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VORWORT

Das Institut fir Grundbau und Bodenmechanik der Technischen Universitat Braun-
schweig (IGB-TUBS) veranstaltet mit dieser Tagung zum neunten Mal das mittlerwei-
le traditionelle Pfahl-Symposium. Die positive Resonanz der Teilnehmer, die hohe
Qualitat der Beitrdge und nicht zuletzt das grofRe Interesse am vorliegenden Ta-
gungsband, bestérken uns in dem Bestreben, dieses Symposium alle zwei Jahre als
Forum fur Fachleute aus Industrie, Behérden, Forschungseinrichtungen und Ingeni-
eurbiros anzubieten.

Darliber hinaus ist das Pfahl-Symposium eng mit dem Forschungsschwerpunkt
'Pfahle’ in Braunschweig verbunden, dem wir auch in Zukunft groRe Bedeutung bei-
messen.

Die diesjahrigen Beitrdge zu aktuellen Themen aus dem Bereich der Bemessung,
Herstellung und Einbringung von Pféhlen und verwandten Griindungselementen ver-
sprechen wieder zwei interessante Tage mit, wie wir hoffen, anregenden Diskussio-
nen. Neben der Vorstellung von neuen Erfahrungen mit verschiedensten Pfahlsys-
temen erwarten uns Berichte aktueller Forschungsarbeiten aus den Bereichen Be-
messung von Pfahlen, Griindungen von Offshore Windenergieanlagen und nicht zu-
letzt eine Reihe von interessanten Projektvorstellungen. Das Thema der Qualitatssi-
cherung von Pfahigriindungen durch Pfahlprifungen wird wie in den Jahren zuvor
ebenfalls einen der Schwerpunkte darstellen.

Wir méchten an dieser Stelle den Referenten und ihren Co-Autoren fiir die schriftli-
che Ausarbeitung und deren fristgerechte Fertigstellung sehr herzlich danken. So
konnte lhnen dieser Beitragsband rechtzeitig zu Beginn der Tagung vorgelegt wer-
den. Fir die Zusammenstellung der Beitrage und die Betreuung der Referenten be-
danke ich mich bei meinen Mitarbeitern, Herrn AOR Dr.-Ing. J6érg Gattermann und
Herrn Dipl.-Ing. Maik Fritsch. Nicht zuletzt méchten wir auch der Zentralstelle fir Wei-
terbildung der Technischen Universitat Braunschweig fir die hervorragende Arbeit
wéhrend der Vorbereitung und der Durchfiihrung des Symposiums unseren Dank
aussprechen.

Ob als Horer, Referent oder Teilnehmer an der begleitenden Fachausstellung sind
Sie herzlich eingeladen, neben den Pfahl-Symposien auch an den anderen Veran-
staltungen unseres Institutes, sei es das Deponieseminar oder die Tagung 'Messen
in der Geotechnik', teilzunehmen.

Far

Braunschweig, im Februar 2005 /fg//{, /%/-—

Prdf. Dr.-Ing. Joachim Stahimann
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Erfahrungen an Tiefgriindungen in der Hamburger Bauaufsicht
Wolfgang Kérner
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1 Einleitung

Ich danke dem Veranstalter Herrn Prof. Stahimann fur die Ehre, den ersten Beitrag fiir die
diesjahrige Veranstaltung vortragen zu dirfen. Bislang war ich bestenfalls ein interessier-
ter Fragesteller aus dem Auditorium, nun stehe ich hier, soll etwas Gescheites sagen und
das als Mitarbeiter einer Behorde.

Ich erfinde nichts, im Grunde forsche ich nicht und ich produziere auch nichts. Meine T&-
tigkeit besteht allein darin, begleitend am Entstehen eines Bauwerkes teilzunehmen. Da-
bei begntige ich mich damit, dem Bauordnungsrecht folgend, auf die Einhaltung der
eingefiihrten technischen Baubestimmungen zu achten. Interessanterweise er6ffnen dabei
die bisher nicht sehr umfassenden Normativen ein breites Spektrum der Nachweise ,auf
andere Art und Weise". Bei den hier anzusprechenden Tiefgriindungen sind dies meistens
Probebelastungen an der Baustelle oder das Ubertragen von Erfahrungen an vergleichba-
ren Orten in Hamburg.

2. Wozu Bauaufsicht?

Die Bauaufsicht ist Landersache und das war in der zuriickliegenden Zeit auch durchaus
an lénderspezifischen Festlegungen zu merken. Im Zuge der Européisierung ist aber auch
hier eine fortschreitende Angleichung in Richtung auf anndhernd bundeseinheitliche Rege-
lungen zu bemerken. Diese Entwicklung und die Hinwendung zu Europa mit erheblichen
Unterschieden zum deutschen Baurecht befinden sich im Fluss. Der eine begri3t dabei
den Fortschritt, oder wie die Politik gern duf3ert, die Verschlankung und Entschlackung.
Viel benutzt wird auch die Vokabel des vereinfachten und beschleunigten Baugenehmi-
gungsverfahrens. Dazu gehért dann auch die Ubertragung immer weiter reichender Ei-
genverantwortung an die einzelnen Bauherrschaften. Das betrifft nicht nur das
Genehmigungsverfahren, in dem - je nach Spezies des Vorhabens - einzelne Bausteine
von den Bauaufsichtsbehdrden nicht mehr gepriift werden, sondern auch die Kontrollauf-
gabe flr die Konstruktion und an der Baustelle, sei sie auch nur stichprobenhaft.

Hier mdchte ich erinnern, wie Bauaufsicht entstand.

Unsere Vorfahren haben mit wachsender Siedlungsdichte schmerzlich feststellen miissen,
dass ohne die Verabredung von bestimmten Regeln und ohne ihre anschlielende Einhal-
tung gefahrentrachtige Zustédnde entstanden.

Von immer wieder schlimmen Feuersbriinsten in Orten und St&dten wissen wir. Nicht so
sehr wissen wir von den Einstlirzen von Bauwerken, die vielfach auch schon wahrend der
Oauzeit passierten, einfach weil elementare Standsicherheitsfragen missachtet wurden,
oder die Kenntnisse dartiber gar nicht vorhanden waren.

Im Jahre 1842 hat es in Hamburg einen verheerenden Brand gegeben, dessen Ausmaf
groRRen Anteil in der Bevolkerung erzeugte. Es schien der Birgersinn der Hamburger er-
wacht, Anforderungen an die Sicherheit der Bauten mehr zu beachten. Doch selbst nach



der Katastrophe passierten wieder Unglticksfélle als Folge fahrldssiger Ausfiihrung im Zu-
ge des Wiederaufbaues nach dem Brand.

Die Beratungen Uber das zuktinftige Baupolizeigesetz nahmen viel Zeit in Anspruch, erst
nach 23 Jahren so genannter ,Beratungszeit* wurde im Jahre 1865 das Gesetz erlassen.
Seine 10 Abschnitte waren systematisch aufgebaut und man zog die guten Erfahrungen
aus anderen europdischen Stédten wie Berlin, Briissel und Paris mit heran. Es wurden
weiterhin Beamte fiir die Uberwachung der Bauten eingesetzt und es wurde bestimmt,
dass das Gesetz fir alle Bauten gelten solle, ohne Unterschied bei den Erbauern zu ma-
chen, ob Staat oder Andere, Gewerbe oder Privat.

Im weiteren Zuge der Uberwachungstatigkeit stellte die Baupolizei dann nicht nur Liicken
im Gesetz fest. Es hatte auch die groRe Anteilnahme in der Bevélkerung an der Besse-
rung im Bauwesen wieder nachgelassen. So war es nur teilweise méglich, schlechte bau-
liche Verhéltnisse zu verhindern. Aus Personalmangel war die Lage unbefriedigend und es
kam oft vor, dass einflussreiche Kréfte ein Durchgreifen zur Abstellung von Méngeln ver-
hinderten.

Der Sprung tber 140 Jahre Zeitgeschichte fiihrt uns wieder zu der aktuellen Situation im
Bauordnungsrecht Es setzt der Gesetzgeber unter dem Motto des zusammenwachsen-
den Europas von Novelle zu Novelle zunehmend auf btirgerliche Eigenverantwortung und
nimmt sich dabei aus der Aufsichtsaufgabe immer weiter zuriick. Interessant zu sehen ist,
dass vereinzelt ein Bundesland zwar auch wieder Rickkehr zur tiberwachenden und kon-
trollierenden Begleitung im Baugenehmigungsverfahren betreibt, dabei war der Ausléser
die Feststellung von vermehrten Missstdnden. Das ist aber wohl nur als Einzelhandlung zu
sehen, die den grofRen Trend insgesamt nicht dauerhaft aufhalt.

Ich méchte dafiir pladieren, darliber zu diskutieren, wie viel Eigenverantwortung zutréglich
und ertréglich ist, ohne dass wir dadurch zu den unsicheren Zusténden aus der Zeit vor
150 Jahren zurtickzukehren. Es sollten Berichte tiber Bauwerkseinstiirze solche aus fer-
nen Landern bleiben und nicht als lokale Ereignisse in unsere Tagesnachrichten Einzug
halten.

Meine Erfahrung und auch die meiner Vorgéngerkollegen hat gezeigt, dass Kontrolle im-
mer wieder angebracht und richtig war. Die heutige wirtschaftlich nicht einfache Zeit zeigt
weiterhin, dass es eine Empfindlichkeit gibt im Gleichgewicht zwischen dem Preis fiir die
Bauleistung und ihr selbst.

Dass dies allerdings nicht neu ist, zeigt uns bereits der R6mer Vitruv in der Schrift seiner
zehn Bucher tiber die Baukunst, er schrieb:
,Bauwerke missen so errichtet werden, dass sie standfest, zweckmaRig
und schén sind. Die Standfestigkeit wird erreicht, wenn die Fundamente
bis in den festen Grund reichen und die Baustoffe sorgféltig und ohne
Knauserei ausgesucht werden®.

Einen weiteren, allzu aktuellen Hinweis liefert die Geschichte aus den Protokollaufzeich-
nungen zur Entstehung des verbesserten Hamburgischen Baupolizeigesetzes um 1882:
,Die Architekten und Unternehmer machen die Bauherren wegen der kur-
zen Fertigstellungstermine und der zu niedrigen Preise fiir die Méngel
beim Bau verantwortlich. Diese verweisen jedoch auf die Grundstticks-

makler und die Geldgeber und weisen jede Schuld von sich®.

In Hamburg ist bisher im Baugenehmigungsverfahren der Wohnungsbau teilweise in die
Eigenverantwortung der Bauherrschaften Ubertragen worden. Es findet keine oder eine
eingeschrénkte Priifung statt und sie ist vom Bauherren selbst bei Sachverstandigen in



Auftrag zu geben. Eine begleitende Bauaufsicht findet bei allen anderen Bauwerken wei-
terhin noch hoheitlich statt, das heif3t durch die Behérde oder die von der Behdrde beauf-
tragten Prufingenieure. In diesem Rahmen findet sich auch die Aufgabe der Prifstelle fur
Baustatik mit der Fachaufsicht Gber die Bauaufsichten, Priifingenieure und Sachverstan-
digen fur bautechnische Prifaufgaben.

3. Erfahrung mit Pfahlen

Der Prifstelle fir Baustatik begegnen bautechnische Nachweise fiir Bauwerke im Zuge
der Baugenehmigungsverfahren. Zu den Nacheisen gehdren eben auch diejenigen fr
Tiefgriindungen.

Um ein fur Hamburg einheitliches Vorgehen fur dies Spezialthema zu gewahrleisten, hat
sich die Prifstelle insbesondere des Kapitels der Nachweise fiir die dufRere Tragféhigkeit
angenommen.

Neben den in Normen aufgezeigten zuldssigen Pfahlen und zuldssigen Lasten entstand im
Verlauf der Jahre ein breites Spektrum von Sonderpfahlen oder auch von Auslastung tber
die genormten Werte hinaus.

Bei dieser Betreuungsarbeit fiir die einzelnen Prifvorgange wurde im Laufe der Jahre ei-
niges an Erfahrung Uiber das Mdgliche und die Grenzen der einzelnen Systeme ange-
sammelt.

Mitte der 60er Jahre spezialisierte sich die Wahrnehmung der Aufgabe in Form von geziel-
ter Prufbegleitung bei der Projektierung von Sonderpféhlen. Aus diesem Engagement und
den Antragen einiger Pfahlhersteller entstanden vortibergehend so genannte ,Einlandzu-
lassungen®. Diese gab es flur Ortbetonrammpfahle der Firmen Franki, Simplex und Paul
Hammers. Die von den Firmen angestrebten Tragwerte lagen bei 120 t, in der Spitze bis
160 t (1200 — 1600 kN). Es wurden dazu Probebelastungen durchgefihrt, anhand derer
Einbaubedingungen aufgestellt und Riickschliisse auf die Tragfahigkeiten gezogen wur-
den. Das alles allerdings beschrénkt auf das Gebiet der Freien und Hansestadt Hamburg.
Spéter wurden diese Sonderformen von Zulassungen dann wieder auller Kraft gesetzt.
Alle Sorten Ortbetonrammpfahle werden nach wie vor ausschlieRlich nach vergleichbaren
oder aktuellen Probebelastungen fir ihr Tragverhalten beurteilt. Lediglich das Produkt der
Firma Franki mit ausgerammtem Ful} hat mit seinen Bemessungskurven allgemeine
Verbreitung gefunden.

Weiter entwickelten die Firmen eine immer noch erfolgreiche Sonderform des Bohrpfahles
als so genannten Schneckenbohr- oder Teilverdrangungsbohrpfahl. Seine mehrfachen
Vorteile trugen schnell zu einer ordentlichen Verbreitung bei. Zum einen war das Bohren
gegenliber dem Rammen weniger stérungsrelevant. Zum anderen gelang es mit dieser
Herstellart, in den haufig anstehenden Geschiebemergel so ausreichend tief einzubinden,
dass brauchbare Tragwerte erzielt werden konnten. Die Firmen waren bestrebt, nachzu-
weisen, dass die Bauweise als bewéahrt erkannt wiirde und dass die Pféhle gegenliber den
herkdmmlichen Bohrpféhlen einen Tragvorsprung héatten. Durch viele Bauvorhaben in
Hamburg wurden immer wieder Probebelastungen veranstaltet, mit Hilfe derer es das
nachzuweisen galt, was diese Pfahle alles konnten. Es handelt sich dabei durchweg um
Pfahle in der Gréfke von 42 — 62 cm Durchmesser, einem Innen- AuRenverhéltnis zwi-
schen Rohr und Schnecke von ca. 0,8 und Herstellldngen von 10 bis 29 m. Die Prufstelle
fur Baustatik hat bisher eine Bemessung auf der Grundlage der DIN 4014 zugelassen.
Dazu konnten die Firmen, die an der Sammlung der Probebelastungen paritatisch teil hat-
ten diese Bemessungswerte um 25 % erhéhen und, auf Grund der vielen vergleichbaren



Probebelastungen, den Sicherheitsbeiwert auf 1,75 fur Druckpfahle reduzieren. Diese
Nachweisfiihrung war in jedem Einzelfall mit der Behérde abzustimmen. Das Ergebnis
wurde dann dem Prifingenieur, der mit dem Vorhaben betraut war, zur Verfligung gestellt.
Fur die neue Normengeneration gibt es ein solches Rezept derzeit noch nicht.

Nicht Giberall in Hamburg steht Mergel an, es gibt genligend Fldchen mit Sanden unter
Weichschichten, in denen sich ein Bohrpfahl als so genannter Vollverdrdnger einen Markt-
platz unter der Bezeichnung FUNDEX erwarb. Hierflir gab es bisher keine vergleichbare
Bemessungsmethode. Die Beurteilung erfolgt nach wie vor tber die vergleichbaren Pro-
bebelastungen. Einzelne Anbieter haben hier die immer verléasslicher gewordene Geréte-
technik zur Hilfe und vergleichen dazu auch noch Betriebsdruckaufzeichnungen beim
Herstellvorgang. Dieser Baustein ist aber auch wieder nicht so erprobt, dass er verallge-
meinert werden kénnte, er ist vielmehr Produktspezifisch sowie firmen- und geréteabhén-
gig.

Bei alledem werden die in Hamburg anstehenden Baugriinde fiir die Beurteilung der Trag-
fahigkeit tberwiegend durch Drucksondierung erschlossen. Dadurch liegt ein brauchbares
Instrument zur Bewertung der Bodenwidersténde vor, dass sich im Verlauf der zuriicklie-
genden 20 Jahre gut bew&hrt hat.

4. Sicherheiten

Bisher war die Kalibrierung klar geregelt, zwischen der Gebrauchslast und der Grenzlast
lag der Sicherheitsabstand, der zahlenmaRig zwischen 1,75 und 2,0 (bis 3.0 in speziellen
Einzelfallen) betrug. ‘

Das neue Spiel mit den Teilsicherheiten muss sich erst durch Gebrauch warm laufen.

5. Spezielle Entwicklungen

Ortbetonrammpfahle, z. B. Typ Simplex

Da die Probebelastungen tiberwiegend im Rahmen von Bauwerken durchgefiihrt wurden,
beschréankte sich die héchste Laststufe leider oft auf das zweifache der Gebrauchslast o-
der héchstens auf ein festgesetztes Hebungsmal der Reaktionspfahle, die ja in fast allen
Fallen als Bauwerkspféhle verwendungsféhig bleiben sollten. Da die Projektierung meist
auf der sichere Seite lag, damit auch ja das Ziel erreicht wiirde, blieb die tatséchliche
Grenzlast dann noch in unerkannter Ferne.

Unbestétigten Uberlieferungen zufolge, soll es auch vereinzelt Probepféahle gegeben ha-
ben, die nach dem Abriicken der Sachversténdigen zu spater Stunde vom Polier einfach
Uberrammt und noch einmal hergestellt wurden. Im Vergleich mit Exemplaren gleicher
Bauart lieferte dieser dann natirlich einen erstaunlichen Ausreier im Trag- und Set-
zungsverhalten, den man sich so gar nicht erklaren konnte... Zu der Zeit war die Mess-
technik noch nicht so fortgeschritten, dass mit Hilfe der Integritatskontrollen solch ein
Handeln offenbart worden wére. Jetzt stehen die Bauwerke dartiber, so dass auch ein
heutiger Zugriff nicht méglich ist, um diese Frage zu kléren.

Vollverdrangungsbohrpféhle, z. B. Typ FUNDEX

In den Anfangsjahren um 1980 lagen die nachgewiesenen Obergrenzen bei 60 t (600 kN).
Inzwischen reichen die Erfahrungswerte fiir Typ | / Il bis zu 900 /1400 kN mit der einen
oder anderen Einzelfallreserve.

Daneben gibt es Einzelentwicklungen mit verschieden langen Spitzen wie bei Teilverdran-
gern und einem Ubergang im Rohr zum Vollverdrénger. Die Wirkung ist nicht endgiiltig



erforscht. Meine Beobachtungen zeigen Bodenférderung an die Oberflache bis zur Bohr-
tiefe von 7 — 8 m, was zeigt, dass der Boden nicht nur, wie gewiinscht, vom Schaft ver-
drangt wird, sondern eher an ihm entlanggedriickt wird. Dazu darf nicht vergessen
werden, dass gerade die Spitze im Einbindebereich keinen Vollverdrénger herstellt, auch
wenn bei 13 — 19 m Pfahllange am Ende kein Boden mehr bis zur Oberfldche geférdert
wird.

Teilverdréangungsbohrpféhle

Die Geratetechnik hat sich im Verlauf der Jahre vorteilhaft entwickelt. So verfiigen die Ma-
schinen inzwischen Gber wesentlich mehr Drehmoment, als noch vor 25 Jahren und die
Verlagerung des Rohrantriebes von der Maschinenebene an den Pfahlkopf erméglicht ein
kontinuierliches Eindrehen, ohne Stillstdnde zum Nachfassen. Jedoch ist nach wie vor we-
sentlich fir das Gelingen ein fur den Pfahl typisches ,Teilverdrangen®, das heif3t, dass
zwar Boden geférdert wird, die Menge aber geringer als das Herstellvolumen bleibt. Eine
einfache Uberpriifung durch Aufmass sollte immer wieder vorgenommen werden, dazu
gehdren zu Baubeginn die beurteilungsféhigen Fachleute an die Baustelle. Es besteht
immer die Gefahr, bei zu wenig Vortrieb und fortlaufender Umdrehung den nachdriicken-
den Weichschichten Boden zu entziehen. Die Ursachen liegen dann in zu schwacher Ge-
rétetechnik (Drehnmoment, Bohrauflast) und kein Bauleiter sollte sich scheuen,
nachdrucklich fur Abhilfe zu sorgen, ein ,ach, das wird schon gehen* hilft da keinem und
schnell ist benachbarten Bauwerken Schaden zugefuigt und der Pfahl kann nicht das bie-
ten, was zuvor projektiert wurde. Gerade auf dem Sektor, der keiner behérdlichen Beglei-
tung in der Ausfiihrung mehr unterliegt, auf dem nun die Eigenverantwortung ansteht,
sehe ich doch Produktanbieter, die beim Wort ,Teilverdrangung* in Verbindung mit leichter
Geratetechnik nach meiner Erfahrung nicht mithalten kénnen, was sowohl das erforderli-
che Einbinden in tragféhigen Baugrund als auch das Verdrangen von Boden angeht.

6. Priif- Uberwachungs- und Kontrollkriterien

Zur Prifung dienen die einschlagigen Technischen Baubestimmungen, die aktuelle Fachli-
teratur und die eigene Erfahrung.

Die Baustellenkontrolle sollte immer ein unverzichtbarer Bestandteil der Priifung sein, zu-
mal die Produkte nachher nicht mehr zu sehen und nur mit Aufwand zu Gberprifen sind.
Fur die Pfahltypen gibt es jeweils spezielle Ansprechpunkte, die fiir die Herstellung wich-
tig sind und daher Aufmerksamkeit fordern.

Eine unvollstédndige Aufzahlung verschiedener Kontrollen:

Die Kontrolle der Férdermenge bei Teilverdrangungsbohrpfahlen.

Der Nachweis des trockenen Rohrinneren bei den Verdrangungspfahlen.

Der Nachweis der eingebrachten Betonmenge im Pfahl.

Das richtige Ziehen des Rohres bei Ortbetonpféhlen.

Der Einsatz von Integritétskontrollen in ausreichendem Maf an der richtigen Stelle.

Der Einsatz von dynamischen Tragféhigkeitsuntersuchungen mit einfacher oder héherwer-
tiger Auswertung oder als weitergehende Integritatskontrolle, wo die Lowstrainmethode
versagt.






Konstruktive Besonderheiten beim Neubau Predohlkai 1. LP, Hamburg
Karl Spring

MASSNAHME

Um die Leistungs- und Wettbewerbsfahigkeit des Hamburger Hafens zu sichern, schafft
die Freie und Hansestadt Hamburg, Behorde fiir Wirtschaft und Arbeit, Strom- und
Hafenbau als Infrastruktur-MaBnahme neue leistungsfahige GroRschiffsliegeplatze.
Vorhandene Kapazitdten sollen durch Anpassung an aktuelle und auch zuktinftige Schiffs-
grofRen mit modernem Umschlagsgerat in ihrer Leistungsfahigkeit angepasst und erweitert

werden.

Eine neue Kaimauer wird vor den bestehenden Liegeplatzen am Container Terminal
EUROGATE im Waltershofer Hafen hergestellt. Der erste Bauabschnitt, der hier beschrie-
ben wird, umfasst die Herstellung einer 380 Meter langen Kaimauer mit 60 m anschlie-
Render Flugelwand und 37 m langer Querwand zum Anschluss an die vorhandene

Konstruktion.

ORTLICHE LAGE

Die Baustelle liegt in dem rund 2 km langen und 280 m breiten ,Waltershofer Hafen" im
Westen des Hafens. Beide Seiten sind intensiv mit Containerschiffen belegt. Der Predéhl-
kai zahlt zu den am stérksten ausgelasteten Kaistrecken in Hamburg. Dementsprechend
schwierig ist es fiir das anliegende Umschlagsunternehmen, auf rund 400 m Kailange fir
die Bauzeit von zwei Jahren zu verzichten und entsprechend hoch ist der Druck auf

Strom- und Hafenbau und die Baufirmen, die Bauzeit kurz zu halten.




SITUATION UND RANDBEDINGUNGEN

Das vorhandene Kaimauerbauwerk lielt weder die gewiinschte Vertiefung auf ,Altenwer-
der‘ — Verhéltnisse, d.h. Solltiefe von NN -16,70 m mit weiterer Vertiefungsmdglichkeit,
noch eine gréRere Kranspurweite zu. Da zudem die landseitigen Flachen knapp sind, kam
als Lésung nur ein kompletter Neubau einschlieflich der landseitigen Kranspur wassersei-
tig vor der alten Kaiflucht in Betracht, nachdem die nautischen Belange in dem relativ
schmalen Hafenbecken mit gleichzeitiger Kaibelegung des gegeniberliegenden Burchard-

kais zufrieden stellend geklart waren.




QUERSCHNITT
Verlangt wurde eine Kaimauer fiir groRte Containerschiffe der Post-Panmax-Klasse mit

einer Anfangssolltiefe von NN -16,70 m und 100 — Fu® — Kranspur.

Der Entwurf wurde aus der Querschnittsgestaltung entwickelt, die in den letzten Jahren mit
dem gegenuberliegendem, 370 m langen Liegeplatz 1 Burchardkai und dem 1,2 km
langen Ballinkai in Hamburg-Altenwerder erfolgreich optimiert wurde.

