung des Wasserstandes und der anstehenden Bodenschich-
ten gemal Tabelle 4.1 errechnet sich eine Horizontalspannung von ca. o = 110 KN/m?
(ko = 0,5) bis ca. on =130 kN/m? (ko= 0,6). Es resultiert eine gute Ubereinstimmung an

dem Messgeber mit den gemessenen und den gerechneten Horizontalspannungen.

Aus dem Verlauf der effektiven Spannungen im Bild 4.18 ist wahrend der Abbaggerungs-
arbeiten ein Abfallen der Spannungen zu beobachten. Von Februar 2000 bis zum Ende
des Jahres 2000 wurde zu verschiedenen Zeitpunkten die Hafensohle hergestellt, bis die
geplante Tiefe von NN -16,70 m erreicht war. Im Bereich der freigelegten Kaimauerwand

ist dabei ein Abfallen der Spannungen auf die Gro3e des aktiven Erddruckes festzustellen.
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Nach Herstellung der geplanten Hafensohle wurden die gemessenen Spannungen Uber
die Hohe der Kaimauerwand aufgetragen. Bild 4.19 zeigt den gemittelten Verlauf der Ef-

fektivspannungen im Block 10.

T 1:4
= Auffiillung

NN -3, .
3,5m Klei
Torf
NN -8,0m
Sande /
Hafensohle Kiese
NN -16,70m NN -16,0m
NN -21,0m Sande
105 130 NN -26,0m Sande /
Kiese
Erdwiderstand L Erddruck

Bild 4.19 gemessene Effektivspannungen im Block 10

Die Messwerte auf der Widerstandsseite waren geringfligig kleiner als auf der aktiven Sei-
te, obwohl die Gesamtverformung der Kaikonstruktion zur Widerstandsseite geht. Die
Spannungen durften daher nicht unter den aktiven Erddruckwert abfallen. Ein Messfehler

war auf der Erdwiderstandsseite nicht auszuschliel3en.



83

4.4.3 Messungen an den Ortbetonrammpfahlen

An zwei Ortbetonrammpfahlen im Block 46 wurden wie bereits erlautert Gleitmikrometer-
und Inklinometermessungen (GMM und IKL) durchgefiihrt. Die Pfahle stehen in Achse D
und F direkt hintereinander (Bild 4.20).

Sickerwasser- F 76
Achse schirze +

G | : ¢

F —-iﬁT .

11 |

Il !

11 |

| i :

Y !

D Tﬁ i T: E

e 1 .

[ :I I :

IR U :

Ortbeton-

rammpfahle D139

Bild 4.20 Lageplan der Messstellen D 139 und F76 im Block 46 fir Gleitmikrometer- und

Inklinometermessungen

Die kombinierten Messrohre fur die Gleitmikrometer- und Inklinometermessungen (nur 2.
BA) wurden direkt vor dem Einstellen des Bewehrungskorbes an diesem fest montiert.
Nach dem Ausharten des Betons wurde kontrolliert, ob eine Verdrehung des Messrohres
stattgefunden hat. Die Ausrichtung der FUhrungsnuten in Bezug zum ortlichen Koordina-

tensystem wurde bestimmt und in die Verformungsfigur eingearbeitet.

Die Nullmessungen in den Messrohren der beiden Ortbetonrammpfahle wurden einen Tag
vor dem Betonieren der Kaiplatte durchgeflihrt. Um systematische Fehler bei der Ermitt-
lung der Verformungsfigur zu minimieren, ist bei den Folgemessungen der Bezug zur
Nullmessung beizubehalten. Das bedeutet, dass uUber den gesamten Messzeitraum die
Tiefenlage der einzelnen Messpunkte bei jeder Messung konstant gehalten wurde. Ent-
sprechend des Baufortschrittes wurden daher die Messrohre in vollen Meterschritten ver-
langert, um die gleichen Messpunkte mit der Inklinometersonde bei den Folgemessungen

anfahren zu konnen.
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Die Verformungen werden exemplarisch am Pfahl F 76 in Bild 4.21 aufgezeigt.

Das Betonieren der Kaiplatte (d = 0,75 m) rief keine signifikanten Biegeverformungen
(Messreihe MR 01) an den Pfahlen hervor. Die Oberkante (OK) des Geléndes vor der
Kaimauer stand bei Fertigstellung der Platte im April 2002 auf einem Niveau von
NN +4,00 m an.

Die ersten Biegeverformungen (MR 02 und MRO3 in Bild 4.21) stellten sich bei den Aus-
hubarbeiten bis NN -1,50 m (UK Offnung der Kaimauerwand) im Oktober 2002 ein. Die
beiden hinteren Pfahlreihen verhielten sich im Rahmen der Messgenauigkeit gleich und
bogen sich in Richtung Wasserseite durch. Die grofdten Verformungen von ca. 8 - 11 mm
stellten sich in Hohe des Aushubniveaus vor der Wand ein. Der Kopfpunkt der Pfahle be-
wegte sich horizontal um rund 7 - 8 mm in Richtung zur Wasserseite. Der Boden unter der

Kaiplatte war erst zwischen Tragbohle und erster Pfahlreihe ausgesplilt.

Die Normalkrafte werden Uber das axiale Dehnungsverhalten des Pfahles bestimmt. Er-
fahrt der Pfahl zusatzlich Biegung, kann diese durch ein zweites Messrohr oder durch die
Anordnung eines Messrohres in der Nullachse eliminiert werden. Die aul3ermittige Position
der Gleitmikrometerrohre in den Ortbetonrammpfahlen war hier nicht zu bertcksichtigen,
da die Exzentrizitat aus der Pfahlachse senkrecht zur Verformungsrichtung stand. In der
Nullachse, die parallel zur Kaimauerwand mittig durch den Pfahlquerschnitt verlauft, wirkt

sich die eintretende Biegung senkrecht zur Kaimauerwand nicht aus (Bild 4.22).
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Verformungen senkrecht zur Kaimauerachse
Messstelle F 76, Block 46 (bezogen auf die Nullmessungen vom 26.03.2002)
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Bild 4.21

Biegeverformungsmessung der hinteren Pfahlireihe F 76 (2. BA)
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Bild 4.22 Verformungsrichtung und Exzentrizitat am Ortbetonrammpfahl

Fur die Auswertungen der Messungen wurden fir den Pfahl ein Durchmesser von

d = 0,51 m und ein Steifemodul von E, = 34.000 MN/m? angesetzt. Uber die Beziehung
F=E-A-¢ (4.3)

wurde die gemessene Verzerrung in eine Normalkraft unter Berlcksichtigung der vorge-

nannten Randbedingungen umgerechnet.

Dargestellt sind auf den Bildern 4.23 und 4.24 die Verformungen in Abhangigkeit des an-
stehenden Baugrundes nach dem Betonieren der Kaiplatte im April 2002 sowie zu Tide-
hoch- und Tideniedrigwasser nach dem Einbringen der Sandauffullung auf die Kaiplatte im
Oktober 2002.

Die Auswertung der Axialverformungen lasst den Einfluss der Tide deutlich erkennen. Bei
mittlerem Tidehochwasser (mThw) sorgt der Auftrieb flr eine Reduzierung der Vertikallas-
ten. Bei den Biegeverformungen ist der Tideeinfluss bei diesem Abbaggerungszustand
(NN -1,50 m) nicht signifikant feststellbar.
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Normalkréfte MS D 139
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Bild 4.23 Normalkraftverlauf im Ortbetonrammpfahl D 139
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Bild 4.24 Normalkraftverlauf im Ortbetonrammpfahl F 76

In beiden Pfahlen endet der Normalkraftverlauf Gber die Tiefe ca. 2 — 2,5 m vor dem Pfahl-
ful®, weil die Messrohre nicht bis direkt an die PfahlfiRe gefliihrt werden konnten und die
Verwendung der lagestabilisierenden Messkette keine Messwerte am Ende der Messstre-
cke zulasst. Am Kopf der Pfahle reicht der Normalkraftverlauf nicht bis an die Kaiplatte.
Die Nullmessungen wurden am 26.03.02 vor Herstellung der Kaiplatte durchgefiihrt. Des-
halb fehlt bei den Folgemessungen, die dann eine langere Messstrecke besitzen, der ent-

sprechende Bezugswert.

Durch das Betonieren der Kaiplatte erfuhren die Ortbetonrammpfahle ihre erste Druckbe-
lastung (Axialverformung), die durch das weitere Aufflillen vergréRert wurde. Auf den obe-
ren Metern des Pfahles erhielten die Pfahle zusatzliche Belastungen durch negative Man-
telreibung von ca. T = 90 — 100 kN/m? infolge Konsolidation der Weichschichten (Bild 4.23
und 4.24). Die Schichtgrenze von den Weichschichten zu den tragfahigen Baugrund-
schichten ist deutlich erkennbar. Die maximalen Drucklasten betragen im Pfahl D 139 ca.
P = 1960 kN und im Pfahl F 76 ca. P = 2600 kN bei mTnw.
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Ab der Mittelsandschicht werden die Lasten in den tragfahigen Baugrund eingetragen. Am
Pfahl D 139 kann bei der Zunahme der Normalkraft direkt oberhalb der Mergelschicht auf
eine weitere bindige konsolidierende Schicht geschlossen werden.

Die Schwankungen in der Druckkraftverteilung resultieren aus den ungleichmafigen Lage-
rungsdichten des Bodens. Die Mantelreibung betragt ca. t = 35 - 80 kN/m? im Sand und
ca. 1 =70 - 80 kN/m? im Kies/Sand. Die Restlasten werden als Spitzendruck in den Boden
eingeleitet. Verlangert man den Verlauf der Normalkrafte mit der gleichen Neigung bis zur

Endtiefe der Ortbetonrammpfahle weiter, ergibt sich eine Spitzendruckkraft von ca. 100
kN.

Der Pfahl D 139 wurde im Bereich der Messrohre durch die Lastaufbringung um 5,4 mm
gestaucht, der Pfahl F 76 um 5,7 mm (Bild 4.25). Berucksichtigt man die nicht erfassten
Pfahllangen am Kopf und am Ful3, ergibt sich ein Gesamtstauchungsmaf von ca. 6 mm.

Die Setzungen des jeweiligen PfahlfuRes und der Kaiplatte konnten nicht ermittelt werden.

Dehnungsverlauf

5,0
B [Kaiplatte
0,0 differentieller e
L Dehnungsverlauf ’
. integrierter
I Dehnungsverlauf
-5’0 [
= r idealisierte
E Ortbetonrammpfahlachse
£ -100
% = = D139
a I % <l D 139
-15,0 —FE76 |
| . —F76
’ Tiefe Pfahifu® D 139: NN - 27,00 m
L Tiefe PfahlfuR F 76: NN -24,50 m
200 |r |
,"l
-25,0 T T T T T
0,00 1,00 2,00 3,00 4,00 5,00 6,00

relative Stauchung [mm]

Bild 4.25 Differentielle und integrierte Dehnungen an den Ortbetonrammpfahlen D 139
und F 76
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4.4.4 Messungen am Schragpfahl

Am H-Profil des Schragpfahles wurden in zwei diagonal gegenlberliegenden Eckpunkten
Steg/Flansch je ein L-Profil 110 x 110 x 10 mm kraftschlissig auf gesamter Lange ange-
schweilt und am Fuld mit einem verstarkten Schneidschuh versehen. Vom Ankerkopf
wurden die Profile mit PVC-Rohren bis zur Aullenkante des Kaikopfes verlangert (s. a.
Bilder 4.6 und 4.9). In diese Profile, die auf Grund des Schneidschuhs frei von Fremdkor-
pern waren, wurden die Gleitmikrometerrohre eingeflhrt. AnschlieRend wurde nach Fer-
tigstellung des Kaikopfes der verbleibende Ringraum mit einer Zement-Bentonit-
Suspension von unten nach oben verfullt. Um den kraftschlissigen Verbund mit dem
Stahlprofil zu erreichen, wurde die Suspension durch einen Schlauch gepumpt, der am
Messrohr mit nach unten geflhrt worden war (Bild 4.26). Im Folgenden wird das Profil als

Hullrohr bezeichnet.

Nach dem vollstandigen Verfullen und Ausharten der Suspension wurde als Messrohrab-
schluss ein Endstick aufgesetzt, um flir den Messvorgang die Haspel auf das Messrohr
aufsetzen zu kdnnen (Bild 4.26).

Bild 4.26 Verfiillen des Profils und Aufsetzen der Haspel fiir den Messvorgang
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Die Nullmessungen erfolgten in Block 10 und 20 unmittelbar vor dem Zeitpunkt der Ab-
baggerungsarbeiten vor der Kaimauerwand. Im Block 10 wurde am 01./02. Februar 2000

und im Block 20 am 10. Mai 2000 gemessen.

In Block 46 wurde die Nullmessung bereits nach dem Ausharten der Suspension und vor

der Herstellung der Kaiplatte durchgeflnhrt.

Auf dem Bild 4.27 ist zu sehen, dass die Messeinrichtung mit Haspel bei der Nullmessung
direkt Uber dem Kopf des Schragpfahles aufgesetzt wurde. Der Kopf des Schragpfahles
mit den Verankerungselementen wurde in die Bewehrung der Kaiplatte eingebunden.

Bild 4.27 Nullmessung am Schragpfahl

lock 46 innerhalb der Bewehrung der Kaiplatte

Zur Bestimmung der axialen Verformungen entlang des Schragpfahles wurden die Deh-
nungen in den beiden Messrohren gemessen. Die gewahlte Anordnung der Messrohre
(Bild 4.28) erlaubte neben der Bestimmung der axialen Dehnungen (en) somit auch die

Bestimmung der Biegung bzw. Krimmung (w) des Pfahles. Mit

&m = (€a + &)/ 2 (4.4)
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und
W = (g5 - &) / dr dr = Achsabstand der Messrohre (4.5)

wurden die Verformungen entlang der Pfahlachse Uber die gesamte Lange des Schrag-

pfahles bestimmt.

Wahrend mit Dehnungsmessstreifen nur punktuelle Messwerte ermittelt werden, erfolgt
mit dem Gleitmikrometer eine stetige Messung entlang der Pfahlachse. Die Randspan-

nungen bei Normalkraft mit Biegung werden bestimmt zu:

N M
= 4+ 46 .
Ga,b 1w (4.6)
Mefdrohr a Mefrohr b
1 a b
‘ / & &
N | Y AR b
® [ Y :/\ T‘ "—"/
~~ e,

® < ™~

: \\0\\
¢ 4 1 | \\\\

I ~

I T~
' | \\\\ Ag&
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Bild 4.28 Bestimmung der axialen Dehnung und Kriimmung eines Stabes [MARTE,
1998]

Besitzen die Orte der Randspannungen o, von der Hauptachse des Stabes den gleichen
Abstand, Iasst sich die Spannung in der Hauptachse durch die Normalkraft ohne Biegung

bestimmen. Aus
N
= 4.7
o= (4.7)

und

c=E-&en mit ey, nach (4.4) (4.8)
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folgt
N=A-E-en (4.9).

Mit der Gleichung (4.9) konnten aus den Dehnungsmessungen mit dem Gleitmikrometer
die Normalkraftverlaufe entlang des Schragpfahles bestimmt werden. Die Querschnitts-
nennflache A des Schragpfahles einschlieBlich der eingeschweilten Profile betragt
A =21.640 mm2 Aus dem eingesetzten Schragpfahlprofil ergibt sich ein abgewickelter

Umfang von U = 2,609 m. Der Elastizitatsmodul wird mit E = 210 kN/mm? angesetzt.

| Dehnungsverlauf Endaushubl

'|Anbindung an Kaikopf|
0 = S

5

10 |differentielle Dehnung |

1%

E 20
(2]
2
w 25 - Block 46
s M = = Block 20
o 30 e integrierte Dehnung —%—Block 10
35 Block 46
------ Block 20
40 —*—Block 10
45 F/ |idealisierter Schragpfahl |
50 T T T T T T T T
0,00 -2,00 -4,00 -6,00 -8,00 -10,00 -12,00 -14,00 -16,00 -18,00

relative Dehnungen [mm]

Bild 4.29 Differentielle und integrierte Dehnungen an den Schragpfahlen in Block 10, 20
und 46

Aus einbautechnischen Grinden und durch die Verwendung der lagestabilisierenden
Messkette konnte der Dehnungsverlauf nicht bis zum Pfahlfu® gemessen werden (Bild
4.29). Der Schragpfahl in Block 10 hat sich in dem Messbereich bis zur Messung im Feb-
ruar 2002 um 15,3 mm gelangt und der Schragpfahl in Block 20 bis zur Messung im Sep-
tember 2002 um 16,2 mm, der Schragpfahl in Block 46 bis Dezember 2003 um 14,9 mm.
Extrapoliert man den Dehnungsverlauf bis zum Pfahlful3, betragt die Langenanderung ca.

15,5 mm bis 16,5 mm.
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Die Ankerkraft wuchs im Schragpfahl mit zunehmender Abbaggerungstiefe. Die Entwick-
lung der Normalkraft und die der Mantelreibung in Abhangigkeit der verschiedenen Ab-

baggerungszustande zeigen die Bilder 4.30 und 4.31 exemplarisch fur Block 20.

Die maximale Zugkraft erreichte in Block 20 an der Anbindestelle eine GroRe von ca.
F = 1.600 kN. An der Anbindestelle trat in keiner Messung das Maximum der Normalkrafte
auf. Mit zunehmender Abbaggerungstiefe und weiterem Ausspullen des Sandes unter der
Kaiplatte verschob sich das Maximum der Normalkrafte vom mittleren Bereich der Kaiplat-
te bis an das Ende der Kaiplatte. Das bedeutet, dass zusatzlich Normalkrafte infolge neg-

tiver Mantelreibung in den Schragpfahl eingeleitet wurden. Auffallig ist, dass das Maximum
der Normalkraftverteilung am Ende der Kaiplatte im Bereich des Ful3punktes der Sicker-

wasserschuirze auftritt (Bild 4.30).

Der Maximalwert am Schragpfahl in Block 20 betrug bei Erreichen der geplanten Hafen-
sohlentiefe von NN -16,70 m ca. F = 2.320 kN. Hinter der Kaiplatte werden die Normalkraf-
te in den Boden, der im Block 10 ausschlieBlich aus Sanden und Kiesen und im Block 20
sowie Block 46 aus Sanden und Kiesen unterlagert von Mergel besteht, in den Boden ab-
getragen. Verlangert man den Verlauf der gemessenen und umgerechneten Daten bis

zum Pfahlfuld, verringert sich die Normalkraft auf Null.

Die Grof3e und der Verlauf der Mantelreibungswerte (Bild 4.31) hangen vom Abbagge-
rungszustand ab und werden aus der Normalkraftdnderung berechnet. Bis zur Endaus-
hubtiefe von NN -16,70 m wurde im Bereich unterhalb der Kaikonstruktion ein negativer
Mantelreibungswert von ca. 1, = 25 kN/m? bis 1, = 30 kN/m? erreicht. Mit zunehmender
Aushubtiefe verlangert sich der Bereich, in dem negative Mantelreibung auftritt, bis zum
landseitigen Ende der Kaiplatte. Die GroRe der Mantelreibungswerte veranderte sich nur

gering und ist an der Steigung der Normalkraftkurve erkennbar.
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In allen drei untersuchten Querschnitten der Blocke 10, 20 und 46 sind die berechneten
Normalkrafte in den Schragpfahlen sowohl qualitativ als auch quantitativ vergleichbar (Bild
4.32). Der dargestellte Baugrundaufbau in Bild 4.32 entspricht dem aus Block 20, wo der
Schragpfahl im Geschiebemergel einbindet. In den Blocken 10 und 46 tragt der Schrag-

pfahl seine Last ausschliellich in Sanden und Kiesen ab.

In den drei Messquerschnitten beginnt der Anstieg der Normalkrafte, der das Auftreten der
negativen Mantelreibung kennzeichnet, nachdem der Schragpfahl ca. 1 bis 2 Meter in dem
Boden einbindet. Die Erh6hung der Normalkrafte findet ihr Maximum im Bereich des
Kaiplattenendes bzw. des Fulipunktes der Sickerwasserschirze. Erst von dort wird die

Zugkraft in den anstehenden Boden eingeleitet.

Das Maximum der Zugkrafte im Schragpfahl tritt in dem Bereich auf, wo eine gradlinige
Verbindung zwischen dem Fulpunkt der Sickerwasserschirze und dem Fullpunkt der
Kaimauerwand die Wirkungslinie des Schragpfahles schneidet. Der eingeschlossene Win-
kel zwischen dieser Verbindungslinie und der Horizontalen entspricht recht genau dem

Gleitflachenwinkel 3.