Der Regelquerschnitt gliedert sich vertikal in eine wasserseitige Reihe von Reibepfahlen,
eine rickverankerte, gemischte Stahlspundwand, drei Reihen Ortbeton-Rammpfahle

sowie eine Hochwasser-Spundwandschiirze auf der Landseite.

Der Stahlbetoniiberbau besteht aus dem Kaikopf mit aufgesetzter Hochwasser-
Schutzwand (HWS-Wand) und integrierter wasserseitiger Kranspur. Landseitig schlieit
eine tiefgegrindete Stahlbetonplatte an. Fir eine 100 Ful® (30,48 m) breite Container-
Briickenspur wird ein landseitiger Kranbahnbalken separat gegriindet.
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Insoweit ist das Bauwerk zwar anspruchsvoll, aber halt sich im Rahmen des Machbaren.
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BESONDERE RANDBEDINGUNGEN

Das Bauwerk ist in Konstruktion und Herstellung genau an die &rtlichen Gegebenheiten

anzupassen. Im vorliegenden Fall sind es vier besondere Punkte:

1

2.

Der intensive Kaibetrieb kann landseitig nur auf ein Minimum der Flache verzichten

Die raumliche Ausdehnung der Wasserbaustelle begrenzt sich wasserseitig durch die
freizuhaltende Breite des Hafenbeckens. Nach Westen, unmittelbar an die Baustelle

anschlieBend, lauft der aktive Umschlagbetrieb mit pausenloser Schiffsbelegung.

Der Baugrund ist gekennzeichnet durch ein 5 — 11 m starkes Band aus Sanden und
Kiesen, z.T. mit grolen Steinen durchsetzt und eine darunter liegenden Schicht aus
Glimmerschluff und Glimmerton, deren Unterkante zum groRen Teil bis weit unter
den Griindungshorizont NN -28,5 m reicht. Dieser Schichtkomplex hat eine sehr hohe
Festigkeit und steht in der Regel in fester Konsistenz an, woraus sich die Zuordnung
zur Bodenklasse 6 ergibt. Bei den Drucksondierungen wurden Druckspitzen von

g ¢=75MN/ m?gemessen.

Far den Einbau der tragenden Elemente war zu beachten, dass die beschriebenen,
extrem dichten bzw. hochfesten Bodenschichten in der Regel bereits etwa 5 m bis

7 m oberhalb der Berechnungssohle von NN — 20,8 m anstehen.

Die vorhandene Altkonstruktion kann nur in begrenztem Umfang zur Abtragung der

Horizontallasten herangezogen werden.

Diese besonderen Randbedingungen finden ihre Berlicksichtigung in dem Ausschrei-

bungsentwurf. Bauseitig wurde die véllige ortliche Entkopplung zwischen Alt- und Neukon-

struktion angestrebt. Das ist insofern gelungen, als das errichtete Vorbaumaf} von rund

37 m die gesamte neue Konstruktion einschlieflich landseitigem Kranbahnbalken wasser-

seitig vor die alte Kaimauer riicken lie. Lediglich die rlickwartige Verankerung kam in die

Nahe der alten Konstruktion. Der Sondervorschlag einer Bietergemeinschaft hat diesen

Punkt durch die Wahl eines ,Klappankers® geldst, womit die Altkonstruktion auch von

Erschitterungen aus der Schragpfahlrammung verschont wurde.



e

Als zwingend notwendig erwies sich ein vorlaufender Bodenaustausch in der Rammtrasse,
um die Durchérterung der extrem schweren Glimmertonschichten zu minimieren. Mit
diesen Voraussetzungen und Besonderheiten hat sich ein 8-phasiger Bauablauf ergeben,
der — wie die Praxis gezeigt hat - zum Erfolg fuhrte:

Bauphase 1: Herstellung eines Rammgrabens

Die Bauarbeiten haben in einem ersten Arbeitsgang mit den Nassbaggerarbeiten fir den
Bodenaustausch zur Hindernis-Beseitigung im November 2003 begonnen. Mit einem
Hydraulikbagger auf Stelzenponton wurde bis auf den anstehenden Glimmerton, -schluff
die oberhalb dieser harten Schicht rund 1.000 to Steine geférdert, ausgesiebt und ab-
transportiert.
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Bauphase 2: Verfiillung des Rammgrabens

Der durchgesiebte Sand wurde mit Klappschuten gezielt wieder eingebaut.
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Bauphase 3: Einbringen der Tragbohlen

Ab Januar 2004 erfolgte der Einbau der Spundwandtragelemente von einer Hubinsel aus.

Der Einbau der Tragbohlen, DB HZ 975 B, rund 32 m lang, im Achsabstand von 2,27 m,
erfolgt von einer Hubbiihne mit hydraulischen Rammbéren ICH S 90 bis S 280 mit Ramm-
energie im Pfahl 80 — 270 kNm. Mit der Hubbiihne kénnen die hohen Genauigkeitsanfor-
derungen fir die gemischte Spundwand aus Trag- und Zwischenbohlen erfillt werden.
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Bauphase 4: Einbringen der Fiillbohlen

[
i!'__ Einbringhiife Rammen der

I~ die Falibohlen
Fitbohlen

Der Einbau der Zwischenbohlen, DB AZ 25, 27,45 m lang, erfolgt mit Ruttler PTC 50 und
- soweit erforderlich — mit leichten Rammschlagen eines freireitenden Hydraulikbars mit
ICH S 70 (Rammenergie 20 kNm). Der Boden zwischen den Trabgohlen wird mit einer
Vorbohrung, Schneckenbohrer Du. 60 cm bis Unterkante Zwischenbohle NN -24,80m, im

Vorwege aufgelockert und mit Sand verfiillt.
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Bauphase 5: Einbringen der Klappanker

AnschlielRend erfolgt der Einbau der sogenannten ,Klappanker®. Die Klappanker werden in
einer Werkstatt mit einer Rohrtraverse am Pfahlkopf und einer Ankertafel am Pfahlfufy
vorgefertigt. Mit einem Kran wird die Traverse in den Spundwandkopf eingehangt und auf
die Hafensohle abgesenkt, mit einem Ruttler unter Wasser wird die Ankertafel in die
Hafensohle eingebracht.

Die Reibepfahle aus Rohren Du. 1220/18 mm in S 355 J2G3 werden vor der neuen
Spundwand parallel zum Ankereinbau mit Rittler und Rammbér eingebracht.
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Bauphase 6: Aufspiilen des Sandes

Spllleitung

Nach Einbau der Verankerung kann die Hinterfiillung der neuen Spundwand mit Elbsand
im Spulverfahren mit Hopperbagger erfolgen.
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Bauphase 7: Herstellen der Ortbetonrammpféhle

\VAVAVAY, (VAVAVAY) \WAVAYaY) | |08,

Von der neu gewonnenen Arbeitsebene aus werden die Ortbeton-Rammpféhle hergestelit.

Die Ortbetonpfahle stellen die Tiefgriindung des Kaimauertiberbaus und die Griindung fiir
den separaten Kranbahnbalken dar. Der Stahlbetontiberbau mit abschlieBender HWS-
Spundwandschrze sichert die im Endzustand tiberbaute Entlastungsb&schung.
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Bauphase 8: Herstellen des Stahlbetoniiberbaus

o
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Die Stahlbetonarbeiten fiir den Kaimaueriiberbau und den Kranbahnbalken werden im
Bauzustand flachgegriindet auf Unterbeton in Hochbaumanier hergestellt. Im Endzustand
wirken die eingebundenen Ortbetonpféhle als Tiefgriindung fir die Stahlbetoniiberbauten.
Die Flache wird mit Sand bis zur geplanten Geléande-Oberkante aufgefillt.

Freie und Hansestadt Hamburg
Behérde fir Wirtschaft und Arbeit
Strom- und Hafenbau

Bereich Hafenbau — Liegeplatze
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Auswahl- und Einbaukriterien geotechnischer Messgeber zur Bestimmung des
Normalkraftverlaufs der Wand/Verankerung bei Kaimauerkonstruktionen und

deren Ergebnisse

J. Gattermann, M. Fritsch, J. Stahimann

1 Einleitung

Neue Kaimauerkonstruktionen fiir den seit Jahren ansteigenden Containerumschlag
in norddeutschen Héfen erfordern fur die Containerschiffe der 5. und 6. Generation
Geléandespriinge von bis zu 28 m in groRtenteils eiszeitlich gepragtem schwierigen
Baugrund mit groRen Erd- und Wasserdriicken sowie grofen Belastungen durch die
hohen und weit ausladenden Containerbriicken. So werden in den nachsten Jahren
in den Hafen Hamburg, Bremerhaven und Wilhelmshaven neue Schiffsliegeplatze

mit einer Gesamtlange von ca. 4 km Lénge neu gebaut.

In diesem Beitrag werden die Anforderungen und Besonderheiten der Geomess-
technik beziiglich Auswahl und Einbau der Messgeber an zw6If (Tab. 1) vom Institut
fur Grundbau und Bodenmechanik der TU Braunschweig (IGB-TUBS) messtechnisch

begleiteten Konstruktionen zusammengefasst beschrieben.

Funf Kaikonstruktionen wurden oder werden zudem mit Hilfe der Finiten Element
oder Differenzen Methode modelliert, die Verformungen und Beanspruchungen
prognostiziert und mit erhaltenen Messergebnissen verifiziert und adaptiert. Die je-
weiligen untersuchten Kaimauerkonstruktionen kénnen auch der Tabelle 1 entnom-

men werden.

Die aus allen Untersuchungen gewonnenen Erkenntnisse wiesen die geforderten
Sicherheiten nach und fihrten teilweise zu Modifikationen an nachfolgenden Kon-

struktionen oder Bauverfahren zur Minderung der Baukosten.
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Tabelle 1: Vom IGB-TUBS untersuchte Kaimauerbauwerke

Lédnge | Geldnde-

Fartlg- Bezeichnung / Tétigkeiten [l spring® Tl

stellung

O’ Swaldkai West, Hamburg
1992 | Inklinometer, Gleitmikrometer, Erd- und Wasserdruck, 190 21,00
DMS, Betonspannung, 3D FE-Modell

Burchardkai 8. Liegeplatz (LP), Hamburg
1995 | Inklinometer, Erd- und Wasserdruck, Dehnungsmess- 335 24,50
streifen (DMS), Modellversuchsstand 1:20

Container Terminal (CT) lll, Bremerhaven
1997 | Inklinometer, Erd- und Wasserdruck, DMS, 700 27,00
Setzungsmessungen, Tragféhigkeiten

Predéhlkai 6. LP, Hamburg
1997 | Inklinometer, DMS, 300 23,30
hochprézise geodétische Kopfpunkteinmessung

Verldngerung Europakai, Hamburg
1998 Inklinometer, DMS 290 23,60
1998 IBurchardkai 1. LP, Hamburg 368 24.50
nklinometer

Predéhlkai 7. LP, Hamburg
1999 | Inklinometer, DMS, 300 25,10
hochprézise geodétische Kopfpunkteinmessung

CT Altenwerder 1.+ 2. LP, Hamburg
2001 | Inklinometer, Gleitmikrometer, Erd- und Wasserdruck, 947 28,30
DMS, Tragféhigkeiten, 3D FE-Modell

CT llla, Bremerhaven
2002 Inklinometer, Tragféhigkeiten, 3D FD-Modell 340 27,00

CT Altenwerder 3. + 4. LP, Hamburg
2003 | Inklinometer, Gleitmikrometer, Erd- und Wasserdruck, 615 28,30
DMS, Tragféhigkeiten, 3D FE-Modell

Predé6hlkai 1. LP, Hamburg
2005 | Inklinometer, Gleitmikrometer, Erd- und Wasserdruck, 440 26,48
DMS, 3D FE-Modell

CT 4, Bremerhaven
2008 Tragféhigkeiten, 3D FD-Modell 1700 27,00

* Geldndesprung: H6he Kaimauerkopf - Tiefe Berechnungshafensohle
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2 Fragestellungen im Spannungs-Verformungsverhalten von Kaimauern

Die wichtigsten messtechnischen Fragestellungen bei der Beurteilung des Span-
nungs-Verformungs-Verhaltens einer Kaikonstruktion ist die Erfassung der auf die
Wand wirkenden Erd- und Wasserdriicke, des stlitzenden Erddrucks vor der Wand,
der Wandverformung, des Normalkraftverlaufs und der Durchbiegung der Schragan-
ker sowie zur gesicherten Interpretation der gemessenen Wandverformung die ge-
naue Kaikopfeinmessung. Hinzukommt z.B. beim Neubau des 1. Liegeplatzes (LP)
Predéhlkai die Bestimmung des Spannungsverhaltens des Klappankerfu3es.
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Abb. 1: Regelquerschnitt 1. LP Predéhlkai [Arge Predéhlkai, 2004]

Beim Neubau des 1. LP Predéhlkai handelt es sich um eine so genannte Wasser-
baustelle (Abb. 1), bei der gegeniiber der in Abb. 2 dargestellten Landbaustelle CT
Altenwerder, die Tragbohlen und Reiberohre mit hoher Energie in die vorhandene
Hafensohle bei eventuellem Bodenaustausch im Wasser eingetrieben werden. Die
Klappanker werden am Kopf eingehéangt und die untere Halfte der Ankertafel einvib-

riert. Danach wird die Kaikonstruktion mit Sand hinterfiilit. Noch vor dem Bau des



Uberbaus werden somit die Wand und die Anker mit ca. 75 % der Endbelastung be-

ansprucht. Dementsprechend muss die Messtechnik sofort nach dem Einbau der zu
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messenden Tragglieder einsatzbereit sein.

Im Gegensatz hierzu werden bei einer Landbaustelle wie z.B. in Altenwerder die
Tragbohlen der Wand in einen Schlitz eingestellt und nur wenige Meter zur besseren
Vertikallastaufnahme gerammt. Der nur auf Mantelreibung tragende Schraganker
wird in den gewachsenen Boden gerammt. Durch die Abbaggerung des Bodens vor

der Wand nach der kompletten Herstellung der Konstruktion ergeben sich andere

Tragverhéltnisse als bei einer Wasserbaustelle. Dieses findet auch Beriicksichtigung

bei der Bestimmung der Erddruckumlagerung in der neuen EAU 2004.
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Abb. 2: Querschnitt CT Altenwerder, 1. BA [Prospekt Strom und Hafenbau, 1999]
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Bei der Auswahl und Applikation der geotechnischen Messgeber miissen alle vorge-
nannten Randbedingungen beachtet werden. Vom IGB-TUBS entwickelte Sonderlo-

sungen werden in den folgenden Kapiteln vorgestelit.

3  Wandverformung

Fir die Bestimmung von Verformungen entlang einer Linie kommt nur das Inklinome-
termessverfahren in Frage, welches in seiner Funktion und Genauigkeit ausfiihrlich
in GLOTZL [1994] beschrieben ist.

3.1 Inklinometersondenfiihrung

Aufgrund der hohen Rammenergie beim Einbringen der Tragbohlen oder Schragan-
ker bei einer Landbaustelle, ist es nicht méglich die Inklinometerfiihrungsnutrohre vor
dem Rammen zu applizieren. Ein nachtréaglicher Einbau ist sehr aufwendig und kos-
tenintensiv. Auch die Verbindung Rohr-Bauteil ist schwierig sicherzustellen. Aus die-
sem Grunde wurde in Altenwerder an die Tragbohlen ein Vierkantstahlrohr
(50 x 50 mm) als Fuhrung fir die Sonde auf dem landseitigen Flansch der Tragbohle
Uber die gesamte Léange angeschweilt. Die Lage der Messachse in dem Vierkant-
stahlrohr ist um 45° zur Hauptverformungsrichtung des 6rtlichen Koordinatensystems
gedreht. Am Predéhlkai 6. LP wurde die Fihrung im Inneren der Tragrohre im 45°-
Winkel bei Blickrichtung zur Wasserseite appliziert (Abb. 3 links). Damit entféllt die
Umrechnung, bei der leichte GenauigkeitseinbuRen hinzunehmen sind. Dementspre-
chend sollte immer versucht werden, das Fihrungsrohr so zu applizieren, dass die
Sonde in der erwarteten Bewegungsrichtung eingefiihrt werden kann. Wenn das
Tragglied nicht gerammt wird (z.B. Burchardkai 8. LP) kann das Inklinometerfiih-

rungsrohr vor dem Einbau befestigt werden (Abb. 3 rechts).

Als weitere Alternativen zur Erfassung der Wandverformung wurden auch folgende

Vorschlage diskutiert:

e Verlangerung (ca. 3 m) des Inklinometermessrohres tber die Lange der Wand

in den anstehenden Untergrund hinaus, um den Fufpunkt des Messrohres
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gesichert angeben zu kénnen und somit nicht auf eine prazise Kopfpunktver-
messung angewiesen zu sein. Als problematisch hierbei erweist sich der Ein-
bauvorgang der Tragbohlen (Rammarbeit), die zu einer Deformation des
Messrohres im anstehenden Untergrund gefiihrt hétte.

e Einstellen eines Messrohres in einer nachtraglich hergestellien Bohrung in-
nerhalb der Tragbohle. Dieser Vorschlag wurde aus Kostengriinden und der
nicht gesicherten Lagegenauigkeit/Verbindung mit dem Bauteil verworfen.

Hierbei wére jedoch die Fullpunktverldngerung kein Problem gewesen.

Predshikai 6.

Abb. 3: Applikation der Inklinometerfihrungsrohre

3.2 Interpretation der FuBpunktverschiebung

Bei der Auswertung der Inklinometermessung wird der Wandfu? als unverschoben
angenommen. Erst durch die prazise geodatische Lageeinmessung des Kopfpunktes

kénnen gesicherte Aussagen Uber die WandfuRverschiebung getroffen werden.
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Abb. 4: Wandverformung infolge Abbaggerung, Block 20, CT Altenwerder
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Die gemessenen Verformungen (Abb. 4) zeigen eine Kopfpunktverschiebung von
1,7 cm, eine maximale Durchbiegung in Feldmitte von 3,9 cm sowie am FuR eine
starke Einspannung. Wiirde nun die Kopfpunkeinmessung des Geodaten mit 3,2 cm
zur Wasserseite herangezogen werden, missten die Kurven lateral um 1,5 cm ver-
schoben werden. Dieses ist jedoch bei der gemessenen starken Einspannung des
WandfuRRes nur schwer vorstellbar. Fir diese These sprechen auch die gemessenen
Erddriicke speziell vor der Wand, die entgegen der Erddrucktheorie des passiven
Erdwiderstandes nicht ansteigen. Weitergehende Ausfiihrungen und Beurteilungen
sind in STAHLMANN et al. [2004] enthalten.

Hier wird die Anforderung und Schwierigkeit einer in sich konsistenten und gesicher-
ten Messtechnik klar, um das Gesamtverhalten der komplexen Kaikonstruktion gesi-

chert interpretieren zu kénnen.
3.3 Kopfpunkteinmessung
Am Predéhlkai 1. LP wurden aus den vorgenannten Griinden Entfernungs-Laser auf

dem alten Kaikopf installiert, die kontinuierlich Uber ausgewéhlte Zeitraume der Bau-

zeit das Verhalten des Wandkopfes auf £1 mm genau bestimmten.

Abb. 5: Robustes Laser-Entfernungsmessgerat
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3.4 Abstandsmessungen der Tragbohlen

Beim Neubau 1. LP Predéhlkai war die Arge
aufgefordert, den gleichméaRigen Abstand der
Tragbohlen untereinander zur Vermeidung
von Schlosssprengungen nachzuweisen. Da
nur zwei Tragbohlen mit einem Inklinometer-
fihrungsrohr ausgestattet waren, wurde die
Inklinometersonde modifiziert. Sie wurde
vom IGB-TUBS so umgebaut, dass nun der
Innenraum der Doppeltragbohle als Fiihrung
genutzt wird. Anféngliche Wiederholungs-
messungen ergaben eine ausreichende Ge-

nauigkeit (+ 5 mm). Somit konnte an allen

gemessenen Tragbohlen die laut Rammplan

geforderte Stellung nachgewiesen werden.

Abb. 6: modifizierte Inklinometersondenfiihrung zur Lotmessung der Tragbohlen
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Schraganker

Zur Bestimmung der Entwicklung von Ankerkraften wurden bisher an den Ankerk&p-

fen sowie mit erheblichem Aufwand an tiefer liegenden Stellen Dehnungsmessstrei-

fen (DMS) befestigt. Da in Altenwerder aufgrund des inhomogenen Baugrundes und

der erforderlichen groRen Lange der Schréganker die Bestimmung der Mantelrei-

bung auf der gesamten Lange von Interesse war, wurde hier das Gleitmikrometer der

Firma Solexperts (CH-Schwerzenbach) als Messverfahren ausgewahlt (s. Kap. 4.2).

Alternativ wurden zur Ermittlung des Spannungs- und Verformungsverhaltens der

Schréaganker zuvor folgende Varianten diskutiert:

Einbau von Dehnungsmessstreifen auf den Schragankern im Bereich der je-
weiligen Schichtgrenzen und ein zusétzliches Inklinometerrohr. Gegen diese
Alternative sprachen zum einen die Empfindlichkeit der DMS gegen Ramm-
energie sowie die Aussagekraft der Messergebnisse beziglich der Anker-
kraftentwicklung entlang des Ankers, da die DMS nur punktuell die Langenéan-
derungen erfassen. Weiterhin wéren ein zusétzlicher Aufwand zum Schutz der
Kabel und eine gréRere Anzahl an Speichergeraten (Datalogger bzw. Erweite-
rungsmodule) notwendig.

Einbau von Stangenextensometern und ein zuséatzliches Inklinometerrohr. Die
Vorteile dieser Messalternative liegen in der Kostenreduzierung durch die heu-
tige Wiedergewinnbarkeit der Messanlage, in der Genauigkeit der Messungen
(vergleichbar mit Gleitmikrometer), in der Integralmessung (allerdings jeweils
vom Ankerkopf bis Fulpunkt Extensometer) und in der Moglichkeit, die Mes-
sungen kontinuierlich durchfiihren zu kénnen. Der entscheidende Nachteil bei
diesem Messverfahren liegt zum einen in den hohen Anschaffungskosten.
Des Weiteren kénnen auf der gesamten Ankerldnge maximal sechs Integral-
messstrecken eingebaut werden, da nicht mehr Stangen bzw. Kabel an der
obersten Messstrecke vorbeigefiihrt werden kénnen. Zuséatzlich zum Inklino-
meterrohr misste ein weiteres Hillrohr zum Einbau des Stangenextensome-
ters am Schréganker angebracht werden.

Einbau von Dehnungsmessstreifen an der Anschlussstelle Wand/Anker und

ein zusétzliches Inklinometerrohr. Bei dieser Variante ist nur ein punktueller
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Aufschluss an der Krafteinleitungsstelle mdoglich. Dieses Vorgehen wider-

spricht der Forderung die Ankerkraftverteilung Gber den gesamten Schragan-

ker zu ermitteln.

4.1 Bestimmung der Durchbiegung

Das Verformungsverhalten des Schréagpfahles infolge der Sandaufspilung und dem

Einbringen der Kaiplattenpféahle bei der Wasserbaustelle oder nur der Kaiplattenpfah-

le bei der Landbaustelle wird wiederum mit der Inklinometersonde bestimmt. Zur

Fuhrung der Sonde muss ein Fuhrungskanal (Inklinometerfiihrungsrohr oder Stahl-

profil) am Schraganker angebracht werden. Bei der Ausstattung mit einem Gleit-

mikrometermessrohr kann die Messung der Durchbiegung in diesem durchgefiihrt

werden

Gemessene  Durchbiegungen
der Schraganker an der Was-
serbaustelle Europakai (Abb. 7
und 8) infolge der Hinterfiillung
und der Pfahl-Herstellung fur
die Kaiplatte wiesen eine grofle
Beanspruchung des Ankers
nach. Nach Umstellen des
Pfahleinbringverfahrens von
Rammen auf Drehbohren konn-
ten die starken Durchbiegun-
gen vermindert werden
[GATTERMANN, 1999].

Bei einer Landbaustelle (hier: CT Altenwerder, Abb. 9) ist die gemessene Anker-

durchbiegung erwartungsgemall aufgrund des gewachsenen Bodens nicht sehr

grof. Die Durchbiegung infolge der Herstellung der Ortbetonrammpféhle wurde dort

zu maximal 2-3 cm festgestellt.
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4.2 Gleitmikrometer

Beim Gleitmikrometerverfahren wird eine Sonde in einen speziellen Fiihrungskanal
(Messrohr) eingefiihrt, um fir jeden Meter (Integralmessung) der gesamten Mess-
strecke die Dehnung mit einer Genauigkeit bis zu 0,001 mm zu messen (Abb. 10 und
11). Durch Vergleichsmessungen kann somit die Normalkraft aus der gemessenen

Dehnung/Stauchung tber die Querschnittswerte errechnet werden.

x
Position der
WMesssonde
3
Messrohr —— £
g
b
Messmarke —[p 4
;o

Abb. 10: Linienweise integrale Bestimmung der Langendnderung

mit dem Gleitmikrometermessverfahren [Solexperts]

Die Dehnung des Schragpfahles wird an der Stegober- und an der Stegunterkante

zum Ausgleich der Durchbiegungsunterschiede gemessen

Der Zeitpunkt des Einbaus des Messrohres am Schréganker musste in Altenwerder
aufgrund der zu erwartenden hohen Belastung wéahrend der Rammung auf den Zeit-
punkt nach Einbringen des Ankers verschoben werden. Aus diesem Grund wurden
am H-Profil des Ankers in zwei diagonal gegeniiberliegenden Eckpunkten am
Steg/Flansch je ein Vierkantstahlprofil 110 x 110 x 10 mm angeschweil3t (Abb. 12)
und am Fuf’ des Pfahles mit einem verstérkten Schneidschuh versehen. In die Profi-
le wurde nach dem Rammen das Gleitmikrometerrohr eingefiihrt und anschlieRend
mit einer Zementsuspension verpresst, um einen kraftschliissigen Verbund mit dem

Stahlprofil zu erreichen.



Gleitmikrometer-Messausriistung
Haspel Sonde, Haspel mit Schieifring-
Kabelrolle, 100 m verstirktes Kabel,
Datenerfassungsgerat und ,handheld
computer”,

Kabelrolle

SDC Solexperts Data Controller o
Messmarke Datenerfassungsgerst

Kalibriervorrichtung aus INVAR-Stah/
Abb. 11: Funktion und Instrumente der Gleitmikrometersonde [Solexperts]



-835 -

Hullrohr fir Messeinrichtung am Schragpfahl

Mae in mm

12 3baw. b U
L 10 x 10
$235 JRG2

568

|

HTM 600 = 136

Abb. 12: angeschweiltes Hillrohr zur Aufnahme des Gleitmikrometerrohres

Beim Predéhlkai 1. LP kénnen aufgrund der Einstellung der Schraganker die Gleit-
mikrometermessstellen direkt an die Tragbohle angeschweift werden und haben

somit eine noch hohere Genauigkeit bei der Bestimmung der Dehnung (Abb. 13).

Abb. 13: direkt angeschweilte Gleitmikrometermessstelle mit Flihrungsrohr (grau)
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4.3 Normalkréfte im Schragpfahl

Bei einer Land- wie bei einer Wasserbaustelle werden zur Rickverankerung der
Spundwand zur Aufnahme der horizontalen Lasten Schrégpfahle eingebracht und an
die Wand gekoppelt. Aufgrund der Ausbildung der Anschlussstelle sowie der gerin-
gen Verformbarkeit des Kopfpunktes der Schrégpfahle wird deren Anbindung in der
Regel als gelenkig angenommen und momentenfrei gerechnet. Im Allgemeinen tre-
ten daher die maximalen Normalkrafte am Anschlusspunkt auf und werden sukzessi-
ve Uber die Mantelreibungsflache entlang der Pfahlachse reduziert.

Aus dieser Annahme heraus wurden in der Vergangenheit meistens nur am Kopf des
Ankers Dehnungsmessstreifen zur Bestimmung der Normalkraft appliziert. Anhand
der erstmalig vom IGB-TUBS durchgefiihrten Gleitmikrometermessungen am
CT Altenwerder wurde jedoch festgestellt, dass sich der Normalkraftverlauf entlang
des Pfahlschaftes nicht wie erwartet

einstellt (Abb. 14). ,

Abb. 14: Gemessener und berechneter Normalkraftverlauf entlang der Pfahlachse im
2. Bauabschnitt CT Altenwerder
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Durch die freie Unterwasserbdschung bleibt die Normalkraft im Pfahl bis zum Eintritt
in den anstehenden Baugrund konstant. AnschlieRend steigt die Normalkraft entlang
des Pfahles an, was im statischen Sinne einer negativen Mantelreibung entsprechen
wirde, und erreicht ihr lokales Extrema in etwa der Mitte der Ankerlénge. Es existie-
ren bereits verschiedene theoretische Anséatze fiir dieses spezielle Tragverhalten.
Variationsberechnungen haben gezeigt, dass dieses Tragverhalten auch in nichtbin-

digen Bdden erzeugt werden kann.

5  Spannungsmessungen

Um die GroRe der auf die Konstruktion wirkenden Erddruckkrafte ermitteln zu kén-
nen, wird der Einbau von kombinierten Spannungsgebern (Abb. 15) aus folgenden

Griinden empfohlen:

1. Die spatenférmigen Kissen werden mit einem Gesténge an der Bohrlochsohle
in den gewachsenen Boden eingedriickt. Somit kann naherungsweise der
Primarspannungszustand des Bodens erfasst werden.

2. Kombinierte Erddruckkissen messen zum einen die totalen Spannungen die
auf das Kissen ausgelibt werden und Uber einen weiteren integrierten Auf-
nehmer die Porenwasserdruckspannungen im Boden. Nur aus diesen beiden
am gleichen Ort gemessenen Spannungen kénnen die wirksamen effektiven

Spannungen (Erddruck) ermittelt werden.

Da die erzielten absoluten Messwerte der Erddruckkissen in Abhangigkeit von Ein-
baueinfliissen (Steine etc.) unterschiedlich sein kénnen, kommt der langfristigen Be-
obachtung der relativen Messwertanderungen zur gesicherten Interpretation eine
groRe Bedeutung zu. AulRerdem spielt die redundante Ausfiihrung solcher 'verlore-
nen' Messgeber eine duRerst gewichtige Rolle (s. nachstes Kapitel). In Altenwerder
wurden deshalb alle Spannungsgeber vor der Einbringung der relevanten Bauteile
(Schlitz/Wand, Pfahle und Kaiplatte/Kaikopf) in doppelter Ausfiihrung eingebaut.
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Abb. 15: einpressbarer kombinierter Spannungsgeber

In funf unterschiedlichen Teufen wurden die Erddruckkissen landseitig zur Ermittlung
des aktiven Erddruckes und der jeweiligen Porenwasserdruckspannungen in mehre-
ren Bohrungen in den Boden eingebracht. Neu in diesem Messkonzept waren die
Erddruckkissen, die auf der Wasserseite der Spundwand in zwei unterschiedlichen
Entfernungen zur Wand (1 und 2 Meter) und in zwei unterschiedlichen Teufen einge-
baut wurden, um erstmals den passiven Erddruck zu messen. Bisher scheiterten
Versuche an der Kabelfiihrung. In Altenwerder wurden die Kabel in einer stabilen
Verrohrung gefiihrt, die auch nach dem Abbaggern der Béschung vor der Wand und
spater wahrend der An- und Ablegemanéver bestehen bleiben sollte, indem sie
durch Taucher in mehreren Kreuzverbdnden verstarkt an die Spundwand ange-
schlossen wurde. Ein weiterer Schutz war durch die vorgestellten Reiberohre gege-
ben. Leider waren die Krafteinflisse durch die Abbaggerungsarbeiten im zweiten
Messquerschnitt doch gréRer und die Kabel wurden abgerissen (Abb. 16).

Zur Bestimmung des Traglastverhaltens der Ankertafel bei den am 1. LP Predéhlkai
als Sondervorschlag eingebauten Klappankern (vergl. Abb. 1), wurden auf die Tafel

zwei Totalspannungsgeber sowie ein Porenwasserdruckgeber appliziert (Abb. 17).
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} Einhausung
. Gleitmikrometer

Porenwasserdruckgeber |
B TR

Abb. 17: Zwei messtechnisch vorbereitete Anker fir den Einbau am Preddéhlkai
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6 Redundanz

Die mindestens doppelte Ausfiihrung jedes festeingebauten, also nicht kontrollierba-
ren Messgebers wird dringend empfohlen. Eine weitere Kontrolle des Systems in
Hinblick auf die Ermittlung des Erddrucks auf die Wand kann durch die Berechnung
der Belastung aus den gemessenen Verformungen (Inklinometer) der Wand erfol-
gen. Bei den Messsystemen, deren Ergebnisse reproduzierbar und kontrollierbar
sind (hier: Inklinometer und Gleitmikrometer), kann pro Messquerschnitt eine Mess-
stelle eingebaut werden. Auf die gesicherte Verbindung der Fiihrungskanéle/ -rohre
mit dem zu messenden Tragglied muss besonders geachtet werden. Bei elektrischen
Messgebern (hier: Erddruckkissen und Porenwasserdruckgeber) sollten pro Mess-
querschnitt zwei identische Ausfiihrungsquerschnitte installiert werden, um die erziel-

ten Ergebnisse besser abgleichen und somit verifizieren zu kénnen.
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Problem-
stellung:

Lésung:

Resultate:

Pfahl-Lastversuche: Ziirich Airport

=l ]EXPERTS

Swiss Precision Geomonitoring

Der Bau der neuen Gepdcksortieranlage im Flughafen Ziirich Kloten (Bauherr ist Unique Ziirich Airport

und die Projektierung erfolgte durch das Biiro SKS-Ingenieure, Ziirich) erforderte, um die Tragfahigkeit und
Gebrauchstauglichkeit zu bestimmen, Pfahlbelastungsversuche. Mittels einem kombinierten Pfahldruck- und
Pfahlzugsversuch wurde die rechnerische Bestimmung des erforderlichen Pfahldurchmessers und der Pfahlldnge
uberprift und den 6rtlichen geotechnischen Verhdltnissen angepasst.

Die Versuche enthielten folgende Instrumentierung: 1) Mit der elektrischen Kraftmessdose und einer Lastregel-
einheit wurde die Pfahlbelastung préazise gesteuert und die Last genau gemessen. 2) Mit Gleitmikrometer-
Messungen wurde das Dehnungsprofil im Versuchspfahl bei jeder Laststufe prézise erfasst. 3) Die Setzungen und
Hebungen sind mit einem motorisierten Digitalnivelliergerét auf wenige 1/100mm genau automatisch gemessen
worden. 4) Die Messwerte wurden mit dem GeoMonitor erfasst und weitgehend ausgewertet. 5) Der Versuch
konnte dber das Modem ferniiberwacht werden.
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Die Pfahibelastungsversuche ergaben wichtige Grundlagen, um die Mantelreibung der anderen Pfahle zu bestim-
men und um die Tragfdhigkeit der gesamten Fundation zu beurteilen. Die Ldnge der Pféhle in diesem Projekt
konnte, gegentiiber der urspriinglich geplanten Pfahlldnge, im Mittel um ca. 2m reduziert werden. Dadurch ergab
sich eine markante Kostenreduktion.
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Technische Besonderheiten beim geplanten JadeWeserPort

Wolf-Dietmar Starke

Zusammenfassung

Die Ausschreibung zur Findung eines Betreibers des Containerterminals ,JadeWeserPort"
ist von der JadeWeserPort Realisierungs GmbH & Co. KG eingeleitet. Hier werden Mitte
des Jahres intensive Gespréache mit den Bewerbern zu flihren sein. Ebenfalls zur Jahres-
mitte werden die Planfeststellungsbeschlliisse nach WasserstralRen- sowie Bergrecht er-
wartet. Zu dieser Zeit soll auch die Ausschreibung der Bauleistungen fur den Tiefwasser-
hafen EU-weit begonnen sein. Bis dahin missen die technische Grundkonzeption und ei-
ne Vielzahl technischer Details Uberarbeitet und optimiert werden.

All dies sind Voraussetzungen fiir einen Baubeginn Anfang des Jahres 2006 und eine an-

gestrebte Inbetriebnahme des Terminals in der 2. Jahreshélfte 2009.

Entwicklung im Containerverkehr

Der Welthandel zeigt in den letzten Jahren eine sehr dynamische Entwicklung insbeson-
dere im globalen Containerverkehr. Seit dem die Konjunktur in Fernost boomt und Osteu-
ropa sich dem Weltmarkt geéffnet hat, missen immer mehr Giter ,just in time" transpor-
tiert und umgeschlagen werden.

Fur die deutschen Seehéfen gehen Experten von einer Verdoppelung der Containerum-
schlagskapazitaten in den nachsten 10 Jahren aus. Da die von Reedereien georderten
Containerschiffe inzwischen die Stellplatzkapazitdt von 10000 TEU Uberschritten haben,
werden die Anspriiche an Seehéfen zur Aufnahme der Mega-Carrier weiter steigen.

Hier kann und wird der JadeWeserPort als Tiefwasserhafen die Umschlagkapazitaten der
Containerhafen Hamburgs und Bremerhavens sinnvoll ergéanzen.

Mit einer tideunabhangigen Fahrwassertiefe bis 18 m, einer nur kurzen Revierfahrt von 23
Seemeilen, einer heute erheblich geringeren Verkehrsdichte auf der Wasserstralle als auf
den benachbarten Revieren und einem groRzligig bemessenen Wendebereich bietet der
Standort Wilhelmshaven beachtliche seewértige Vorteile.

Aufgrund seiner Randbedingungen wird der JadeWeserPort als idealer Umsteighafen
(Transshipment-Hub) der Intensivierung von Feeder- und Short-Sea-Verkehren von und
nach Skandinavien, Finnland, ins Baltikum, nach Russland und GroRbritannien dienen.
Leistungsféhige Hinterlandanbindungen auf Stralle und Schiene werden fiir eine schnelle

landseitige Erreichbarkeit der groRen europaischen Wirtschaftszentren sorgen.
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Umschlaganlagen an der Innenjade

Im Jahr 1958 wurde mit Errichtung der NWO-Briicke die Tradition des Tiefwasserhafens
Wilhelmshaven begrtindet; denn tber diese Anlage kénnen seitdem bis zu 20 m tiefge-
hende Tankerriesen Erdél anlanden. 1972 folgte die Niedersachsenbriicke insbesondere
fuir den Kohleumschlag (bis zu 130000 BRT grof3e Bulkcarrier), 1975 die WRG-
Tankerldschbriicke und 1980 die INEOS-Umschlagbriicke.

JadeWeserPort

In Ergénzung der vorgenannten Umschlaganlagen soll nun mit der Realisierung des Ja-
deWeserPorts am tiefen Wasser eine 1725 m lange Containerkaje errichtet werden, tiber
die in der Endauslastung jéhrlich 2,7 Mio. TEU umgeschlagen werden kénnen. Dazu wird
eine Hafenflache im Stiden des Voslapper Grodens vom Hauptdeich beginnend nach Os-
ten in die Jade vorgestreckt. Die Nordflanke dieses Hafenneulandes wird eine Lange von
rd.1900 m haben, wahrend die Stidflanke direkt entlang der Niedersachsenbriicke sich
1250 m in die Jade erstreckt.

Die von der Nordflanke, der Umschlagkaje und der Stidflanke eingefasste Hafenflache
beinhaltet das Containerterminal mit einer Fldche von 120 ha und den sog. Hafengroden
mit 170 ha fur Gewerbeflachen und ein Giiterverkehrszentrum. Durch Einbeziehung der
Niedersachsenbriicke in die Stdflanke kann wertvoller Platz in der Innenjade fir Hafenak-
tivitaten optimiert werden (siehe Abb. 1).

Da die Hafenflachen einen ausreichenden Sturmflutschutz erhalten miissen, werden die
Nordflanke unter Beriicksichtigung des Wellenauflaufs mit einer Konstrucktionsoberkante
von NN +8,5 m, die Umschlagkaje und Stdflanke mit einer Oberkante auf NN +7.5 m
(entsprechend Deichsollhéhe) errichtet werden.

Die Gewéssersohle vor der Kaje soll auf SKN -18 m (LAT -17,5 m) entsprechend NN -
20,1 m hergestellt werden, wodurch ein bisher durch eine Kaje noch nicht tiberbrtickter
Gelandesprung von mindestens 27,60 m abgefangen werden muss. Mit einer leichten
Verschwenkung des Jade-Fahrwassers und Ausbaggerung des Zufahrts- und Kajenbe-
reichs auf ausreichende Tiefe erhéalt der JadeWeserPort eine optimale Hafenzufahrt mit

einem grofzligig bemessenen Wendebereich von @ 700 m.
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Fir die Gewinnung der Terminal- und Hafengrodenflachen sind rd. 43 Mio. m® Sand im
Nahbereich des Hafens zu gewinnen und im Schutze von Nord- und Stidflanke sowie der
Kaje aufzusptilen. Da im Untergrund des Hafenbereiches auch wenig tragfahige Béden
anstehen, muss nach einem zu entwickelnden, detaillierten Konzept das Aufsplilmana-
gement durchgefiihrt werden, um nicht ungewollte Grundbriiche zu initiieren. Ahnlich sorg-
faltig muss mit dem Vorstrecken der Nord- und Stuidflanke umgegangen werden, da auch
in diesen Bereichen wegen der Belastung des Untergrundes nur ein Schichtweiser Aufbau

der Deckwerke mdglich ist.

Stand der Verfahren

Fir die Errichtung der Hafenanlage in der Bundeswasserstrale Jade mit Fahrwasserver-
legung 6stlich des Hafens sowie der Hafenzufahrt ist das Planfestsstellungsverfahren
nach WasserstralRengesetz bei der Wasser- und Schifffahrtsdirektion Nordwest beantragt
und der Erorterungstermin bereits durchgefiihrt worden. Wahrend die Entnahmeflache ,A“
wegen der Verknlipfung mit den Schifffahrtsbelangen in das Verfahren nach Wasserstra-
Renrecht einbezogen ist, fallen die tiefen Bodenentnahmen ,B“ und ,C*“ (Abb. 2) nach
Bergrecht in die Zustandigkeit des Landesbergamtes Clausthal-Zellerfeld. Auch hierfur ist
der Erorterungstermin bereits durchgefiihrt worden. In beiden Verfahren haben sich nach
Einschatzung des Antragstellers keine uniberbrickbaren Schwierigkeiten ergeben, so
dass Mitte 2005 mit den beiden Planfeststellungsbeschliissen gerechnet wird.

Mit Beginn dieses Jahres lauft das Verfahren zur Auswahl eines Betreibers fiir den Con-
tainerterminal. Das Verfahren ist EU-weit mit Praqualifikation angelegt. Es werden mehre-
re ernsthafte Bewerber erwartet von denen der den Zuschlag erhalten soll, der das wirt-
schaftlichste Angebot bei mdglichst zligiger Auslastung des Terminals macht. Sobald die
Verhandlungen mit den Bietern in ein konkretes Stadium treten, wird der Antrag auf sofor-
tigen Baubeginn gestellt.

Ebenfalls mit Beginn des Jahres werden nach einem Eu-weiten VOF-Verfahren die Inge-
nieurleistungen zur Erstellung der Ausschreibungsunterlagen von den beauftragten Inge-
nieurbiiros erbracht. Die Verdingungsunterlagen sollen Mitte Mai fertig gestellt sein, so
dass die Bauleistungen in der zweiten Jahreshalfte 2005 ausgeschrieben werden kénnen.
Mit den eigentlichen Bauarbeiten soll spatestens Anfang 2006 begonnen werden. Von der
Inbetriebnahme des Containerterminals wird in der zweiten Jahreshaélfte 2009 ausgegan-

gen.
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Baugrund

Der Baugrund ist insbesondere im Bereich der Kajentrasse sowie der Nord- und Stidflanke
mit Drucksondierungen und Bohrungen erkundet worden, etwas grobmaschiger auch die
eigentliche Hafenflache.

Im Bereich der Kaje stehen in gréReren Tiefen tragféhige pleistozdne Sande an. Im Nor-
den reichen sie bis zu einer Hohe von NN -37 m und am Stidende der Kaje auf NN -26 m.
Darliber gelagert ist ein rd. 10 m dickes Schichtpaket Lauenburger Ton nach Stden hin
ansteigend. Uber dem Lauenburger Ton liegen marine Sedimente, die sich dort im Zuge
des Anstiegs des Meeresspiegels unter den in der Innenjade vorherrschenden hydromor-
phologischen Randbedingungen abgelagert haben (Abb. 3).

Im Bereich des Lauenburger Tons sind keine Findlinge (Rammhindernisse) angetroffen
worden. Dies deckt sich auch mit Erfahrungen beim Bau der Niedersachsenbriicke.

Zur weiteren Verdichtung der Kenntnisse sind seismische Untersuchungen in der Kajen-
trasse und den Tiefenentnahmen durchgefiihrt worden. Scheinbar fiihrten jedoch Gasein-
schlisse in den oberen Sedimentschichten zur Totalreflektion der Schallwellen, so dass
aus diesen Messungen keine Ergebnisse gewonnen werden konnten.

Die Ergebnisse bei den daneben durchgefiihrten geoelektrischen Untersuchungen werden
vom Bodengutachter mit den Erkenntnissen aus den Bohrungen und Drucksondierungen
abgeglichen, mit dem Ziel, den Tragwerksplanern die notwendigen Bodenkennwerte mog-
lichst flachendeckend zur Verfiigung zu stellen. Bei der Geoelektrik wird die Leitfahigkeit
von Bodenschichten gemessen, die abhéngig ist von der Lagerungsdichte und im erhebli-
chen MaRe von der Salinitét.

Im Bereich der gesamten Hafenflache sind zwischen 3 und 5 m méchtige Schlickschichten
anzutreffen, die jedoch von feinen Sandb&nderungen durchzogen und daher deutlich trag-
fahiger sind als die méachtigen Schlickschichten im Bereich des hdufig herangezogenen

Muhlenberger Lochs.

Nordflanke

Die Nordflanke bindet in Normalrichtung an den Hauptdeich des Ill. Oldenburgischen
Deichbandes an und fihrt bis zur Nordostecke des Terminals, wo sie an die Umschlagka-
je anschlief3t (Abb. 1).
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Am Hauptdeich beginnend wird sie als Erddamm mit seeseitigem Deckwerk errichtet. Bei
gréRerer Wassertiefe wird das Deckwerk durch eine Spundwand ersetzt. Der Ubergangs-
bereich ist im Zuge der Detailplanung zu ermitteln.

Die Nordflanke bildet den Sturmflutschutz der Hafenflachen gegen die Hauptangriffsrich-
tung bei Stirmen aus Nordwest bis Nord. Das Deckwerk muss dem in die Jade einlaufen-
den Seegang und den daraus resultierenden Brandungskréaften standhalten kénnen und
ist entsprechend schwer auszufiihren und mit Teil- bis Vollverguss gegen das Herausl6-
sen von Steinen zu sichern. Die FuRsicherung des Deckwerks und der Filteraufbau sind
auf den anstehenden beziehungsweise einzubauenden Boden auszulegen.

Das Deckwerk wird bis zur Hohe von NN +3,5 m hochgezogen. Oberhalb wird die Bo-
schung mit einer Neigung von n=4 mit einer ca. 1,5 m starken Kleischicht bis zur Krone
auf NN +8,5 m abgedeckt. Binnenseits der Krone verlauft ein Unterhaltungsweg, Giber den
bei Bedarf auch andere Verkehre gefuhrt werden kénnen (Abb. 4).

Das Vorstrecken von Nord- und Siidflanke geschieht mit einem zeitlichen Vorlauf gegen-
Uiber dem Einsplilen der Bodenmengen fir die Hafenflachen, da der Einspllvorgang in
entsprechend hergerichtete Spulfelder nur im Strémungsschatten der Dammbauwerke
erfolgen kann. Die Tidestromung erreicht im Maximum eine Geschwindigkeit von rd. 1,5
m/s, so dass ungeschutzt eingebauter Sand schnell erodieren wiirde.

Es wird daher fur den Fortgang der Aufspilmafinahmen wichtig sein, ein schnelles vor-
strecken der Deckwerksbasis sowie ein Hochziehen der Deckwerke selbst zu erreichen,
ohne dabei die Standsicherheit der Dd&mme zu geféhrden. Der Einsatz von sandgefuliten

GroRbehéltern aus Geotextilien kann dabei eine beschleunigende Mafnahme sein.

Sidflanke

Die Sudflanke bindet unmittelbar stdlich der Niedersachsenbriicke an den vorhandenen
Hauptdeich an und lauft parallel zur Briicke hinaus bis kurz vor das Wasserentnahmebau-
werk der IVG. Dort geht das Deckwerk der Sudflanke in eine Spundwand tber, die auf der
nordlichen Seite um das vorgenannte Bauwerk herumgeftihrt wird, um nach kurzer Stre-
cke an das Siidende der Containerkaje anzuschlielen.

Die landeseigene Niedersachsenbriicke wird voll in die Stdflanke integriert, indem die
Briickenpfahle bis kurz unterhalb der Jochbalken im Zuge der Aufsptilung der Hafenfla-
chen mit eingespult werden (Abb. 5). An den Briickenpféhlen wird es durch die auch dort

vorhandenen setzungsempfindliche Weichschichten im Untergrund zu negativer Mantel-
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reibung kommen, die aber das Tragverhalten der Pféhle nicht nachteilig beeinflussen darf,
um Transportbadnder und Medienleitungen auf der Briicke in ihrer Funktion nicht zu ge-
fahrden.

Nordlich der Niedersachsenbriicke steigt das aufgesplilte Geldnde bis auf die Bemes-
sungshdhe von NN +7,5 m an. Auf dieser Hohe wird vom Hauptdeich her kommend paral-
lel zur Briicke die Hafengroden- und Terminalfléche strallenverkehrlich erschlossen.

Vom wasserseitigen Boschungsfu® bis zur Héhe von NN +3,5 m erhélt auch die Stdflanke
ein Deckwerk, das aber wegen seiner geschiitzten Stdlage leichter ausgefiihrt werden

kann als an der wellenbeanspruchten Nordflanke.

Umschlagkaje
Die Terminalflache wird zum tiefen Wasser hin mit der 1725 m langen Kaje abgeschlos-
sen. An ihr sollen die Containerschiffe — vom Mega-Carrier bis zum Feeder-Schiff — die
Ladung umschlagen.
Mit einer Konstruktionsoberkante auf NN +7,50 m und einer Hafensohle von
NN -20,10 m tberbriickt die Kaje einen Gelédndesprung von mindestens 27,60 m.
Dieses Maf wird noch um einen Sicherheitszuschlag fiir Baggertoleranzen und mdégliche
Kolke vor der Kaje zu erhéhen sein. Damit ist hier ein Gelédndesprung zu Gberwinden, wie
er nach hiesigen Erkenntnissen in anderen Héafen bisher noch nicht hergestellt worden ist.
Im Zuge der Vorplanung des JadeWeserPorts ist eine Studie Gber Kajenanlagen mit un-
terschiedlichen Konstruktionsprinzipien erstellt worden. Dabei wurde unterschieden nach
e Konstruktionen mit nattirlichen Gelédndeb6schungen,
o Konstruktionen mit senkrechtem Gelandesprung,
und diese wiederum getrennt nach
o flachgegriindeten Kajenkonstruktionen,

o tiefgegriindeten Kajenkonstruktionen.