Auffallig in dem Bereich von Pfahimeter 23 bis 33 sind die relativ geringen Mantelrei-
bungswerte von 1 = 10 kN/m? bis t = 25 kN/m? in den Sand- und Kiesschichten (Bild 4.33).
Die Mantelreibungswerte sind dabei weitestgehend unabhangig vom Abbaggerungsgrad.
Auf den letzten zehn bis vierzehn Metern des Schragpfahles steigen die Mantelreibungs-
werte in Abhangigkeit vom Abbaggerungsgrad an und erreichen bei Aushub bis zur ge-
planten Hafensohle Werte bis zu t =70 kN/m? im Mergel und bis zu t =130 kN/m? im

Sand-Kies-Gemisch.
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Normalkraftverlauf bei Endaushub im Schragpfahl in Block 10, 20 und 46

Bild 4.32
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Bild 4.33 Mantelreibungsverlauf bei Endaushub im Schragpfahl in Block 10, 20 und 46
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4.5 Vergleich der Messergebnisse mit den Ergebnissen der statischen

Berechnung

e Tragbohle

In der Statik fir die Kaikonstruktion wurde zur Bemessung der Tragbohle die Hafen-

sohle rechnerisch bei NN -20,80 m angesetzt, um Kolkbildungen und Abbaggerungsto-

leranzen bei der Herstellung der Hafensohle zu berlcksichtigen. Damit die Messer-

gebnisse mit den statischen Grundlagen verglichen werden kénnen, wurde eine zweite

Berechnung vom Statiker mit der geplanten Hafensohle bei NN -16,70 m durchgefuhrt.

In dieser zweiten Berechnung wurde eine Durchbiegung in Feldmitte von f=9,5 cm

ermittelt, dem gegenuber steht eine gemessene Verformung von f = 4,5 cm.

Infolge der angesetzten Belastungen ergaben sich rechnerische Feldmomente von

Mg = 1350 kNm im Bereich der freigelegten Wand und von Mg =-1200 kNm im einge-

spannten Bereich der Kaimauerwand. Die aus den gemessenen Verformungen zu-

ruckgerechneten Momente ergaben Mg = 700 kNm und Mg = -500 kNm.

Um die unterschiedlichen Ergebnisse zu interpretieren, wurde eigens eine Vergleichs-

berechnung durchgeflhrt, die die Flllbohlen zwischen den Tragbohlen und die erharte-

te Suspension berlcksichtigte (s.a. Abschn. 3.1.4.3). Mit den entsprechenden Wider-

standsmomenten der Fullbohlen und der erharteten Suspension hinter der Kaimauer-

wand wurde die berechnete Verformung noch einmal reduziert und lag in der gleichen
Grollenordnung wie die gemessene Verformung. Die Suspension wurde mit der Fes-

tigkeit eines Betons B5 angesetzt.

e Erddruck und Porenwasserdruck

Die effektiven horizontalen Spannungen an der Kaimauerwand auf der Landseite er-

reichten nicht immer die rechnerischen Werte, lagen aber im Wesentlichen in der glei-

chen Grélenordnung (Bild 4.34). Auf der Erddruckseite fielen die effektiven Spannun-

gen vom Erdruhedruck auf den aktiven Erddruck ab. Die effektiven Spannungen ver-

ringerten sich auf ca. 30 % der Ausgangsspannungen.
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Die effektiven Horizontalspannungen auf der Erdwiderstandsseite sind kleiner als die
rechnerischen Werte. Die bisherigen Verformungen und Verschiebungen reichten nicht

aus, um den vollen Erdwiderstand zu wecken.

7]
;\% Auffiillung
NN -3,5 ]
m Klei
Torf
NN -8,0m
Sande /
Hafensohle Kiese
NN -16,70m NN -16,0m
\
\ NN -21,0m Sande
\
\
N NN -26,0m Sande /
Kiese
-_——— Berechnung
Erdwiderstand Ll Erddruck
— Messung

Bild 4.34 Erddruckvergleich Messung — Brechnung

e Ortbetonrammpféahle

Die Statik ergab fir die Ortbetonrammpfahle unterschiedliche Belastungen auf Grund
der Anzahl der Pféhle pro Achse und ihrer Griindungstiefe. Als duRere Grenzlasten Qg
wurden fur die Pfahlreihen D und F in der Statik Qg = 3500 kN festgelegt. Fur Pfahl D
139 wurde eine Gebrauchslast F = 2000 kN bei einer Stauchung s = 5,2 mm berech-

net, fir Pfahl F76 F = 1900 kN bei einer Stauchung von s = 5,0 mm.
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Aus den VerformungsgroRen ergaben sich Pfahllasten in Abhangigkeit des Tidewas-
serstandes von Q = 1960 kN bei MTnw (Q = 1830 kN bei MThw) fur Pfahl D 139 bei
einer Stauchung von s =5,4 mm (s = 4,9 mm). Bei Pfahl F 76 betrug Q = 2600 kN bei
MTnw (Q = 2350 kN bei MThw) bei einer Stauchung von s = 5,7 mm (s = 5,2 mm).

Bei Pfahl D 139 entsprechen die berechneten Belastungen und Verformungen unter
der Annahme, dass die Betonsteifigkeit richtig gewahlt wurde, den gemessenen Belas-
tungen und Verformungen. Bei Pfahl F 76 sind die gemessenen Belastungen ca. 37%
gréler und die Verformungen ca. 14% groRer als die berechneten Gréfien. Die Daten

sind in Tabelle 4.4 zusammengestellt.

Tabelle 4.4: Vergleich der Pfahllasten aus der Statik und der Messung

Was-
serstan Pfahl Statik Messung Differenz
d
Kraft Stau- Kraft Stau- Kraft | Stau-
chung chung chung
[kN] [mm] [kN] [mm] [%] [%]
MThw D 139 1830 4,9 - -
MTnw 2000 52 1960 54 -2 +4
MThw £ 76 2350 5,2 - -
MTnw 1900 50 2600 57 + 37 +14

e Schragpfahl

In der Statik wurde als Grenzlast Qg die maximale Zugkraft von Qg = 2920 kN fir den
Schragpfahl festgesetzt. Die maximale Gebrauchslast wurde zu Q = 2000 kN bestimmt.
Am Ankerkopf wurde resultierend aus dem Erddruck und den horizontalen Lasten aus

der Sickerwasserschirze eine Kraft von A = 850 kN errechnet.

Aus den Messungen ergaben sich am Ankerkopf ca. 1 Jahr nach Erreichen der geplan-
ten Hafensohle Zugkrafte von A = 1500 kN bis 2000 kN. Die Zugkrafte aus den Mes-
sungen beinhalten gleichfalls wie in der Statik die Belastungen aus Erd- und Wasser-
druck sowie die Horizontallasten aus der Kaikonstruktion ohne Verkehrslasten. Der

Schragpfahl dehnte sich bei dieser Last um ca. s = 16 mm.

Vergleicht man die gemessenen Dehnungen des Schragpfahls aus den Gleitmikrome-
termessungen mit den gemessenen Dehnungen aus der statischen Probebelastung (s.

Bild 3.18), ist eine deutliche Differenz zwischen den Ergebnissen ersichtlich. Dies liegt
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zum einen in der Versuchsdurchfuhrung der Probebelastung und zum anderen an dem

seinerzeit geringen Einfluss der negativen Mantelreibung.

Bei der Probebelastung, die ca. drei Wochen nach Einrammen des Schragpfahles
durchgefuhrt wurde, tragt der Schragpfahl die Zugkrafte weitgehend Uber seine gesam-
te Lange ab. Die Reaktionskrafte aus den beiden benachbarten Schragpfahlen, die als
Widerlager dienten, erhdhen den Spannungszustand um den zu prufenden Pfahl (s.
Abschnitt 3.2.2.1 und Bild 3.8) und damit die aktivierte Mantelreibung. Die Zugkrafte
wurden innerhalb von ca. 6,5 Stunden in drei Laststufen aufgebracht. Zu dem wurden

die Kraft und die eintretende Dehnung nur am Pfahlkopf g messen.

Die aus den Konsolidationsvorgangen in den Weichschichten resultierende negative
Mantelreibung kann noch keinen signifikanten Einfluss ausiben, weil die Kaimauer-
wand noch geschlossen ist und somit die Entwasserungsbedingungen fir die Konsoli-
dation ungunstig sind. Weiterhin ist die Zeitdauer zwischen Rammung und Pfahlprobe-
belastung verhaltnismafig gering. Der Einfluss von negativer Mantelreibung ist bei der
Probebelastung auch nicht messtechnisch zu erfassen. Sie fuhrt eher zu einer geringe-

ren Pfahlhebung am Pfahlkopf und zu groReren Verzerrungen im Pfahl.

Bei den zuletzt ausgewerteten Gleitmikrometermessungen im Block 10, 20 und 46 liegt
der Schragpfahl auf den ersten 5 — 6 Metern frei und tragt keine Zugkrafte iber Mantel-
reibung in den Boden ab. Aus der Gesamtbewegung der Kaikonstruktion treten zusatz-
lich groRere negative Mantelreibungskrafte auf, die zu weiteren Dehnungen entlang
des Schragpfahls flihren. Daher ist die Summe der Einzeldehnungen entlang des

Schragpfahls nicht mit der Pfahlkopfhebung konform.

Aus den o. g. Grunden sind die Ergebnisse der Probebelastung am Schragpfahl nicht mit

dem Verhalten in der Konstruktion vergleichbar.

4.6 Schlussfolgerungen aus dem in-situ-Versuch

Die Bemessung der einzelnen Konstruktionsteile in der statischen Berechnung erfolgt der-
art, dass die aus dem anstehenden Boden oder aus den angeschlossen Bauteilen resultie-
renden Krafte und Spannungen als auliere Einwirkungen auf das zu bemessende Bautell

angesetzt werden.
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In dem in-situ-Versuch wurden die wesentlichen tragenden Bauteile der Kaikonstruktion
untersucht. Dabei wurden die Verformungen der Bauteile gemessen und die resultieren-

den Spannungen aus dem Boden als Einwirkung auf die gemischte Spundwand ermittelt.

Die Ermittlung der Erddruckspannungen sowie die Bestimmung der Ortbetonrammpfahle
unterhalb der Kaiplatte ergaben verhaltnismaRig gute Ubereinstimmungen mit den theore-

tischen Ansatzen in der Statik.

Die Verformungen der gemischten Spundwand ergaben dann eine sehr gute Kongruenz,
wenn die Fullbohlen und die erhartende Suspension mit ihren Steifigkeiten in Ansatz ge-
bracht wurden. In der Statik wurden diese Elemente auf der sicheren Seite liegend nicht

angesetzt.

Der gemessene Verlauf der Normalkraftverteilung im Schragpfahl weicht gegentber der
Theorie zur Lastabtragung eines Ankerpfahles deutlich ab. Weder die Kraft an der Einlei-
tungsstelle am Ankerkopf noch der Verlauf Uber gesamte Lange des Schragpfahles stim-
men mit dem statischen Ansatz Uberein. Signifikant ist der Verlauf der Normalkrafte unter-
halb der Kaiplatte, der negative Mantelreibung aufweist, die nicht durch Konsolidations-
vorgange in den Weichschichten verursacht werden. Im Bereich des Kaiplattenendes kehrt
sich das Vorzeichen der Mantelreibung am Pfahl um und der Schragpfahl tragt seine Las-

ten in den Boden ab.

Zusammenfassend ist zu sagen, dass das Trag- und Verformungsverhalten der Kaikon-
struktion in der Statik nicht richtig erfasst wird. Maligebend ist daflir das Verformungsver-
halten des Schragpfahls. Mit Ausnahme des Schragpfahls wird das abweichende Verhal-
ten der Kaikonstruktion hinsichtlich der Dimensionierung durch die eingehaltenen Sicher-

heiten abgedeckt.

Das beschriebene Phanomen des Tragverhaltens des Schragpfahls als Verankerungs-
element ist in dieser Art an einer Kaikonstruktion nicht bekannt. Mit Hilfe eines numeri-
schen Modells wird versucht, eine Begrindung fur das Auftreten dieses Phanomens zu

geben.
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5 Eigene Untersuchungen zu Gleitmikrometermessungen

5.1 Allgemeines

Die Messergebnisse im vorangegangen Kapitel deuten an, wie sensitiv die einzelnen
Messinstrumente auf Veranderungen der Randbedingungen reagieren kdnnen. Speziell
beim Gleitmikrometermessverfahren Randbedingungen kdénnen insbesondere einbaube-
dingte und messbegleitende Randbedingungen zu Messabweichungen flihren.

Im Wesentlichen beziehen sich die Randbedingungen beim Einbau der Messrohre auf die
Ubertragbarkeit von Verformungen und die Verarbeitbarkeit der eingesetzten Zement-
Bentonit-Suspension. Die messbegleitenden Randbedingungen betreffen die Qualitat der
Messwerte.

Um die Randbedingungen naher qualifizieren und quantifizieren zu kdnnen, wurden Labor-
und Feldversuche durchgeflhrt. Die Untersuchungen und deren Ergebnisse sowie die
Auswirkungen auf die Qualitat der Messwerte werden in den folgenden Abschnitten dar-

gestellt.

5.2 Zement-Bentonit-Suspension
5.2.1 Beschreibung der Suspensionsmaterialien

Die Zement-Bentonit-Suspension hat die elementare Funktion, die Dehnungen des
Schragpfahls mit dem Hullrohr aus Stahl auf das Messrohr zu Gbertragen. Um die verlust-
freie Ubertragung der Verformungen zu gewahrleisten, ist eine stabile Suspension mit ge-
ringem Absetzmal} erforderlich, die dennoch gute FlieReigenschaften Uber die Dauer des

Einbaus besitzt.

Ausgewahlt wurde eine Suspension mit hoher Festigkeit, hohem Zementgehalt und gutem
FlieBverhalten. Die Auswahl wurde nach Festigkeitsuntersuchungen verschiedener Mi-
schungszusammensetzungen der Firma SOLEXPERTS aus Zurich getroffen. Bei diesen
Untersuchungen wurden Zement-Ton-Suspensionen und Zement-Bentonit-Suspensionen
hinsichtlich ihrer Festigkeit, Festigkeitsentwicklung und Pumpfahigkeit getestet [SOLEX-
PERTS, 1985].
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Die ausgewahlte Zement-Bentonit-Suspension bestand mengenmalig aus folgender Zu-

sammensetzung:
1000 kg Wasser
550 kg Zement
40,0 kg Bentonit
pro Kubikmeter Suspension.

Bei dem eingesetzten Zement handelte es sich um einen CEM Ill / B 32,5 NW/HS/NA
chromatarm der Fa. Teutonia Zementwerk AG. Dies ist ein Hochofenzement (CEM Ill) mit
einem Huttensandanteil von 66 M.-% bis 80 M.-% (B) und einer Normfestigkeit von min-
destens 32,5 N/mm?. Er entwickelt eine niedrige Hydratationswarme (NW), besitzt einen
hohen Sulfatgehalt (HS) und einen niedrigen wirksamen Alkaligehalt (NA). Es handelt sich
um einen Zement mit besonderen Eigenschaften, der noch nicht europaisch genormt ist.
Entsprechende Regelungen gehen aus der DIN 1164-1 hervor. Die Hochofenzemente er-
harten langsamer als Portlandzemente und werden eingesetzt, um die Vorteile einer lan-
geren Verarbeitungszeit und die groflere Bestandigkeit gegen aggressivere Medien zu
nutzen [VDZ, 2000].

Bei dem Bentonit handelte es sich um den aktivierten Calciumbentonit Tixoton C7S der
Fa. Sud-Chemie AG. Bentonit ist ein hochquellfahiger Ton, der zu 60 bis 80 M.-% aus dem
Tonmineral Montmorillonit besteht. Montmorillonit ist der Gruppe der Smectite (quellfahige
Dreischichtminerale) zuzuordnen. Bei den Smectiten besteht jede Silikatschicht aus zwei
Tetraederschichten (T-Schicht) und einer Oktaederschicht (O-Schicht) in der Abfolge TOT.
Die T-Schicht besteht aus tetraedrisch koordinierten Elementarzellen, bei denen ein Si**-

Zentralion von vier O% -lonen umgeben ist (Bild 5.1).

In einer Suspension liegen die Silikatschichten als kartenhaus- oder banderartige Geflge-
strukturen vor. Hierdurch werden Sedimentationstendenzen stark verringert. Die Suspen-
sion wird stabilisiert, indem das Bindemittel und ggf. Fullstoffe in Schwebe gehalten wer-
den. Na-Bentonite besitzen gegenluber Ca-Bentoniten bessere Quellfahigkeiten und rheo-
logische Eigenschaften, kommen aber in der Natur seltener vor. Ca-Bentonite konnen in
Na-Bentonite umgewandelt werden, indem durch Zugabe von Na,CO3 die Ca-lonen in den
Zwischenschichten gegen Na-lonen ausgetauscht werden [IBECO, 1998]. Dieser Vorgang

wird als Sodaaktivierung bezeichnet.
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Bild 5.1 Modell eines Dreischichtminerals [IBECO, 1998]

Zusammenfassend werden nachfolgend die Hydratationsvorgange in einer Zement-

Bentonit-Suspension kurz vorgestellt.

Die Hydratation lauft bei allen Zementen im Wesentlichen vergleichbar ab. Unmittelbar
nach dem Anmachen (Zugabe von Wasser) beginnen chemisch-physikalische Reaktionen.
Dabei werden Klinkerminerale, vorwiegend der Portlandzementklinker, in wasserhaltige
Verbindungen umgewandelt, die als Hydratphasen bezeichnet werden. Portlandzement-
klinker enthalt vier wesentliche Bestandteile, die je nach vorliegenden Anteilen fur das

Festigkeitsverhalten und die Festigkeitsentwicklung entscheidend sind:

Tricalciumsilicat: 3 Ca0 - SiO, (C3S)
Dicalciumsilicat: 2 Ca0o - SiOy (C2S)
Tricalciumaluminat: 3 CaO - Al,O3 (CsA)

Calciumaluminatferrit: 4 CaO - Al,O3 - Fe,03 (C4AF)

Eine wichtige Rolle nimmt bei der Hydratation das Calciumsulfat CaSO, ein, das ein vor-
zeitiges Ansteifen des Zementleimes verhindert, indem es mit dem C3A reagiert. Bei die-

ser Reaktion entstehen die wasserreichen Verbindungen Trisulfat (Ettringit) und Monosul-
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fat, die sich um das Zementkorn legen. Der anfanglich heftige Hydratationprozess kommt
vorerst zur Ruhe (Ruhe- oder Induktionsperiode). Der Zementleim besitzt in dieser 1.

Hydratationsstufe noch keine Festigkeit und ist weiterhin verarbeitbar.

Neben den bereits vorhandenen Trisulfatkristallen, die in ihrer Gro3e vorerst konstant
bleiben, bilden sich die ersten Kristalle des Calciumsilicathydrates (CSH). Der Zementleim
wird steifer und dies kennzeichnet den Erstarrungsbeginn. Diese langfaserigen Kristalle
bilden das Zementgel. Sie Uberbriicken nach und nach die Zwischenraume zwischen den
Zementpartikeln und sorgen flr eine zunehmende Verfestigung in der 2. Hydratationsstu-
fe. Das Erstarrungsende ist erreicht, wenn die Zwischenraume Uberbrickt sind und ein

festes Geflige besteht.

In der dritten Hydratationsstufe wird das Gerust durch die kurzfaserigen Kristalle des Cal-
ciumsilicathydrates weiter verfestigt und der Porenraum nimmt weiter ab (Erhartungspha-
se). Bild 5.2 zeigt die einzelnen Phasen wahrend der Hydratation [VDZ, 2000].

Zur vollstandigen Hydratation des Zementes wird mindestens ein Wasserzementwert von
w/z = 0,4 bendtigt. Von diesen 40 M.-% Wasser sind nach Ablauf der Hydratation 25 M.-%
chemisch in den Hydratationsprodukten gebunden. Die Gelporen, das ist der Porenraum
im Zementgel, enthalten ca. 15 M.-% des Wasseranteils. Bei einem w/z-Wert von
w/z > 0,4 entstehen zwangslaufig Kapillarporen, deren Anteil im Geflige mit steigendem
w/z-Wert zunimmt (Bild 5.3). Ein hoher w/z-Wert fuhrt aus diesem Grund auch zu einer

Minderung der Festigkeit und gleichzeitig zu hdoherer Durchlassigkeit.

Bei dem Vorhandensein von Bentonit tritt eine weitere chemische Reaktion ein, die die
Induktionsphase verlangert. Durch den Kontakt des Bentonits mit dem Calciumsulfat wer-
den teilweise Na-lonen aus den Zwischenschichten im Bentonit gegen Ca-lonen aus der
Zementkornoberflache ausgetauscht. Die Induktionsphase wird um die Zeitdauer verlan-
gert, bis sich die calciumarme Oberflache am Zementkorn wieder regeneriert hat [KAY-
SER, 1995].
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5.2.2 Herstellung und Einbau

Nach dem Einbau des Messrohres am Schragpfahl wurde der verbleibende Ringraum im
Hullrohr aufgefullt. Zur Herstellung der Zement-Bentonit-Suspension wurde zuerst das
Wasser mit dem Bentonit vermischt. Mit einem entsprechenden Ruhrwerk wurde die Sus-
pension ca. 7 Minuten dispergiert. Nach einer Quellzeit von 15 Minuten wurde die Bento-
nitsuspension wieder aufgeruhrt, die gebildeten Geflugestrukturen zwischen den Tonmine-
ralen dadurch zerstort und der Zement zugegeben. Danach wurde nochmals ca. 7 Minuten
geruhrt.