Bei den untersuchten Beispielen waren vor allem die ausgefiihrten Uferwandhéhen und
vorhandene Baugrundverhéltnisse vom besonderen Interesse.

Wegen der anstehenden Bodenverhéltnisse, dem aufzuspilenden Material und der See-
gangs- und Strémungsbelastungen werden Konstruktionen mit einer tiberbauten Gelande-

bdschung ausgeschlossen, die aus einem System von gerammten oder gebohrten Pfahlen
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mit aufgelagertem Trégerrost und Betonplatte bestehen (siehe Grundsystem Pfahlirost,
Abb. 6).

Senkkasten (Caisson)

Fir Flachgriindungen bieten sich Senkkasten (Caissons) und Winkelstiitzwénde an. Ein
Senkkasten besteht aus einer Anzahl von Zellen, die von einer Sohlplatte und Seitenwéan-
den umschlossen werden (Abb. 7). Die H6he der Zellen richtet sich nach der Eintauchtiefe
zum und am Einbauort. Die darliber hinausgehende Konstruktionshéhe wird durch Aufbe-
tonierung beim Absenken und Einbau erreicht. Die Eingeschwommenen Senkkésten mus-
sen in vorbereitete Baugruben abgesenkt werden. Dabei ist zu berticksichtigen, dass die
vorhandene Gewéssersohle zwischen NN -10,0 und NN -11,50 m liegt und die plan herzu-
stellende Griindungsebene tiefer als NN -20,10 m (Hafensohle) liegen muss. Die Griin-
dungsebene muss gegen Kolkungen gesichert sein. Vorteil der Caissons ist die robuste
Konstruktion der Uferwand und groRRe Lebensdauer. Nachteilig kann sich die lange Ferti-
gungs- und Einbauzeit der Senkkasten auswirken. Erst wenn die Kajenkonstruktion so
weit erstellt ist, dass der landseitige Bereich weitgehend von der Strémung in der Jade
abgeschirmt ist, kann mit dem Aufspilen von Sand hinter die Kaje begonnen werden. Die-

ser Zeitfaktor kénnte bei der vorgesehenen kurzen Bauzeit ein Ausschlusskriterium sein.

Spundwand mit Ankerpfahl

Im Hafenbau kommen tberwiegend kombinierte Spundwénde zur Ausflihrung. Diese be-
stehen aus sog. Tragbohlen wie Stahlrohre, Kasten- oder Rohr-Profilen, die in statisch
notwendigen Absténden eingebracht werden. Dazwischen werden Fillbohlen (Spundboh-
len) eingefiigt. Die Spundwand wird am Kopf vergurtet und mit Ankerpféahlen riickwartig
verankert (Abb. 8).

Die Profile werden tiberwiegend eingerittelt und auf den letzten Metern zur Verbesserung
der Standsicherheit gerammt. Beim Einbringen werden die Elemente durch einen ausge-
richteten Rahmen gefiihrt, um eine fluchtgerechte Spundwand zu erreichen. Wird vom
Wasser aus geruttelt/gerammt eignen sich als Tragersysteme fiir das Rammgerat Hubin-
seln oder groRRe Pontons. Bei Hubinseln ist unter Beriicksichtigung der sohinahen Boden-
schichten auf die Standsicherheit zu achten, bei Pontons missen Tidehub und —strémung

sowie Seegang kompensiert werden.
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Der Kajenuiberbau lagert auf einem Pfahlrost, der in der Regel zusammen mit der Platte in
Ortbeton hergestellt wird. Allerdings kénnen hier auch Betonfertigteile zur Ausfiihrung
kommen wie beispielsweise Filigranplatten als verlorene Schalung.

Spundwénde und Pféhle haben gegentiber Senkkasten den Vorteil, dass sie bei sehr tief-
liegenden tragfahigen Schichten mit geringerem Aufwand in diese Bereiche getrieben
werden kénnen.

Senkkasten werden flach und auf héherem Horizont gegriindet. Hohe einseitige Belastun-
gen Uber die seewartige Kranbahnschiene kénnen zu Schiefstellung der Caissons fiihren

mit den daraus resultierende Folgen fiir die Betriebssicherheit der Containerbriicken.

Erd- und Wasserdruck auf die Spundwand sind vor allem bei groRen Gel&ndespriingen
soweit wie mdglich zu minimieren. Eine tief gelegte Kajenplatte auf tief gegriindeten Pfah-
len reduziert bereits den Erddruck, ein gebdschter Bodenabbau unterhalb der Kajenplatte
kann diese Last weiter reduzieren. Durch gezielte Ableitung des Grund- und Sickerwas-
sers landseitig der Kaje wird der Wasserdruck reduziert. Dabei muss auch die Wasser-
menge, die durch Undichtigkeiten in den Spundwandschl&ssern und sonstigen Offnungen
hinter die Spundwand eindringen kann, abgeleitet werden kénnen. Wichtig fur die Standsi-
cherheit der Kajenkonstruktion ist die Nachhaltigkeit der Wasserabfiihrung.

Die im statischen Nachweis ermittelte Einbindeldnge der Spundwand muss langfristig si-
chergestellt sein. Eine im Nachweis einbezogene Toleranz fiir Kolke darf nicht Gberschrit-
ten werden. Gegebenenfalls ist die Spundwand in besonders gefédhrdeten Bereichen durch
eine flachige Sohlsicherung vor Kolkungen zu schiitzen. Im tbrigen sollte abgewartet wer-
den, inwieweit sich in der ersten Betriebszeit die Hafensohle stabil verhéalt. Dort, wo Lau-
enburger Ton ansteht, ist die Sohle erosionsstabil.

Zur Verlangerung der Standzeit der Spundwandkonstruktion sind passiver und aktiver Kor-

rosionsschutz erforderlich.

Ausfiihrungsvorschlag
Der Bauherr wird nachfolgend beschriebene Kajenkonstruktion ausschreiben und in den
Wettbewerb der Bieter als eine realisierbare Alternative einstellen:
Die Kaje besteht aus folgenden Elementen (Abb. 9)
e Zuriickliegende Spundwand (kombinierte Bauweise mit Tragbohlen aus Rohr- oder

Tragerprofilen) mit Ankerpfahlen, Spundwandfu® auf ca. NN -43 m,
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e Reduzierung des Erddrucks mit einer zur Spundwand hin abfallenden Béschung
und einer Spundwandschirze an der landseitigen Kante der tief gelegten Kajenplat-
te

e Mit Pfahlen tiefgegriindete Kajenplatte

e Vertikallasten aus dem Spundwandholm mit aufliegender seeseitiger Kranbahn
werden Uber Rohrpfahle in die dichtgelagerten pleistozénen Sande unterhalb des
Lauenburger Tons in einer Tiefe von Gber NN -40,0 m abgetragen. Die Pfahle wer-
den zur Pfropfenausbildung ggf. mit FuRauskreuzungen und oder Fligelausbildun-
gen versehen. Das Rutteln oder Rammen der Profile durch den Lauenburger Ton
sollte weitgehend unproblematisch sein, zumal bei den Drucksondierungen und
Bohrungen keine Steinhindernisse angetroffen wurden.

e Niedrig gehaltener Grundwasserstand landseitig der Spundwand

Um die Tragfahigkeit der gewahlten Pfahlprofile vor der Ausfiihrung zu priifen, werden in
diesem Jahr entsprechende Proberammungen durchgefiihrt. Dabei gilt es auch, qualitats-
sichernde Nachweise fir die Riickverankerung zu erhalten. Probebelastungen sollen erst
nach einer Konsolidierungsphase durchgefuhrt werden, da auch beim Rammen der Pfahle
mit einer Verflissigung des Bodens zu rechnen ist.

Die nach einer Praqualifikation ausgewahlten Bieter werden mit Zusendung der Aus-
schreibungsunterlagen aufgefordert, neben dem Hauptangebot nur qualifizierte Sonder-
vorschlage einzureichen.

Der jetzige Zeitplan sieht eine Auftragsvergabe im letzten Quartal 2005 vor. Mit den ei-

gentlichen BaumafRnahmen soll Anfang 2006 begonnen werden.

Dipl.-Ing. Wolf-Dietmar Starke

Prokurist und Leiter Projektteam Bau
JadeWeserPort Realisierungs GmbH & Co. KG
Ebertstralle 110

26382 Wilhelmshaven

Tel.: 04421 409 80 20

Fax: 04421 409 80 88

e-mail: w-d.starke@jade-weser-port.de
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Gewinnung des Sandes aus Nahquellen
BV N R

A 15 Mio. m® Sand in der neu
herzustellenden Fahrrinne und in der
Zufahrt.

+ Wasserstraenrecht

B Die Sandentnahme in der Flische
nordlich des JadeWeserPorts in einer
Groenordnung von
10 Mio. m.

« Bergrecht

C Die Sandentnahme in der Flache
sudlich des JadeWeserPorts in einer
Grolenordnung von
25 Mio. m.

- Bergrecht

© IMS Ingenieurgesellschaft mbH

Baugrundaufbau — Drucksondierungen in der Kajentrasse
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Pfahlrost

Abb. 6

Senkkasten (Caisson)

Abb. 7

Spundwand mit Ankerpfahl
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Ausfiihrungsvorschlag Kaje
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Geplante Bauausfiihrung Containerterminal 4

Hartmut Tworuschka

1. Einleitung

Bremerhaven hat sich in Uber 30 Jahren Betriebszeit zu einem der wichtigsten Container-
hafen der Welt entwickelt und belegt in Europa in der aktuellen Rangliste nach Rotterdam,
Hamburg und Antwerpen den 4. Platz im Umschlagvolumen.

Mit der im November 20083 fertig gestellten Erweiterung CT llla ist in Bremerhaven die langste
durchgehende Kaje der Welt flr 10 Schiffsliegeplatze mit 3200 m Kajenlange und 270 ha

Stellflachen fiir den Containerumschlag entstanden.

Bedingt durch das weltweit stdndig wachsende Umschlagvolumen wachst der Bedarf an
neuen Liegeplatzen flir den Containerumschlag.

Um diesen zu erflillen und damit die Bedeutung dieser Hafenanlage in der Weltwirtschaft er-
neut zu steigen beschloss die Freie und Hansestadt Bremen im Januar 2002, vier weitere
Liegeplatze mit dem zugehorigen Hinterland zu bauen (vgl. Abb. 1und 2)

Danach verfligt der Terminal in Bremerhaven Uber insgesamt 14 Liegeplatze flr GroBcon-

tainerschiffe mit einer Gesamtkajenlange von 4872 m.

Die Bauarbeiten hierzu haben im Juni 2004 begonnen und die Fertigstellung erfolgt Ende
2008. Dabei werden die fertig gestellten Liegeplatze abschnittsweise zu festgelegten Ter-

minen an den Betreiber der Anlage Ubergeben.
2. Beschreibung des Bauwerks
Der beauftragte Kajenquerschnitt, vgl. Abbildung 3, berticksichtigt die Anforderungen und

Erfahrungen, die aus dem Bau und Betrieb des vorhandenen Terminals gewonnen wurden.

Hierbei ist eine Optimierung unter funktionalen und wirtschatftlichen Gesichtspunkten erfolgt.
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Abbildung 1: Luftaufnahme der geplanten Erweiterung
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Abbildung 2: Lageplan Containerterminal Bremerhaven mit Erweiterung
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Die wesentlichen Bestandteile des Kajenquerschnitts sind:

° Stahlbetoniiberbau mit Wellenkammer und tief liegender Pfahlrostplatte auf 3 Reihen
Grindungspfahlen, dabei Ubernimmt die Wellenkammer erneut die Funktion des Lan-
desschutzdeiches

e wasserseitige Spundwand in Achse P1 als gemischte Stahlspundwand mit Stahlramm-
pféahlen zur Verankerung

o Grundwasser-Entlastungsanlage mit Entwasserungsbauwerk

° Fenderanlage mit Schwimmfendern

e Separater tief gegriindeter Kranbahnbalken fiir eine Spurweite von 30,48 m zur Auf-
nahme der landseitigen Schienen der Containerbriicken

° Kajenausrtstung mit 2000 kN AbreiBpollen, Reibepfahlen und Steigeleitern

° Kathodenschutzanlage als aktiver Korrosionsschutz fir die Griindungselemente

Flr die wasserseitige Spundwand werden Uberwiegend Doppelbohlen PSP 1001 mit mitt-
leren Langen von 41,0 m eingesetzt. Die auBen liegenden Zwischenbohlen weisen Léangen
von 30,0 m auf. Als Schragpfahle werden Stahlrammpféhle in Neigung 1:1,3 mit einer Lange
von 45,0 m verwendet.

Die Griindung der Pfahlrostplatte erfolgt auf Stahltragerpfahlen mit Fligeln, die in Neigung 8:1

mit L&ngen von 25,0 bis 35,0 m eingebracht werden.

3. Berechnungsannahmen

Der Gelandesprung flr die Kajenkonstruktion betragt 27,0 m und wird bestimmt durch eine
Kajenoberkante von +7,50 mNN und eine Berechnungssohle auf -19,50 mNN.

Die maBgebenden auBeren Beanspruchungen des Bauwerks ergeben sich aus den Con-
tainerbriicken mit 30,48 m Spurweite, dem Wasserlberdruck von maximal 3,20 m und einer
Verkehrslast aus Betrieb von 35,0 kN/m2.

Der Baugrund flr den Bereich CT 4 ist durch zahlreiche Land- und Wasserbohrungen
erkundet und ausgewertet worden. Dabei ergab sich ein sehr wechselhafter Schichtenverlauf

(vgl. Abbildung 4), der vereinfacht wie nachfolgend beschrieben charakterisiert werden kann.
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Im oberen Bereich bis -19,0 mNN werden nichttragféhige Weichschichten aus Schlick und
Klei angetroffen. Darunter stehen Kies- und Gerdlischichten, Sand, oberer Ton, unterer Ton

und Geschiebelehm mit sehr wechselhaftem Schichtenverlauf an.

4. Herstellung des Kajenbauwerks CT 4

4.1 BodenaustauschmaBnahmen

Im Bereich des zu erstellenden Kajenbauwerks musste ein Bodenaustausch durchgefihrt
werden, da die anstehenden, bis zu 10 m starken, Weichschichten aus Schlick und Klei nicht
tragféhig sind.

Die ausgefiihrten Baugruben waren Uber 1600 m lang bei einer Breite von 45 - 60 m.

Im Bereich der wasserseitigen Spundwand wurde die Rammflucht zusétzlich durch einen
durchgehenden, 10,0 m breiten und 2,0 m tiefen Aushubgraben von Gerdll und Steinen ge-
sdubert.

Ein hohes MaB an Bedeutung, um die vorgegebenen Ausflihrungszeit von 4,5 Monaten flir
den Bodenaustausch einzuhalten, hatte die Leistungsfahigkeit der eingesetzten Gerate.

Hierflr wurde folgendes Konzept entwickelt:

e Aushub mit dem Eimerkettenbagger HANSA und einem zusétzlichen Hydraulikbagger
(Tiefloffel 14,0 m3) auf einem Stelzenponton

e Abtransport des Kleibodens mit Klappschuten und verklappen in vorgegebene Klapp-
stellen in der AuBenweser ca. 15,0 km stromabwarts

e FEinbau des Sandbodens mit den Laderaumsaugbaggern Geopotes 14 und 15
(Klappen und Spulen; 7000 m3/Schiff)

e permanenter Einsatz eines Wasserinjektionsgerdtes zur Vermeidung schadlicher
Schlickeinlagerungen

e Umfangreiche KontrollmaBnahmen durch Bohrungen fUr die Baggerfuge und die ein-
gebaute Sandaufflllung

Die kritische Phase beim Bodenaustausch ist die Vermeidung schadlicher Schlickab-

lagerungen auf der Sohle, damit die getroffenen Annahmen flr die statische Berechnung des
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Kajenbauwerks eingehalten und keine zusétzlichen Horizontalkréfte flr die wasserseitige

Spundwand erzeugt werden.

Durch den permanenten Einsatz des Wasserinjektionsgerdtes wahrend der Sandverflillung
konnte der Sandeinbau ohne stdrende und statisch unglnstige Schlickeinlagerungen aus-
geflhrt werden.

Fir den Verlade- und Umschlagbetrieb muss ein ca. 600,0 m breites Hinterland auf ganzer
Kajenlange auf die vorgegebenen Endhdhen aufgespult werden.

Zur Ermittlung der Setzungen aus den Weichschichten wurden Setzungspegel im Raster-
abstand von 50,0 x 50,0 m vor Beginn der Spularbeiten auf dem gesamten Geldnde ange-
ordnet.

Das gesamte Geldnde wurde durch Splldeiche in einzelne Spulfelder eingeteilt und dann
abschnittsweise aufgesplilt.

Die einzelnen Spulhéhen wurden in Abstimmung mit dem Bodengutachter so festgelegt,
dass sich keine Grundbrliche aus den vorhandenen Weichschichten einstellen.

Nach dem Abklingen der Setzungen wird der oberste Bereich der Hinterlandaufflllung
héhengerecht im Trockenbetrieb mit Sand aufgefillt und dann entsprechend verdichtet.

Fur die Hinterlandauffillung werden insgesamt 10 Millionen m? Sandboden benétigt, der so-
wohl aus der Weser als auch aus entsprechend ausgewiesenen Entnahmestellen in der

Nordsee gewonnen wird.

4.2 Herstellung der wasserseitigen Spundwand

Die wasserseitige Spundwand wird im offenen Wasser bei einer Wassertiefe von -10,00 m
hergestellt.

Aufgrund der tide- und witterungsoffenen Lage der Baustelle im Mindungstrichter der Weser
ist der gezielte Einsatz von RammfUhrungseinrichtungen und der Einsatz von schweren Hub-
inseln vorgeschrieben.

Fur die Rammung der Tragbohlen wird die gréBte in Deutschland verfligbare Hubinsel “ODIN“
mit einer Grundabmessung von 46,10 x 30,00 m eingesetzt, vgl. Abbildung 5. Diese Hub-
insel ist mit einem Schwerlastkran Spacelift Zeppelin ZT 800 - R und einer Ramme Liebherr
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LR 1280 ausgerustet. Die gesamte Versorgung der Hubinseln erfolgt vom Wasser aus, d.h.

alle Rammelemente und Betriebsstoffe werden mit Schiffen antransportiert.

Das Einbringverfahren der schweren Tragbohlen ist vom Auftraggeber aus Larmschutz-
grinden weitgehend vorgegeben, wobei die reinen Rammzeiten auf 2,5 Std/Tag einge-

schrankt sind.

Das Einbringen der Tragbohlen geschieht wie folgt:

e Stellen der Tragbohlen durch den Einsatz von beidseitigen Ramm-Flhrungstrégern

e |agesicherung der Tragbohlen mit einer oberen Schnellverriegelung

e Abteufen und Absetzen der Tragbohlen mit Hilfe eines Flihrungsschlittens

e Tragbohlen im groBen Pilgerschritt einritteln und anschlieBend mit einem freireitenden
Hydraulikhammer auf Endtiefe rammen bei gleichzeitigen Rammaufzeichnungen zur

Ermittlung der Tragfahigkeit

Die Lagegenauigkeit beim Einbringen der Tragbohlen wird durch den Einsatz einer besonders
kraftig ausgebildeten Doppelzange mit Abstandhaltern flr die beidseitigen Flhrungstrager,
die auf Konsolen an der Hubinsel aufgelagert sind, erreicht. Weiterhin erfolgt ein lagegenaues
Ausrichten der Rammflhrungstrager mit Hilfe von Hydraulikpressen und das Stellen der
Tragbohlen mit Hilfe eines neu entwickelten Flhrungsschlittens. Nicht zuletzt werden die ho-

hen Anforderungen durch die groBe Standsicherheit der gewahlten Hubinsel “ODIN* erfillt.

Der Nachweis der Tragfahigkeit der Tragbohlen erfolgt anhand von Rammvorschriften mit
vorgegebenen maximalen EindringmaBen. Diese Rammvorgaben werden laufend durch
dynamische Probebelastungen wahrend der Rammung durch die TU Braunschweig Uber-

prift und bei Bedarf angepasst.

Von einer zweiten Hubinsel werden nachfolgend die Schragpfahle und die Zwischenbohlen

eingebaut, vgl. Abbildung 6.
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Die Schragpfahle werden mit einem hydraulischen Rammbar in Neigung 1:1,3 auf Tiefe
gerammt. Dies geschieht mit Hilfe eines Hangemaklers, wobei aus einer Hubinselstellung vier

Schragpfahle gerammt werden kénnen.

Das Einbringen der Zwischenbohlen erfolgt zundchst mit Hilfe eines Ruttlers und anschlie-
Bend mit einem Rammbaren. Hierzu schwimmt die Hubinsel um und rlickt n&her an die was-

serseitige Spundwand heran.

Nach dem Einbau der Zwischenbohlen beginnt die Herstellung des stahlbauméaBigen
Schragpfahlanschlusses. Zwischen zwei gerammten Doppelbohlen wird eine ausbetonierte
Rohrtraverse als Einfeldtrager eingebaut und mit angeschweiBten Stegverstarkungsblechen
an die Doppelbohlen angeschlossen. Die Einleitung der Zugkréfte erfolgt Uiber zwei gebogene
Zugbugel, die Uber die Rohrtraverse geflihrt werden und dann auf dem Schréagpfahl ange-
schweiBt werden.

Zur Aufnahme der Querkréfte aus dem EinspUivorgang wird eine zusétzliche Auflagertraverse
fir den Schragpfahl aus einem Stahlrohr unter dem Schragpfahl angeordnet, die gleichzeitig
als Rammfihrung dient.

Der beschriebene Stahlbauanschluss stellt ein sicheres, einfaches statisches System dar und
hat sich bei den bisherigen Bauabschnitten unter den extremen Baustellenbedingungen sehr
gut bewahrt und ermdglicht einen hohen Vorfertigungsgrad in der Werkstatt.

Die Arbeiten vor Ort werden im Schutze von geschlossenen und in der Hohe verfahrbaren

SchweiBkabinen im Schutzgas-SchweiBverfahren in Tidearbeit hergestellt.

Nach der Fertigstellung der Stahlbauanschlisse fir die Schragpféhle und einer Schlick-
raumung erfolgt die Sandaufflillung hinter der wasserseitigen Spundwand.
Hierflr wird Wesersand bis zur Einbauhéhe von +3,00 mNN hinter das verankerte Spund-

wandbauwerk als neue Arbeitsebene gesplilt.

Zuvor muss jedoch der zwischenzeitlich abgelagerte Schlick auf der Sandaufflllung aus dem

Bodenaustausch mit dem Wasserinjektionsverfahren entfernt werden.
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Mit dem Erreichen der Arbeitsebene auf Kote +3,00 mNN ist die Baustelle nun weitgehend

tideunabhangig und alle weiteren Baubereiche kdnnen nun von Land aus erreicht werden.

4.3 Rammung der Griindungspfahle

Von der aufgespllten Arbeitsebene +3,00 mMNN werden die Stahlpféhle der Pfahlreihnen P2
bis P4 in Neigung 8:1 als Druckpfahle in Landrammung hergestellt, vgl. Abbildung 7. Ver-
wendet werden Stahltragerpfahle, die vorher mit je 2 Fliigeln im Werk ausgerUstet werden.
Die Herstellung erfolgt mit eine Baggerramme, die mit einem méklergefihrten Rittler aus-
gerUstet ist und die Stahlpféhle bis 5,00 m oberhalb der geplanten Endtiefe zundchst ein-
rUttelt. Die restlichen 5,00 m werden mit einem frei reitenden beschleunigten Hydraulik-
Rammbar gerammt.

Dabei werden die einzelnen Rammdaten automatisch aufgezeichnet und hieraus die erreichte
Tragféhigkeit der einzelnen Pfahle ermittelt. Dabei missen die Rammvorgaben aus der
Rammvorschrift eingehalten werden.

Zusétzliche dynamische Probebelastungen wahrend der Rammung sollen dann diese Ergeb-

nisse bestatigen.

Auf der gesamten Kajenlédnge flr die vier neuen Liegeplétze wird zur Aufnahme der land-
seitigen Schiene flr die Container-Verladebriicken ein separater Kranbahnbalken gebaut.
Auch an dieses Bauwerk werden hohe Anforderungen an ein gleichméBiges Setzungs-
verhalten gestellt, da der Verladebetrieb mit den Containerbriicken nur geringe Setzungs-

toleranzen zulasst.

Zur Ausflihrung kommt daher ein trapezférmiger, tief gegriindeter Stahlbetonbalken von
2,50 m Hohe mit Grindungspféhlen aus Ortbeton-Rammpféhlen @ 61cm (System Franki) mit
ausgerammtem FuB.

Fur den Nachweis der Tragfahigkeit der Ortbeton-Rammpfahle sind spater statische Probe-
belastungen vorgesehen.

Der mittlere Pfahlabstand der in Neigung 5:1 hergestellten Pfahlbdcke betrdgt 4,60 m, die

max. Pfahllangen werden bei ca. 24,00 m liegen.
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AnschlieBend erfolgt die Herstellung der Grundwasserentlastungsanlage, des Stahlbeton-

Uberbaus und die Ausrtistung der Kaje.

5. Zusammenfassung

Durch den Bau des Containerterminals 4 verfligt Bremerhaven Uber insgesamt 14 Liege-
platze flr GroBcontainerschiffe mit einer Gesamtkajenlange von 4872 m.

Die Konstruktion besteht aus einer wasserseitigen gemischten Spundwand, einer tiefgegriin-
deten Wellenkammer und einem ebenfalls tiefgegriindeten landseitig liegenden Kranbahn-
balken.

Flr die Herstellung des Bauwerks ist aufgrund der tide- und witterungsoffenen Lage der Bau-
stelle im Mindungstrichter der Weser und den hohen Genauigkeitsanforderungen der Einsatz
von Rammfiihrungseinrichtungen und schweren Hubinseln gewahlt worden.

Hierdurch ist weiterhin eine termingerechte Herstellung mit einer Gesamtbauzeit von 4,5
Jahren gewahrleistet.

Im Auftrag der Freien und Hansestadt Bremen, vertreten durch bremenports GmbH & Co.
KG, erfolgt die Bauausflihrung durch eine Arbeitsgemeinschaft, gebildet aus den Firmen
Hochtief Construction AG, Bilfinger Berger AG, Gustav W. Rogge GmbH & Co KG und
Strabag AG. Die Technische Bearbeitung erfolgt durch das Technische Biro Hamburg der
Hochtief Construction AG.

Zum Zeitpunkt des Pfahl-Symposiums im Februar 2005 ist der Bodenaustausch abge-
schlossen und die Hinterlandaufflllung zur Halfte fertig gestellt. Weiterhin verlauft die Ram-
mung der Tragbohlen von der Hubinsel ,Odin® reibungslos. Die Abbildung 8 vermittelt einen

Stand der Bauarbeiten.

Dr.-Ing. Hartmut Tworuschka

HOCHTIEF Construction AG

Niederlassung Civil Engineering and Marine Works
Eiffestrasse 585

D- 20537 Hamburg
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RAMMUNG DER GRONDUNGSPFAHLE
FOR DIE PFAHLREIHEN P2 BIS P5
ALS LANDRAMMUNG
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Abbildung 7: Herstellung der Griindung flr die Pfahlrostplatte

Abbildung 8: Rammung der wasserseitigen Spundwand (Januar 2005)
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Nachweis des vertikalen Gleichgewichts von Kaimauern aus

dynamischen Probebelastungen im Endzustand

M. Fritsch, J. Gattermann, J. Stahlmann

1 Einleitung

Die Ermittlung der axialen Pfahlwiderstdnde wird im Hafenbau oft anhand von statischen
oder dynamischen Pfahlprobebelastungen vorgenommen. Diese Pfahlprifungen werden
grundsatzlich wahrend der Bauphase ausgefiihrt und kénnen daher nur Auskunft Giber den
momentanen Zustand eines Pfahles geben.

Insbesondere bei Kaimauern werden die Probebelastungen an freistehenden Tragelemen-
ten durchgefuhrt, die zu diesem Zeitpunkt keine Kopplung zum spéateren statischen Sys-
tem besitzen. Mit den darauf folgenden Baufortschritten treten bis zum Endzustand Ande-
rungen im statischen System des Tragwerkes und auch im Spannungszustand des Bau-
grunds ein. Insbesondere bei komplexen statisch unbestimmten Tragkonstruktionen, wie
sie im Hafenbau die Regel sind, ergeben sich aus den auftretenden Verschiebungen und
Verformungen des Gesamtsystems resultierende Spannungsanderungen durch z.B. zu-
satzliche Be- bzw. Entlastungen aus Auffillungen oder Abgrabungen. Der in der Praxis
tatige Ingenieur steht damit vor der Schwierigkeit, dass die Ergebnisse der Probebelas-
tung nicht uneingeschrankt fir den Endzustand, in dem in den meisten Fallen keine Tests
ausfuihrbar sind, Giltigkeit besitzen. Oftmals werden die ermittelten Mantelreibungswerte
entlang der Pfahlachse direkt in den statischen Berechnungen angesetzt. Bereiche die
zum Beispiel durch spéatere Abgrabungen nicht mehr zum vertikalen Lastabtrag zur Verfu-
gung stehen, werden lediglich durch eine Widerstandselimination in den Berechnungen
berticksichtigt.

Um eine realitdtsnahe Bewertung der Pfahlwiderstande zu erreichen ist es notwendig, die
Ergebnisse der im Bauzustand durchgefiihrten Probebelastungen fir den Endzustand zu
bewerten. Dies kann anhand eines Vergleichs des in numerischen Berechnungen ermittel-
ten Spannungszustandes im Bereich der Mantelreibungs- und Aufstandsflache zum Prif-
zeitpunkt und im Endzustand unter Beriicksichtigung von Messergebnissen aus der Bau-

phase erfolgen.
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2 Beobachtungsmethode und Pfahltests
Nach DIN 1054: 2005-01 kann die Beobachtungsmethode als Nachweisverfahren

herangezogen werden. Dieses Nachweisverfahren kann damit mit den ebenfalls im Nor-
menwerk bertcksichtigten statischen oder dynamischen Probebelastungen kombiniert
werden. Weitergehende Informationen tber die Durchfiihrung und Auswertung von derar-
tigen Probebelastungen sind in [DGGT, 1998] enthalten und werden momentan vom Un-
terausschuss des Arbeitskreises AK 2.1 der DGGT uberarbeitet.

Dynamische Probebelastungen kénnen dann als ausreichend angesehen werden, wenn
bereits ausreichende Erfahrungen in dem anstehenden Baugrund vorliegen bzw. beste-
hende Kalibrierungen aus statischen Probebelastungen (vgl. Abb. 1) genutzt werden kén-
nen. Allerdings sollten dynamische Probebelastungen nur durch Fachinstitutionen durch-
gefuhrt werden, die Uber ausreichende Erfahrung mit dem Messsystem verfigen und die

einen ausreichenden geotechnischen Sachverstand besitzen.
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Abb. 1: Kalibrierte dynamische Probebelastung

Der grote Vorteil der dynamischen Probebelastung ist in der wesentlich kiirzeren Ausfiih-
rungsdauer und dem geringen messtechnischen Aufwand zu sehen. Im Gegensatz zur
statischen Probebelastung kann ohne weiteren Einsatz von Messtechnik das Tragverhal-

ten nach Mantelreibung und Spitzendruck differenziert und somit eine héhere Informati-
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onsdichte zugrunde gelegt werden. Die DIN 1054 unterscheidet als Auswerteverfahren
direkte (z.B. CASE) und indirekte Verfahren (z.B. CAPWAP). Der gréte Nachteil der di-
rekten Verfahren ist der groRe Bezug zu empirischen Erfahrungswerten im Bereich der
anstehenden Bauteil- und Bodendampfung. Insbesondere bei stark bindigen Béden kann
die Annahme der Dampfung in direkten Verfahren zu stark abweichenden Tragféhigkeiten
im Gegensatz zu statischen Probebelastungen fiihren. Bei den indirekten Verfahren han-
delt es sich um einen Systemidentifikationsalgorithmus, der nach dem Minimum der Feh-
lerschranke zwischen gemessenen und berechneten Parametern arbeitet. Die indirekten
Verfahren setzen eine Integration der eindimensionalen Wellengleichung voraus und er-
mdglichen die Trennung der Einzelwiderstdnde am Pfahl. Mit diesen Verfahren kann eine
wesentlich genauere Abbildung des Pfahles erreicht werden und es ist nach Auffassung
der Autoren grundsatzlich durchzufiihren, um sowohl die Mantelreibungswerte und er-
reichten Sohlpressungen im Bereich der Pfahlspitze mit den anerkannten Regeln der
Technik zu vergleichen. Der vermehrte Einsatz von Probebelastungen wird in der DIN
1054 Uber die Regulierung des Teilsicherheitsbeiwertes und des Streuungsmalles & be-
ricksichtigt und kann somit zu einem hoéheren ansetzbaren Ausnutzungsgrad der Ge-
samtkonstruktion fiihren. Das Streuungsmaf kann anhand der Standardabweichung und
des Variationskoeffizienten aus der Grundgesamtheit der durchgefiihrten Probebelastun-
gen abgeleitet werden.

Bei Anwendung der Beobachtungsmethode ist es erforderlich, Prognoseberechnungen mit
am Bauwerk ermittelten Messwerten zu vergleichen, das Modell ggf. zu adaptieren und so
den endgtiltigen Nachweis zu fiihren. Grundvoraussetzung ist hierbei eine mdéglichst reali-
tatsnahe Prognose, wie sie auf der Grundlage dreidimensionaler numerischer Untersu-
chungen erlangt werden kann. Durch Rickrechnung bestehender Bauwerke in vergleich-
baren Béden kann das Prognosemodell bereits vorab kalibriert werden. Durch die stéandige
Adaption der in der Bauphase ermittelten Messwerte wird eine immer zuverlassigere Be-
rechnung des Gesamtsystems mdglich. Im Allgemeinen kommen hierzu Dehnungs- und
Verformungsmessungen an relevanten Bauteilen sowie Spannungsmessungen im Boden

zur Anwendung.
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3 Projektbeschreibung

Seit den sechziger Jahren ist der Container-Terminal 'Wilhelm Kaisen' immer wieder aus-
gebaut worden und heute die langste Stromkaje der Welt. Im Zuge der Herstellung der
Containerterminals CTII, CTIll und CTllla wurden vom Institut fir Grundbau und Boden-
mechanik (IGB-TUBS) umfangreiche dynamische Tragfahigkeitsuntersuchungen sowohl
an den Tragbohlen der wasserseitigen Spundwand sowie an hintergelagerten Kaiplatten-
pfahlen durchgefiihrt. Die Griindung des ca. 340 m langen Kaimauerabschnittes CT llla,
der im November 2003 fertig gestellt wurde (s. Abb. 2), besteht aus folgenden Elementen:

o Stahlpféhle zur Fenderung,

e Doppelbohlen HZ 975 C-26, wasserseitige Wand

e Zwischenbohlen AZ 26,

e 3 Reihen Kaiplattenpfahle, Stahlprofile HZ 575 A,

e Schragpféhle HZ 575 A mit Fligel HZ 775 A

e 2 Reihen Ortbetonrammpféhle, } hinterer Kranbahnbalken
e Stahlbetontberbau

- VEREITE |
SPUNDWAR,

BPPOAIEN

 ACHSE -815 acuse 8200 ||
£ wowad e B 1327

laew

Abb. 2: Querschnitt CT Illa
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Zur Beurteilung des Baugrundes wurden zahireiche Bohrungen zu Land und zu Wasser
ausgefiihrt. Die bodenmechanischen Parameter wurden anhand von Feld- und Laborver-
suchen bestimmt. In Abbildung 3 ist der vereinfachte Bodenaufbau fir ein Teilstlick des

Kajenquerschnitts CTllla aufgezeigt.

Bodenaustausch
Weichschichten

Oberer Ton

Unterer Ton

Ton mit Sand /
und Schluffein-“# 4 " ‘

lagen

Lies

Abb.3: Teilausschnitt — Bodenaufbau

Im oberen Bereich des Bodenprofils bis ca. -19,00 m stehen alluviale Weichschichten aus
Klei und Flussablagerungen an. Durch die geringe Tragfahigkeit des Bodens und durch
stark schwankende Lagen innerhalb der Schicht, wird vor Baubeginn in diesen Bereichen
ein Bodenaustausch durchgefiihrt. Unter dieser Schicht steht die Hauptbodenart Ton an,
die sich in eine obere und untere Lage aufteilt. Die Differenzierung dieser Schichten findet
ihren Grund vornehmlich in der Scherfestigkeit. Weiterhin wichtig fur die bodenmechani-
sche Beurteilung dieser Bodenart ist die vorhandene Uberkonsolidierung. Charakteristisch
fur den Boden ist ebenfalls das Auftreten von 6rtlichen Wechsellagerungen aus Ton,
Schluff und Sand.
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Aufbauend auf den Erfahrungen bei der Durchfiihrung dynamischer Probebelastungen
beim BV 'CT Ill' in Bremerhaven in den Jahren 1994 und 1995 sowie bei anderen Grof3-
projekten (z.B. Kaimauer Hamburg - Altenwerder), wurden zur Optimierung der Testdurch-
fuhrung einige vorbereitende Schritte unternommen, die einen stérungsfreien Bauablauf
gewahrleisteten. Die Messaufnehmer wurden bei den Tragbohlen drei Meter unterhalb der
Pfahloberkante auf gegentberliegenden Seiten der Profilstege angebracht, so dass an
beiden Stegen je zwei Dehnungs- und zwei Beschleunigungsaufnehmer diagonal versetzt
angeordnet wurden (vgl. Abb. 4).

~ Messaufnehmer an Steg 1

Messaufnehmer an Steg 2

Abb. 4: Aufnehmeranbringung an den Tragbohlen

Diese Anordnung wurde gewahlt, um eventuell auftretende Exzentrizitdten sowie die un-
gleichmanige Verteilung der bei einem Schlag in den Pfahl eingeleiteten StoRkraft zu eli-
minieren. Zusétzlich konnen bei groRer freistehender Lange Querschwingungen im Pfahl-
kopfbereich auftreten, die bei zu geringem Abstand der Messaufnehmer vom Pfahlkopf
Stérungen im Messsignal verursachen kénnen. Die notwendigen Bohrungen zur Befesti-
gung der Messaufnehmer an den Profilstegen sowie die Aussparungen zur Kabelfiihrung
und Montage wurden im Stahlwerk hergestellt, wodurch der zeitliche Aufwand zur Test-

vorbereitung vor Ort auf ein Minimum begrenzt werden konnte.
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Eine weitere vorbereitende Mallnahme war die jeweils kurzfristige Festlegung der Mess-
termine und der zu testenden Doppelbohlen, um einerseits eine maximal mégliche Stand-
zeit der Testpfahle in einer Rammflihrung zu erreichen und andererseits die Messungen
zeitlich optimiert in den Bauablauf zu integrieren. Insgesamt wurden bei diesem Bauvor-
haben 20 dynamische Probebelastungen ausgefiihrt. Die Prifungen verteilen sich jeweils
zu 50 % auf die Tragbohlen der wasserseitigen Wand sowie auf die hintergelagerten Kai-
plattenpfahle. Neben den klassischen Priifungen nach ausreichender Standzeit wurden
zusétzlich rammbegleitende Messungen ausgefiihrt, um eine bessere Beurteilung des
Spitzendrucks zu erhalten. Dazu empfiehlt es sich eine CAPWAP Auswertung nach einer
gewissen Anzahl an Schldagen durchzufiihren, bei dem sich das PfahlfuRsignal bereits
deutlich im Messsignal abzeichnet. Dies ist in der Regel nach einem gewissen Verschie-
bungsweg des Pfahles durch die Nachrammung der Fall, da eine langsame Reduzierung
der Mantelwiderstdnde stattfindet. Durch die zeitliche Integration der Prifungen in den
Bauablauf haben die Pfahle zum Prifzeitpunkt teilweise unterschiedliche Standzeiten. Um
eine Beurteilung des so genannten 'Festwachseffektes' oder auch 'setup effect' zu erzielen
wurden bereits bei Beginn der BaumalRnahme wiederholte Prifungen an Pféhlen vorge-
nommen, die eine Analyse der zeitlichen Entwicklung der Mantelreibungswerte zulésst.
Alle durchgefiihrten Probebelastungen zeigten ein einheitliches Gesamtbild. So wurde so-
wohl bei den Tragbohlen als auch bei den hintergelagerten Kaiplattenpfahlen ein Variati-
onskoeffizient bezogen auf die Gesamttragféhigkeit kleiner 0,08 erreicht. Ein gleiches Bild
zeigt sich bei der Beurteilung der Mantelreibungswerte sowie beim Spitzendruck, wenn
korrespondierende Schlagzahlen bewertet werden. Die Mantelreibungswerte wurden zu-
satzlich durch eine statische Zugprobebelastung bestatigt.

Durch das weltweit ansteigende Umschlagsvolumen im Containerbereich, hat sich die
Freie Hansestadt Bremen dazu entschieden, vier weitere ‘Liegeplatze als konsequente
Erweiterung der Containerterminals CTllla zu bauen. Die Arbeiten des Containerterminals
CT4 (vgl. Abb. 5) umfasst die Herstellung eines ca. 1700 m langen Kajenbauwerks mit
angeschlossener Fligelwand. Die Kaje besteht aus der wasserseitigen Spundwand, wel-
che wieder mit einem Schragpfahl verankert wird. Analog zum CTllla wird ein Stahlbeton-
iberbau hergestellt, der als Wellenkammer und Pierplatte dient. Der Uberbau ist in der
Regel auf drei Pfahlreihen gegriindet, im Bereich ungtinstiger Bodenverhaltnisse dagegen

auf vier Pfahlireihen.
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MToW
180
L 2

Wasserseitige Ortbeton-

Spundwand: ~_
Doppeibohien
PSp1000
a=2,31m / 1=39m
Zwischenbohlen
PZa 675/12
1=36m

195 Halensobie
v Schriigpfihle

PSt600 S

a=2,31m / I=47m

Sand (gewachsener Boden)

Druckpfable
PSt500/158

@=2,31m/ 4,62m Sand (gewachsener Boden)

Abb. 5: Querschnitt CT4

Im Gegensatz zum Containerterminal CTllla werden bei dieser Konstruktion Peiner Stahl
verwendet. Das IGB-TUBS erhielt den Auftrag umfangreiche Probebelastungen an Pfahlen
durchzufiihren. Dabei sind Priifungen an den Doppelbohlen PSp 1001/1000, Prifungen an
den Schragpfahlen (P1) und Prifungen an den Kaiplattenpfahlen (P2 — P4) vorgesehen.
Die ersten Pfahlpriifungen wurden bereits im Dezember 2004 ausgefiihrt und werden mit
dem Baufortschritt in unterschiedlichen Bodenverhaltnissen weiter Anwendung finden.
Aufgrund der bereits gewonnenen Erfahrungen beziglich der Ddmpfungseigenschaften
des Bodens aus den bereits fertig gestellten Abschnitten und aufgrund der guten Korrela-
tion der Ergebnisse zwischen statischen und dynamischen Probebelastungen im direkt
benachbarten Gebiet des CTllla sind bei diesem Projekt erstmals keine statischen Probe-
belastungen vorgesehen. Dartiber hinaus werden baubegleitend numerische Berechnun-
gen durchgefiihrt, um eine Beurteilung der Pfahltragféhigkeiten im Endzustand zu erhal-
ten.

Grundsatzlich unterteilen sich die Berechnungsphasen in eine Kalibrierungsphase auf der
Grundlage des Verhaltens des Containerterminals CTllla sowie eine Prognosephase fir

das Bauwerk CT4, die im Folgenden ndher beschrieben werden.
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4 Numerisches Modell
4.1 Geometrische und stoffliche Modellierung des Containerterminals CTllla

Fir die numerischen Berechnungen wurde in Anlehnung an die Konstruktion des Contai-
nerterminals CTllla das in Abbildung 6 dargestellte geometrische Modell entworfen. Der
Berechnungsausschnitt besitzt eine Gesamtbreite von 90 m und eine Berechnungstiefe
von 55 m. In Tiefenrichtung z wird aufgrund der Symmetriebedingung ein Bereich von ca.
13,50 m in der geometrischen Modellierung beriicksichtigt. Durch die rdumliche Pfahlan-
ordnung werden 20 Scheiben bendtigt, die je nach Bauteil oder Boden weitere Untertei-
lungen erfordern. Dadurch ergeben sich 30 berechnungsrelevante Scheiben in Tiefenrich-
tung.

Aufgrund der Tatsache, dass es sich bei Pfahlen um singuldr angeordnete und damit
raumlich tragende Bauteile handelt, kann eine annéhernd realistische Beschreibung des
Gesamtsystems nur tiber eine dreidimensionale Berechnung erfolgen. In den numerischen
Berechnungen werden die Komplexitat des Gesamtsystems und die Interaktion zwischen
Bauteil und Boden rechentechnisch erfasst. Das Finite Differenzen Netz besteht aus Vier-
eck- sowie Dreieck — Elementen im dreidimensionalen Spannungszustand. Die Freiheits-

grade des Systems sind die Knotenverschiebungen in vertikaler und horizontaler Richtung.

90m

xxxxxxxx

55m

Abb. 6: Numerisches Modell CTllla — Abmessungen
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Die Modellierung des Stoffverhaltens des Bodens erfolgt bei den ersten Berechnungen
unter Zugrundelegung des linear elastisch-ideal plastischen Stoffgesetzes nach Mohr-
Coulomb. Durch die im Baugrundgutachten angegebenen Werte macht es jedoch vorerst
keinen Sinn mit héherwertigen Stoffmodellen zu rechnen, da hierfiir die Datenbasis aus
den Labor- und Feldversuchen nicht ausreichend ist. Infolge der auftretenden plastischen
Dehnungsinkremente sind Gleichgewichtsiterationen erforderlich. Fir alle Berechnungen
wird ein explizites Zeitintegrationsschema verwendet.

In zukUnftigen weiterfiihrenden Berechnungen wird im Bereich der bindigen Schichten das
Stoffmodell 'Modified Cam-Clay' und im Bereich der nichtbindigen Bdden ein hyploplasti-

sches Stoffmodell eingesetzt.

4.2 Lastfalle

Um Spannungszustidnde im Boden und deren Anderungen beurteilen zu kénnen ist es
notwendig, sémtliche statisch relevanten Bauzustédnde im Berechnungsmodell zu beriick-
sichtigen. Zur Simulation des Bauablaufes werden insgesamt 12 Lastfélle bertcksichtigt,

die in Tabelle 1 zusammengefasst sind.

Tab. 1: Lastfalle der numerischen Berechnungen

Lastfall | Beschreibung

1. Priméarzustand — Aktivierung oberer und unterer Ton sowie Ton
mit Schlick und Sandeinlagen

2. Priméarzustand — Aktivierung alluviale Ablagerungen — Bodenaus-
tausch

Aktivierung der wasserseitigen Spundwand sowie der Schragpfahle

Aktivierung der Hinterfillung

Herstellung der hintergelagerten Kaiplattenpféhle

Herstellung der Ortbetonrammpfahle — Krahnbahn

Herstellung des Wellenkammerfundamentes

3
4
5
6 Weitere Aufschittungen im Bereich der hinterliegenden Kranbahn
7
8
9

Herstellung Krahnbahnbalken und Wellenkammeriiberbau

10 Vollsténdige Hinterfiillung bis Oberkante Konstruktion

11 Abgrabung vor der wasserseitigen Spundwand

12 Verkehrslasten
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Der Primdrspannungszustand unterteilt sich in zwei Schritte, da die Geldndeoberkante
zum Baubeginn im betrachten Berechnungsausschnitt mit einer Neigung von ca. 1:9 ver-
lauft (vgl. Abb. 7). Die oberen Weichschichten, die gréRtenteils aus alluvialen Ablagerun-

gen und Schlick bestehen, werden durch eine Sandauffiillung ersetzt.

oberer
Ton (blau)

Weichschichten
und Bodenaus-
tausch (griin)

unterer Ton und
Ton mit Schluff und
Sandeinlagen (rot)

Abb. 7: Ausgangszustand vor dem Herstellen der Kaikonstruktion
Die Rammung der wasserseitigen kombinierten Spundwand aus HZ 975 C Tragbohlen
und AZ 26 Zwischenbohlen (vgl. Abb. 8) wird zusammen mit der Herstellung der Riickver-

ankerung der Wand aus HZ 575 A Profilen in einem Lastfall abgebildet.

Abb. 8.: Herstellung der wasserseitigen Spundwand und Rickverankerung
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Die Umrechnung der Steifigkeiten erfolgte in Anlehnung an die Empfehlungen des AK 1.6
'Numerik in der Geotechnik' der DGGT in &quivalente Rechteckquerschnitte. Die Modellie-
rung der wasserseitigen Wand erfolgte bis 10 m vor dem Tragerfull als kombinierte
Spundwand in den darunter liegenden Bereichen als zusammengesetzte Tragbohle. Die
hintergelagerten Kaiplattenpfahle zur Aufnahme der Vertikallasten aus Uberbau bestehend
aus HZ 575 A Profilen werden in ihrer raumlichen Anordnung abgebildet. Aufgrund der
Tatsache, dass die Kaiplattenpfahle im Pfahlfulbereich mit zwei Fligeln aus HZ 775 A

verstarkt sind, werden unterschiedliche Steifigkeitsbereiche vorgesehen. In Abbildung 9 ist

Abb. 9: Raumliche Anordnung der Kaikonstruktion

die raumliche Anordnung der Pfahle dargestellt. Zuséatzlich sind die Ortbetonrammpfahle
zur Aufnahme der Krahnbahnlasten mit dem zugehérigen Krahnbahnbalken abgebildet.
Zur Simulation der Boden — Bauteil Interaktion wird die Anbindung der Stahlpfahle an den
angrenzenden Boden durch Interface — Elemente vorgenommen. Durch die durchgefiihr-
ten dynamischen Probebelastungen und die Auswertung mit indirekten Verfahren kénnen
die gemessenen Mantelreibungswerte zum Prifzeitpunkt direkt im Berechnungsmodell

berticksichtigt werden.
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4.3 Untersuchungsprogramm - Nachweisfiihrung

Ziel der Untersuchungen ist der Nachweis der Lastabtragung der Vertikalkrafte durch die
Tragbohlen im verformten Endzustand. Das Untersuchungsprogramm teilt sich in zwei

unterschiedliche Berechnungsphasen auf, die im Folgenden vorgestellt werden:

1. Berechnungsphase

Wahrend der Baumalnahmen des Containerterminals CTllla kamen unterschiedliche
Messungen zum Einsatz. Wéhrend der Herstellung wurden dynamische Probebelastungen
sowohl an den Tragbohlen der Spundwand, als auch an den Kaiplattenpfahlen zur Auf-
nahme der Vertikallasten aus dem Uberbau ausgefiihrt. Zusatzlich zu den Tragfahigkeits-
untersuchungen wurden Verformungsmessungen an der Wand und im Bereich des Uber-
baus durchgefihrt.