Nach Fertigstellung wurde die Zement-Bentonit-Suspension umgehend in den verbleiben-
den Bereich zwischen Hull- und Messrohr von unten nach oben verflllt. Das Verflllen er-
folgte mittels einer Mohnopumpe, die die Suspension durch einen %“-Schlauch pumpte.
Der Schlauch war am Ful® des Messrohres befestigt und mit eingezogen worden.

Nach dem ersten Befillen setzte sich die Suspension innerhalb von 24 Stunden um meh-
rer Meter ab. Am folgenden Tag wurden diese oberen Meter nochmals aufgeflllt, dieses
Mal von oben. Das nochmalige Absetzen der Suspension wurde durch das nachfolgende

Einbetonieren des Aufsatzstlickes flir die Haspel kompensiert.

Beim Absetzen der Suspension entsteht an ihrer Oberflache ein dinner, wenige Zentime-
ter dicker Schmierfilm, der nicht abbindet und auch durch die nachgefullte Suspension
nicht mehr verdrangt werden kann. Eine in diesem Bereich ggf. einbindende Messmarke
ist dann mit dem zu messenden Objekt nicht kraftschlissig verbunden. Derartige Imper-

fektionen sind durch labile Messwerte erkennbar.

An den Messstellen im Block 10 und 20 befinden sich diese Imperfektionen in der Sus-
pensionsmatrix im Bereich des Kaimauerkopfes, wie Lotungen im Ringraum gezeigt ha-

ben. Fur die Auswertung der Schragpfahlmessungen haben sie jedoch keine Bedeutung.

5.2.3 Versuche an der Zement-Bentonit-Suspension

5.2.3.1 Allgemeines

Die Ubertragbarkeit der Verformungen uUber die Zement-Bentonit-Suspension auf das
Messrohr ist zu gewahrleisten. Um diese Eigenschaft zu Uberprifen, wurden vor der Fest-

legung der Rezeptur verschiedene Suspensionen mit variierenden Zusammensetzungen
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untersucht. In den nachfolgend beschriebenen Versuchsdurchfihrungen wurden die Men-

genzusammensetzungen geandert.

Die BehaltergroRe, Ruhrwerkzeuge und ChargengrofRe wurden auf den Einsatz in situ ab-
gestimmt und in den Laborversuchen verwendet, da sonst Auswirkungen auf die Ergeb-

nisse zu erwarten gewesen waren [KAYSER, 1995].

Zur weiteren Verifizierung der Eigenschaften des eingesetzten Zements und Bentonits
wurden in zwei Versuchsreihen die jeweiligen Anteile eines Zugabematerials variiert. Das
Hauptaugenmerk lag auf der Verarbeitbarkeit und Stabilitat der Suspension beim Verfillen

sowie auf der Festigkeit der Suspension.

In der ersten Versuchsreihe wurde die Zugabemenge des Bentonits bei konstantem w/z-
Wert (w/z = 1,82) geandert, in der zweiten Versuchsreihe blieb der Bentonitanteil (40 kg
auf 1000 kg Wasser) konstant und der w/z-Wert wurde durch unterschiedliche Zementzu-
gaben variiert.

Zu jeder durchgefihrten Versuchsreihe wurden die Kennwerte Frischsuspensionsdichte p,
Marshzeit ty, FlieRgrenze 1 und Absetzmal’ a an der Frischsuspension bestimmt und die
einaxiak Druckfestigkeit g, mit Wassergehalt und Dichte an den erharteten Suspensionen

ermittelt. Jede Versuchsreihe bestand aus mindestens drei Serien.

Zur abschlieRenden Untersuchung der Ubertragbarkeit der Verformungen wurde eine
Teststrecke im Labor entwickelt und gebaut. Zur Verflllung des Hohlraumes zwischen
dem Messrohr und dem Hullrohr aus Aluminium wurde dabei die Zement-Bentonit-
Suspension verwendet, die auch in situ eingesetzt wurde, weil sie fur die Verformungs-
messungen die besten Suspensionskennwerte hinsichtlich Verarbeitung und Steifigkeit

lieferte.

5.2.3.2 Versuche mit konstantem w/z-Wert und variabler Bentonitzugabe

In der ersten Versuchsreihe mit wechselndem Bentonitgehalt wurden auch unterschiedli-
che Quellzeiten des Bentonits untersucht. Vom gleichzeitigen Anmischen mit Zement bis
zum mehrtagigen Quellen vor der Zementzugabe gaben die ermittelten Kennwerte zusatz-
liche Aufschlisse Uber die Suspensionseigenschaften. Tabelle 5.1 zeigt die Zusammen-
stellung der rheologischen Untersuchungsergebnisse. Die Mischungsverhaltnisse (Bento-

nit/Zement in kg) bezogen sich auf 1000 kg Wasser. Mischung M 1 entsprach der Mi-
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schung im Gro3versuch, M 2 und M 3 waren Mischungen mit gleicher Vorquellzeit wie
M 1, M 4 hatte eine Vorquellzeit von 24 Stunden, M 5 von mehren Tagen und bei Mi-
schung M 6 wurden die Materialien gleichzeitig eingemischt. Die in Tabelle 5.1 dargestell-
ten Werte sind Mittelwerte aus den drei Teilversuchen je Versuchsreihe.

Tabelle 5.1: Kennwerte der Frischsuspensionen mit variablen Bentonitgehalten

M 1 M2 M3 M 4 M5 M6
Bentonit/Zement kg/m? | (40/550) | (10/550) | (60/550) | (40/550) | (40/550) | (40/550)
Dichte [t/m?] p 1,33 1,30 1,34 1,33 1,33 1,33
Marshzeit [sec] tm 41,3 30,7 73,3 41,6 431 29,8
Flield3grenze [N/m?] TF 8,0 5,0 16,0 8,9 8,7 8,3
Absetzmal} [%] a 13,4 32,8 8,5 12,2 11,9 17,9

Die Ergebnisse zeigen, dass der Bentonit einen wesentlichen Einfluss auf die Stabilitat der
Frischsuspension hat. Mit steigendem Bentonitgehalt wird das Absetzverhalten glnstiger
und die Suspension steifer, welches sich an den niedrigeren Absetzmallen und hdheren

Marshzeiten ablesen lasst.

Kleinere Absetzmalie bedeuten, dass der zu verfullende Ringraum entlang der Messstre-

cke nach der Verfullung weniger Diskontinuitaten in der Suspensionsmatrix aufweist.

Hohe Marshzeiten besitzen den Nachteil, dass sie beim Verflillen von unten nach oben
einen groleren FlieBwiderstand im Verflllschlauch und im verbleibenden Ringraum entwi-
ckeln und dementsprechend die Pumpleistung darauf ausgelegt sein muss. Bei Schne-
cken- oder Wellenpumpen treten durch das abrasive Verhalten des Zementkornes nach
einiger Zeit Druckverluste oder reduzierte Pumpleistungen auf. Liegen Schnecke oder
Welle nicht mehr an der Kammerwand an, verbleibt ein Teil der Suspension in der Druck-
kammer und verringert die Pumpleistungen. Als vorteilhaft erweist es sich, wenn sich wah-
rend des Betriebes der Pumpe die Ablaufoffnung unterhalb der Druckkammer befindet.
Die Stromungsverhaltnisse in der Pumpe sind gunstiger und die Suspension setzt sich in

der Druckkammer weniger ab.

Beim Einflllen von oben in das Hullrohr kann sich die Suspension mit hohen Marshzeiten

in dem engen Verfiillraum an Unebenheiten (Ubergang Messmarke/Rohr) aufhangen, so
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dass Hohlraume entstehen kdénnen. Messmarken wirden damit keinen oder ungentgen-

den Kontakt zum Messobjekt bekommen.

Das gleichzeitige Anmischen des Bentonits mit dem Zement (M 6) hat negative Auswir-
kungen auf die Stabilitat der Suspension und fuihrt zu hoheren Absetzmallen. In Folge des
sofort beginnenden Hydratationsprozesses bindet das Bentonit nicht gentigend freie Was-
sermolekile in die Zwischenschichten ein und kann somit nur eingeschrankt das stabilisie-
rende Geflige in der Suspension aufbauen. Gleichzeitig werden teilweise Na-lonen aus
dem Bentonit gegen Ca-lonen aus dem Zement ausgetauscht und das Quellvermdgen des

Bentonits vermindert.

Die Quellzeit des Bentonits hat auf die rheologischen Eigenschaften der Frischsuspension
keinen signifikanten Einfluss. An den Dichtekennwerten der erharteten Suspensionspro-
ben (s. Tabelle 5.2) sowie an deren einaxialen Druckfestigkeiten (Bild 5.4) ist dagegen zu
sehen, wie der Anteil des Bentonits sowie seine Quellzeit vor dem Anmischen die Eigen-

schaften verandern.

Die Mischungen M 2 und M 6 haben bedingt durch ihre héheren Dichten (festeres und
dichteres Geflige in der Erhartungsphase) auch héhere Endfestigkeiten nach 56 Tagen.
Die Mischungen M 1, M 4 und M 5 sind in der Zusammensetzung gleich, haben demnach
auch vergleichbare Festigkeiten, die Quellzeit hat keine Bedeutung. Der hohere Anteil an

Bentonit in Mischung M 3 macht sich in der Festigkeit nicht signifikant bemerkbar.

Tabelle 5.2: Kennwerte der erharteten Proben nach 56 Tagen mit wechselnden Bentonit-

gehalten und Quellzeiten

Mischung W/Z/B Quellzeit Feuchtdichte [g/cm?]
M 1 1000/550/40 15 min 1,41
M2 1000/550/10 15 min 1,51
M3 1000/550/60 15 min 1,40
M 4 1000/550/40 24 h 1,41
M5 1000/550/40 Tage 1,41
M6 1000/550/40 keine 1,43
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Bild 5.4 Einaxiale Druckspannungen mit wechselnden Bentonitgehalten und Quellzei-

ten

5.2.3.3 Versuche mit konstanter Bentonitzugabe und variablem w/z-Wert

In der folgenden Versuchsreihe wurde der w/z-Wert (Tabelle 5.3) verandert. Die Mi-

schungsverhaltnisse (Bentonit und Zement in kg) bezogen sich wiederum auf 1000 kg

Wasser.

Tabelle 5.3: Kennwerte der Frischsuspension mit variablen w/z-Werten

M 1 M2 M3 M 4

Bentonit/Zement kg/m®* | (40/833) (40/667) (40/550) (40/500)
Dichte [t/m?] p 1,45 1,39 1,34 1,31
Marshzeit [sec] tm 47,0 40,6 37,5 36,3
Fliel3grenze [N/m?] TF 18,5 10,6 8,0 8,0
Absetzmall [%] a 7,0 9,5 12,6 14,7
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Tabelle 5.4: Kennwerte der erharteten Proben nach 56 Tagen mit variablen w/z-Werten

Mischung W/Z/B Quellzeit Feuchtdichte [g/cm?]
M 1 1000/833/40 15 min 1,55
M 2 1000/667/40 15 min 1,48
M3 1000/550/40 15 min 1,44
M4 1000/500/40 15 min 1,40

Diese Versuchsreihe zeigt, dass mit kleinerem w/z-Wert (Mischung M1) die Suspension
zaher und steifer wird. Deutlich wird dies durch langere Marshzeiten und héhere Fliel3-
grenzen. Gleichzeitig sinkt das Absetzmal3, weil sich durch den groRer werdenden Ze-
mentanteil friher ein stitzendes Korngerust zwischen den Bentonitteilchen ausbildet. Der
Vorteil der geringeren Anzahl an Diskontinuitadten beim nachtraglichen Aufflllen infolge
des kleineren Absetzmales steht dem Nachteil der schlechteren Verarbeitbarkeit gegen-
Uber. Eine zahere Suspension birgt weiterhin die Gefahr, den Bereich zwischen Hull- und

Messrohr nicht hohlraumfrei zu verfullen.

11,0
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einaxiale Druckfestigkeit [N/mm?]

Tage
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-- A --W/Z1,5][2] — -A—-W/Z 1,5 [3] --®m--W/Z182[2] — @ -W/Z1,82][3]
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Bild 5.5 Einaxiale Druckfestigkeiten mit variablen w/z-Werten
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Bild 5.6 Steifigkeiten mit variablen w/z-Werten
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Erstarrungsverhalten der Suspensionen mit variablen w/z-Werten




117

Erwartungsgemal} treten die grolieren Festigkeiten (Bild 5.5), die grofleren Steifigkeiten
(Bild 5.6) und das frihere Erstarren bzw. Erharten (Bild 5.7) bei den Suspensionen mit

groRerem Zementgehalt auf.

Die Ergebnisse der Druckfestigkeiten und Steifigkeiten korrelieren miteinander, da die
Steifigkeiten aus dem Druckversuch mit bestimmt werden. Nach 35 Tagen ist bei samtli-
chen angesetzten Mischungen die Endfestigkeit noch nicht erreicht. Dieses Verhalten ist in
der chemisch-mineralogischen Zusammensetzung des Zementes begrundet. Dieser Ze-
ment besitzt langsame Erhartungseigenschaften, die langere Verarbeitungszeiten gewahr-
leisten. Bei solchen Zementen kann die Erhartung erst nach mehreren Monaten abge-

schlossen sein.

Der Erstarrungsbeginn und das Erstarrungsende (Erharten) werden mit dem Vicat-
Nadelgerat nach DIN EN 196 Teil 3 bestimmt. Bei diesem Versuch wird die Eindringtiefe
einer Nadel mit definierter Querschnittsflache und definietem Gewicht gemessen. Die
Eindringtiefe wird abgelesen, sobald die Nadel nicht mehr tiefer einsinkt, spatestens je-
doch nach 30 Sekunden. Das Eindringen der Nadel in die zu untersuchende Probe von 10
mm definiert den Beginn des Erstarrens. Eine Eindringtiefe von 1 mm bestimmt das Ende

des Erstarrens und damit den Beginn des Erhartens.

Fir die in situ eingesetzte Zement-Bentonit-Suspension bedeutet das ein Erstarrungsbe-

ginn nach ca. 25 Stunden und ein Erstarrungsende von ca. 70 Stunden.

Die lange Erhartungsphase, bedingt durch den langsam reagierenden Zement, fuhrt zu
hygrischen Verformungen in der Zement-Bentonit-Suspension. In der Baupraxis haben
diese Verformungen keine relevante Bedeutung, da sie sich im Zehntelmillimeterbereich
pro Meter bewegen. Im Genauigkeitsbereich des Gleitmikrometers sind die hygrischen

Verformungen dagegen messbar.

Auf Grund des Bau- und Abbaggerungsfortschrittes konnte die Erhartungsphase im Block
10 nicht eingehalten werden, da nach 2 Wochen Abbindezeit die Nullmessung durchge-
fuhrt werden musste. In Block 20 wurden Messungen nach ca. zwei Wochen und nach ca.
drei Monaten (Nullmessung Block 20) nach Einbau der Messrohre durchgefihrt. Infolge
des Abbindens der Zement-Bentonit-Suspension ergaben sich Verformungen in Form von
Stauchungen im Messrohr, die zur besseren Visualisierung in Krafte umgerechnet wurden
(Bild 5.8). Es ergaben sich ,Krafte” von ca. 300 kN am Pfahlkopf, die kontinuierlich und
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annahernd linear in Richtung Pfahlful® auf ca. 50 kN abnahmen. Diese ,Krafte“ wurden bei

der Auswertung der Messungen in Block 10 mit bertcksichtigt.

Block 20
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Bild 5.8 Differenz der Messungen nach 2 Wochen zu 3 Monaten

mit Ausgleichsfunktion

5.2.3.4 Verformungsiibertragung durch die Suspension

Um die Ubertragbarkeit der Verformungen vom Messobjekt zum Messrohr Uber die Sus-
pension zu untersuchen, wurde zusatzlich zur Bestimmung der Suspensionskennwerte
eine Versuchsstrecke (Bild 5.9) aufgebaut. Die Langenanderungen des als Prufobjekt
verwendeten Aluminiumrohres und die des Messrohres konnten getrennt erfasst werden.
Auf dem Aluminiumrohr wurden fir die Verformungsmessung Dehnungsmessstreifen ap-
pliziert. Die Verzerrungen im Messrohr wurden mit dem Gleitmikrometer erfasst. Gleichzei-

tig wurde die auf das Aluminiumrohr aufgebrachte Zug- oder Drucklast Uber eine Kraft-

messdose kontrolliert.
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Bild 5.9 Schematischer Aufbau der Teststrecke

Exemplarisch fur die durchgeflhrten Zugversuche kann das Ergebnis in Bild 5.10 heran-
gezogen werden. Die Abweichungen der umgerechneten Messwerte von den Gleitmikro-
metermessungen (GMM) zu den Dehnungsmessstreifen (DMS) betragen ca. 1%. Ahnliche
Versuchsergebnisse sind bei den eigenen Druckversuchen [s.a. MULLER-
KIRCHENBAUER, 2000] ermittelt worden.

Bei Vergleichsuntersuchungen von Gleitmikrometermessungen zu Dehnungsmessstreifen

an Kaianlagen wurde ein Mal fur die Gute der Korrelation aufgestellt [SCHNEEHAIN,
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1994]. Je kleiner der Wert der ,Relativen Quadratische Abweichung® (RQA) ist, desto gro-
Rer ist die Ubereinstimmung der Ergebnisse der Messsysteme. Die Korrelationen beweg-
ten sich bei den vergleichbaren Systemen zwischen RQA = 0,0031 und RQA = 0,019, die-

se Ergebnisse sind Ubertragbar auf die eigenen Versuche.
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3
© 20
5
)
8 — 15- *
© E XGMM
0w =
= & i +DMS
= X
= 5 %
o
[72]
3 0 ‘ ‘ ‘
0 5 10 15 20
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Bild 5.10 Kréaftevergleich Dehnungsmessstreifen (DMS) zu Gleitmikrometer (GMM)

Die Ubertragung der Verformungen Uber die Suspension auf das Messrohr ist nach diesen
Untersuchungen und Auswertungen ohne Einschrankungen flr die verwendete Rezeptur
gewahrleistet. Die auftretenden Abweichungen der einzelnen Messsysteme entlang der
Teststrecke waren systemgebundene, zufallige Abweichungen. Ein signifikanter, zu be-
rucksichtigender Einfluss der Suspension auf die Ruckrechnung der Messwerte war nicht

feststellbar, wenn die entsprechende Abbindezeit eingehalten wurde.

5.2.3.5 Schlussfolgerungen aus den Untersuchungen an der Zement-Bentonit-

Suspension

Folgende Erkenntnisse sind aus den durchgefiihrten Untersuchungen zu ziehen:

e Die Versuchsergebnisse von SOLEXPERTS AG (1985) wurden durch die erweiter-

ten Untersuchungen an der eingesetzten Zement-Bentonit-Suspension bestatigt.
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Firdie Verfullung des Ringspaltes ist zur Durchfuhrung von Dehnungsmessungen
an Stahlprofilen mit dem Gleitmikrometer eine zementreiche Suspension zu wahlen.
Die Suspension mit den hohen Steifigkeiten gibt die aufgezwungenen Verformun-

gen uneingeschrankt auf das Messrohr weiter.

Die Ubertragbarkeit der Verformungen Uber die Suspension auf das Messrohr

konnte durch die Untersuchungen an der Teststrecke aufgezeigt werden.

Zur Stabilitat der Suspension und Minimierung des Absetzmalles sollte der Bentoni-
tanteil eines Na-Bentonits oder eines aktivierten Ca-Bentonits ca. 7% vom Zement-

anteil betragen.

Fir die Suspension ist ein Zement einzusetzen, dessen Erstarrungsphase friher
als bei dem ausgewahlten Zement einsetzt. Dadurch sind die Endfestigkeiten der

Suspension friher zu erreichen.

Das sorgfaltigere Verfillen des Hohlraumes wird durch das Einbringen der Suspen-
sion von unten nach oben erreicht. Auf Grund des begrenzten Schlauchdurchmes-
sers sollte die Flie3grenze 1: < 10 N/mm? betragen und die Marshzeit unter ty = 45
sec liegen. Diese Kennwerte ergaben sich aus den Frischsuspensionsuntersuchun-

gen. Sie werden als Grenzparameter fur eine gut pumpbare Suspension ang setzt.

5.3 Gleitmikrometermessungen am Schragpfahl

5.3.1 Allgemeines

Da die linienformige Deformationsmessung entlang des Schragpfahles die Grundlage fur

die Rickrechnung darstellt, ist die Qualitat der Ergebnisse der Rickrechnung natdrlich in

starkem Mal} von der Qualitat der Messergebnisse abhangig. Um den Begriff Qualitat der

Messergebnisse genauer zu spezifizieren und Grundlagen fur die weiteren Untersuchun-

gen zu schaffen, werden nachfolgend Begriffe zur Messgenauigkeit und dem damit ver-

bundenen Begriff Messabweichung erlautert:

e Genauigkeit: Der Begriff Genauigkeit beschreibt die Ubereinstimmung eines ge-

messenen Wertes mit dem eines tatsachlich vorhandenen Wertes, dem wahren
Wert.
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e Streuung: Der Begriff Streuung beschreibt die Abweichungen mehrerer Messwerte
zu dem Mittelwert dieser Messwerte, wenn mehrere durchgefiuhrte Messungen mit
dem gleichen Gerat und unter gleichen (nicht: vergleichbaren) Bedingungen und
ohne Veranderung der zu messenden GrolRe nicht exakt gleiche Ergebnisse erzie-

len.

e Messabweichung: Unter Messabweichung wird die Abweichung eines Messwertes

zu seinem wahren Wert verstanden und steht somit analog zur Definition des Be-
griffs der Genauigkeit. Die Messtechnik unterscheidet mehrere Arten von Messab-
weichungen: die so genannte grobe Messabweichung, die systematische Messab-

weichung und die zufallige Messabweichung.