Anhand dieser Messungen kann eine sogenannte 'back-analysis' durchgefiihrt werden.
Samtliche Messungen werden im Berechnungsmodell beriicksichtigt und dienen zur Kalib-
rierung der Eingangswerte flir die numerischen Berechnungen am CTIV. Zu diesen Ein-
gangswerten gehéren bodenmechanische Kenngréen sowie Steifigkeitswerte der einzel-

nen Bauteile.

2. Berechnungsphase

Die an den Messwerten kalibrierte 1. Berechnungsphase soll fir eine zuverléassigere
Prognoseberechnung des Containerterminals CT IV dienen. Hierzu ist es notwendig séamt-
liche Vorkenntnisse der ersten Berechnungsphase im Modell zu beriicksichtigen. Die zwei-
te Berechnungsphase erfordert weiterhin die Anpassung der zur Anwendung kommenden
Querschnittsformen, die Beriicksichtigung von Anderungen im Bauablauf sowie die Integ-
ration wechselnder Bodenverhéltnisse. Anhand dieser Daten kann eine erste Abschéatzung
durchgefiihrt werden.

Anhand der ersten Prognoseberechnungen kann an unterschiedlichen Systemschnitten
das grundsétzliche Tragverhalten und Verédnderungen zur ersten Berechnungsphase of-
fengelegt werden. Diese Prognose sollte analog zum Containerterminal CTllla zusétzlich
anhand der Beobachtungsmethode kalibriert werden, um die Zuverlassigkeit der stati-
schen Berechnungen zu erhéhen.

Das Vorgehen ist zusatzlich anhand eines Organigramms in Abbildung 9 dargestelit.
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Samtliche Zusatzinformationen sind zur Plausibilitdtskontrolle der Ergebnisse zu nutzen.
Bei Rammpféhlen kénnen z.B. Rammvorschriften auf empirischer Basis oder Verfahren
mit geschlossenen Formeln, die auf der Wellengleichung basieren genutzt werden. Zeigen
die numerischen Berechnungen keine ausreichende Ubereinstimmung, sind die Berech-
nungsparameter anzupassen, sowohl zum Zeitpunkt der Tragfahigkeitsuntersuchungen
als auch zu spéateren Herstellungsphasen, bei denen zusétzlich Verformungs- und Span-
nungsmessungen durchgefilhrt werden. Ist eine ausreichende Ubereinstimmung vorhan-
den, kénnen schlielich die Spannungs- und Verformungszusténde flir den Zeitpunkt der
Pfahltests denen im Endzustand gegentbergestellt werden. Mit der Auswertung der nor-
mal zum Pfahl wirkenden Spannungen, der mobilisierten Mantelreibung, des mobilisierten
Spitzendruckes sowie der Linearitat der Arbeitslinien [STAHLMANN et al., 2001] unter Be-

rtcksichtigung hoherer Belastungsniveaus ist dann eine Nachweisfiihrung mdéglich.

5 Zusammenfassung

Der vorliegende Beitrag stellt ein Konzept zum Nachweis des vertikalen Gleichgewichts
von Pfahlgrindungen im Endzustand vor. Um eine Beurteilung des Spannungszustandes
im Bereich der Mantel- und Aufstandsflache zu erreichen ist es notwendig, dreidimensio-
nale numerische Berechnungen durchzufiihren. Grundséatzlich sind die numerischen Be-
rechnungen anhand der Beobachtungsmethode und von Laborversuchen zu kalibrieren,
um eine moglichst realistische Abbildung des Gesamtsystems zu erreichen. Das Konzept
erfordert weiterhin eine gute und transparente Zusammenarbeit von Baugrundgutachter
und Prifingenieuren sowie allen weiteren beteiligten Personen. Bei optimaler zeitlicher
Integration der Pfahlpriifungen sowie der numerischen Berechnung ist insbesondere bei
groRen Bauwerken eine Optimierung der Pfahlgriindung und damit das Ziel eines héheren

Ausnutzungsgrades der Gesamtkonstruktion méglich.
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VERWENDUNG VON STATNAMISCHEN PROBEBELASTUNGEN IN
DEUTSCHLAND

Dipl.-Ing. Peter Middendorp

1. EINFUHRUNG

Statnamische Probebelastungen werden heutzutage in Nord-Amerika, Asien und
Europa routinemaRig ausgefihrt. Mit den zur Zeit verfiigbaren Anlagen kénnen Pfahle
bis zu 30 MN probebelastet werden. Weltweit wurden im letzten Jahrzehnt tber
zweitausend statnamische Priifungen durchgefiihrt. Das Verfahren ist nicht nur fur das
Testen von Vertikalpféhlen sondern auch fiir Schrag- und Horizontalpféhle sowie fuir
Pfahigruppen und Flachgriindungen geeignet. Statnamische  Probebelastungen
werden in Deutschland seit 1992 ausgefiihrt.

Abb. 1: Statnamic-Messgerét Abb. 2: Das 4 MN-Statnamic-Gerét

Eine zuverlassige Methode fir die Verifikation von Ausfiihrungsbedigungen ist die
statische Probebelastung. Diese Methode ist jedoch teuer und zu zeitaufwendig um
routinemaRig angewandt zu werden. Eine Statnamische Probebelastung ist jedoch
um einigers billiger und in kiirzerer Zeit durchzufiihren als eine statische Beprobung.
Eine dynamische Probebelastung mittels einem Fallgewicht oder einem Rammgeréat ist
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o6konomisch und effizient bei der Ausfiihrung, aber vergleichsweise hat der Statnamic-
Test mehrere Vorteile:

Bei der Statnamic-Beprobung wird die Belastung immer auf die selbe standartisierte
Weise durchgefiihrt mit einer einfachen Methode der Analyse. Damit sind Klasse-A
Vorhersagen bei Statnamic genauer und weisen eine geringere Bandbreite auf als
dynamische Probebelastungen (Holeyman und Charue 2003)

Fir statnamische Probebelastungen ist die Belastungsdauer und verwendete Energie
viele Male groRer wie bei dynamischen Probebelastungen. Das Verhalten eines
Pfahles unter einer statnamischen Probebelastung ist dadurch ndher zu einer
statischen Probebelastung und erlaubt eine einfache Modellierung der dynamischen
Wirkungen.

Bei der Statnamic-Beprobung wird die Belastung genau gemessen, indem eine
geeichte Messdose am oberen Ende des Pfahls angebracht wird. Die gemessene
Belastung ist nicht abhdngig von den Pfahleigenschaften. Der Belastungsmessfehler
liegt unter 0,1 % des Hochstbereichs der Messdose. Eine Schétzung des
Elastizitatsmoduls bei Dynamische Probebelastungen ist schwierig, weil es kein
konstanter Wert ist, sondern von dem Alter und der Qualitat des Betons abhéangt, dem
Belastungsgrad und sogar von der Temperatur des Betons. Bei statischen
Belastungsprifungen bewegt sich das Elastizitdtsmodule fir Beton z,B. im Bereich
zwischen 28 GPa und 32 GPa, wahrend er bei dynamischen Belastungsprifungen im
Bereich zwischen 32 GPa und 52 GPa liegt.

Die Ergebnisse der Statnamic-Beprobung werden nicht durch unterschiedliche
Querschnitte an verschiedenen Stellen des Pfahls beeinflusst. Unstetigkeiten der
Pfahle wie Einschniirungen, Verdickungen und Materialwechsel fiihren zu
Spannungswellen-reflexionen, die sich stark auf fiir eine Dynamische Probe-
belastungen berechnete Signale auswirken kdnnen. Reflexionen von Verdickungen
ergeben ein fast identisches Ergebnis der Wellengleichung wie eine ortliche harte
Bodenschicht, und eine Einschniirung wirkt sich entsprechend wie eine értliche weiche
Schicht aus. Wenn Unstetigkeiten der Pfahle bei Dynamische Probebelastungen nicht
richtig bertcksichtigt werden, ist es entweder unméglich, eine richtige Anpassung zu
erzielen, oder die Vorhersage der Belastbarkeit ist nicht zuverldssig, Boden-
eigenschaften kénnen mit Unstetigkeiten von Pfahlen verwechselt werden.

Bei der Belastung wahrend einer statnamische Probebelastung bleibt der Pfahl
standig unter Druckspannung. Es gibt keine Zugspannungen die den Beton des
Probepfahles mdglicherweise zerreissen.

Die Statnamic-Belastungseinrichtung lasst sich einfach Gber der Mitte des Pfahls
anbringen. Es gibt dadurch immer eine konzentrische Belastung.

Pfahl- und Bodenreaktion entsprechen mehr einer statischen Prufung. Bei Statnamic
bewegt sich der Pfahl als einheitliches Ganzes, &hnlich wie bei einer statischen
Belastungsprifung. Da die Spannungswelleneigenschaften unerheblich sind, ist die
Methode der Analyse der Messergebnisse denkbar einfach und eindeutig.
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Die erste stanamische Pobebelastungen in Deutschland werden auf einer Baustelle
von Franki Grundbau in Emden im Jahre 1992 ausgefiihrt und diente zur Bestimmung
des Tragverhaltens von Franki-Pfahlen mit verschieden FuRdurchmessern. Die
getroffenen  Annahen und geforderten Belastungswerte konnten sehr gut
nachgewiesen werden. Eine anschliefend durchgefiihrte statische Probebelastung
bestétigte die Statnamic-Beprobung.

Basierend auf die oben genannte Vorteile hat sich die Firma Jacbo Pfahigriindungen
GmbH in 2001 entschieden, die statnamische Probebelastung im Deutschland fir ihre
Grundungspféhle zu verwenden. Sehr rezent hat auch hat die firma Bauer
Statnamische Probebelastungen in die Niederlandern ausfiihren lassen.

Nach Auskunft der Fa. Jacbo Pfahigriindungen GmbH wurden Jacbo-Pféhle bisher
sowohl statisch, dynamisch und statnamisch geprift. Aus Erfahrungen mit allen drei
Beprobungsmethoden lasst die Jacbo GmbH dort wo es die Méglichkeit gibt, die Art
der Beprobungsmethode selbst zu wahlen, Statnamic Tests durchfiihren. Die
statnamische Priifung wiirde gewahlt, weil sie nur einen Bruchteil der Kosten und des
Zeitaufwands im Vergleich zu einer statischen Probebelastung erfordere. Durch
Probebelastungen kénnen Alternativ- und Sondervorschlage erfolgreich nachgewiesen
werden. Der Streubereich einer dynamischen Beprobung, wenn diese nicht durch eine
statische Beprobung zuvor geeicht wurde, ist zu groR®, um das Ergebnis wirtschaftlich
fur ein Alternativangebot nutzen zu koénnen. Dort wo aus Kosten-, Zeit- oder
Platzgriinden keine statischen Probebelastungen durchgefiihrt, oder dynamische
Tests nicht geeicht werden koénnen, kénnen mit Hilfe einer Statnamic-Beprobung
zutreffend und wirtschaft alternative Pfahlgriindungen angeboten und durchgefiihrt
werden.

2. DIE STATNAMSICHE VERSUCHSEINRICHTUNG

Fur die statnamischen Probebelastungen wird in Deutschland seit 2001 ein 4MN
Statnamic-Gerat verwendet (s. Abb. 2). Mit diesem System kénnen maximale
Tragféhigkeiten von 4 MN (400 t) je Pfahl nachgewiesen werden. Zwei Trucks
transportierten die einzelnen Komponenten des Testgerates zur Baustelle und nach
ca. 3 Stunden Aufbauzeit ist die Testanlage einsatzbereit. Die Anlage verflgt Uiber ein
hydraulisches Auffangsystem fiir die Reaktionsmasse, die wahrend des Versuchs
senkrecht nach oben beschleunigt wird. Die Reaktionsmasse wiegt insgesamt 20,4 t,
was ca. 5 % der maximal nachweisbaren Tragféahigkeit (400 t) des Gerates entspricht.
Das Gesamtgewicht des 4MN Geréates im Testzustand betrégt ca. 29 t.

Bei der Ausfiihrung der stathamischen Probebelastungen wird das Foundation Pile
Diagnostic System verwendet, womit die Pfahltests direkt auf der Baustelle analysiert
und die statischen Tragfahigkeiten berechnet werden kénnen. Das FPDS-System
besteht aus einem tragbaren Computer (s. Abb. 1), einem Laser, einer Kraftmessdose,
einem Beschleunigungsaufnehmer sowie diversem Zubehér (Messkabel, Adapter).

Die Kraftmessdose, die in der Plattform der Anlage installiert ist, registriert den Verlauf
der Kraft (Fspn), die auf den Pfahlkopf einwirkt. Die Setzung des Pfahles wahrend des
Tests wird mit dem Lasersystem (Abb. 3 und 4) gemessen, wobei der Lasersensor
ebenfalls in der Plattform installiert ist. Zusatzlich werden die Setzungen mit einem
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Beschleunigsaufnehmer, der an der Plattform befestigt wird, gemessen
(Kontrollmessung). Weiterhin kommt beim Testen ein Nivellement zum Einsatz, womit
die bleibende Setzung auch optisch gemessen werden kann (ebenfalls
Kontrollmessung)

Abb. 3: Laser Abb. 4: Lasersensor

3, DER STATNAMIC TEST

Nachdem bei der Elektronik, dem
Zundsystem und dem Data Input FPDS
System ein Funktionstest durchgefiihrt
wurde, kann das Warnsignal fir die
Zundung gegeben werden. Anhand von
Bildern (Abb.5) werden die einzelnen
Stadien einer Statnamic-
Probebelastung erklart.

Bild a: Die Piston mit einer
Druckkammer  und KraftmeRdose
wirdzentrisch  auf den  Pfahlkopf
aufgesetzt. Die Reaktionsmasse, die an
einem Zylinder (Silencer) befestigt
worden ist, wird Uber die Piston
gehangen. In der Druckkammer
befindet sich Brennstoff, dessen Menge
sich nach der gewinschten Belastung
des Pfahles richtet.

Bild b: Bei der Zindung des
Brennstoffes wird ein Gas unter
Hochdruck freigesetzt. Der ansteigende
Druck in der Druckkammer bewirkt eine
vertikale Beschleunigung der
Reaktionsmasse. Eine  gleichgrof
entgegengerichtete Reaktionskraft

Abb. 5: Vier Stadien einer Statnamic-Priifung



591 =

(action = reaction) driickt den Pfahl vorsichtig in den Boden.

Bild c: Die Signale fiir Kraft und Verschiebung am Pfahlkopf werden vom FPDS-
System erfasst. Die Reaktionsmasse wird vertikal nach oben bewegt.

Bild d: Die Geschwindigkeit der Reaktionsmasse verlangsamt sich infolge der
Schwerkraft. Zum Zeitpunkt wo gerade die Geschwindigkeit gleich Null
ist, wird das Herunterfallen der Reaktionsmasse durch das hydraulische
Auffangsystem verhindert und es gibt keine nachtrégliche Belastung auf

den Pfahl.

Bochum, Pfahl 57
Statnamic signals, Cycle 3
s Force [MN]
S - -

Force

Displacement
n
5

02

. Velocity [m/s]
04- ‘ :
012 -
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S0 -
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Acceleration

Abb. 6 Beispiel von :Gemessene Statnamische
Signale fur Last, Setzung, Geschwindigkeit und
Beschleunigung.

Die Belastung ist absolut axial
und der relativ langsame
Druckaufbau und Druckabbau
(im Vergleich zu Dynamischen
Tests) sorgt  fur eine
schonende Belastung auf Pfahl
und Boden. Die Kraft- und
Setzungssignale werden zum
Subsystem der FPDS zur
Signalverarbeitung geleitet.
Alle gemessene Belastungs-
stufen und Messergebnisse
werden auf einem FPDS
Schirm dargestellt und im
Computer gespeichert.

4. STATNAMISCHE
RESULTATEN

Die Auswertung der stat-
namische  Probebelastungen
wird mit dem FPDS-System
vorgenommen, womit  die
Messdaten direkt auf der
Baustelle analysiert und die
statischen Tragfahigkeiten
angegeben werden kénnen.

Fiur die  Ermittlung  der
Tragféhigkeiten liegt die
s,Unloading  Point  Method
(UPM)* zugrunde (P.
Middendorp, 1992). In der
folgenden Abbildungen sind fir
ein Jacbo Pfahl die gemessene
statnamische- und die daraus
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errechnete  statische Last-Setzungs-Linie dargestellt. Heutzutage wird die
statnamische Belastung meistens in zwei oder drei Stufen aufgebaut. Die einzelnen
Belastungsstufen eines stathamischen Tests werden in einem Last-Setzungs-

Bochum, Pfahl 57

STN Cyclic Load Displacement Diagram

Displacement [mm]

Load [MN]
Abb. 7:Statnamische Lastsetzung diagram fur drei Zyklusse

Bochum, Pfahl 57
STN Static Cyclic Load Displacement Diagram
I Cycle 1 WEEEE Cycle 2 Emmmmm Cycle 3 Emmmmm Hyp. Appr. Static Quick
0-JE===1 Hyp. Appr. Static I__th_Tgrm_ ____________ B S s N Spm_—

Displacement [mm]
@

1
25

Load [MN]

Abb. 8: Statische Lastsetzungsdiagram fur drei Zyklusse mit
hyperbolische Annéherung und Korrektion fiir Belastungs-
abhéngkeit der Boden
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Standort Jahr Pfahl- Pfahlart Pfahl- Durch- | Mobilisierte | Setzung Nachzu-
nummer ldnge messer statische [mm] weisende
[m] [mm] widerstand Tragféhigkeit
[kN] kN]
Testfeld in 1992 5 Franki 15 800 4220 22 -
Emden Ortbetonpfahle
n
6 18 800 3510 16 -
Giiterverkehrsze | 2001 2221 Jacbo-S 17.5 570 2460 27 1900
ntrum (GVZ)
Bremen
1931 Jacbo-S 17.5 570 3030 30 1900
GroRraumsilo, 2001 D5 Jacbo-S 16 570 2910 27 2708
Emlichheim
D13 Jacbo-S 16 570 3220 24 3096
Seilbahn 2002 F8-2 Jacbo-S 13 505 1770 12.5 1500
Rostock
F16-1 Jacbo-S 13 505 1880 24 1500
F23-3 Jacbo-S 13 505 1500 225 902
Neubau 2002 98 Jacbo-S i 450 1080 44 972
Produktions-
d 1
Wolfsburg
25 Jacbo-S Z 450 1120 27 902
Neubau 2003 1 Jacbo-S 8.4 400 2300 14 1000
Nettebad
Osnabriick
Neubau Bille- 2003 193 Jacbo-S 231 600 4400 12 3320
Bad Hamburg-
Bergedorf
194 Jacbo-S 18.1 600 3890 15.6 3540
201 Jacbo-S 231 600 4280 12.2 3500
202 Jacbo-S 18.1 600 3910 15.1 3300
215 Jacbo-S 231 600 4240 9.3 3520
Neubau BP 2004 15 Jacbo-S 17 720 3825 10.7 3.870
Headquarter
Bochum
27 Jacbo-S 1.2 620 2806 8 2.460
80 Jacbo-S 1.2 620 3783 17 2.460
95 Jacbo-S 17.7 720 4485 10.6 4.538
108 Jacbo-S 12 620 3026 12.6 2.644
17 Jacbo-S 15.5 720 3468 12.8 3.988

Tabelle 1. Resultate von statnamische Probebelastungen in Deutschland .

Diagramm zusammengefasst, wobei der jeweils folgende Zyklus an das Testende

(bleibende Setzung) des vorigen Zyklus gesetzt wird.

Bei fachgerechter Durchfiihrung werden Ergebnisse ahnlich der Qualitat einer
statischen Probebelastung erreicht. In dem lineare Lastsetzungsbereich stimmen die
Resultate einer stathamischen mit denen einer statische Probebelastungen sehr gut
tberein. Im nichtlinearen Bereich spielt die Belastungsgeschwindigkeit der
Bodenarten eine grossere Rolle. Die Resultate der Belastungsstufen werden mit
einem Hyperbel angendhert. Um die Abhangkeit von der Belastungsgeschwindigkeit
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zu kompensieren und um eine gute Ubereinstimmung mit statische Probebelastungen
zu erzielen, wird der assypmtotische Wert der Hyperbel reduziert. Wie angegeben bei
Holeyman 2001, 2003 ist der Werte dieser Reduktion 0-10% flr nicht bindigen
Bodenarten und 30-40% fur bindige Bodenarten.

In Tabelle 1. sind die Resultate von vergangenen Jahren und rezente statnamische
Resultaten in Deutschland dargestellt. Die gemessene Pfahle haben Lange von 7m bis
23 m und die Durchmesser variieren von 400 mm bis zum 800 mm. Die mit der
statnamische Belastung mobilisierter statische Widerstand variiert von 1120 KN bis
zum 4280 kN.

5 SCHLURFOLGERUNGEN

Fallstudien in Deutschland, Belgien und die Niederlanden zeigen gute
Ubereinstimmung zwischen den Ergebnissen von statischen und statnamischen
Probebelastungen. Die Statnamic-Beprobung hat sich als zutreffende und
wirtschaftliche Methode zur Betestung von Bohrpféhlen bewéahrt. Durch direkte
Messergebnisse entféllt das Einfligen von Erfahrungs- und Schatzwerten zur
Bestimmung der Pfahltragfahigkeit. Bei fachgerechter Durchftihrung werden
Ergebnisse &hnlich der Qualitét einer statischen Probebelastung erreicht.

Statnamische Probebelastungen werden in Deutschland seit 1992 ausgefiihrt. Die
erzielten Ergebnisse bestatigen die im Ausland gemachten positiven Erfahrungen.
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Erschiitterungs- und Sackungsprognose im Nahfeld von Rammarbeiten

Klaus-Peter Mahutka

Jurgen Grabe

1 Einleitung

Es werden haufig unterschiedliche Rammverfahren zum Einbringen von z.B. Pfahlen, Spund-
wéanden oder Bohlen angewandt. Diese dynamischen Verfahren verursachen Erschitterungen
im angrenzenden Baugrund. An nahestehenden Geb&uden kénnen Schaden infolge von zu
grofRen Erschitterungen oder von ungewollten Sackungen entstehen. Zur sicheren Abschéat-
zung, ob ein Schadensfall eintreten kann, gibt es bislang noch keine gesicherten Empfehlun-
gen. Hier besteht Forschungsbedarf. Die DIN 4150-3 Erschitterungen im Bauwesen gibt Hin-
weise zur Ermittlung des einzuhaltenden Abstandes zu Geb&uden. Diese Hinweise gelten
allerdings nur flir das Einvibrieren von Spundbohlen und beschrénken sich auf homogene Bo-
den. Verfahrensparameter wie z.B. die Riittelfrequenz oder Zustandsgréfien vom Boden wie
z.B. die Lagerungsdichte werden nicht berticksichtigt. Die DIN 4150-3 empfiehlt das Hinzu-
ziehen eines geotechnischen Sachverstandigen.

Mit dem nachfolgend beschriebenen Finite-Elemente-Modell zur Vibrationsrammung in rolli-
gen Boden ist es méglich die Sackungen und Erschutterungsausbreitung in Abhangigkeit der
Verfahrensparameter und den ZustandsgréRen des Bodens zu untersuchen.

2 Vibrationsrammung

Die Vibrationsrammung ist im Vergleich zur Schlagrammung ein relativ erschitterungs- und
gerauscharmes Verfahren zum Einbringen von Pféhlen und Spundwénden. Die Tragféhigkeit
von einvibrierten Pfahlen ist im allgemeinen geringer als bei Pfahlen, die mittels Schlagram-
mung eingebracht werden.

Die Vibrationsrammung erzeugt eine harmonische Erregung des Rammguts und des umge-
benden Bodens. Diese Erregung erfolgt tiber Unwuchten im Vibrator, siehe Abbildung 1. Die

hieraus entstehende Fliehkraft Fy berechnet sich aus
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E, =m,r,0" sin(ax). ()
Darin ist m, die Unwuchtmasse und r, der Abstand des Schwerpunktes der Unwuchtmasse
zum Drehpunkt. Das Produkt aus m, und r, wird auch als statisches Moment bezeichnet. Der
Isolator verhindert die Anregung des Tragergerates durch die sich drehenden Unwuchten.
Weiterhin wird der Pfahl durch eine statische Kraft infolge des Eigengewichtes des Vibrators
und ggf. einer zusatzlichen Markler gefihrten Vorspannkraft belastet. Beim Einvibrieren des
Pfahls findet eine Umlagerung des Bodens statt und die Reibung zwischen Boden und Pfahl
sowie der Spitzenwiderstand werden reduziert. Gegebenenfalls tritt auch eine lokale
Bodenverfliissigung an der Grenzschicht zwischen Rammgut und Boden ein, die zu einer

Reduktion des Rammwiderstands fiihrt.

—=—==— Vibrator l, stallsche Kralt F,

# % ;
5 ‘I/ narmanische Krall F

it
L
1
:I Mantalretung T,
1
!