Grobe Messabweichungen geschehen durch Unachtsamkeit oder Unerfahrenheit
des Messpersonals. Messungen mit derartigen Fehlern kdnnen auch nicht zur Aus-

wertung herangezogen werden und werden daher nicht weiter betrachtet.

Systematische Messabweichungen sind in jeder Messung enthalten und kdénnen
auch unter Wiederholungsbedingungen nicht entdeckt werden. Es kann sich dabei
um einen Fehler mit einem konstanten Betrag handeln, der beispielsweise durch
fehlerhafte Einstellungen am Messgerat entsteht. Andere Messabweichungen treten
infolge zeitlicher Veranderungen auf wie z. B. Abnutzung oder Alterung. Durch re-
gelmaRige Wartung und ordnungsgemale Kalibrierungen sind Abweichungen die-
ser Art deutlich zu reduzieren. Heben sich systematische Messabweichungen durch
die Art der Messdurchfihrung nicht auf, sind die sich darauf beziehenden Ruick-

rechnungen mit Fehlern behaftet.

Zufallige Messabweichungen sind Abweichungen, die bei haufigeren Messungen
unter gleichen Randbedingungen um den wahren Wert streuen. Dieser wahre Wert
muss dabei nicht mit dem aus den Messvorgangen ermittelten mittleren Wert tUber-

einstimmen. Die Abweichungen um den Mittelwert werden als Streuung bezeichnet.

In den folgenden Abschnitten werden verschiedenartige Einflusse auf die Ermittlung der
Messwerte beschrieben. Bei diesen Untersuchungen wurden auch nochmals Einflisse
betrachtet, die bereits vom Hersteller in Form von Abweichungen angegeben waren. Wei-
tere aulRere Randbedingungen waren nicht quantifizierbar, sondern nur Uber eine statisti-
sche Abschatzung erfassbar wie z.B. der Querschnitt des Schragpfahles. Einige Einflisse

wurden auf Grund der Erfahrungen aus den friheren Messprogrammen untersucht wie
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z.B. der Tideeinfluss beim Messvorgang. Andere Untersuchungen ergaben sich aus dem
allgemeinen Gebrauch des Messinstrumentes zur Reduzierung systematischer Messab-
weichung wie beim Gebrauch der stabilisierenden Messkette an der Gleitmikrometerson-
de.

Das Ziel dieser Untersuchungen war die Bestimmung der Gro3e der Streuungen sowie die
Reduzierung sowohl systematischer als auch zufalliger Messabweichungen. Die Grolie
der einzelnen Streuungen in Summe bestimmte letztendlich die Qualitat und Aussagekraft
der Ruckrechnungen aus den Messungen.

5.3.2 Kalibriervorgang

Zu Beginn und am Ende einer jeden Messreihe wurde eine Kalibrierung durchgefihrt, um
einen Vergleich der einzelnen Versuchsreihen untereinander zu ermoglichen. Zugleich

diente dies der Kontrolle der ordnungsgemafen Funktion der Gleitmikrometersonde.

Die Kalibrierung der Gleitmikrometersonde wird in einer eigenen Kalibriervorrichtung
durchgefuhrt. Die Kalibrierstrecke wird permanent unter nahezu gleichen Temperaturbe-
dingungen gelagert. Die Kalibriervorrichtung besteht aus einem INVAR-Stahlrahmen und

enthalt zwei Kalibrierstrecken e(1) und e mit vorgegebener Lange (Bild 5.11).

+5 mm &1 0 €2 -5mm
I
E; =997,5 mm
O Il O
11

C\ |1 E2:1002,5mm AN
o 11 ),

11

/l Ae=|5 mm

! 1
’ // 1000 mm
) 11 Ae=ey- ey

Bild 5.11 Schema Kalibrierstrecke
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Vor der Kalibrierung wird die Messausrustung aufgebaut und das Ablesegerat (SDC) fur
ca. 20 Minuten eingeschaltet. Anschliefend wird die Gleitmikrometersonde bei Position
e() in die Kalibriervorrichtung eingeflihrt, verspannt und der abgelesene Messwert notiert.
Diese Messung wird insgesamt mindestens 3-mal mit anndhernd konstanten Messwerten
durchgefuhrt. Der arithmetische Mittelwert dieser 3 Einzelmessungen ergibt den Kalibrier-

wert e(1).
Die wiederholte Durchfiihrung bei Position e(y) ergibt analog den Kalibrierwert e(,).

Aus den so ermittelten Kalibrierwerten ey und e) werden Ae und die Nullpunktverschie-

bung Z-Zero berechnet:

Ae = eny ~ €y

[Digit] (5.1)

e +e,
Z—Zerozu

[Digit] (5.2).

Abschlieliend wird der vom Hersteller gelieferte Wert der Kalibriervorrichtung [mm] durch
Ae dividiert. Dies ergibt den Z-Faktor:

bekannterKalibrierwert

Ae [mm/Digit] (5.3).

Z — Faktor =

Mit der Bestimmung des Nullpunktes und des Z-Faktors werden die Messwerte m; [Digits]

in Dehnungen nach folgender Vorschrift berechnet:
e = (m; - Z-Zero) - Z-Faktor [mm] (5.4).

Die Genauigkeit des Messgerates zur Umrechnung der Messwerte in Langenanderungen
wurde ebenso in mehreren ausfuhrlichen Studien im Labor untersucht. Sie bestatigen die
Ergebnisse (Bild 5.12) aus frilheren umfangreichen Versuchen [KOVARI et al.; 1979] bzw.

minimierten die Abweichungen sogar.

Die Abweichungen der einzelnen Messwerte untereinander betrugen bei den eigenen Ver-
suchen in der Kalibrierstrecke maximal 1 Digit, so dass sich eine mittlere Abweichung

ausgedriickt in Dehnungen von rund ¢ = 3 - 107 ergab.
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Bild 5.12 Histogramme in der a) Kalibrierstrecke b) Feldmessung (H = Haufigkeit der
Messungen; D = Abweichung vom Mittelwert) [KOVARI et al., 1979]

5.3.3 Messverfahren

Das Messen mit der Gleitmikrometersonde ist ein manuelles Messverfahren. Bei manuel-
len Messverfahren ist der Einfluss des Durchfiuhrenden auf die Qualitat der Messwerte zu
besorgen. Die FehlergroRe durch die Durchfihrenden wurde bestimmt, indem jeweils
komplette Messungen mit DOWN- und UP-Messungen (Hin- und Ruckmessung) gegen-
Ubergestellt wurden oder die Probanden jeweils abwechselnd eine DOWN- oder UP-

Messung durchflhrten.

Ein Wechsel des Messpersonals fuhrt nach den Auswertungen der Messungen nicht zu
signifikanten Abweichungen der Messwerte. Die Toleranzen der Messwerte der einzelnen
Probanden untereinander bewegten sich in der gleichen GréRenordnung wie die Messtole-

ranzen eines Durchfiihrenden bei DOWN- und UP-Messung.

Eine weitere mdgliche Fehlerquelle durch den Durchfihrenden liegt in der manuellen Auf-
nahme der Messwerte. Sie werden vom Anzeigegerat in schriftlicher Form aufgenommen
und in die selbst entwickelten Programmdateien zur Auswertung Ubertragen. Diese groben
Abweichungen, die infolge Schreibfehler vor Ort oder bei der Ubertragung ins Programm
auftreten kdonnen, werden durch Mittelwertbildung und deren i.d.R. deutlichen Streuung

erkannt und korrigiert. Von den tUber 5000 Messwerten, die allein bei der Durchfuhrung der
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Messungen im in-situ-Grof3versuch gewonnen wurden, mussten lediglich zwei Messwerte

auf Grund dieser Uberpriifung korrigiert werden.

5.3.4 Stahlparameter

Die Herstellung eines gewalzten Stahlprofils erfolgt nach vorgegebenen Malden fur Profil-
héhe, Flanschbreite, Stegdicke und Flanschdicke. Die Male sind in der DIN EN 10034 mit
entsprechenden Toleranzmalien festgelegt. Die Grenzen flir das Unterschreiten eines
Sollmafes sind dabei enger gesetzt als die fiir ein Uberschreiten. Zusatzlich gilt eine wei-
tere Vorgabe fur das gesamte Profil, bei der die Gesamtmasse des Profils von der Nenn-
masse nicht mehr als +/- 4% abweichen darf. Die Abweichung der Masse ist direkt propor-

tional zur Abweichung der Querschnittsflache.

Die Abweichungen zum Sollmal} eines Profils sind zufallig und streuen somit um den wah-
ren Wert. Fur die Beurteilung der entstehenden Messabweichungen sind die einzelnen
Abweichungen der Teilquerschnittsgro3en des Stahlprofils vom Sollmaf3 untergeordnet, da
sie summarisch von der Vorgabe der gesamten Nennmasse beschrankt werden. Fur die
weitere Betrachtung wird die Abweichung der Nennmasse direkt auf die Querschnittsfla-

che bezogen.

Bei der Auflosung des Gleitmikrometers von 1 Digit und einem angenommenen E-Modul
des Stahls von E =210.000 N/mm? betragt die Genauigkeit zur Bestimmung der Kraft
F =0,21 N pro mm? Querschnittsflache. Bei dem eingesetzten Stahltrager HTM 600 * 136
mit den angeschweildten Winkelprofilen betragt die Querschnittsflache A =21.640 mm?2.

Somit entsprechen infolge der Beziehung
F=A-E-¢ (5.5)
1 Digit = 4,54 kN (5.6).

Die Abweichungen auf Grund der Imperfektionen bei der Profilherstellung sind mit +/- 0,18
kN/Digit quantifizierbar. Der Einfluss der Querschnittsdnderung ist hier sekundar, weil die
Verformungen immer an der gleichen Stelle gemessen wurden. Fur die absolute Grolle

der auftretenden Normalkraft ist der wahre Querschnitt entscheidend.

Ein weiterer die Messergebnisse beeinflussender Faktor ist der Elastizitatsmodul des
Stahls. Der Variationskoeffizient des E-Moduls von Baustahl betragt 1 — 3% [PETER,
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1993]. Bei einer Abweichung von drei Prozent vom Standardwert E = 210.000 kN/m? be-
tragt die Ungenauigkeit +/- 0,13 kN/Digit.

Es ist erkennbar, dass der absolute Fehler bei der Auswertung der Messungen proportio-
nal zur eingetretenen Verformung ist. Die Abweichungen der errechneten Normalkraft kon-
nen maximal bis zu 7% auf Grund der Toleranzen des Stahlquerschnittes und des E-

Moduls betragen.

Da die wahre Verteilung der Istwerte des Schragpfahlprofils nicht bekannt und bestimmbar

ist, werden fur die Auswertung der Messungen die vorgegebenen Sollwerte angesetzt.

5.3.5 Lage der Messrohre

Das Messrohr wurde nach dem Rammen des Schragpfahles in das angeschweildte L-
Profil eingefuhrt und der Ringraum mit einer Zement-Bentonit-Suspension verflillt. Die La-
ge des Messrohres konnte anschlieRend nicht mehr exakt bestimmt werden. Um die Nor-
malkrafte entlang des Schragpfahls zu bestimmen, mussen die beiden Messrohre den
gleichen Abstand zur Systemlinie (Schwerpunkt) besitzen. Fiur den Krimmungsverlauf ist

der tatsachliche Abstand zur Systemlinie ausschlaggebend.

Das Innenmal} der Hullrohre mit 100 x 100 mm und der Auf3endurchmesser der Messroh-
re mit & = 68 mm ergab einen Ringspalt von rund 32 mm (Bild 5.13). Bei der Auswertung
ist es sinnvoll, eine mittige Lage im oberen und unteren Hulllrohr anzunehmen. Die zufalli-

gen Abweichungen der Messrohrlage sind abzuschatzen.

Der ungunstigste Fall zur Bestimmung der Krimmungslinie liegt vor, wenn sich die Ab-
stande der Messrohre zur Systemlinie vergroRern. Die gemessenen Dehnungen in den
Messrohren waren dann in Bezug auf den mittleren Abstand zur Systemlinie
(d =220,5 mm) in Abhangigkeit der eingetretenen AulRermittigkeit (max e = 16 mm) und in
Bezug zur auftretenden Biegung zu korrigieren. Tritt beispielsweise Biegung (unten Zug)
auf und liegt das obere Messrohr im Hullrohr oben an, ware die gemessene Dehnung mit
dem Faktor 220,5/236,5 (Fehler: 7,25%) zu korrigieren. Im unteren Messrohr, das unten
aufliegen konnte, ware die gemessene Dehnung mit dem Faktor 236,5/220,5 (s.a. Bild
5.13) zu berichtigen. Die Korrektur der Dehnungen in Abhangigkeit der tatsachlichen Lage

des Messrohres zur angenommenen mittigen Position betragt maximal +/- 7,25 %.
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Je groRer der Anteil der Biegung an den Gesamtverformungen ist, desto groer sind die
Ungenauigkeiten in der Bestimmung der Verformungen infolge reiner Normalkraft. Bei zu-
satzlichen Verformungen infolge Biegung (Krimmungen) sind diese herauszurechnen,
wobei der Abstand der Messrohre zur Systemlinie dann starkeren Einfluss nimmt, je gro-
Rer der Biegeanteil an der Verformung ist. Der Fehler bei der Berechnung der Krimmung

wird anteilig groRer.
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Bild 5.13 Lage der Messrohre im Hiillrohr

Ist der reale Abstand des Messrohres zur Systemachse groRer als der angenommene
mittlere Abstand, wird der Biegeanteil Gberschatzt. Da die gemessene Verformung sowohl
die Dehnung aus Biegung als auch aus Normalkraft beinhaltet, wird bei Elimination des
Biegeanteils die Normalkraft mit einer kleineren Dehnung, als sie tatsachlich auftritt, be-

rechnet.

Durch die Festlegung der Dehnung in der Systemlinie mit

&m = (g0 * €u) / 2 (4.4)
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kann fur die Berechnung der Normalkrafte die Abweichung der gemessenen Dehnung von
maximal +/- 7,25% deutlich reduziert werden, wenn davon ausgegangen wird, dass die
Veranderung der Lage des Messrohres im oberen und unteren Hullrohr gleichartig einge-
treten ist. Das heildt, dass Uber die gesamte Lange des Schragpfahls die Messrohre ent-
weder am oberen Rand der Hullrohre durch Auftrieb anliegen oder durch das Eigenge-

wicht unten aufliegen oder in der Schwebe sind.

Aus den durchgefiuihrten Messungen konnte der Krimmungsverlauf entsprechend der Ab-
baggerungszustande ermittelt werden. Aus der letzten Verformungsmessung wird der
Schragpfahimeter mit der groRten eingetretenen Krimmung als Abschatzung fur den ma-
ximal auftretenden Fehler flr die Normalkraftbestimmung bestimmt. In der Messstelle MS

20 trat bei Pfahlmeter 10 die grof3te Krimmung entlang des Schragpfahles auf (Bild 5.14).

Dehnung bei Pfahimeter 10 in der Messstelle MS 20

: Pfahl Dehnung Normalkraft Biegung
| 0,2613 0,3475 - 0,0862

Hullrohr

0,4337 0,3475

Messachse Messachse in
in mittiger Lage auBermittiger Lage

Dehnungen in mm

Bild 5.14 Dehnungsverlauf bei Pfahimeter 10 in der Messstelle MS 20

Der maximal auftretende Fehler in der Normalkraftbestimmung wird folgendermalien ab-

geschatzt:

Das obere Messrohr liegt im Hullrohr oben an und das untere Messrohr liegt in dem Hull-

rohr unten auf. Die Korrektur der gemessenen Dehnungen betragt jeweils 7,25 %.
kor = (1,0725 - g5 + 0,9275 - ¢,) / 2 (5.7)

Die gemessenen Dehnungen betragen im oberen Messrohr
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g =0,2613 mm,
und im unteren Messrohr
gy = 0,4337 mm.

Daraus ergibt sich eine Dehnung nach Gleichung (4.4), mit der die Normalkraft berechnet

wurde, von
€=0,3475 mm.

Nach Korrektur der Messwerte entsprechend Gleichung (5.7) ergeben sich folgende Deh-

nungen:
€okor = 1,0725 - 0,2613 = 0,2802 mm
€ukor = 0,9725 - 0,4337 = 0,4218 mm,
und eine mittlere Dehnung ger VON
ekor = 0,3510 mm.

Die Differenz der korrigierten Dehnung zu der in die Normalkraftermittlung eingegangenen
Dehnung betragt Ae = 0,0035 mm. Der maximale Fehler in der Auswertung der Deh-

nungsmessungen zur Berechnung der Normalkrafte betragt
Ae [ gor = 0,0035/0,3510 = 0,01 =1,0%

bzw. entspricht maximal 3 - 4 Digits.

5.3.6 Tide

Die vorangegangenen Messprogramme des IGB-TUBS [MAYBAUM, 1996; GATTER-
MANN, 1998] untersuchten Kaimauerkonstruktionen mit geschlossener Kaimauerwand.
Die Kaimauerwand des Ballinkais ist getffnet, so dass die Belastungen auf die Konstrukti-

on durch die Tide nicht von den bekannten Ergebnissen abgeleitet werden konnten.

Daher wurde der Verlauf der Tide naher betrachtet und die Zeiten fir den Messvorgang
nebst Umbau von der oberen zur unteren Messstelle ermittelt. Ein Messvorgang mit
DOWN- und UP-Messung nebst Umbau dauerte 2 Stunden. Weiterhin wurden die Mes-
sungen zum Tidehochwasser (Thw) den Messungen zum Tideniedrigwasser (Tnw) ge-

genubergestellt.
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Der Verlauf der Tide wurde aus den Pegelmessungen am Pegel St. Pauli ermittelt, der fur

den Ballinkai reprasentativ ist (Bild 5.15).

Tideverlauf
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SINGS [ N/

2 Messende
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-2,50

0:00 2:00 4:00 6:00 8:00 10:00 12:00 14:00 16:00 18:00
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Bild 5.15 Messung ohne Beriicksichtigung (A) und mit Beriicksichtigung (B) der Tide

Der Tidewasserstand fiel oder stieg wahrend einer Messung (Messung A) um ca. 0,80 m.
Diese Wasserstandsanderung flihrte infolge der gedffneten Kaimauerwand bereits zu Be-
lastungsanderungen, da das ein- und ausstromende Wasser die Wichten des Bodens hin-
ter der Kaimauerwand veranderten. Die Wichteanderungen wirkten sich auf das Deh-
nungsverhalten des Schragpfahles deutlich aus und flhrten somit bei den durchzufiihren-

den DOWN- und UP-Messungen nicht zu konstanten Ablesungen.

Bei den Messungen zu Thw- oder Tnw-Standen fielen die Differenzen der Wasserstande
nicht mehr gravierend ins Gewicht, da zum einen die Wasserstandsunterschiede wahrend
einer Messung deutlich kleiner waren (Ah = 0,25 m bei Messung B) und zum anderen bei
den jeweiligen Messmarken zur DOWN-Messung annahernd der gleiche Wasserstand
wirkte wie zur UP-Messung. Die Streuungen oder Abweichungen der Messwerte waren

signifikant kleiner. Bild 5.16 verdeutlicht diesen Einfluss der Tide anschaulich.

Die Messungen erfolgten somit zu Hoch- oder Niedrigwasserereignissen.
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Bild 5.16 Streuung der Messwerte mit und ohne Beriicksichtigung der Tide

Bei einem weiteren Probeversuch in situ wurden jeweils vier aufeinander folgende Hoch-
wasser- und Niedrigwasserereignisse gemessen, um zu untersuchen, ob die Streuungen
der Messwerte bei Hoch- und Niedrigwasser vergleichbar waren oder signifikante Unter-

schiede bestanden.
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Bild 5.17 Differenz zwischen Hin- und Riick — Messung bei Hochwasser

D ifferenz zwischen

Hin-und Rilickmessung
60

o

Y .

0y

Haufigkeit

7 |

20 15 10 -5 0 5 10 15 20
Differenzen NW [Digit] m

Bild 5.18 Differenz zwischen Hin- und Riick — Messung bei Niedrigwasser

Die erreichte Qualitat war bei den zu Hochwasser durchgefuhrten Messungen (Bild 5.17)

deutlich hoher. Es berechnete sich hier eine Standardabweichung ¢ von
onw = 2,65 [Digit],

bei zu Niedrigwasser durchgefuhrten Messungen (Bild 5.18) betrug die Standardabwei-

chung o
onw = 4,98 [Digit].

Die hohere Genauigkeit der Messergebnisse bei Tidehochwasser gegenuber Tideniedrig-

wasser begriindet sich durch das gleichmaRigere Aufsattigen des Porenraumes mit Was-
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ser im Gegensatz zu den entwassernden Bedingungen. Vorstellbar ist eine deutlich un-

gleichmaligere Abgabe von Porenwasser bei sinkenden Wasserstanden.