Fuliwigerstand F,

Abbildung 1: Prinzip der Vibrationsrammung

Am Pfahl werden als Reaktionskrafte Mantelreibung und eine FuRBwiderstandskraft Fs mobili-
siert. Untersuchungen zur Entwicklung der FuRwiderstandkraft sind bei RODGER & LITTELJOHN
(1980) sowie bei CUDMANI ET AL. (2000) zu finden.
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3 Modellierung der Vibrationsrammung

Bisherige Anséatze beschranken sich vor allem auf die Modellierung des Vibrationsvorgangs
selbst (DIERSSEN, 1994, CubpMANI, 2001, CUDMANI ET AL., 2000) oder es werden empirische
Ansatze zur Erschitterungsprognose (z.B. MASSARSCH, 1992) oder der Verdichtungsprognose
(z.B. MEIUERS & VAN ToL, 2004, DRABKIN ET AL., 1996) abgeleitet.

Die Modellierung der Vibrationsrammung erfolgt mit Hilfe der Finiten-Elemente-Methode unter
Verwendung einer expliziten Zeitintegration. Die explizite Zeitintegration wurde schon erfolg-
reich bei verschiedenen Modellierungen im Bereich der Bodenverdichtung unter Berlicksichti-
gung groRer Verformungen angewandt, z.B. GRABE, KELM & MAHUTKA (2003), GRABE & KELM
(2004) und KeLM (2004). Das nichtlineare und anelastische Materialverhalten des Bodens wird
mit dem hypoplastischen Stoffgesetz mit der Erweiterung der intergranularen Dehnung be-
schrieben, siehe GUDEHUS (1996), VON WOLLFERSDORFF (1996) sowie NIMUNIS & HERLE
(1997). Es werden beispielhaft die Stoffparameter fiir den Karlsruher Sand nach HERLE (1997)
verwendet.

In Abbildung 2 ist die Diskretisierung des Bodens dargestellt. Es setzt sich aus einem Bereich
mit axialsymmetrischen Kontinuumselementen und am Rand angeordneten infiniten Elemen-
ten zusammen. Dieser Elementtyp lasst die infolge der Rammung entstehenden Bodenwellen
mit nur geringen Reflektionen aus dem System entweichen. Im Bereich der Pfahlrammung
wird das Netz wahrend der Berechnung den groRen Verformungen unter Verwendung der
adaptiven Vernetzung angepasst (GRABE, KELM & MAHUTKA, 2003).

Der Pfahl wird dehnstarr modelliert. Der Radius betragt r = 25 cm und die Lange / = 8 m,
siehe Abbildung 3. Die gesamte Masse des Pfahls von m = 3,93t wird in einem Punkt
zusammengefasst. Die Belastung des Pfahls setzt sich aus einer statischen Last des
Vibrators von Fg = 20 kN und einer von der Vibrationsfrequenz f abhangigen sinusférmigen
Fliehkraft F; zusammen. Die Modellierung der Penetration ist ebenfalls in Abbildung 3
dargestellt. Es wird eine kinematische Kontaktformulierung mit dem Reibungsansatz nach

Coloumb verwendet.
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Abbildung 3: System und Kontaktmodellierung an der
Grenzflache Pfahl/Boden
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4 Ergebnisse

Fir die Untersuchungen werden insgesamt vier Bodenprofile betrachtet. Zwei homogene
Bodenaufbauten mit einer anfangs mitteldichten bzw. dichten Lagerungsdichte. Die Porenzahl
nimmt von ey = 0,7 bzw. ey = 0,6 an der Gelandeoberkante mit der Tiefe spannungsabhangig
ab. Die zwei weiteren Bodenprofile setzen sich aus unterschiedlich dicht gelagerten Sand-
schichten zusammen, siehe Abbildung 4. Im Fall 1 ist in 1,5 m Tiefe eine dicht gelagerte
Schicht mit einer Méchtigkeit von 0,5 m angeordnet. Im Fall 2 ist der Bodenaufbau zun&chst
aus einer mitteldicht gelagerten Schicht von 1,5 m Machtigkeit und einer darunter folgenden

dicht gelagerten Schicht zusammengesetzt.

Abbildung 4: Porenzahlverteilung im Fall 1 (links) und im Fall 2 (rechts) im Ausgangszustand

Die berechneten Vertikalspannungen infolge der statischen Belastung und nach der Vibrati-
onsrammung fir das homogene Bodenprofil sind in Abbildung 5 dargestellt. Bei einer Riittel-
frequenz von f = 25 Hz betragt fir den gewahlten Ruttler die maximale Fliehkraft F; = 190 kN.
Die Vertikalspannungen fallen im Pfahlbereich ab. Abbildung 6 zeigt die Horizontalspan-
nungsverteilung entlang des Pfahles fur unterschiedliche Zeitpunkte. An der Pfahlspitze ent-
stehen Spannungsspitzen. Die Horizontalspannungen fallen oberhalb der Pfahlspitze unter
den Kj-Zustand ab. Somit werden die mobilisierten Schubspannungen zwischen Pfahl und
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Abbildung 5: Berechnete Vertikalspannungen infolge statischer Last (links) und nach der Vi-
brationsrammung (rechts)
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Abbildung 6: Berechnete Horizontalspannungen entlang des Pfahls (links) und Pfahleindrin-
gung (rechts) flr verschiedene Zeitpunkte, f =25 Hz, Fy = 190 kN



=103«

Boden geringer, da sie proportional zu dem senkrechten Druck auf den Pfahl sind. Die Rei-
bung zwischen Pfahl und Boden wird somit reduziert. In groReren Tiefen unterhalb der mo-
mentanen Lage der Pfahlspitze treten keine Verspannungseffekte auf. Die Horizontalspan-
nungen entsprechen dem Ky -Zustand. Aufgrund des geringeren Spannungsniveaus am Vib-

rationspfahl ist die Tragféhigkeit geringer als die eines gerammten Pfahls.

4.1 Sackungen

Sackungen resultieren aus einer Verdichtung des umliegenden Bodens. Eine besonders gro-
Re Gefahr von Sackungsschaden besteht bei Gebauden, die auf locker gelagerten Sanden
gegrindet sind. Infolge der Wellenausbreitung im Boden, werden die Bodenkérner umgela-

gert.

> B 9 1w
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Abbildung 7: Berechnete Porenzahl infolge Vibrationsrammung fiir mitteldichte
Anfangslagerung (links) und dichte Anfangslagerung (rechts)

In der direkten Umgebung des Pfahls wird der Boden durch die Verdréangung beim Einvibrie-
ren des Pfahls verdichtet. Abbildung 7 stellt die berechnete Porenzahl infolge der Vibrations-
rammung flr homogenen Boden mit mitteldichter bzw. dichter Anfangslagerungsdichte dar.
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Der Einfluss einer Verdichtung beschrankt sich auf einen Bereich von ca. 2D bei mitteldichter
Lagerung bis 2,5D bei dichter Lagerung. Die Porenzahlénderung fir verschiedene Absténde
zur Symmetrieachse zeigt Abbildung 8. Zum Vergleich ist in Abbildung 8 noch die maximal
mégliche Anderung der Porenzahl vom Ausgangszustand zur dichtesten Lagerung nach DIN
18126 (emin bzw. e40 im hypoplastischen Stoffgesetz) und zur lockersten Lagerung nach DIN
18126 bzw. zur Porenzahl im kritischen Zustand nach der Hypoplastizitét (emax bzw. eco) dar-
gestellt. Die Verdichtung direkt am Pfahl und im Abstand von 1D zum Pfahl ist gleich grof3 und
Uber die Pfahllange nahezu konstant. Im Abstand von 4D zum Pfahl wird der Boden nur bis
ca. 1 m Tiefe verdichtet. Im Nahbereich des Pfahls ist die Ursache der Verdichtung die Ver-
drangung des Bodens zur Seite in Verbindung mit einer zyklischen Scherung. Im gréferen
Abstand wird der Boden nur noch oberflachennah infolge von Oberflachenwellen verdichtet.
In Abbildung 9 ist die Porenzahléanderung in 2 m Entfernung von der Symmetrieachse fir die
verschiedenen Bodenprofile dargestellt. Die Rittelfrequenz betragt wiederum 25 Hz mit einer
Fliehkraft von Fp=190 kN. Die Wellenreflektionen an den dichten Schichten verursachen an
der Gelandeoberkante eine gréRere Anderung der Porenzahl als bei einem homogenen Bo-
denprofil. Des Weiteren wird der mitteldicht gelagerte Boden im Fall 1 und im Fall 2 beim U-
bergang zur dichten Schicht verdichtet. Infolge der an der Schichtgrenze entstehenden
Scherwellen, die in der elastischen Wellentheorie als Love-Wellen bezeichnet werden, wird
der Boden verdichtet. Am Ubergang von der dichten Schicht zur mitteldichten Schicht wird im
Fall 1 der dicht gelagerte Boden aufgelockert. An dieser Schichtgrenze entstehen ebenfalls
Scherwellen. Die Scherung des dicht gelagerten Bodens durch die Wellenausbreitung flihrt
infolge von Dilatanz zu einer Auflockerung. Der Abbildung ist zu entnehmen, dass infolge der
vergroRerten Verdichtung somit auch gréRere Sackungen auftreten.

Abbildung 10 zeigt fir den homogenen mitteldicht gelagerten Boden die Sackungen an der
Gelandeoberkante in Abhangigkeit von verschiedenen Anregungsarten. Unabhéngig von der
GroRe der Fliehkraft treten bei niedrigen Frequenzen weitreichendere Sackungen auf. Auch
bei groRerer Kraftamplitude und somit gréRerer Eindringtiefe (Tabelle 1) ist dieses festzustel-
len. Dies korreliert mit der Kenntnis, dass Wellen mit niedrigeren Frequenzen aufgrund ihrer
groReren Energie weitreichender sind als héherfrequente Wellen.

Die DIN 4150-3 empfiehlt bei der Anwendung der Vibrationsrammung zum Einbringen von

Spundbohlen in nicht bindigen Béden ohne Grundwasser einen Abstand zum Fundament von
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Abbildung 8: Berechnete Porenzahlanderung flir verschiedene Abstande r zur Symme-
trieachse im Vergleich zur Anderung vom Ausgangszustand zur dichtesten Lagerung
(demin) und zur lockersten Lagerung (4emax) nach DIN 18126, f = 25 Hz, Fy = 190 kN
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Abbildung 9: Berechnete Porenzahlanderung bei unterschiedlicher Schichtung im
Abstand von 2 m von der Symmetrieachse, f= 25 Hz, Fq = 190 kN
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Gebauden von mindestens 30° ausgehend vom Fufl der Spundbohle zur Vertikalen einzuhal-

ten, siehe Abbildung 11. Fur einen Vergleich der Empfehlung mit der numerischen Berech-

nung wird beispielhaft als schadensverursachende Sackung 1 cm angesetzt. Wird der aus der
Empfehlung der DIN 4150-3 berechnete Abstand aus Tabelle 1 mit der Reichweite der Sa-
ckungen aus Abbildung 10 oben verglichen, kann festgehalten werden, dass die Reichweiten

fur die Anregung 2 gut Gbereinstimmen und die Reichweite fir Anregung 3 tiberschatzt wird.

Bei der niedrigen Frequenz von f = 25 Hz (Anregung 1) wurden mit der numerischen Berech-

nung weitreichendere Setzungen als der empfohlene Abstand von 2,52 m nach DIN 4150-3

ermittelt.
Anregung Frequenz Kraft Rammtiefe |Abstand nach|Sackungsreichweite
[Hz] Fa [kN] t[m] DIN [m] [(1 cm) berechnet [m]
1 25 190 4,36 2,52 3,567
2, 30 270 5,29 3,05 3,09
3 40 480 7,16 4,13 2,44

Tabelle 1: Vergleich des erforderlichen Abstands nach DIN 4150-3 und der berechne

Spundwand

i Band,
“iKies

Gebdude

ten Reichweite in Abh&ngigkeit der Rammtiefe und der Anregung

Abbildung 11: Ermittlung des Abstandes zwischen Spundwand und Geb&u-

de bei Anwendung der Vibrationsrammung nach DIN 4150-3
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4.2 Erschiitterungen

Zur Beurteilung der Einflisse aus Verfahrensparameter und Bodeneigenschaften auf die Er-
schiitterungen an der Gelédndeoberkante werden die berechneten Schwinggeschwindigkeiten
vom Zeitbereich in den Frequenzbereich transformiert.

Die Ergebnisse der Fouriertransformation bei einer Vibrationsrammung fiir verschiedene Er-
regerfrequenzen sind in Abbildung 13 fir den homogenen mitteldicht gelagerten Boden im
Abstand von 2 m dargestellt. Der Abbildung ist zu entnehmen, dass bei hohen Erregerfre-
quenzen eine Reduktion der maximalen Amplituden sowohl bei der Erregerfrequenz als auch
bei der doppelten Erregerfrequenz eintritt. Diesen Effekt konnte MASSARCH (1992) bei
Schwingungsmessungen in Feldversuchen bei der Vibrationsrammung auch feststellen, was
sich wieder auf die groRere Reichweite von niederfrequenten Wellen zuriickfiihren |asst.
Deutlich groRere Erschitterungen treten auf, wenn der Pfahl in einen inhomogenen Boden
einvibriert wird. Infolge der starken Reflektion an den dichten Schichten werden gréRere
Schwingamplituden erzeugt, Abbildung 14.

Von Bedeutung sind bekanntlich die sogenannten subharmonischen Schwingungen. Subhar-
monische Schwingungen treten bei nichtlinearen Systemen auf. Die Nichtlinearitat ist bei der
Vibrationsrammung durch das nichtlineare Materialverhalten des Bodens, den méglichen Kon-
taktverlusten an der Pfahlspitze und den wechselnden Richtungen der Reibungskraften am
Pfahl gegeben. Die Frequenz der subharmonischen Schwingungen liegt bei der Halfte der
Erregerfrequenz und ist damit im Bereich der Eigenfrequenz von Geschossdecken (10 —
15 Hz).

5. Schlussfolgerungen

Das vorgestellte numerische Modell liefert plausible Ergebnisse und bestatigt zum Teil die in
der DIN 4150-3 angegebenen Abstdnde zwischen Rammgut und Geb&ude in homogenen
Boden ohne Grundwasser. Die Berechnungen zeigen zusétzlich, dass die Verdichtung des
Bodens und die daraus resultierenden Sackungen an der Gelédndeoberfldche von der Erreger-
frequenz abhéngen. Die GroRenordnung der Fliehkraft bei der Vibrationsrammung hat hierbei
keinen Einfluss. Niedrige Frequenzen verursachen gré3ere und weitreichendere Sackungen
als nach DIN 4150-3.
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Abbildung 13: Berechnete Schwinggeschwindigkeiten im Frequenzbereich in 2 m
Entfernung von der Symmetrieachse fiir verschiedene Erregerfrequenzen
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Schichtungen haben einen erheblichen Einflul auf die Reichweite von Sackungen und
Erschitterungen an der Geldndeoberkante. Die Ursache sind Reflektionen an den Schicht-

grenzen und ein vergréRerter Eindringwiderstand bei dichter Lagerung.

6. Zusammenfassung und Ausblick

Das Verfahren der Vibrationsrammung wird mit der Finiten-Elemente-Methode unter Verwen-
dung einer expliziten Zeitintegration modelliert. Es werden die infolge der dynamischen Erre-
gung auftretenden Sackungen und Erschitterungen fiir unterschiedliche Herstellparameter
und Bodenschichtungen untersucht. Die numerischen Berechnungen zeigen, dass die in der
DIN 4150-3 genannten Absténde zu Gebauden nur ndherungsweise gelten, da eine deutliche
Abhangigkeit zur Erregerfrequenz besteht. Zur Verifikation der numerischen Ergebnisse sind

noch Feldversuche durchzufiihren.
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Geotechnische Erkundung im nearshore- und offshore-Bereich
zur Ermittlung von Bodenkennwerten fiir die Bemessung von

Pfahlgriindungen

Rolf Balthes, Ralf Thiele, Gerrit L.v.d. Zwaag
1 Einleitung

Die technische Planung und Installation von offshore-Strukturen stellen in vielerlei
Hinsicht eine besondere Herausforderung dar. Ein wesentlicher Aspekt ist bei allen
offshore-Strukturen  die  Anlagengriindung.  Gesicherte  Kenntnisse Uber die
Baugrundverhaltnisse am Standort sind aus technischer und wirtschaftlicher Sicht
unabdingbar. Art und Umfang der hierzu erforderlichen geotechnischen Untersuchungen
kénnen teilweise aus den existierenden nationalen und internationalen Normen des
Bauwesens abgeleitet werden. Fiir Teilbereiche, insbesondere dem Ol- und Gasgeschft

oder dem Windkraft-Markt existieren eigene Standards.

Die Grtndungen werden im offshore Bereich in der Regel mittels Pfahlen oder
pfahlartiger Griindungselemente realisiert. Verwendet werden Uberwiegend offene,
gerammte Stahlpfahle mit Durchmessern zwischen 0,5 — 4,5 m und Wandstarken
zwischen 20 und 80 mm. Pfahllangen im offshore-Bereich liegen je nach Griindungart,
Wassertiefe und Design der offshore-Struktur typischerweise zwischen ca. 40 und 125 m.
Der Ermittlung von belastbaren Kennwerten fir die Bemessung dieser Pfahle kommt eine

entscheidende Bedeutung zu.

Neben den einschlagigen direkten Aufschlussverfahren mit Probennahmne und
bodenmechanischen Laborversuchen wird die Standorterkundung mittels Drucksondier-
technologie (Cone Penetraton Test — CPT) im offshore-Bereich routinemaRig zur

meftechnischen Bestimmung von relevanten Kennwerten eingesetzt.

Drucksondierungen zur Baugrunderkundung werden in Westeuropa auf Land seit den
1930er Jahren eingesetzt. Die ersten Drucksondiererkundungen im nearshore-/offshore
Bereich, die in den 1950er und 60er Jahren im Golf von Mexiko oder vor Venezuela im
Rahmen der Installation von offshore-Plattformen der Ol und Gasindustrie eingesetzt

wurden, waren Modifikationen der aus dem onshore-Geschéaft bekanten Technologien.

Mit der zunehmenden Prospektion und Ausbeutung von Ol- und Gas-Lagerstétten in

immer gréReren Wassertiefen auf der ganzen Welt wuchsen auch die Anforderungen an
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die Griindungsstrukturen der offshore-Anlagen und die eingesetzten

Erkundungstechniken.

Wassertiefen jenseits der operativ beherrschbaren Wassertiefen fiir Drucksondier-
Erkundungen von Arbeitsplattformen (>25-30 m) und Pfahlldngen jenseits der
erreichbaren Eindringtiefen von konventionellen Drucksondierverfahren (> 20-60 m)
fuhrten zur  Entwicklung von speziell im offshore-Bereiche einsetzbaren

Drucksondiertechnologien.

Mit der verstarkten Forderung regenerativer Energien durch die deutsche
Bundesregierung, hier insbesondere der Entwicklung und Installation von offshore-
Windkraftanlagen im Bereich der deutschen Nord und Ostsee gewinnt dieses Thema flr

breitere Ingenieurkreise eine neue Aktualitat.

Im Rahmen dieses Vortrages werden am Beispiel der geotechnischen Erkundungen fiir
offshore-Windkraftanlagen im Bereich Nord- und Ostsee die unterschiedlichen
Drucksondiertechnologien vorgestellt und die jeweiligen Verfahrensgrenzen und

Einflussfaktoren aufgezeigt.

2 Offshore Windkraftanlagen
2.1 Planungs / Genehmigungstand

Der Deutsche Bundestag hat am 18. Juni 2004 den Kompromissvorschlag des
Vermittlungsausschusses vom 2. April 2004 zur Novelle des Gesetzes fir den Vorrang
Erneuerbarer Energien (Erneuerbare-Energien-Gesetz - EEG, urspriingliche Fassung vom
29. Méarz 2000) mehrheitlich angenommen. Zweck des novellierten EEG ist es u.a. dazu
beizutragen, den Anteil Erneuerbarer Energien an der Stromversorgung bis zum Jahr

2010 auf mindestens 12,5 % und bis zum Jahr 2020 auf mindestens 20 % zu erhéhen.

Vor diesem Hintergrund sind in der deutschen Nord- und Ostsee z.Z. mehr als 30
Windpark-Projekte, groRtenteils in der sog. AWZ (Ausschlielliche Wirtschaftszone der
Bundesrepublik Deutschland), d.h. auBerhalb der 12-Seemeilen-Zone, geplant. Beim
Bundesamt fiir Seeschifffahrt und Hydrographie (BSH), das fiir die Genehmigung von
Windparks in der AWZ zusténdig ist, laufen derzeit 30 Verfahren (24 Nordsee, 6 Ostsee).
Bisher wurden vom BSH insgesamt 7 Windpark-Projekte in der Nordsee genehmigt (s.
Bild 1):
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Quelle: www.bsh.de
Prokon Nord (2001), 45 km nordwestlich von Borkum, Wassertiefe ca. 30 m,
Pilotphase mit 12 WEA
Butendiek (2002), 34 km westlich von Sylt, Wassertiefe ca. 20 m, 80 WEA (Leistung je
3 MW)
Energiekontor (2004), 50 km nérdlich von Borkum, Wassertiefe ca. 30 m, Pilotphase
mit 80 WEA (Leistung je 3,5 MW), Ausbauphase mit weiteren 378 WEA
PNE2 (2004), 34 km nordlich von Juist, Wassertiefe ca. 23-29 m, Pilotphase mit 77
WEA (Leistung je 3 MW), Ausbauphase mit weiteren 103 WEA
WINKRA (2004), 30 km westlich von Amrum, Wassertiefe ca. 22 m, Pilotphase mit 80
WEA (Leistung je 4-5 MW), Ausbauphase mit weiteren 170 WEA

Amrumbank West GmbH (2004), 36 km stidwestlich von Amrum, Wassertiefe ca. 20-
25 m, 80 WEA (Leistung je 5 MW)
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- Sandbank 24 GmbH & Co. KG (2004): 90 km westlich von Sylt, Wassertiefe ca. 25-
30m, 80 WEA

Der Bau des ersten deutschen Offshore-Windparks ist im Jahr 2005 geplant (Butendiek).

Im Bereich der deutschen Ostsee sind derzeit 6 Genehmigungsverfahren anhangig, von
denen die ersten beiden Antrdge am 22.12.2004 i.w. aus Grinden der mangelnden

Umweltvertraglichkeit negativ beschieden wurden (Pommersche Bucht, Adlergrund).

Ostsee: Offshore Windparks (Pilotgebiete)
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Bild 2: Ostsee-Offshore Windparks (aktuelle Planungen; Stand: 13.10.2004; Quelle:

www.bsh.de

2.2 Standard Baugrunduntersuchungen

Im Zusammenhang mit den laufenden Genehmigungsverfahren hat das BSH im Jahr 2003
die Mindestanforderungen an die Baugrunderkundung im sog. Standard Baugrund-
erkundung — Mindestanforderungen fur Griindungen von Offshore-Windenergieanlagen
(Stand: 1. August 2003) formuliert /2/. Darin werden Art und Mindestumfang der erfor-

derlichen geotechnischen Untersuchungen unter Einbeziehung der einschlagigen Normen
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und Regelwerke in einem mehrstufigen, an den Planungsprozess angepassten

Untersuchungskonzept beschrieben.

Nach DIN 1054 (2003), Baugrund — Sicherheitsnachweise im Erd- und Grundbau, bzw.
DIN 4020 (2003), Geotechnische Untersuchungen fiir bautechnische Zwecke, sind
Offshore-WEA aufgrund des hohen Schwierigkeitsgrades ihrer Konstruktion in die
geotechnische Kategorie 3 einzustufen. Fur die Planung, Uberwachung und Auswertung
der geotechnischen Felduntersuchungen ist daher ein Sachverstandiger fiir Geotechnik

einzuschalten und vom Bauherrn zu beauftragen.

Bei der Planung der geotechnischen Felduntersuchungen sind neben den allgemeinen
Anforderungen insbesondere die Ergebnisse der geophysikalischen Voruntersuchungen,
die am Standort herrschenden Wassertiefen und das Griindungskonzept zu beachten. Die
Wassertiefe an den in der deutschen Nord- und Ostsee geplanten Windpark-Standorten
liegt Uberwiegend zwischen ca. 20 und 30 m. Fir die Grindung der Offshore-WEA
kommen daher aus heutiger Sicht vorrangig die bereits fiir konventionelle Offshore-

Bauwerke (z.B. Ol- und Gas-Férderplattformen) erprobten Griindungsstrukturen

- Monopile =

- Tripod-Struktur Schwerkraft- Monopile
struktur

- Jacket-Struktur

- Schwerkraftgrindungen
- (suction piles)

in Betracht (s. Bild 3). Tripod

Bild 3 : Mégliche Griindungsstrukturen fiir Offshore - Windkraftanlagen
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Die zur Bemessung der o.g. Grindungsstrukturen erforderlichen charakteristischen
Bodenkennwerte und Bemessungsparameter sowie die zu deren Ermittlung notwendigen
bodenmechanischen Laborversuche  sind  abhangig  vom anzuwendenden
Bemessungsverfahren sowie unter Beriicksichtigung des Lastbildes und des

Tragverhaltens der jeweiligen Griindungsstruktur zu ermitteln bzw. durchzufiihren.

Wahrend die Einzelpféhle bei Tripod- und Jacket-Strukturen vorrangig auf Druck und
Zug belastet werden, wird das Tragverhalten eines Monopiles mafigeblich durch die
horizontale Bettung, d.h. durch die Bettungssteifigkeit des anstehenden Baugrundes in
Wechselwirkung mit der Steifigkeit des Monopiles unter den komplexen dynamischen bzw.

zyklisch-dynamischen Beanspruchungen aus Wellen, Wind und Anlagenbetrieb bestimmt.