5.3.7 Fuhrungskette

Zur Messausrustung der Gleitmikrometersonde gehoért eine lagestabilisierende Fuhrungs-
kette, die mit dem Kopf der Gleitmikrometersonde verschraubt wird. Diese Kette besteht
aus vier Kettengliedern, die in Kettenlangsrichtung torsionssteif miteinander verbunden
sind (Bild 5.19). Die jeweiligen Einzelglieder sind dabei jeweils um 90° versetzt.

Sondenkopf

l
N i
Verschraubung mit
Drehanschlag

Kettenglieder

Bild 5.19 Schematische Darstellung der Fiihrungskette

Die einzelnen Kettenglieder durchlaufen die Aussparungen der Messmarken und legen die
Ausrichtung der Sonde fest. An der Verschraubung befindet sich ein Drehanschlag, wo-
durch lediglich die Sonde zum Messen um 45° gedreht werden kann. Durch diese Kon-
struktion ist somit die Gleit- und Messposition der Sonde genau vorgegeben und kann bei

mehrmaligem Durchfihren der Messungen exakt eingehalten werden.

Um eine Aussage Uber den Einfluss der FUhrungskette auf die Messergebnisse treffen zu
konnen, wurden zwei Messreihen initiiert. Die Versuche der Messreihe 1 wurden an einem
Versuchsstand im Labor (s.a. Abschnitt 5.2.3.4), die der Messreihe 2 an einer Messstre-
cke in situ durchgefuhrt. Im Zuge der Versuchsdurchfihrung wurde jeweils vor Beginn und
nach Beendigung des Messprogramms die Funktion der Gleitmikrometersonde durch er-

neute Kalibrierungen kontrolliert.

Um den Einfluss der FUhrungskette auf die erreichte Genauigkeit der Messergebnisse zu
bestimmen, wurde die Messreihe 1 (Labor: Messstrecke von 1 m) jeweils n = 300-mal ge-

messen.
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e Messen mit Fuhrungskette,
e Messen ohne Fuhrungskette.

Die ermittelten Haufigkeiten der Messwerte sind in den Bildern 5.20 und 5.21 dargestellt.

Haufigkeitsverteilung

mit Flihrungskette
60

50 |
40 f -

30 b oo g

Haufigkeit

20

10 fommmmmee e HHHUH N - - - -

-130
Messwert [Digit]

Bild 5.20 Haufigkeitsverteilung der Messreihe mit Flihrungskette und Normalverteilung

-170 -160

Haufigkeitsverteilung
ohne Fiithrungskette

Haufigkeit

-130
Messwert [Digit]

Bild 5.21 Haufigkeitsverteilung der Messreihe ohne Fiihrungskette und Normalvertei-

lung
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Bei Betrachtung der Haufigkeitsverteilungen wurde der Einfluss der FUhrungskette sehr
deutlich. Ohne die Fuhrungskette wurde die Funktion der Normalverteilung gestaucht und
der arithmetische Mittelwert verschoben, wie die Berechnung der Standardabweichung

zeigte.

Es ergab sich fur die Messreihe mit Fihrungskette eine Standardabweichung ¢ von
Omitkette = 3,21 [Digit] bei  xm =- 145,83 Digit,

ohne FlUhrungskette errechnete sich die Standardabweichung o zu
Gohne Kette = 5,43 [Digit] bei  xm =- 148,60 Digit.

Hier sei noch angemerkt, dass jeder einzelne Messwert dieser Messreihe 1 nur aus je-
weils einer Messung bestand. Aus anderen Versuchen ermittelte kleinere Standardabwei-
chungen [MARTE, 1998] von ca = 1,44 [Digit] bzw. og = 1,28 [Digit] sind so zu erklaren,

dass durch die Mittelwertbildung aus 3 Messwerten die Streuung bereits minimiert wurde.

Um die unter Laborbedingungen durchgeflihrten Messergebnisse der Messreihe 1 an ei-
ner Messstrecke unter Baustellenbedingungen zu Uberprifen, wurde die Messreihe 2 an
der oberen Messstrecke des Schragpfahles im Block 10 durchgefihrt. Um weitere Rand-
einflisse (Temperatur, Tide) zu minimieren, wurden jedoch nur die ersten 10 Messpunkte
vermessen. Auch hier wurde die Messreihe wieder in 0. g. zwei Abschnitte, mit und ohne

FUhrungskette, unterteilt.

Mit Fihrungskette wurden 9 Wiederholungsmessungen ausgeflihrt, wobei sich eine Wie-
derholungsmessung aus 30 Messwerten der DOWN-Messung und wiederum 30 Messwer-
ten der UP-Messung zusammensetzt. Jeder Messmarkenabstand wurde dementspre-
chend sechsmal gemessen und daraus der Mittelwert gebildet. Aus diesen 9 Mittelwerten

berechnete sich anschlieRend der Gesamtmittelwert.

Bei der Versuchsdurchfiihrung ohne Flhrungskette war zusatzlich der Tideeinfluss deut-
lich festzustellen. Im Rahmen der UP-Messung mussten hier teilweise bis zu 30 Einzel-
werte je Messabschnitt erfasst werden, um einen Messwert zu ermitteln, der nicht mehr
als 3 Digit von der DOWN-Messung abwich. Daraufhin wurde die Anzahl der durchgefihr-
ten Wiederholungsmessungen auf 14 erhdéht, wobei sich diese ausschliellich aus Mess-
werten der DOWN-Messung zusammensetzt. Die auf diese Weise berechneten Mittelwer-

te sind gleichfalls der folgenden Tabelle 5.5 zu enthehmen.
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Tabelle 5.5: Mittelwerte der Rohrabschnitte unterteilt in die Versuchsdurchfihrung mit und

ohne Fuhrungskette

Messposition Mit Fihrungskette | Ohne Fuhrungskette| Differenz
Mittelwert* Mittelwert**
[m] [Digit] [Digit] [%]
1 304,88 304,68 99,93
2 293,18 293,55 100,13
3 1000,91 1000,90 100,0
4 1667,41 1667,23 99,99
5 1204,89 1205,15 100,02
6 1224,75 1225,47 100,06
7 1390,99 1391,76 100,06
8 1331,76 1332,29 100,04
9 1308,53 1308,82 100,02
10 1396,43 1396,29 99,99

* 9 Wiederholungsmessungen (DOWN und UP)
**14 Wiederholungsmessungen (DOWN)

Deutlich war die gute Ubereinstimmung der berechneten Gesamtmittelwerte zu erkennen.
Es traten hier maximale Abweichungen von 0,77 Digit (Pos. 7) auf. Der Verzicht auf die
Durchfuhrung der UP-Messung konnte dementsprechend durch die Erhéhung der Anzahl
der DOWN-Messungen in der statistischen Auswertung kompensiert werden. Es handelte
sich somit um eine zufallige (normalverteilte) Abweichung der Messwerte. Eine Verschie-
bung der Mittelwerte wie bei der Versuchsreihe 1 im Labor konnte nicht nachgewiesen

werden.

Anschliefend wurde die Differenz zwischen dem Gesamtmittelwert und jedem einzelnen
Messwert bestimmt. Dazu standen im Fall der Messung mit FUhrungskette insgesamt 540,
fur die Messung ohne Flhrungskette 420 Messwerte zur Verfigung. Diese wurden statis-
tisch ausgewertet und in eine Haufigkeitsverteilung Ubertragen. Die Bilder 5.22 und 5.23

zeigen die Auswertung.
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Abweichung vom Mittelwert
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Bild 5.22 Haufigkeitsverteilung der Abweichung vom Mittelwert mit Flihrungskette und

Normalverteilung
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Bild 5.23 Haufigkeitsverteilung der Abweichung vom Mittelwert ohne Fiihrungskette

und Normalverteilung

Ohne die Fuhrungskette wurde auch hier die Funktion der Normalverteilung gestaucht. Die
Berechnung der Standardabweichung verdeutlichte auch hier den Einfluss der Fuhrungs-
kette.

So errechnete sich fur die Messreihe mit Fuhrungskette die Standardabweichung ¢ zu

Omit Kette = 3,27 [Digit],
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ohne FUhrungskette ergab sich sogar eine Standardabweichung ¢ von
Gohne Kette = 16,06 [Dlglt].

Besonders auffallig war die sehr groRe Standardabweichung bei der Messdurchfuhrung
ohne Verwendung der Kette. Bereits bei der UP-Messung waren die teilweise erheblichen
Unterschiede infolge der Tideschwankungen aufgefallen, woraufhin deren Durchfuhrung

eingestellt wurde.

Um einen direkten Vergleich der ermittelten Standardabweichungen mit denen von Marte
zu ermoglichen, wurde eine erneute Berechnung vorgenommen. Es wurden jeweils die
Abweichung des berechneten Mittelwertes einer DOWN- und UP-Messung vom Gesamt-
mittelwert aller Messungen bestimmt (Tabelle 5.6) und anschlie3end statistisch ausgewer-
tet (Bild 5.24).

Tabelle 5.6: Differenz zwischen Mittelwert und Gesamtmittelwert und deren Haufigkeiten

Differenz | [Digit] |7 | 6| -5|-4]-3|2|-1]0|1]2[3]|4|5]|6]7

Haufigkeit [-] |0]2]|2|1]4]12|10|1521(10|7 |2 |1 |1 |1

Abweichung Mittelwert - Gesamtmittelwert
mit Filhrungskette

25

20 |

Haufigkeit

7 6 5 4 3 -2 1 0 1 2 3 4 5 6 7

Differenz [Digit] Normel

Bild 5.24 Haufigkeitsverteilung der Differenz Mittelwert — Gesamtmittelwert mit Fiih-

rungskette und Normalverteilung
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Die so berechnete Standardabweichung o fur die Messreihe mit Fihrungskette betrug
Gmit Kette = 2,47 [Dlglt].

Die Verwendung einer lagestabilisierenden Flhrungskette hatte einen sehr groRen Ein-
fluss auf die Qualitat der erzielten Messergebnisse. Durch die Flhrungskette wurde die
Messposition der Gleitmikrometersonde so festgelegt, dass auch bei wiederholten Mes-
sungen eine sehr exakte Positionierung moglich war. Ohne diese exakte Lagestabilitat
wichen die erzielten Messergebnisse deutlich voneinander ab. Durch die Fuhrungskette
wurden die zufalligen Streuungen der Messwerte und daraus resultierende Fehler bei der
Ruckrechnung minimiert. Grundsatzlich zeigte sich auch ohne Flhrungskette eine hohe
Messgenauigkeit, wenngleich die Streuung der Messwerte deutlich héher war. Auf Grund
der wenigen Wiederholungsmdglichkeiten beim Messen am Schragpfahl wurde daher auf

die FUhrungskette nicht verzichtet.

5.3.8 Temperatur

Entscheidend flr die Verteilung der Temperatur im oberflachennahen Bereich des Bodens
ist die Temperatur an der Gelandeoberflache. Dort treten bedingt durch die Jahreszeiten
maximale und minimale Temperaturen auf. Diese Maxima und Minima verschieben sich
mit zunehmender Tiefe vom Sommer in den Spatherbst oder vom Winter in den Frih-
sommer, weil der Boden eine vergleichsweise geringe Warmeleitfahigkeit (ca. 0,5 — 4
W/m/K) besitzt. Zusatzlich nimmt die Schwankungshdhe der Temperaturgange infolge der
Warmespeicherung im Boden weiter ab. Wahrend tagliche Temperaturschwankungen in
einer Tiefe von wenigen Dezimetern nachzuweisen sind, kdnnen in groReren Tiefen (10 m

bis 20 m) lediglich jahreszeitliche Temperaturen gemessen werden.

Auf Grund dieser sich Uber die Tiefe andernden Temperaturgénge war es erforderlich, die
Temperaturen im Schragpfahl wahrend der Verformungsmessung zu erfassen. In Bild 5.25

sind auszugsweise Ganglinien entlang des Schragpfahles aus Block 20 dargestellt.

Im November 2000 waren die Abbaggerungsarbeiten noch nicht sehr weit fortgeschritten,
der Boden stand noch nahezu vollstandig unter der Kaiplatte an. Der Einfluss der Oberfla-
chentemperatur reichte demzufolge nicht so weit ins Erdreich wie im Sommer 2001, wo

der Grof¥teil des Bodens unter der Kaiplatte ausgespult worden war.
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Bild 5.25 Temperaturverlauf im Schragpfahl zu verschiedenen Jahreszeiten

Durch den gemessenen Temperaturverlauf im Schragpfahl konnten in der Berechnung der
Normalkrafte die temperaturabhangigen Verformungen ausgeschlossen und nur die span-
nungsabhangigen Verformungen bertcksichtigt werden. Der gesamte Pfahl wurde auf ei-
ne Bezugstemperatur von T = 12°C gesetzt, auf die samtliche weiteren Verformungsmes-

sungen bezogen wurden.

Messtechnisch betrachtet traten bei den Temperaturmessungen zwei Arten von Abwei-
chungen auf. Zum einen brauchte die Sonde eine gewisse Akklimatisationszeit, um sich
auf neue Temperaturen einzustellen. Bei groRen Temperaturdifferenzen im Sommer konn-
te es auf Grund der zligigen Messfolge im Ubergangsbereich bei Pfahllange 15 m zu

Temperaturabweichungen kommen.

Zum anderen verwirbelte die Sonde beim Messvorgang das im Messrohr befindliche Was-
ser. Daraus ergaben sich bei der DOWN- und UP-Messung geringfligige Temperaturun-

terschiede an gleichen Messmarken.

Kompensiert wurden diese Abweichungen, indem die Temperaturdaten gemittelt bzw. un-
ter Bertcksichtigung von Vergleichsmessungen angepasst wurden. Die Temperaturdiffe-

renzen von Down- und Up-Messungen betrugen maximal AT = 0,4°C. Bei einem Tempera-
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turausdehnungskoeffizienten von Stahl mit ot = 1,2:10° K™ bedeutete das eine Tempera-

tur bedingte Abweichung von 2 — 3 Digits.

5.3.9 Auswertung der Messungen

Die Durchfiuhrung der Dehnungsmessungen mit der Gleitmikrometersonde zur Bestim-

mung der Normalkrafte im Schragpfahl wurde im Vorfeld der Messungen sowohl in situ als

auch im Labor standig verbessert und verfeinert. Die moglichen Einflusse wurden in den

vorangegangenen Abschnitten beschrieben und ihre Auswirkungen auf die Ergebnisse
beurteilt.

Die Messungen wurden unter Berlcksichtigung der spezifischen Randbedingungen am

Ballinkai wie folgt ausgeflhrt und ausgewertet:

Die Messungen wurden zu Thw- und Tnw-Zeitpunkten durchgefiihrt. Hierbei wur-
den die einzelnen Messmarken mindestens dreimal angefahren und der Messwert
bestimmt. Lagen alle drei Einzelwerte (MW;) innerhalb von drei Digits wurden die
Einzelwerte notiert bzw. gespeichert. Wichen die Einzelwerte mehr als drei Digits
voneinander ab, wurde geprift, ob die Messstelle verschmutzt war. Ggf. musste die
Messmarke durch Hin- und Herdrehen der leicht gespannten Sonde gesaubert

werden. Dann erfolgte eine erneute Messung.

Die Einzelmesswerte wurden auf unzulassig grof3e Abweichungen geprift und an-
schlieBend gemittelt. Jeweils fur das obere und untere Messrohr wurden die gemit-
telten Messwerte (MW) unter Einbeziehung der gemessenen Temperatur (AT) auf
die Bezugstemperatur von 12°C korrigiert. AnschlieRend wurde die Differenz der
korrigierten Messwerte (MWyor) zu der Nullmessung (NM), deren Werte nach der

gleichen Prozedur jedoch aus mehreren Messungen bestimmt wurden, gebildet.

Die Differenz der Messwerte (eo) zur Nullmessung in Digits wurde mit den Kalib-
rierwerten in Millimeter umgerechnet. Mit diesen getrennt ermittelten Dehnungen
konnten sowohl die Normalkrafte als auch die Krummung aus spannungsabhangi-

gen Einwirkungen bestimmt werden:
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MW = (MW1 + MW2 + MW3)/ 3 [Digit] (5.8)
MW orr =MW + AT12°C [Digit] (5.9)
€olu = (NM — MW,qr) — Z-Zero) - Z-Faktor [mm] (5.10).
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bezogen auf MR 10.05.00
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Bild 5.26 Gemessener und geglatteter Kurvenverlauf der Normalkrafte

Nach der Korrektur und Angleichung der Messwerte bzw. Dehnungen pro Messabschnitt
wurden die einzelnen Dehnungen der oberen und unteren Messstrecken addiert und die
Summe halbiert, um den Anteil der Biegemomente aus dem Schragpfahl herauszurechnen

und die Normalkraft pro Messabschnitt zu erhalten.

Wegen der hohen Genauigkeit des Messgerates resultierte aus der verhaltnismalig gro-
Ren Querschnittsflache eine inhomogene Normalkraftverteilung entlang des Schragpfahles
(Bild 5.26). Um den Kurvenverlauf zu glatten, wurden die benachbarten Messabschnitte

mit & = (o, + €4,)/2 anteilig zu dem betrachteten Messabschnitt eingerechnet:
gi=(e1+2-g+ew)l4d (5.11).

Dieses ,Glatten® der Dehnungen erlaubte ein besseres Auswerten zur Ermittlung der
Schragpfahlkrafte. Es wurden somit einzeln auftretende Messungenauigkeiten gedampft,

aber auch die Streuungen der Stahlparameter vergleichmafigt.
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Der E-Modul von Stahl ging mit E =210.000 N/mm? in die Umrechnung ein, die Quer-
schnittsflache des Schragpfahles einschliel3lich der Hullrohre wurde mit A = 21.640 mm?

bestimmt, ¢ ist die berechnete Dehnung der jeweiligen Messstrecke von einem M ter.
Uber den linear elastischen Bereich des Stahles wurde (iber den Zusammenhang
c=E-¢ [N/mm?] mit € nach Gleichung 5.11 (5.12)
und
=c-A [N/mm?] (5.13)

aus den ermittelten Dehnungen (goy) die entsprechende Normalkraft, die auf dem jeweils
betrachteten Abschnitt wirkt, rickgerechnet. Fir den eingebauten Stahlquerschnitt des
Schragpfahles ergab sich fir einen Digit, das entspricht der Auflosung des eingesetzten

Datenerfassungsgerates, eine Kraft von:
1 Digit = 4,54 kN. (5.14).

Aus den sich Uber die Pfahllange abbauenden bzw. aufbauenden Zugkraften (geringere
bzw. gréRere Dehnungen) wurde der Kraftanteil bestimmt, der Gber die Mantelreibung auf
den Boden Ubertragen wurde. Die Differenz der i-ten Messstrecke zur i+1-ten Messstrecke
geteilt durch den Umfang U des Schragpfahles (U = 2,609 m) ergab den Mantelreibungs-

anteil fur die i-te Messstrecke.

Die berechneten Normalkrafte wurden zur besseren Bestimmung der Mantelreibungskrafte
linear angepasst. Die Kraftverlaufe sind bereits auf den Bildern 4.29 und 4.30 dargestellt.
Die Ergebnisse, die in Block 10 und ca. ein Jahr spater in Block 20 gewonnen wurden,
zeigten eine gleichartige Verformung und Kraftentwicklung an den untersuchten Tragglie-

dern der Kaikonstruktion in beiden Blocken.

5.3.10 Schlussfolgerungen aus den Untersuchungen zu Gleitmikrome-

termessungen

Wird eine physikalische GroRe gemessen, muss geklart werden, welches Vertrauen dem
Ergebnis entgegengebracht werden kann. Denn keine physikalische Messung kann den
gesuchten Zahlenwert einer physikalischen GrofRe absolut exakt wiedergeben. Von dem

wahren Wert einer Messgrélie kann man daher nur im Sinne einer Abstraktion sprechen.
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Anzugeben ist neben dem Messergebnis der Messfehler, ohne dessen Angabe das Mess-

ergebnis nicht vollstandig ist.

Im Allgemeinen konnen Fehlerabschatzungen Uber statistische Verfahren erfolgen wie
z.B. die Methode der kleinsten Quadrate, die von Carl Friedrich Gaul? entwickelt wurde.

Als beste Schatzung von x fir den wahren Wert x verwendet man den Wert, der im Mittel
die kleinste quadratische Abweichung von den Einzelwerten besitzt, also die Bedingung

N N _
zgiz :Z(xA —x)* = Minimum (5.15)

i
i=1 i=1

erflllt. Hier stellt ¢, den Fehler der einzelnen Messungen dar. Diese Bedingung liefert als

Ergebnis den arithmetischen Mittelwert x als Schatzung des wahren Wertes x. Fur eine

Messreihe ist dazu stets anzugeben:
x=xtAx (5.16)

Die Bestimmung des arithmetischen Mittelwertes x und der Standardabweichung Ax
nach Gleichung (5.16) zur Ermittlung jedes einzelnen absoluten Messfehlers erfolgte direkt
aus den Messungen, die einer Normalverteilungsannahme unterlagen. Die ermittelten ab-
soluten Fehler lagen geringfligig Uber der Messgenauigkeit der Gleitmikrometersonde, so
dass auf eine genauere Fehlerbestimmung nach der Fehlerquadratmethode verzichtet
wurde, weil sie keinen héheren Erkenntnisgewinn in Bezug auf die Auswertung der Mess-

werte gebracht hatte, wie im Folgenden noch dargestellt wird.

Zur Erfassung des Gesamtfehlers der Gleitmikrometermessungen ist auf Grund der ver-
schiedenen untersuchten Randbedingungen bei der Messdurchfuhrung die Fehlerfort-

pflanzung zu betrachten.

Gehen bei der Bestimmung fur die hier untersuchte Messgrof3e y mehrere mit Fehlern be-
haftete Grolden x4, X2, ...., Xn €in, so pflanzt sich deren Fehler fort. Das Fehlerfortpflan-

zungsgesetz (FFG) gibt an, wie der Fehler Ay der indirekt ermittelten Grél3e y aus denen

der direkt bestimmten x4, Xo, ...., Xn und deren Fehlern Ax4, Axo, ...., AXy, zu ermitteln ist:

Ay\/i((%yJ (Ax, )’ (5.17)
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Die hier auftretenden partiellen Ableitungen nach den verschiedenen MessgrofRen xi be-

wirken, dass das Ergebnis y unterschiedlich empfindlich auf die Messgenauigkeit Axy rea-

giert.

Die einzelnen Messfehler wurden hinsichtlich ihrer Art und absoluten Gro3e in den voran-

gegangenen Abschnitten diskutiert und werden hier zusammenfassend nochmals darge-
stellt (siehe auch Tabelle 5.7):

Toleranzen aus der Stahlherstellung bei den eingesetzten Profilen konnten nicht
berucksichtigt werden, da sie nicht bestimmbar sind. Es ist auf Grund der allgemei-
nen Abweichungen vom Sollwert des Stahlprofils eine Abweichung der Normalkraf-

te vom errechneten Wert von +/- 7% maoglich.
Ein Wechsel der Messmannschaft fuhrt zu keinen zu berucksichtigen Messfehlern.

Die Temperaturen entlang des Schragpfahles wurden erfasst, um die spannungs-
abhangigen Verformungen zu ermitteln. Der auftretende Fehler in der Dehnungs-

messung wurde mit 2 Digits quantifiziert.

Der systematische Fehler bei der Kalibrierung des Messgerates war von unterge-

ordneter Natur und lag bei + 0,5 Digits.

Die groten theoretischen Messabweichungen traten bei der Untersuchung zur La-
ge der Messrohre auf. Da die Position der Rohre in den Hullrohren nach dem Ein-
bau nicht zu bestimmen war, erfolgte eine Maximalabschatzung des Messfehlers.
Die GrolRe des Messfehlers ist abhangig von der nicht bekannten Lage des Mess-
rohres und der sich einstellenden Biegung des Schragpfahles. Die Biegung ist ent-
lang des Schragpfahles nicht konstant. Aus diesen Randbedingungen wurde die
maximale Messabweichung bestimmt und an der Stelle der starksten Krimmung im
Pfahl mit 3 - 4 Digits abgeschatzt.

Die systematischen Messfehler konnen durch die Wahl des Zeitpunktes der durch-
zufuhrenden Messungen auf + 2,6 Digits minimiert werden. Der optimale Zeitpunkt

ist ein Tidehochwasserereignis.

Der Einsatz einer lagestabilisierenden Messkette unterhalb der Sonde minimiert die
Messabweichungen ebenfalls auf + 2,5 Digits. Hierbei ist eine gegenseitige Beein-

flussung der ermittelten Messfehler in Bezug auf die Wahl des Messzeitpunktes
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nicht auszuschliel3en, weil bei den Messungen zu Tidehoch- oder Tideniedrigwas-

ser die Messkette eingesetzt wurde.

Tabelle 5.7: Zusammenstellung der Messfehler bei konstanten Stahlparametern

Fehlerquelle Abweichung

[Digit] [kN]

Temperatur 2 9
Kalibrierung 0,5 2,5
Lage Messrohr 3-4 18,5
e 7
Sumr?aebin;ﬁ;‘ehler 8-95 44
Summ?Fl\Illgs)sfehler 5.41 25

Unter Berlcksichtigung des o.g. Fehlerfortpflanzungsgesetzes ergibt sich folgender abso-

luter Fehler aus den Gleitmikrometermessungen:

Ay =27 +0,5> +4> +3> =541 Digit (5.18)

Der absolute Gesamtfehler nach der Fortpflanzungsmethode errechnet sich aus der addi-
tiven Erfassung der einzelnen absoluten Messfehler, da diese sich nicht gegenseitig direkt

und unmittelbar beeinflusst haben.

Als Ergebnis der durchgeflihrten Untersuchungen zur Genauigkeit der Gleitmikrometer-
messungen ist eine Schwankungsbreite nach dem Fehlerfortpflanzungsgesetz in Bezug
auf die gemessenen Dehnungen von maximal ca. 5 — 6 Digits zu nennen (s. Tabelle 5.7).
Diese Toleranzbreite bei den berechneten Normalkraften entlang des Schragpfahles be-
tragt somit ca. + 25 kN. In den Bereichen, wo die starksten Krimmungen im Pfahl auftre-

ten, kdnnten die Abweichungen geringfligig groRer sein.

In Bild 5.27 sind die Abweichungen als ,Abweichung Messfehler” konstant vom berechne-
ten Normalkraftverlauf aufgetragen. Die Abweichungen, die aus den Toleranzen der

Stahlparameter wie Gewicht bzw. Querschnittsflache und E-Modul hervorgehen, sind pro-
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zentual mit 7% auf den berechneten Normalkraftverlauf bezogen und werden mit ,Abwei-

chung Stahlparameter gekennzeichnet.

Normalkraft Block20
bezogen auf MR 10.05.00
2500 -
2000 + .
— 1500 N A e N AN
=z L_... 7~
A i
w . 7"
E <
¥ 4000 L o---moo ] = Normalkraft [kN] 13.03.02 | \\\_____
= = = Abweichung Messfehler [kN]
50O 4 - - - e — Abweichung Stahlparameter [kN] | ____ _____ N\\__________
lidealisierter Schragpfahl
0 ‘ ‘
0 5 10 15 20 25 30 35 40 45
Pfahllange [m]

50

Bild 5.27 Bandbreite des Normalkraftverlaufs



149

6 Tragwerksmodell der Kaikonstruktion

6.1 Allgemeines

In Kapitel 4 wurden die messtechnischen Verfahren erlautert und dargestellt, mit denen
das Verformungsverhalten der Kaikonstruktion erfasst wurde. Mit Hilfe der numerischen
Berechnung nach der Finiten-Element-Methode wird ein von den Messungen unabhangi-
ges Verfahren angewendet, um das Lastabtragungs- und Verformungsverhalten der Kai-

konstruktion aufzuzeigen und die Messergebnisse nachzuvollziehen.

In der Praxis sind dreidimensionale Berechnungen an Kaikonstruktionen zum Zeitpunkt
der Erstellung dieser Arbeit selten durchgefuhrt worden. Mit dem nachfolgend erlauterten
Tragwerksmodell werden erste Modellberechnungen mit einigen Vereinfachungen durch-
gefuhrt. Diese Berechnungen sind somit als erster Schritt zu verstehen, um das Verfor-

mungsverhalten der Konstruktion und deren Lastabtragungsverhalten aufzuzeigen.

6.2 Modell und Berechnungsablauf

Ein fir die Finiten-Element-Methode (FEM) bendétigtes Strukturmodell gliedert sich in die
nachfolgend beschriebenen Teilbereiche [MAYBAUM, 1996]:

e geometrische Modellierung des Kontinuums,
e Modellierung der Bauphasen,
o stoffliche oder physikalische Modellierung.

Fir die Konstruktion der Kaianlage mit den sich im Querschnitt kreuzenden Systemlinien
der Schragpfahle und der Ortbetonrammpfahle wurde ein dreidimensionales Modell (3-D-
Modell) entwickelt. Bei Pfahlen handelt es sich um singular angeordnete und daher raum-
lich tragende Elemente. In Bild 6.1 ist ein Ausschnitt der dreidimensionalen Kaikonstrukti-

on dargestellt, in dem der anstehende Boden ausgeblendet ist.
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Bild 6.1 3-D-Darstellung der Kaikonstruktion ohne anstehenden Boden

Die Berechnungen wurden mit dem Programmsystem ANSYS durchgefuhrt. Die geometri-
sche Modellierung erfolgte durch 8-Knoten Blockelemente mit linearen Verschiebungsan-

satzen.

Das 3-D-Modell wurde aus einem zweidimensionalen FE-Netz, welches den Ausfihrungs-
querschnitt der Kaikonstruktion (s.a. Bild 4.1) nachbildet, entwickelt. Bild 6.2 zeigt zur
deutlicheren Darstellung einen Berechnungsausschnitt als 2-dimensionales Netz. In die-
sem Elementnetz sind die verschiedenen Materialgruppen eingefligt, die zur Modellierung

des Systems und zur Simulation der Herstellung erforderlich waren.

Bei der Modellierung wurden weitere Vereinfachungen vorgenommen:
e Entwasserungseinrichtungen (Kanale, Schachte) wurden vernachlassigt,
e Vorderkante Reibepfahl und Kaimauerkopf wurden auf eine Systemlinie gesetzt,
e AnschlUsse der einzelnen Bauteile untereinander wurden als starr angenommen,
e Verzicht auf Kontaktelemente,

e Tidewechsel wurden nicht simuliert.
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2-dimensionale Darstellung des FE-Netzes der Kaikonstruktion

Bild 6.2

Die Bauphasen lassen sich in einer Step-by-Step-Analysis simulieren, die die Herstellung
der Kaikonstruktion als Landbaustelle und die Abbaggerungsvorgange beinhaltet. Durch
die Abbaggerung entsteht auf der Wasserseite eine Entlastung. Verkehrslasten werden
nicht bertcksichtigt, weil sie bisher nicht auftraten oder messtechnisch noch nicht erfasst

wurden.
In dem ersten Berechnungsschritt wurde der Initialspannungszustand bestimmt, welcher
bei der Berechnung der Trag- und Verformungsfahigkeit geotechnischer Konstruktionen

zwingend zu berucksichtigen ist. Tabelle 6.1 zeigt die einzelnen Steps.



152

Tabelle 6.1 Abfolge der einzelnen Lastfalle mit ihren jeweiligen Lastschritten

Step Anzahl der Bauphasen / Herstellung von
Lastschritte
1 1 Primarspannungszustand
2 1 Reibepfahle
3 1 Spundwand
4 1 Schragpfahl
5 1 3 Pfahlreihen, Spundwandschirze, Pfahlbock
6 1 Platte
7 1 Kaikopf
8 6 Auffillung bis 7,50m durch Vorgabe von Flachenlasten
9 13 Ausbaggerung bis -0,37m
10 30 Ausbaggerung bis -7,00m
11 76 Ausbaggerung bis Hafensohle (-16,70)

Bei der physikalischen Modellierung wurde der Boden durch das linear-elastisch ideal-
plastische Stoffgesetz nach Drucker-Prager beschrieben (s.a. Abschnitt 3.4) und das Ma-
terialverhalten der Konstruktionselemente linear elastisch abgebildet. Die fur die Berech-
nung erforderlichen Eingangsparameter wurden fur die Baustoffe aus der Statik entnom-
men und fur die anstehenden Béden aus den Ublicherweise durchgefihrten bodenmecha-
nischen Standardversuchen gewonnen. Die in der Bodenmechanik verwendete Steifigkeit
des Bodens Eg muss fur die numerische Berechnung in einen Elastizitatsmodul E unter

Berucksichtigung der Querdehnzahl y umgerechnet werden:

Fot (6.1)

1—u
1=y =y

In der Tabelle 6.2 sind die Eingangsdaten der anstehenden Bodenarten aufgefuhrt. Die in
der statischen Berechnung angesetzten Parameter sind den EingangskenngrofRen der

FEM-Berechnung gegenubergestellt.

Soweit nicht anders angegeben, erfolgt die Angabe von Langen in [m], Kraften in [kN],

Spannungen in [KN/m?] und Volumenkraften in [KN/m?].
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Tabelle 6.2: Materialkennwerte des Bodens aus der Statik und Eingangsparameter fir

das FE-Modell
= 3 _ D _
5 | 2 z £ 3
c =) 7 N = £
2 8 m© _E (2] c =
cC -— (@)} @] N
5 5 5 Y 5 o S @ =
@ g 2 ® o) < 2 ‘@ 3
3 o Jo) © S g o 5 ©
s s} %) w €] < 14 % &)
Es E \Y vly’ (o} c’ v
kN/m?2 kN/m?2 - kN/m?3 ° kN/m?2 °
Statik 15.000 - - 18/10 35 0 -
Auf-
fullung
FEM - 11.143 0,3 18 /10 30 5 8
Statik 1.000 - - 12/2 22 13 -
Klei
FEM - 743 0,3 12/2 20 13 0,001
Statik 5.000 - - 18 /10 30 0 -
Sand
mit Klei
FEM - 3.714 0,3 18 /10 20 0,001 5
Statik | 100.000 - - 19/ 11 35 0 -
Sande/
Kiese
FEM - 66.857 0,3 19/ 11 25 0,001 8
Statik | 50.000 - - 22 /12 32,5 15 -
Geschiebe-
mergel
FEM - 74.286 0,3 22 /12 32,5 15 0,001
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Der E-Modul des Geschiebemergels wurde fur die FEM-Berechnung vorab bereits aus
dem zweifachen Steifemodul angesetzt. Der Wasserstand im Modell wurde in die Schicht-
grenze zwischen der Auffullung und den organischen Weichschichten gelegt. Wechselnde

Wasserstande waren im Modell noch nicht vorgesehen.

Neben der Dicke der Elementscheiben (d = 0,235 m) musste auch die Ersatzelementhdhe
bzw. —dicke bei der Bestimmung einzelner Materialkennwerte ermittelt werden. Die Bautei-
le Kaiplatte, Kaikopf und Kranbahnbalken wurden im Modell maf3stabsgetreu abgebildet,
daher konnten sie mit den realen Materialparametern fir einen Beton B35
(E = 34.000 MN/m?) modelliert werden. Fur alle anderen Bauteile wurden Ersatzmaterial-
parameter berechnet, da die Abmessungen nicht direkt auf die Elementstruktur Gbernom-

men werden konnten (Tabelle 6.3).

Um tatsachliche Bauteilgeometrien an die Elementgeometrien anzupassen, wurde eine
Umrechnung der Biegesteifigkeit flr die Tragbohle auf Rechteckelemente vorgenommen
[nach MEISSNER, 2002]. Diese Art der Umrechnung wurde im Folgenden auf die weiteren
Bauteile der Kaikonstruktion angewendet, deren Abbildungen nicht malRstabsgetreu erfol-
gen konnten. Die Berechnung erfolgte aus der Biegesteifigkeit (El) und der Dehn- oder
Normalsteifigkeit (EA) eines Ersatzbalkens, der den vorhandenen Steifigkeiten des Bau-
teils entsprechen sollte. Dabei wurde zusatzlich eine Erweiterung auf zwei Materialien

Stahl (St) und Zement-Bentonit-Suspension (Be), deren Steifigkeiten sich addieren, vor-

genommen:
b-h’
Eg -Ig+Eg 1y =Ep,. - 12 (6.2)
Eg -Ag+Eg -Apg, =Ep.. b-h (6.3)
E,-A E, -A
aus (6.3): p=s Lo TP fpe (6.4)
b ’ E Ersatz
3
6.4)in 6.2): £, = | Lo Ant Eu ) (6.5)
) 12-b-(Eg, - I, +Ep, - 1p,)

Der Elastizitatsmodul fir Stahl wurde mit E =210.000 MN/m? und der fir die Zement-

Bentonit-Suspension mit E = 1.000 MN/m? angesetzt.
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Im Modell wurde Uber die Tiefe und Breite im Bereich der Kaimauerwand nur eine Ele-
menthohe vorgesehen. Da die Tragbohlen die Haupttragglieder der Wand darstellen, ori-
entieren sich die geometrischen Hohen der anderen Bauteile (Fullbohle, Tragbohlenful3)

an dieser Hohe.

Die Bauteilabmessungen im Modell und die Ersatzparameter sind in Tabelle 6.3 darge-

stellt.

Tabelle 6.3: Materialparameter der Bauteile fur das FE-Modell nach der Umrechnung

=

E - 2 =

3 £ 2 5

g 5 3 = 5 5

Ekrsatz \Y% vy h b

MN/m? - KN/m? m m

Beton B 35 34.000 0,2 25/15 - -
Tragbohle 11.136 0,2 23,1/131 1,43 0,94
Tragbohlenfufld oben 15.137 0,2 26,1/16,1 1,43 0,94
Tragbohlenful® unten 17.677 0,2 26,8/16,8 1,43 0,94
Fillbohle 161 0,2 12,7/6,6 1,43 1,41
Sickerwasserschurze 11.670 0,2 20,4/10,4 0,36 1,00
Schragpfahl 9.390 0,2 20,9/10,9 0,83 0,47
Ortbetonrammpfahl 34.000 0,2 25/15 0,44 0,47
Reibepfahl 5.800 0,2 28,5/18,5 1,18 1,18

Die seitlichen Modellgrenzen wurden je in Normalenrichtung als unverschieblich ange-
setzt, am unteren Modellrand waren alle drei Bewegungsrichtungen unverschieblich. Der
Berechnungsausschnitt betrug im Querschnitt von der Kaimauerwand elbseitig 60 m und
landseitig 101,19 m. Die Ausschnittstiefe lag bei NN- 61,50 m. Die Abmessungen wurden

durch Parametervariationen bestatigt.

Das Ziel der durchgefuhrten numerischen Berechnungen lag in der Erfassung des

Lastabtragungs- und Verformungsverhaltens der gesamten Kaikonstruktion. Um den reali-
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tatsnahen Bezug des Modells zur Kaikonstruktion herstellen zu kénnen, wurden die Ver-
formungsmessungen an der Kaimauerwand (Inklinometermessungen; s.a. Abschnitt

4.4.2.1) zur Kalibrierung des FE-Netzes herangezogen.

Nach den Berechnungen der vorgegebenen Lastschritte wurden jeweils die Biegelinien
der Kaimauerwand bestimmt und mit der gemessenen Verformungskurve verglichen. Fur
die Adaptierung an die Verformungskurve aus den Inklinometermessungen an der Kai-

mauerwand wurden schrittweise die Parameter variiert.

Hier sind als wesentliche Veranderungen die Materialsteifigkeitsreduzierungen der Kai-
mauerwand und des Schragpfahles sowie die Erh6hung des Steifemoduls des Bodens auf
der Widerstandsseite der Kaimauerwand zu nennen. Des Weiteren wurden die Scherfes-
tigkeiten der Bodenschichten hinter der Kaimauerwand (Erddruckseite) sowie entlang des
Schragpfahles verringert.

Die fur die FEM berechneten Steifemodule, die aus den Kennwerten der Statik von Trag-
und Fullbohle, Schléssern und erharteter Suspension bestimmt wurden, waren zu grof}
und mussten auf 2/3 der vorab bestimmten Steifigkeit reduziert werden, um die Biegelinie
der gemessenen Verformungskurve anzupassen. Zusatzlich wurden die Scherparameter
der Weichschichten und der aufgefilliten Sande verringert, um den Erddruck auf die Wand
zu erhdhen. Hierdurch wurden die wasserseitigen Verformungen in Feldmitte der freige-

legten Kaimauerwand grof3er.

Mit der Steifemodulerhdhung des Bodens auf der Erdwiderstandsseite auf das Vierfache
des vorab angesetzten Wertes am Wandfu® wurde die FulRpunktverschiebung aus der
numerischen Berechnung der aus der Inklinometermessung sich ergebenden Verschie-
bung angenahert. Die Annaherung der FuBpunktverschiebung und ebenfalls die Einspan-
nung des WandfulRes ergaben sich auch aus dem tiefenabhangigen Ansatz des Steifemo-

duls.

Auf den Einsatz von Kontaktelementen im FE-Netz wurde hier verzichtet weil aufgrund
der Komplexitat des dreidimensionalen Modells die technischen Randbedingungen des
aufgebauten Netzes sekundar waren. Fur den nachtraglichen Einbau der Kontaktelemente

im FE-Netz erschien der Aufwand zu grof}.

Bei neu aufzubauenden Modellen fur ahnlich komplexe Geometrien oder vergleichbare
Konstruktionen mit Pfahlen sind Kontaktelemente unabdingbar. Sie erst stellen den reali-

tatsnahen Bezug zur Interaktion Pfahl-Boden her. Diese Elemente erlauben eine Ver-
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schiebung benachbarter Knoten zueinander unter vorgegebenen Bedingungen. Im vorlie-
genden Netz wurde nur ein Elementtyp benutzt, der die Knotenverbindungen von benach-
barten Pfahl- und Bodenelementen als starr angenommen hat. Dieser Elementtyp gibt das
Verformungsverhalten des Pfahles im Boden nicht korrekt wieder. Gerade bei Pfahlen sind
entsprechende Bewegungen zur Weckung der Mantelreibung erforderlich, um das Trag-

verhalten zwischen Pfahl und Boden realistischer abbilden zu konnen.

Um die entsprechende Bewegungsfreiheit des Schragpfahles dennoch zu ermdglichen,
wurden die Scherparameter der Bodenelemente entlang des Pfahles reduziert. Der Rei-
bungswinkel ¢ wurde um ¢ =2,5° bis ¢ =5° verkleinert und die Kohasion ¢’ um
¢’ =5 kN/m2. Mit diesen Parametervariationen wurden die Kopfpunktverschiebung sowie

die Langung des Schragpfahles erreicht.

6.3 Ergebnisse der numerischen Berechnung

Die berechneten Verformungen und Spannungen am Schragpfahl, den Ortbetonramm-
pfahlen, der Kaiplatte und des Erddruckes an der Kaimauerwand wurden den gemesse-
nen Verformungen und Spannungen gegenubergestellt, bewertet und adaptiv in den Be-

rechnungen bericksichtigt.

Als Ergebnis der Parametervariation wurde eine qualitativ gute Ubereinstimmung mit der
gemessenen Biegelinie erreicht (Bild 6.3). Die resultierende FuBpunktverschiebung der
Kaimauerwand war mit der aus der geodatischen Vermessung abgeleiteten Fu3punktver-

schiebung ebenfalls gut vergleichbar.

Mit Hilfe der an der Biegelinie der Kaimauerwand kalibrierten Modellparameter ergaben

die Berechnungen folgende Ergebnisse beziglich der Erddruckverteilung (Bild 6.4).

Auf der Landseite der Kaimauerwand zeigen die berechneten effektiven Horizontalspan-
nungen Uber die Tiefe einen Verlauf, der gut mit den gemessenen Werten korreliert. Die
Ubereinstimmung ist auf der aktiven Erddruckseite auch im Vergleich zur analytischen Be-

rechnung gegeben (s. a. Bild 4.34).

Auf der Erdwiderstandseite treten deutliche Differenzen von der FEM-Berechnung zu den
Messwerten auf, die Abweichungen betragen ca. 50% bis 100%. Diese Differenz Iasst sich

nur aus einer fehlerhaften Messwertaufnahme ableiten (s.a. Abschnitt 4.4.2.3).
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Bild 6.3 Vergleich der Biegeverformungen der Kaimauerwand: Messung — FEM
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Vergleich der gemessenen Erddriicke an der Kaimauerwand
mit der FEM-Berechnung
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Vergleich der Normalkréafte im Ortbetonrammpfahl
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Bild 6.5 Vergleich der Normalkrafte im Ortbetonrammpfahl zwischen FEM und
Messung
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Die analytisch berechneten Horizontalspannungen auf der Erdwiderstandsseite betragen
das 1,25- bis 4-fache der numerisch berechneten Spannungen. Die Bewegungen des
Wandfulles als Ergebnis der FEM-Berechnung oder der Inklinometermessungen reichen
bei Weitem nicht aus, den entsprechenden vollen Erdwiderstand gemal’ der Erddruckthe-
orie zu wecken. Die dazu erforderlichen FuRbewegungen der Wand mussten sich im dm-

Bereich einstellen.

Die berechneten Normalkrafte im Ortbetonrammpfahl korrelieren sehr gut mit den Messer-
gebnissen in den unteren zwei Dritteln der Pfahllange (Bild 6.5). Im oberen Drittel dagegen
sind die Kurvenverlaufe different. Die maximalen Druckkrafte im Pfahl sind im Vergleich
Messung zur Berechnung annahernd gleich grol, treten aber in verschieden Bereichen
auf. Wahrend die Messungen die negative Mantelreibung infolge der Konsolidation der
Weichschichten gut erfassen, scheint dieser Vorgang in der numerischen Berechnung

nicht ausreichend berucksichtigt zu werden.

Der Verlauf der berechneten Normalkrafte im Schragpfahl (Bild 6.6) ist qualitativ ver-
gleichbar mit den aus gemessenen Verformungen rickgerechneten Normalkraften. Die
Normalkrafte sind in der GroRenordnung jedoch different. An der Anbindestelle ist die
Normalkraft aus der FEM-Berechnung nur halb so grof3 wie sie sich aus der Messung er-
gibt. Die Maximalkrafte im Pfahl auf Hohe der Sickerwasserschuirze differieren um ca.
20%, wobei auch hier die Messergebnisse grofRer als die berechneten Krafte sind. Die

Maxima der Normalkraftverteilungen treten an der gleichen Stelle auf.

Signifikant ist die Normalkraftzunahme unterhalb der Kaiplatte in Folge negativer Mantel-
reibung. Die negative Mantelreibung wird durch die Bewegungen der Bodenpartikel ent-
lang des Schragpfahles hervorgerufen. In Bild 6.7 sind die Dehnungen des Pfahles infolge
der Belastung im Zusammenhang mit den Verformungen des Gesamtsystems aus der
numerischen Berechnung sowie die Dehnungen aus der Messung dargestellt. Wahrend
die Dehnungskurve der Messung eine Fulpunktverschiebung nicht mit abbildet, werden
als Ergebnis der FEM-Berechnung die Verschiebungskoordinaten der Knoten ausgewie-
sen und gezeigt. Die berechneten Pfahldehnungen durch die eingetragenen Belastungen
sind vergleichbar mit den gemessenen Dehnungen (s.a. Bild 4.29). Die dritte Verschie-
bungslinie kennzeichnet die Bewegungen der Bodenelemente entlang des Pfahles in

Pfahlachse. An dem Schnittpunkt der beiden Kurven aus der FEM-Berechnung kehrt sich
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das Vorzeichen der Mantelreibung um. An dieser Stelle befindet sich das Maximum der

Zugkraft im Schragpfahl.

Insgesamt werden die Messergebnisse durch die numerischen Berechnungen bestatigt.

Bild 6.6 Vergleich der Normalkrafte im Schragpfahl zwischen FEM und Messung
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Boden- und Pfahlbewegungen aus der FEM-Berechnung
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6.4 Schlussfolgerungen aus der numerischen Berechnung

Die hier mit dem Programmsystem ANSYS modellierte Konstruktion wurde als dreidimen-

sionales FE-Netz im Bereich der Kaimauersysteme dargestellt und berechnet. Unter Be-

ricksichtigung der gewahlten Ansatzparameter und geometrischen Vereinfachungen so-

wie den Belastungsannahmen wurde qualitativ eine gute Ubereinstimmung von den nume-

rischen Berechnungsergebnissen mit den Messergebnissen erzielt.

Es wurden Veranderungen an den Modellparametern vorgenommen, um die Biegelinie der

Kaimauerspundwand an die Verformungslinie aus der Inklinometermessung anzupassen.

Dieser Parameteranderungen stehen teilweise im Widerspruch zu den statischen Ansat-

zen, sind aber mit den gewahlten Modellierungen erklarbar:

Die Spundwandsteifigkeit aus der Statik wurde unter Bericksichtigung der Fllboh-
len und der erharteten Suspension heraufgesetzt, um die Durchbiegung der Wand
der gemessenen Wanddurchbiegung anzunahern. In der FEM-Berechnung wurde

dagegen die Steifigkeit herabgesetzt, um das gleiche Ziel zu erreichen.

Als Ursache war die Verschmelzung von Tragbohlen, Fullbohlen und Suspension
zu einem Element mit einer gemeinsamen Steifigkeit zu sehen. Im statischen Be-
rechnungssystem und in den Messungen wurden die Verformungen der Tragbohle
ermittelt, die auf Grund ihrer hohen Steifigkeit im Verhaltnis zu den Fullbohlen die
Belastung auf sich konzentriert. In der FEM-Berechnung wurden die Lasten dage-
gen uber die Breite der Wand gleichmafRig verteilt. Dadurch musste die Durchbie-
gung, die an der Tragbohle auf Grund der kleineren Belastung geringer war, durch
die Verringerung der Steifigkeit im Modell angenahert werden. Fur weiterfUhrende
Berechnungen sollten die Trag- und Fullbohlen als eigenstandige Elemente imple-
mentiert werden, um auch die Lastkonzentrationen im Bereich der Tragbohle zu

verdeutlichen.

In der numerischen Berechnung wurden die Steifigkeit des Schragpfahles sowie die
Scherparameter der am Pfahl anliegenden Bodenelemente herabgesetzt, um die
erforderliche Bewegung am Kaimauerkopf zu erreichen. Durch den Verzicht auf die
Kontaktelemente bei der Modellierung war die Bewegungsfreiheit des Schragpfah-

les im Boden zu eingeschrankt.
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Die Steifigkeitserhohung der Bodenelemente auf der Erdwiderstandsseite um das
Vierfache des angesetzten Wertes aus der Statik reduzierte die Ful3punktverschie-
bung im Modell ungefahr auf das gemessene Mal3. Die Bodensteifigkeit des Ge-
schiebemergels, die fur die FEM-Berechnung angesetzt wurde, lag in der Statik
deutlich auf der sicheren Seite. Aus den Kompressionsversuchen am Geschiebe-
mergel, die der Statik aus vorab durchgeflihrten Baugrunduntersuchungen zur Ver-
fugung standen, waren Steifemodule in der GrélRenordnung abzulesen, wie sie in

der FEM-Berechnung nach der Erh6hung angesetzt wurden.

Far weiterfGhrende numerische Berechnungen sind als Fazit aus den durchgefuhrten Un-

tersuchungen folgende Empfehlungen zu geben:

Die Wahl des Stoffgesetzes nach Drucker-Prager ist bei annehmbaren Ungenauig-
keiten ausreichend. Es kdnnen damit gleichfalls Variationen hinsichtlich Konstrukti-
onsdetails und die Richtigkeit statischer Ansatze Uberprift werden. Komplexe Stoff-
gesetze mit isotropen, kinematischen oder kombinierten Verfestigungsansatzen mit
zusatzlichen Parametern scheinen bei den schwierigen heterogenen Baugrundver-
haltnissen wie z.B. im Hamburger Hafen eher nicht sinnvoll. Die Bestimmung der
zusatzlich erforderlichen Parameter bereitet oft Schwierigkeiten und ergeben in
Summe ggfs. vergleichbare Ungenauigkeiten im Vergleich zu einfacheren Stoffge-

setzen.

Die Modellierung der Kaimauerspundwand ist entsprechend der stark variierenden

Steifigkeiten von Full- und Tragbohlen zu verfeinern.

Der Einsatz von Kontaktelementen an den Pfahlen, insbesondere an den Zugpfah-
len, ist unbedingt erforderlich, um das Verformungsverhalten der Pfahle realisti-

scher abzubilden.

Die Tideverlaufe bzw. Wasserdruckansatze sind bei der numerischen Berechnung

hinsichtlich Stromungsrichtung und —druck hinzuzufigen.
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7 Schlussfolgerungen

7.1 Messtechnische Erkenntnisse

Die Messungen der Belastungen auf die Kaimauerwand sind tber Erddruck- und Poren-
wasserdruckgeber in verschiedenen Einbautiefen erfolgt. Die Spannungsanderungen im
Boden infolge der unterschiedlichen Bauzustéande kénnen damit gut erfasst werden. Die
Primarspannungen im Boden sind dagegen noch immer vergleichsweise unprazise zu
bestimmen. Die durch den vorzeitigen Einbau der Spannungsgeber eingetragenen Sto-

rungen der Bodenmatrix sind nicht reversibel (s.a. Abschnitt 4.4.2.3).

Die Porenwasserdriicke sind im Vergleich zu den Totalspannungsmessungen signifikant

aussagekraftiger.

Mit dem Inklinometer zur Bestimmung des Verformungsverhaltens der Kaimauerwand und

der Ortbetonrammpfahle werden gute und aussagekraftige Ergebnisse erzielt.

Zur Messung der axialen Verformungen wurde das Gleitmikrometermessverfahren einge-
setzt. Durch die Untersuchungen in situ und im Labor wird die Prazision und Zuverlassig-
keit des Messinstrumentes bestatigt. Angegebene geratebedingte Messabweichungen
werden mindestens erreicht und teilweise unterschritten. Spezifische Randbedingungen

aus dem in-situ-Versuch werden aufgezeigt und deren Fehlergrélien bestimmt.

Die prazise mechanische Ubertragung der Verzerrungen der Schragpfahle tber die Ben-
tonit-Zement-Suspension auf das Messrohr wurde durch weitere Versuche und Untersu-

chungen aufgezeigt.

Trotz des verhaltnismalig grollen Stahlquerschnittes werden die Verformungen am
Schragpfahl fur die Ruckrechnung in Normalkrafte mit hoher Genauigkeit ermittelt. Der
Fehler in der Bestimmung der Normalkraft im Schragpfahl auf Grundlage der Messungen
und des Einbaus der Messeinrichtung liegt bei maximal +/- 25 kN, bezogen auf die Maxi-
malkraft bedeutet das +/- 1,25%. Bedingung flr die geringe GrofRe der Messfehler sind die
Bestimmung und Einhaltung der speziellen Randbedingungen bei der Durchfiihrung der

Messungen.

Die Ergebnisse der Gleitmikrometermessungen sind nach den durchgefuhrten Untersu-

chungen im Rahmen der erreichten Genauigkeit plausibel.
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Weitaus groldere Schwankungen resultieren aus der Herstellung des Stahlprofils. Toleran-
zen in den Querschnittsabmessungen nach DIN und im Elastizitdtsmodul fihren zu Ab-
weichungen, deren Groflen von der eingetretenen Dehnung abhangen. Hier kann der Feh-
ler bei bis zu +/- 7% liegen.

Die eingesetzte Messtechnik hat das Verformungs- und Lastabtragungsverhalten der Kai-
konstruktion hinreichend genau erfasst und neue Erkenntnisse Uber die Statik der Kon-

struktion dargelegt bzw. vorhandene Ergebnisse bestatigt.

7.2 Projektbezogene Erkenntnisse

7.2.1 Verformungs- und Lastabtragungsverhalten der Kaikonstruktion

Die gesamte Kaikonstruktion wird durch vertikale (Eigengewicht, Verkehrslasten etc.) und
horizontale (Erddruck, WasserlUberdruck, StoR3lasten etc.) Lasten beansprucht. Die vertika-
len Lasten werden Uber die Reibepfahle, die Kaimauerwand und die Ortbetonrammpfahle
in den Untergrund eingeleitet. Die Horizontallasten werden im Wesentlichen von der Si-
ckerwasserschirze (SW-Schirze) und die Kaimauerwand aufgenommen und Uber die
Schragpfahle, die leicht geneigten Ortbetonrammpfahle und dem anstehenden Boden auf

der Erdwiderstandseite der Kaimauerwand aufgenommen.

Wahrend die Einleitung der Vertikalkrafte Gber die tragenden Bauteile unkritisch und ent-
sprechend den statischen Ansatzen in den Baugrund stattfindet, werden die Horizontallas-
ten kontrar zu den allgemein Ublichen statischen Berechnungsannahmen aufgenommen

und in den anstehenden Baugrund geleitet.

Der Kraftfluss der Horizontallasten wird mit Unterstitzung der Messtechnik und der nume-

rischen Berechnung bis zur Einleitung in den Baugrund aufgezeigt (Bild 7.1).

Die horizontalen Belastungen auf die Kaimauerspundwand resultieren im Wesentlichen
aus dem Erddruck auf der aktiven Seite (E2, + E2, = E2) und einer Horizontalbelastung, die
sich aus dem Erddruck (E4 = E44 + E4p) auf die Spundwandschiurze (SW-Schurze) ergibt.
Hier stellt sich eine Erddruckkraft zwischen aktivem Erddruck und Erdruhedruck ein. Ein
untergeordneter Teil dieser Belastung auf die SW-Schirze wirkt Gber den zwischen SW-
Schirze und Kaimauerwand anstehenden Boden direkt auf die vordere Spundwand (E1p

red). Dieser Lastanteil wurde mit dem entstehenden aktiven Erddruck auf der antreibenden
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Seite der Kaimauerwand summarisch gemessen bzw. numerisch erfasst (Ezy + E1p red).
Der weit aus groRere Teil der Belastung (E1a) auf der SW-Schurze wird Uber die Kaiplatte
zum Kaikopf und damit zu den Schragpfahlen geleitet. Reduziert werden diese Krafte
durch die geneigten Ortbetonrammpfahle, die auf Grund ihrer Vertikalbelastungen nei-

gungsabhangige Horizontalkrafte (P;) aufnehmen.

|G
*
‘ 1a red + 1 /2 20
] P 7 E
E20
" > <
1/2 E20 i+ Ep E2u[/+ E1b red
Bild 7.1 Schematischer Kraftfluss der Horizontalbelastungen

Im Bereich der Einbindetiefe der Spundwand sind die resultierenden Erddruckkrafte auf
der aktiven (Eay + E1p req) UNd passiven (E, + 72 Eao) Seite geringfugig verschieden. Die
Differenz der resultierenden Krafte ergibt sich aus der Erddruckbelastung auf die freigeleg-
te Kaimauerwand. Die Kaimauer agiert hier wie ein Balken auf zwei Stltzen, wobei ein
Auflager die Anbindung an den Kaimauerkopf mit Anschluss an den Schragpfahl bildet.

Das andere Auflager besteht in der Einspannung des WandfuRes im Erdreich. Die aus
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dem aktiven Erddruck (E2,) hervorgehende Streckenlast erzeugt Reaktionskrafte, die na-

hezu gleich verteilt in den Schragpfahl und in die FuReinspannung geleitet werden.

Daraus resultiert an der Kaimauerwand im Bereich der Einbindung eine unwesentlich gro-
Rere Erdwiderstandskraft wie sie aus der numerischen Berechnung abgeleitet werden
kann. Diese Erdwiderstandskraft wird aus dem bestehenden Erdruhedruck (E;) und aus

der geringen Reaktionskraft (%2 Exo) der aktiven Erddruckbelastung gebildet.

Aus der SW-Schirze, die am landseitigen Kaiplattenende wie ein gebetteter Balken mit
einem festen Auflager (Kaiplatte) funktioniert, ergeben sich Horizontalkrafte, die auf ver-

schiedene Weise in die Konstruktion eingeleitet werden:

e Ein untergeordneter Teil der Belastung (Ep) wird auf die Kaimauerwand Uber das
dazwischen liegende Erdreich weitergeleitet. Die nicht quantifizierbare GréRe an
der Spundwand (E1p req) Wird Uber die Spannungsgeber oder die numerische Be-

rechnung summarisch mit dem aktiven Erddruck erfasst.

e Ein weiterer untergeordneter Anteil der Belastung (E1, — E1p req) Wird durch die Ort-
betonrammpfahle in Form von Biegebeanspruchung und durch die Schragpfahle in

Form von negativer Mantelreibung aufgenommen.

e Der wesentliche Teil der Erddruckkrafte (E1a) auf die SW-Schurze wird Uber die Kai-
platte in die Kaikonstruktion eingetragen. Die als Auflager wirkende Kaiplatte leitet
die Krafte, die durch die entgegengesetzt gerichteten Horizontalkrafte aus den Ort-
betonrammpfahlen reduziert werden, zum Kaikopf weiter. Die entgegengesetzt ge-
richteten H-Krafte resultieren aus den Vertikallasten und den geneigten Pfahlen.
Die verbleibenden Horizontalkrafte am Kaikopf werden durch die starre Verbindung

in den Schragpfahl eingeleitet und als Zugkrafte in den Baugrund eingetragen.

Dieses Verhalten der Lastabtragung der Kaikonstruktion widerspricht den Ublichen stati-

schen Ansatzen.

Bei einer Spundwandberechnung nach Blum wird auf der Widerstandsseite auf Grund ei-
ner angenommenen Wandverschiebung der volle passive Erddruck angesetzt. Die hori-
zontale Erdwiderstandskraft wird dem sich einstellenden aktiven horizontalen Erddruck
und einer Blum’schen Ersatzkraft C gegenubergestellt. Die Differenz der Horizontalkrafte
wird Uber die Ankerkraft A in den rickhaltenden Boden eingeleitet. Die Summe der Hori-

zontalkrafte ist somit gleich Null.
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Sowohl durch die numerische Berechnung als auch aus den Messergebnissen lassen sich
an dieser Kaikonstruktion weder die vollen Erdwiderstandskrafte noch die Blum’sche Er-
satzkraft C nachweisenDie FEM -Berechnung zeigt, dass die Horizontalkraft in der Kai-
platte und nahezu die Halfte des gesamten aktiven horizontalen Erddruckes an der Kai-
mauerwand bis zur Hafensohle in den Schragpfahl als Verankerung eingeleitet wird. Un-
terhalb der Hafensohle sind die horizontalen Erdwiderstandskrafte, wie bereits erwahnt,

geringfligig gréler als auf der Erddruckseite.

Aus den Ergebnissen der Spannungsgeber ist ein ahnliches Tragverhalten der Kaikon-
struktion abzuleien. Unterhalb der Hafensohle sind die gemessenen Erddr Gcke auf der
Widerstandsseite geringflgig kleiner als auf der aktiven Seite, bewegen sich ebenfalls in
dem Bereich des Erdruhedruckes. Die kleineren Messwerte auf der Widerstandsseite deu-
ten auf einen Messfehler bei den Spannungsgebern hin, da auf Grund der Gesamtverfor-
mung der Kaikonstruktion zur Widerstandsseite der horizontale Erddruck auf dieser Seite

nicht unter den auf der aktiven Seite fallen kann.

Es wird gezeigt, dass die Widerstandskrafte sich in Folge der geringen Spundwandverfor-
mung im Bereich der Einbindelange nicht in voller Grof3e entsprechend der klassischen
Erddrucktheorie nach Coulomb ausbilden. Der Erdruhedruck wird nach Fertigstellung der
Kaikonstruktion und den Abbaggerungsarbeiten durch die Wandbewegung auf den aktiven
Erddruck reduziert. Die aktiven und damit belastenden Erddruckkrafte entsprechen der
allgemeinen Theorie, so dass aus der Betrachtung von £ H = 0 sich deutlich gré3ere An-
kerkrafte aus Messung und FEM-Berechnung gegentber einer statischen Spundwandbe-

rechnung ergeben.

Kontrar diskutiert wird die Einspannung und die FuRpunktverschiebung an der Kaimauer-
wand, die sich im Zentimeterbereich bewegt (s.a. Abschnitt 4.4.2.1). Bei den durchgefuhr-
ten Untersuchungen wurde festgestellt, dass zum einen die Wand eingespannt ist und
zum anderen sich der Erdwiderstand nur geringfigig gegenuber dem Erdruhedruck erhdht
hat. Daraus ist abzuleiten, dass die Kaimauerwand allein auf Grund der Horizontalbelas-
tungen keine grofReren Bewegungen erfahren haben kann. Die Erddruckkraft (72 E2o) kann
bei den hohen Steifigkeiten des anstehenden Geschiebemergels Verschiebungen in die-

ser Grofle nicht hervorrufen.

Auf Grundlage der durchgefiihrten Messungen ist eher der Rlckschluss zu ziehen, dass
die gesamte Konstruktion sich auf einer Gleitfuge oder einem Gleitkeil bewegt hat. Die

geodatische Vermessung hat eine Bewegung des Kaikopfes zur Wasserseite ergeben, die
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bezogen auf die unabhangig von der geodatischen Vermessung durchgefuhrte Gleitmik-
rometermessung plausibel ist. Ohne die entsprechende Bewegung des Kaikopfes mit der
Gesamtkonstruktion, unter Berlcksichtigung der Wandverformungen bzw. Verdrehungen
im Bereich des Kaikopfes, sind die gemessenen Langenanderungen im Schragpfahl nicht
ausreichend, um eine entsprechende Mantelreibung entlang des Pfahles zu wecken. Die
gemessene Zunahme der Schragpfahllange und die theoretisch erforderliche Bewegung
des Pfahles, um Mantelreibung zu erzeugen, ergeben die Lageveranderungen am Kai-
kopf, die durch die geodatische Vermessung festgestellt wurden.

Mit der Gesamtbewegung sowohl der Kaikonstruktion als auch des Baugrundes auf einer
Gleitfuge ergeben die Einspannung des WandfulRes und die gering erhdohten Erdruhe-

druckkrafte auf der Erdwiderstandsseite einen plausiblen Sinn.

Weitere Erkenntnisse aus den Untersuchungen zeigen, dass die Tide einen signifikanten,
messbaren Einfluss auf die Verformungen hat und damit auf die sich daraus errechenba-
ren Krafte und Belastungen. Die maximale Differenz der Normalkraft im Schragpfahl am
Kaiplattenende betragt bei einem Tidewechsel ca. N =250 kN. Die Wanddurchbiegung

andert sich in Abhangigkeit der Tide in Feldmitte um ca. f =3 mm.

Die Druckbelastungen und Stauchungen der Ortbetonrammpfahle unterhalb der Kaiplatte
stimmen weitgehend mit den Ansatzen in der Statik und den Ergebnissen der FEM-
Berechnung Uberein. Die negative Mantelreibung infolge der Konsolidationssetzungen der
Weichschichten sollte jedoch im Gegensatz zur vorliegenden Statik berticksichtigt werden.
Dies zeigen die Messergebnisse, die in diesem Punkt von den numerischen Berechungen
grofltenteils bestatigt werden. Bei den Ortbetonrammpfahlen des Pfahlbockes fur die hin-
tere Kranbahnschiene wird hingegen die negative Mantelreibung rechnerisch angesetzt.

Die Konsolidationssetzungen flhren zu héheren Drucklasten in den Ortbetonrammpfahlen.

Das gesamte Verformungsverhalten ist Gberhoht in Bild 7.2 qualitativ dargestellt. Die ge-
messenen Verformungen sind mit durchgezogenen Linien aufgetragen, die auf Basis der
geometrischen Randbedingungen vermuteten Verformungen an den nicht untersuchten
Bauteilen gestrichelt. Fur die Verformungsfigur sind zur besseren Darstellung nur die Sys-

temlinien der Pfahle und der Kaimauerwand gezeichnet.

Die aus den Messungen abgeleiteten vermuteten Verformungen decken sich im Wesentli-

chen gut mit den Verformungen aus der numerischen Berechnung.
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der gesamten Konstruktion
Bild 7.2 Qualitative Verschiebung und Verformung der Kaikonstruktion

Die Verformungsfigur und die FulReinspannung der Kaimauerwand haben sich qualitativ
entsprechend der statischen Berechnung eingestellt. In der Statik wird die Aufnahme der
Belastungen allein Uber die Tragbohlen angenommen. Daher sind Verformungen und
Momente in der statischen Berechnung ca. doppelt so grof3 wie die Messergebnisse. Dar-
aus ist ein Einfluss der Fullbohlen und der erharteten Suspension auf die Steifigkeit der

Kaimauerwand abzuleiten.

Unter Einbeziehung der erharteten Suspension und der angeschweildten Fullbohlen zur
Aufnahme der Lasten ergeben sich auch quantitativ vergleichbare Verformungen und
Momente in der Kaimauerwand aus Messung und statischer Berechnung. Mit der FEM-
Berechnung konnte dieser Effekt zunachst nicht aufgezeigt werden. Die Suspension und
die Fullbohlen sind bei der Steifigkeitsumrechnung bertcksichtigt. Die gesamte Spund-
wand ist auf Grund der gewahlten Elementierungen gleichmaRiger belastet und daher zu
steif. Eine Reduzierung des E-Moduls in der FEM-Berechnung fuhrt zu einer Anndherung

der Biegelinie an die gemessene Biegelinie.
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7.2.2 Verformungs- und Lastabtragungsverhalten des Schragpfahles

Am Anschluss des Schragpfahles am Kaimauerkopf treten entsprechend des jeweiligen
Abbaggerungszustandes zunehmend Zugkrafte auf. Diese aus den Messungen ermittelten
Zugkrafte bei Erreichen des Endaushubes an der Schragpfahlanbindung betragen ca. N =
1.500 kN bis ca. N = 2.000 kN.

Als maximale Normalkraft wird aus den Gleitmikrometermessungen eine Kraft von
N = 2.000 kN bis N = 2.600 kN errechnet. Diese Kraft tritt aber nicht wie zuvor erwartet im
Bereich der Schragpfahlanbindung auf, sondern erst im Bereich der Kaiplattenbegrenzung
zur Landseite. Die Pfahlkraft wird folglich nur auf ca. 55% der gesamten Schragpfahllange

Uber Mantelreibung abgetragen.

Von der Anbindungsstelle am Kaikopf nimmt der Schragpfahl neben den aufzunehmenden
Horizontalkraften zusatzlich bis zum Bereich des Kaiplattenendes Mantelreibung aus dem
sich mitbewegenden Boden unterhalb der Kaiplatte auf. Diese Bodenbewegungen resultie-
ren groldtenteils aus der Verformung der Kaimauerwand in Feldmitte sowie aus den Reak-
tionskraften der SW-Schurze. Durch die Biegung der freigelegten Kaimauerwand bewegen
sich die Bodenkoérner weiter zur Wand als sich der Schragpfahl in Folge der Belastung
langt. Der Boden bewegt sich relativ zum Pfahlkopf und erzeugt negative Mantelreibung.
Mit zunehmender Abbaggerung werden die Durchbiegungen der Wand und die Wege der

Bodenteilchen grof3er, die negative Mantelreibung steigt an (s. Bild 4.31).

Das Auftreten der negativen Mantelreibung wird durch die Herstellung der Kaikonstruktion
als ,Landbaustelle” ermoglicht. Die Bewegung des Bodens in dem sich einstellenden akti-
ven Gleitkeil verlauft in Richtung der Wanddurchbiegung und wird nicht entscheidend
durch Konsolidierungs- oder Setzungsvorgange im anstehenden gewachsenen Boden
Uberlagert, so dass die Hauptbewegungsrichtung der Bodenteilchen in Bezug zur Pfahl-
langsachse eine negative Mantelreibung erzeugt. Zusatzliche vertikale Lasten durch Ei-
gengewicht der Kaiplatte und deren Auffillung werden Uberwiegend in den tieferen Bau-

grund geleitet.

Bei einer ,Wasserbaustelle” hingegen werden die horizontalen Bodenbewegungen deut-
lich reduziert, weil sich die Kaimauerwand wahrend der nachfolgenden Verflllung hinter
der Wand bereits verformt. Die eintretenden Konsolidationssetzungen flihren zu einer sig-

nifikanten Uberlagerung der Horizontalbewegung des Bodens und belasten so den
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Schragpfahl rickhaltend [GATTERMANN, 1999]. Der Boden bewegt sich relativ vom
Pfahlkopf weg.

Numerische Vergleichsberechnungen an Schragpfahlen haben diesen Effekt untersucht
und bestatigt [PIEPENBREIER, 2003].

Grundsatzlich wird bei Stutzwanden mit dieser Art der Ruckverankerung und vergleichba-
ren Verankerungselementen negative Mantelreibung zu erwarten sein, wenn grof3ere
Wandverformungen mit entsprechenden Bodenbewegungen auftreten [HEIBAUM, 1987].
Bei Verpressankern dirfte der Anteil an negativer Mantelreibung dagegen vernachlassig-
bar sein, da das Zugglied eine vergleichsweise kleine Angriffsflache bietet und der Ver-
presskorper aullerhalb der sich bei grolReren Wandverformungen bewegenden Boden-

schichten liegt.

Bei mehrfach rickverankerten Stitzwanden ist zu erwarten, dass bei geringen Wandver-
formungen eine entsprechende Bodenbewegung nicht stattfindet und keine negative Man-

telreibung auftritt.

7.3 Bemessungsvorschlag fur den Schragpfahl

Zusatzlich zur berechneten Ankerkraft ist als Schragpfahlbelastung fir die Bemessung
derartiger Konstruktionen negative Mantelreibung hinzuzurechnen, die aus der Bodenbe-

wegung unterhalb der Kaiplatte resultiert.

Es wird vorgeschlagen, einen Mantelreibungswert in der Gréllenordnung von
m = 20 kN/m? anzusetzen. Die negative Mantelreibung ist entsprechend der Einbindelan-
ge des Schragpfahls in dem Boden unterhalb des Pfahlrostes bzw. innerhalb des aktiven

Gleitkeiles zu berlcksichtigen.

Grundlage fur den Bemessungsvorschlag ist die Auswertung der Gleitmikrometermessun-
gen, die einen Zuwachs an Mantelreibung von ca. tm = 20 - 30 kN/m? im Bereich unterhalb
der Kaiplatte ergaben (s.a. Abschnitt 4.4.4).

Nach Bjerrum oder Vesic kann die negative Mantelreibung auch uber die Abhangigkeit der
Vertikalspannungen o, abgeschatzt werden [FRANKE, 1997]. Mit Hilfe des Beiwertes J3,
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der den Reibungswinkel ¢ und den Primarspannungszustand bertcksichtigt, ergibt sich

ein Mantelreibungswert von
Tm=PB-y-2z=025-y-z (7.1).
Auch dieser Ansatz bewegt sich in der Grélkenordnung des 0.g. Vorschlages.

Alternativ kdnnen auch Mantelreibungswerte fur Vorentwirfe oder Vorbemessungen an-
gesetzt werden, die auf Erfahrungswerten basieren. Mantelreibungswerte fir |-Profile aus
Stahl in Abhangigkeit des Bodens und bei einer Uberdeckung des Pfahles von weniger als

5 m bewegen sich zwischen 1, = 10 kKN/m?und 1, = 20 kN/m?=.

Die Berucksichtigung der negativen Mantelreibung ist vorzunehmen, wenn entsprechend
grolRe Biegeverformungen der Stutzwand zu erwarten sind und der innerhalb eines Gleit-
kreises vorhandene Boden unter Lasteinwirkung eine Hauptbewegungsrichtung erfahrt,

die negative Mantelreibung erzeugt.
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8 Zusammenfassung

Eine Kaikonstruktion ist ein vielfach statisch unbestimmtes System, dessen Tragverhalten
durch komplexe Interaktionen der Tragelemente untereinander und mit dem Boden be-
stimmt wird. Zur Lésung des Standsicherheitsproblems wird die Konstruktion durch Zerle-
gung in Teilsysteme vereinfacht.

Die fir Kaikonstruktionen verwendeten Belastungsannahmen und Berechnungsmethoden
beruhen auf langjahrigen Erfahrungen und Untersuchungen. Ein Ziel solcher Untersu-
chungen war und ist es, das Trag- und Verformungsverhalten einzelner Bauteile in der
Gesamtkonstruktion zu ermitteln. Durch eine entsprechende messtechnische Ausstattung
wird eine bessere Beurteilung des Tragverhaltens erreicht. Im Rahmen eines Projektes im
Hamburger Hafen konnte ein umfangreiches Messprogramm umgesetzt werden, mit dem
das Institut fur Grundbau und Bodenmechanik der TU Braunschweig (IGB-TUBS) vom Amt
Strom- und Hafenbau der Freien und Hansestadt Hamburg beauftragt wurde. Aus wissen-
schaftlicher Sicht kann hier von einem in-situ-GroRversuch gesprochen werden. Im An-
schluss an die Beschreibung des Projektes wird das Gesamtverformungsverhalten der

Konstruktion erlautert.

Nach der Darstellung statischer Grundlagen fir Kaikonstruktionen und der Beschreibung
der Funktionsweise von Zugpfahlen wird kurz der Stand der Technik bei Spannungs- und
Verformungsmessungen aufgezeigt. Die im Rahmen des GroRversuches eingesetzte
Messtechnik wird beschrieben und erlautert. Die diskutierten Ergebnisse der Messungen
von Inklinometern, Spannungsgebern und im Wesentlichen Gleitmikrometern werden teil-
weise statistisch und teilweise ingenieurtechnisch bewertet. Die gemessenen Verformun-
gen und berechneten Krafte und Spannungen werden mit Ergebnissen einer numerischen

Berechnung verglichen.

Messungen an der Kaimauerwand haben ergeben, dass die Gliltigkeit des Ansatzes des
aktiven Erddruckes bestatigt werden kann. Die theoretisch erforderlichen Bewegungen zur
Weckung des vollen Erdwiderstandes konnten messtechnisch nicht festgestellt werden,
dennoch herrscht im Gesamtsystem Gleichgewicht, wie ein Vergleich der auftretenden
Horizontalkrafte bestatigt. Die aus der Verformungsfigur der Kaimauerwand zurlckge-
rechneten Feldmomente zeigen, dass die in derzeitigen Normen und Empfehlungen ver-
ankerten Rechenansatze fur die Stitzwand hohe Sicherheiten im Gebrauchszustand er-

geben. Die hohen Sicherheiten resultieren aus der statischen Mitwirkung der zementge-
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bundenen Stitzflussigkeit und der Flllbohlen, die in der statischen Berechnung der Kai-
mauerwand nicht angesetzt werden. Mit Unterstitzung geodatischer Kopfpunkteinmes-
sungen kann eine Gesamtbewegung der Kaikonstruktion zur Wasserseite gezeigt werden,
in der sich auch in geringerem Umfang der Wandfuld bewegt.

Die axialen Verformungsmessungen an den Schragpfahlen zeigen eine nicht erwartete
Normalkraftverteilung entlang des Pfahles. Im Bereich des sich einstellenden aktiven
Gleitkeiles wird der Pfahl durch negative Mantelreibung zusatzlich belastet. Die negative
Mantelreibung resultiert aus einer horizontalen Bodenbewegung, die sich aus der Wand-
verformung und der Herstellungsart der Konstruktion als ,Landbaustelle” ergibt. Die Grolie
der Normalkraft an der Anbindung zur Kaimauerwand und der Maximalwert differieren

deutlich gegenuber der statischen Berechnung.

Verdeutlicht wird sowohl die Funktion und Arbeitsweise des Gleitmikrometers als auch die
Ermittlung und die Auswertung der Messergebnisse unter Berucksichtigung der untersuch-
ten Randbedingungen. Die Plausibilitdt und die Genauigkeit der Ergebnisse aus den
Gleitmikrometermessungen werden durch umfangreiche Untersuchungen im Feld und im
Labor nachgewiesen. Die Gewahrleistung der Verformungsubertragung vom Schragpfahl

Uber die Bentonit-Zement Suspension auf das Messrohr wird herausgestellt.

Das Tragverhalten der Gesamtkonstruktion wird mit einer numerischen Berechnung weiter
untersucht. Das dreidimensionale Modell wird an den ermittelten Verformungen der Kai-
mauerwand kalibriert. Aus der numerischen Berechnung ergeben sich vergleichbare Er-
gebnisse hinsichtlich der gemessenen Verformungen am Gesamtsystem. Der Verlauf der
Normalkrafte am Schragpfahl mit dem Auftreten der negativen Mantelreibung konnte dar-

gestellt werden.

Zur Bemessung des Schragpfahles wird resultierend aus den Untersuchungsergebnissen

ein Vorschlag unterbreitet, der die auftretende negative Mantelreibung mit bericksichtigt.

Die Untersuchungen zum Lastabtragungs- und Verformungsverhalten an einer Kaikon-
struktion haben gezeigt, dass die Vorgehensweise bei der Berechnung der Standsicher-
heit einer Kaikonstruktion richtig ist. Die Vereinfachung des vielfach statisch unbestimmten
Systems in statisch bestimmte Teilsysteme, deren Reaktionskrafte oder —spannungen als
Belastungen auf benachbarte Bauteile anzusetzen sind, ergibt grundsatzlich ausreichende
Sicherheiten bei der Dimensionierung der Konstruktion. Die Verformungsuntersuchungen

haben neue Erkenntnisse hinsichtlich des Lastabtragungsverhaltens von Schragpfahlen
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geliefert, die zur Folge haben, dass unter bestimmten Voraussetzungen negative Mantel-

reibung als zusatzliche Belastung anzusetzen ist.
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9 Ausblick

Die gewonnenen Erkenntnisse aus den durchgeflhrten Untersuchungen, insbesondere
die erstmals an einem Schragpfahl durchgefuhrten Gleitmikrometermessungen, sollten in

Zukunft durch weitere Untersuchungen bestatigt werden.

Durch direktes Anschweil3en der Messmarken des Gleitmikrometerrohres an dem Schrag-
pfahl kann auf die Vermortelung des Hullrohres verzichtet werden. Durch den Schweil3-
verbund ist die Lage des Messrohres zur Systemachse exakt definiert, Krimmungen wer-
den genauer zu berechnen sein. Die ersten Verformungsmessungen kdnnen umgehend
nach dem Rammen des Schragpfahles erfolgen, wodurch zusatzliche Erkenntnisse tUber
das zeitabhangige Spannungs- und Verformungsverhalten eines Stahlprofils nach dem
Rammen gewonnen werden. Hebungen und Setzungen am Pfahlkopf kdnnen realitatsna-

her prognostiziert werden.

Mit Hilfe der Finiten-Element-Methode (FEM) werden mehr und mehr gréfere und kompli-
Zierte Bauwerkskonstruktionen nachgebildet. Durch die Kalibrierung an Messergebnissen
kénnen anhand der Modelle Anderungen hinsichtlich Konstruktion oder Belastungen be-
wertet werden. FUr auf Pfahlen gegrindete Kaikonstruktionen ist die Modellierung als 3-D-
Modell zwingend, da es sich bei den Pfahlen um singular angeordnete und damit rdumlich
tragende Elemente handelt. In einem zweidimensionalen Modell wirden sich verknlpfte
Schnittpunkte ergeben, die kontinuumsmechanisch nicht korrekt abgebildet werden kon-

nen.

Weitere Modellerweiterungen hinsichtlich der Belastungen auf eine Kaikonstruktion sind
unabdingbar. Bei Pfahlen ist der Einsatz von Kontaktelementen absolut notwendig. Stoff-
modelle kdnnen miteinander gekoppelt und so Ver- und Entfestigungsansatze berucksich-
tigt werden. FUr Weichschichten kann z. B. das Cam-Clay-Modell mit dem verwendeten
Drucker Prager-Modell verbunden werden. Stromungsvorgédnge aus Tidewechseln mit
geschlossenen oder gedffneten Kaimauerwanden, Querschnittsvariationen und Langzeit-
untersuchungen Uber Kriechgesetze werden das Lastabtragungs- und Verformungsverhal-

ten von Kaikonstruktionen transparenter machen.
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