Neben einer generellen Bodenklassifikation mussen bei rolligen Bdéden vor allem
Wichte, Spitzendruck, Mantelreibung Lagerungsdichte und Reibungswinkel ermittelt
werden. Wahrend bei bindigen Tonen und Schluffen vorrangig die undrainierte
Scherfestigkeit, Wichte, Spitzendruck und Mantelreibung bekannt sein missen. Eine
besondere Stellung nehmen im Hinblick auf die dynamischen und zyklischen Belastungen

der Griindungsstruktur dynamische Laborversuche und Kennwerte ein.

Gemal BSH-Standard wird zwischen der Vorerkundung des Gebietes und der

Standorterkundung fir die einzelnen WEA unterschieden.

Die Vorerkundung dient der Entscheidung dariiber, ob die geplanten Bauwerke eines
Windparks im Hinblick auf die Baugrundverhéltnisse errichtet werden kénnen und ggf.
welche generellen Anforderungen fur die Griindungskonzepte, die Konstruktion und die
Bauausfiihrung wesentlich und welche MaRRnahmen der Standorterkundung notwendig
sind. Hierfur ist neben der geophysikalischen Erkundung im gesamten Bereich des
Windparks eine stichprobenartige Erkundung durch indirekte (Sondierungen) und direkte

(Bohrungen) Aufschliisse in einem groben Raster Gber das Windparkareal durchzufihren.

Gemal BSH-Standard soll generell je eine Bohrung in den Ecken sowie eine Bohrung
in der Mitte des Windparkareals angeordnet werden, sofern nicht anhand der Ergebnisse
der geophysikalischen Erkundung andere Lokationen zweckmaéfiger erscheinen. Bei
grolen Abmessungen des Windparks sind Zwischenbohrungen so anzuordnen, dass ca.
10 % der Standorte erfasst werden (Richtwert). Zur Kalibrierung der Drucksondierungen
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ist es erforderlich, dass jeweils eine Drucksondierung in der N&he jeder Bohrung

durchgefihrt wird.

Aus Kostengriinden liegt es nahe, die Ansatzpunkte der Bohrungen und Druck-
sondierungen bereits in der Vorerkundungsphase auf die geplanten Anlagenstandorte zu

legen.

Die (weitere) Standorterkundung dient der Ermittlung des Baugrundaufbaues und der
charakteristischen Bodenkennwerte individuell fir jeden Einzelstandort. Die Ergebnisse
bilden zunéchst die Grundlage fir den Bauwerksentwurf und missen geeignet sein, um
alle Abmessungen der Grindung festzulegen sowie alle Nachweise der Standsicherheit
und Gebrauchstauglichkeit zu fiihren. Des Weiteren ist die Standorterkundung wesentliche

Grundlage fur die Ausschreibung der Griindungsarbeiten und fiur die Bauausfiihrung.

Gemal BSH-Standard ist zur (weiteren) Standorterkundung zunéchst eine Druck-
sondierung je Fundamentstandort vorgesehen. Bei Tripod- oder Jacket-Grindungen ist
eine Drucksondierung pro Fundamentful® durchzufiihren, wenn ungiinstige oder stark

inhomogene Baugrundverhéltnisse dies erfordern.

Sind bindige Bodenschichten aufgrund ihrer Lage und Méchtigkeit fur die Bemessung
der Grindung von Bedeutung, oder bestehen stark inhomogene oder anderweitig
unglinstige Baugrundverhaltnisse, ist das Mindestprogramm je nach Erfordernis durch
zusétzliche Bohrungen an einigen oder an allen Fundamentstandorten zu ergénzen, um
die fur die Bemessung der Griindung erforderlichen bodenmechanischen Parameter mit

ausreichender Zuverlassigkeit festlegen zu kénnen.

Die Aufschlusstiefe der Bohrungen und Drucksondierungen soll mindestens bis zu
einem Pfahldurchmesser unter Pfahlful (Monopiles) bzw. bis zum zwei- bis dreifachen
des Pfahldurchmessers unter Pfahlfu (Tripod- oder Jacket-Grindungen) reichen. Fur
weitere Einzelheiten und zu den Mindestanforderungen an die Probenentnahme wird auf
den BSH-Standard verwiesen, der zwischenzeitlich durch das BSH auch in englischer

Sprache publiziert wurde/2/.

Bohrungen und Sondierungen missen sachversténdig Uberwacht werden. Der vor Ort
verantwortliche Sachverstandige flir Geotechnik muss entscheiden, ob ggf. zuséatzliche

Untersuchungen erforderlich sind.
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Abweichungen von den Mindestanforderungen gemaR BSH-Standard sind im Einzelfall
vom Sachverstandigen fir Geotechnik zu begriinden und im Vorwege mit dem BSH

abzustimmen.

3 Drucksondiertechnologien
3.1  Modifizierte onshore-Verfahren

Beim Einsatz der Drucksonde von schwimmenden Geréten (Schiffen, Schuten, Pon-
tons, etc.) aus ergeben sich sowohl Messfehler bei der Registrierung der Tiefe als auch
bei der Zuordnung des Sondierwiderstandes (Auftrieb des schwimmenden Geréates).
Fehlerfreie Sondierungen im Wasser kénnen damit nur von einer unbeweglichen, fest

fixierten Ebene aus durchgefiihrt werden.

Voraussetzung fur die Durchfiihrung von elektrischen Drucksondierungen im
Flachwasser ist demnach der Einsatz einer unbeweglichen Hubinsel oder des soge-

nannten Ballastblocks.

Bei Arbeiten von einer Hubinsel aus werden konventionelle Sondierraupen oder —-LKWs
auf der Plattform eingesetzt. Zur Vermeidung des Ausknickens von Sondiergesténge ist
die Verwendung einer Stutzverrohrung zwischen Hubinsel und Gewassersohle
erforderlich. Die Sondierung selbst wird wie eine konventionelle Landsondierung

ausgefiihrt.

Die Arbeiten mit Ballastblock kénnen demgegentber bei geringeren Tiedenhliben auch
von schwimmenden Arbeitsebenen aus durchgefiihrt werden. Bei Einsatz des
Ballastblockes wird die fir das Eindringen der Sondierspitze erforderliche Reaktionskraft
durch ein Ballastgewicht mit einem Gewicht zwischen 150 kN und 200 kN erzeugt. Der
Ballastblock wird mit einer Hebevorrichtung auf die Gewassersohle abgesetzt. Die Verbin-
dung zur mobilen oder stationdren Sondiereinheit wird durch Stiitzrohre hergestellt. Die
Lange der Stltzverrohrung ist variabel und von der Wassertiefe abhéngig. Die Sondier-
arbeiten kénnen damit unabhangig von der Schiffs- oder Wellenbewegung sowohl durch
einen Moonpool, seitlich auBenbords oder auch von einer Kaje aus durchgefiihrt werden
(s. Bild 4).
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Kranseil des Hebegerétes

Sondiergestange
Sondierhydraulik
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Gewdssersohle
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Sondierspitze Ballastblock 18 t

Bild 4:  Prinzip: Einsatzméglichkeit eines Ballast-Blockes zur Drucksondierung von
Plattform / Arbeitsschiff

Der Einsatz des neu entwickelten Ballastblockes ermdglicht das Arbeiten in stehendem,
flieRendem oder tidebeeinflusstem Wasser unabhangig von der Bewegung des schwim-

menden Geréts oder der Wellenbewegung und vom Wasserstand.

Die beschriebenen Technologien stehen heute fiir Einsatze in Wassertiefen zwischen
bis Om — 30 m zur Verfigung. Limitierender Faktor ist hier i.d.R. die max. mdgliche
Einsatztiefe der verwendeten Hubinseln. Unter den Bedingungen der siidlichen Nordsee
liegt die erreichbare Eindringtiefe der Drucksondiertechnik typischerweise zwischen 15m -
25m fur dicht gelagerte Sande und 30m — 60m fiir normal konsolidierte Tonb&den.

Im Rahmen der Standorterkundung fir Windparks in der deutschen Nordsee wurde
diese Technologie durch FUGRO beispielsweise bei Erkundung des Standortes der
Forschungsplattform FINO | nérdlich Borkum und der Forschungsplattform FINO I

westlich von Sylt eingesetzt.

Bei der Erkundung FINO | wurden Bohrungen und Drucksondierungen bei einer
Wassertiefe von 28 m diskontinuierlich nacheinander in einem Bohrloch ausgefihrt. Die

Drucksondierung eilte voraus. Bei Antreffen bindiger Schichten wurde die
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Drucksondierung fiir ungestérte Probennahme unterbrochen. Drucksondierungen und
Bohrungen wurden mittels konventioneller onshore-Technologie ausgefiihrt. Die
Drucksondierung wurde in einer Tiefe von 28,5 m unter Seeboden bei einem Son-

dierspitzenwiderstand q. > 50 MN/m2 beendet.

Bei der Erkundung FINO Il wurden Bohrungen und Drucksondierungen bei einer
Wassertiefe von 25 m parallel ausgefiihrt. Die Drucksondierung wurde mittels Ballastblock,
die  Bohrung konventionell im Trockenbohrverfahren ausgefiilhrt. Es erfolgte eine
durchgehende Probennahme bis zur Endteufe und durchgehende Drucksondierung. Die
Drucksondierung wurde bei einem Sondierspitzenwiderstand gc > 50 MN/m2 in einer Tiefe
von 29 m unter Seeboden im Bereich sehr dicht gelagerter Sande beendet. Bis zur
Endteufe wurden stellenweise sehr dicht gelagerte Sande mit Sondierspitzenwiderstand q.
> 70 MN/m2 durchfahren.

3.2 Seabed-Verfahren

Fir die ausschlieBliche Durchfiihrung elektrischer Drucksondierungen im offshore -
Bereich steht mit dem WHEELDRIVE-SEACALF® - System seit den 70er Jahren ein
eingefiihrtes Verfahren zur kontinuierlichen Drucksondierung fiir Wassertiefen von 10 m
bis 300 m (200 kN) bzw. 650 m (100 kN) zur Verfigung /5/. Die erreichbaren Ein-
dringtiefen fir diese Drucksondiertechnik, bei der die Antriebseinheit auf dem
Gewésserboden abgesetzt wird, sind der konventionellen CPT vergleichbar und liegen
typischerweise zwischen 15m - 25m fiir dicht gelagerte Sande und 30m — 60m fiir normal
konsolidierte Tonb&den. Es liegen Erfahrungen von > 15.000 Einzelversuchen aus den

letzten 30 Jahren vor.

Die Kraftlibertragung wird im Gegensatz zum konventionellen Drucksondierverfahren
Uber einen Radantrieb gewaéhrleistet: Die 4 Antriebsrdder sind in einem auf dem
Gewaésserboden abgesetzten Stahlrahmen installiert (s. Bild 7). Der Rahmen kann mittels
zweier Stahlseile durch den Moonpool eines entsprechend ausgestatteten Bohrschiffes
oder z.B. Uber einen entsprechend grofRen A-Frame Uber Bord auf den Gewasserboden

abgesetzt werden

Der auf dem Gewasserboden abgesetzte WHEELDRIVE-SEACALF®, weist bei einem

Gewicht von 100 kN tber einem Grundrahmen der Abmessung 3 x 3 eine Bauh&he von
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3,4 m auf. Nach Erfordernis kann das Gewicht des Rahmens auf 260 kN erhéht und die
Gesamtkraft von 100 kN auf 200 kN erhéht werden. StandardméaRig ist der Rahmen mit
zwei Inklinometern zur Messung der Neigung in x- und y-Richtung und mit einem Wasser-

druckmesser zur Bestimmung der Wassertiefe ausgertstet.

Bild 5:  Prinzip: ~ Seabed-Einheit ~WHEELDRIVE-SEACALF®  zur  Durchfiihrung
kontinuierlicher Drucksondierungen ab Gewéssersohle

. Vor Versuchausfiihrung wird das Sondiergestdange an Bord vollstédndig in das
WHEELDRIVE - SEACALF® eingebaut. Es ist mit den auf Spannung gehaltenen
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Halteseilen des WHEELDRIVE-SEACALF® verbunden und wird somit wahrend des
Versuches vertikal gehalten. Der Versuch selbst wird dann wie eine konventionelle Druck-
sondierung ausgefiihrt und liefert wie bei Versuchsdurchfihrung an Land und mit dem
Ballastblock ein kontinuierliches Drucksondierprofil : Die Drucksondenspitze zur Ermittlung
von Spitzendruck, Mantelreibung und Porenwasserdruck wird mit gleich bleibender
Geschwindigkeit von 2 cm / sec in den Gewadasserboden eingedriickt, bis entweder
Zieltiefe, Gerateauslastung (bei 100 kN bzw. 200 kN Gesamtkraft) oder eines der verfah-
renstechnisch bedingten Abbruchkriterien (plétzliche oder bis zu einem kritischen MaR

wachsende Sondenneigung) erreicht ist.

Die Datentbertragung aller Daten (Spitzendruck, Mantelreibung, Porenwasserdruck,
Gesamtkraft, erreichte Tiefe, Neigung der Sonde und des WHEELDRIVE-SEACALF® am
Gewasserboden, Wassertiefe) an den Leitstand an Bord geschieht digital tber ein
kombiniertes Stromversorgungs- und Steuerkabel, so dass der Operator jederzeit voll-
standige Kontrolle tUber alle Versuchsparameter hat. Die Daten werden im Leitstand

graphisch auf Bildschirm dargestellt und gespeichert.

Fur flachere Erkundungen in Teufenbereichen bis 10 m z.B. im Bereich der
Kabeltrassen fir die gelanten offshore-Windparks stehen mit den Verfahren Seabed
WISON, Seascout und Seasprite fur Drucksondierungen und dem Vibrocorer / High-
Performance Vibrocorer fir die Probennahme alternative, mobile Verfahren geringerer

Erkundungstiefe zur Verfigung

Im Rahmen der Standorterkundung fiir Windparks in der deutschen Nordsee wurden
Seabed- Verfahren mit dem System WHEELDRIVE-SEACALF® durch FUGRO beispiels-
weise bei Erkundung des Offshore-Windparks OSB Butendiek W Sylt eingesetzt. Die
insgesamt 30 ausgefiihrten Drucksondierungen wurden in einer ersten Erkundungsphase
mit Erreichen der Abbruchkriterien in Tiefen zwischen 10,0 m und 35,5 m beendet. Geman
einer Forderung des betreuenden Sachversténdigen fir Geotechnik wurden im Anschluss
6 Sondierungen, die vor Erreichen der geplanten Endteufe beendet wurden, im Down-hole
— Verfahren auf 35 m — 37 m vertieft.



-127 -

3.3 Down-hole-Verfahren

Down-hole Verfahren zur geotechnische Erkundung von offshore - Standorten werden
in der Regel als Kombination aus Probennahme und in-situ - Versuchen ab der
Bohrlochsohle durchgefiihrt. Die Bohrung selbst wird dabei als bentonitgestiitze Sptilboh-
rung mit offenem Bohrloch ausgefiihrt. Die verwendete Bohrspillung tritt am
Gewasserboden frei aus. Es werden 5“ Bohrgestange mit offener Krone verwendet. Das
Bohrgesténge dient gleichzeitig als Casing und Fihrungsrohr fir die einzusetzenden

Probennahmewerkzeuge und Geréatschaften fiir die in-situ-Versuche.

Bild 6: Prinzip: kombinierte Bohrung / Drucksondierung im Down-hole — Verfahren

Die Erkundung wird in der Regel gem. Bild 6 alternierend als direkter / indirekter
Aufschluss durchgefiihrt: Ab der Bohrlochsohle wird ein Entnahmestutzen hydraulisch in
den Boden eingedriickt. Zur Verfligung stehen Verfahren mit Kernfanger oder Kugelventil
in Durchmessern von 50 — 72 mm und einer Baulange von 900mm. Die
Mindestanforderungen des BSH an Probendurchmesser von 70 mm werden damit erfiillt.
Nach Bergung der Probe durch das Bohrgesténge wird das Bohrloch mittels Spiilbohrung
ohne Probengewinn bis zur Probennahmetiefe des Entnahmestutzens aufgebohrt. Ab der
vertieften Bohrlochsohle wird mittels speziell fir den Einsatz im Bohrloch entwickelter
Drucksondiereinheit (System WISON Mk Ill) mit Maximalkraft von 90 kN eine

kontinuierliche Drucksondierung bis zu einer Tiefe von max. 3 m unter Bohrlochsohle
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ausgefiihrt. Die einzelnen 3m - Segmente kénnen zu einem quasi-kontinuierlichen

Drucksondierprofil zusammengefiigt werden (s. Bild 10).
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Bild 7:  Kompensation der vertikalen und horizontalen Bewegungen am Bohrturm eines
Bohrschiffes.

Diese Technologie wird von FUGRO seit 1973 eingesetzt. Weltweit wurden damit seit
Markteinfiihrung ca. 40.000 Bohrloch-Drucksondierungen in Aufschlusstiefen bis 650 m

ausgefihrt.

FUGRO fihrt die Probennahme sowie die in-situ - Versuche von der Basis eines in
vertikaler Richtung stabilisierten Bohrgestdnges aus. Diese Methode bietet maximalen
Schutz gegen das Verkanten von Probennahmewerkzeugen und Messsensoren und
erlaubt die exakte Kontrolle der Eindingtiefe von Probennahmewerkzeugen. Die
Technologie sowohl der Probennahme- als auch der Versuchswerkzeuge basiert auf
Arretierung der Werkzeuge im Bohrgestéange mittels einer hydraulischen Spannvorrichtung
(s. Bild 8). Die eingesetzten Werkzeuge werden aus einem zentralen Leitstand an Bord
aus via Steuerkabel bedient. Alle Versuchsdaten beziglich korrekter Verankerung,
Eindringtiefe der Sensoren oder Probennahmewerkzeuge, Drucksondierparameter
(aufgebrachte Gesamtkraft, Spitzendruck, Mantelreibung, Porenwasserdruck) werden
digital und in Echtzeit in den Leitstand an Bord Ubertragen, so dass eine vollstédndige

Kontrolle und Einflussnahme auf die Versuchsdurchfilhrung jederzeit méglich ist.
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Bild 8: Down-hole-Drucksondiereinheit ~ WISON  (links) und  Probennehmer
WIPSAMPLER (rechts)

Die Reaktionskraft, die erforderlich ist, um die Sensoren oder Probennahmewerkzeuge
in den Boden einzudriicken wird ber das Gewicht des Bohrgestédnges und zusétzlich tber
die durch FUGRO entwickelte, auf dem Gewé&sserboden abgesetzte Einheit SEACLAM
bereitgestellt. Alternativ stehen Packer-Anker zur Verfigung, die zwischen Casing und
Bohrlochwand installiert werden kénnen. Durch den an der Basis 3 x 3 m groRen SEAC-
LAM, der mit einer hydraulisch betriebenen Verklammerung ausgestattet ist, werden
neben dem Eigengewicht des Bohrgestdnges 60 kN Eigengewicht als zusétzliche
Reaktionskraft bereitgestellt. Darliberhinaus kénnen bis 200 kN Ballast erganzt werden.

Vertikale Bewegungen des Bohrgesténges werden damit sicher ausgeschlossen.

Die beschriebene Technologie steht heute fiir Einsétze in Wassertiefen zwischen bis

15m - 400 m und Erkundungstiefen bis 1500 m zur Verfiigung.
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Im Rahmen der Standorterkundung fur Windparks in der deutschen Nordsee wurden
Down-hole-Verfahren durch FUGRO beispielsweise bei Erkundung des Offshore-
Windparks Windland nérdlich Helgoland eingesetzt.

Bei der Erkundung des Offshore-Windparks Windland nérdlich Helgoland im Frihjahr
2003 wurde durch FUGRO bei Wassertiefen zwischen 22 m und 29 m eine kombinierte
Down-hole - Erkundung mittels Drucksondierung (WISON) und Probennahme
(WIPSAMPLR) unter Verwendung des Systems SEACLAM durchgefiihrt. Die plangeman
erreichten Tiefen lagen fir die 10 ausgefiihrten Aufschliisse zwischen 29,8 m und 40,5 m

unter Seeboden.

3.4 Technische Entwicklung: Spezielle Erkundungswerkzeuge

Die Down-hole — Erkundungstechnologie wurde seit Markteinfihrung in den 70erJahren
kontinuierlich weiterentwickelt, um mit den wachsenden Anforderungen an die standig
komplexer werdenden offshore - Griindungsstrukturen vor allem der Ol- und Gasindustrie
Schritt zu halten.
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Bild 9: Probennahmewerkzeuge und in-situ-Test Equipment fiir die geotechnische

Standort-Erkundung im ofshore-Bereich

RoutinemaBig wird bei der geotechnischen Standorterkundung die Standard

Sondierspitze mit getrennter Erfassung von Spitzendruck und Mantelreibung eingesetzt.
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Fur spezielle Fragenstellungen wurden in den vergangenen Jahren Zusétzliche Module
entwickelt und stehen heute sowohl fir den Onshore- als auch fiir den Offshore-Bereich

zur Verfligung.

WIPSAMPLER (1): Kolbenprobenehmer als push-sampler fiir die Entnahme von Proben
im Durchmesser von 50, 61 oder 72 mm, Lange 900 mm. Fur unterschiedliche Béden

stehen verschiedene Kolbentypen zur Verfligung.

PISTON SAMPLER (2): Weiterentwicklung des Kolbenprobenehmers WIPSAMPLER flr

die Entnahme von ungestorten Proben speziell in weichen Bdden.

WISON (4+5): System zum Einpressen der Standarddrucksondierspitze und der
Zusatzmodule im Downhole Verfahren. Die Version Mark 1l hat eine Eindringtiefe von

3 m und eine maximale Gesamtkraft von 90 kN.

IN-SITU VANE (6): Flugelsonde zur Bestimmung der Scherfestigkeit IN-SITU im
Downhole-Verfahren. Eindringtiefe bis 1,5 m Tiefe unter Bohrlochsohle. Es stehen

verschiedene FligelgroRen fir den Einsatz in unterschiedlichen Béden zur Verfligung.

Permeameter (7): Modul zur Bestimmung der Durchléssigkeit IN-SITU. Einsetzbar in
bindigen Boden mit Durchlassigkeiten 10 ~ bis 102 m/s. Kombinierter Einsatz mit der

Porenwasserdruckspitze.

Piezoprobe: Modul zur Messung des IN-SITU Porendruckes in bindigen Béden. Das
Modul kann mit dem Downhole WISON System kombiniert werden.

T-bar: Modul zur Messung der Festigkeit in sehr weichen bindigen Béden — dient der
Interpretation der undrainierten Scherfestigkeit. Dieses Modul wird mit dem Seabad

CPT System verwendet.

Einige der aufgezahlten Verfahren kénnen auch im Seabed-Verfahren eingesetzt
werden und werden dann direkt in den Gewéasserboden gedriickt. Fur unterschiedliche
Anwendungsbereiche stehen zudem spezielle Tréagergerate, wie z.B. SEACALF,
WHEELDRIVE SEACALF, MINI SEACALF, SEASPRITE, SEABED WISON oder MINI
WISON zur Verfiigung.
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4 Verfahrensgrenzen

Hinsichtlich der erreichbaren Eindringtiefen der unterschiedlichen Verfahren muss
zwischen den down-hole-Verfahren einerseits und den Seabed- und -modifizierten
onshore Verfahren unterschieden werden: Wahrend fir down-hole Verfahren keine
praktisch relevanten Einsatzgrenzen im Rahmen der geotechnischen Standorterkundung
existieren und Tiefen bis 650 m nachweislich erreicht werden, ist die erreichbare
Erkundungstiefe bei den kontinuierlich arbeitenden Verfahren abhéngig von der
vorhandenen Gesamtkraft. In beiden Féllen sind 100 kN und 200 kN-Anlagen technischer
Standard. Auf die damit erreichbaren Tiefen in rolligen und bindigen Béden wurde bereits
hingewiesen. Héhere Gesamtkrafte sind nicht zielfiihrend, da bei héheren Kraften die
Materialgrenzen der eingesetzten Sondiergesténge (berschritten werden. Alternativ wére
eine Verstarkung der Sondiergestdnge notwendig, die aber eine VergréRerung der

Sondierspitze und damit der erforderlichen Kréfte nach sich ziehen wiirde.

Bei den beiden kontinuierlich arbeitenden Verfahren machen sich weiche Lagen im
Oberboden, die fiir das Drucksondiergestdnge im Seeboden keine ausreichende seitliche
Stiitzung bieten, negativ bemerkbar und fiihren stellenweise zum Gestangebruch, wenn
die Lagen entsprechend méchtig sind und die Drucksondierungen mit voller Last im 200

kN-Modus gefahren werden.
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Bild 10:  Diskontinuierliches Profil einer Down-hole-Drucksondierung mittels WISON
bei vorlaufender CPT (links) und Effekte einer vorlaufende Probennahme bei

Down-hole-Drucksondierung mittels WISON (rechts)

Bei diskontinuierlichen  Drucksondierungen im  down-hole-Verfahren = muss
verfahrensbedingt mit Datenllicken im cm-Bereich zwischen den einzelnen
Sondierabschnitten gerechnet werden: Einerseits ist die vertiefte Bohrlochsohle durch die
vorlaufenden Spillbohrarbeiten im cm-Bereich in Ihrer Struktur verédndert, so dass hier
Werte aufgezeichnet werden, die u.U. durch den vorlaufenden Bohrvorgang nicht
reprasentativ sind. Andererseits treten verfahrensbedingt Abweichungen im cm-Bereich
zwischen Endtiefe des vorhergehenden Sondierabschnittes und der nachlaufenden

Sptlbohrung zur Vertiefung des Bohrloches auf (Bild 10 / links).

Bei vorlaufender Probennahme ist der beprobte Bereich fiir die nachlaufende
Drucksondierung nicht auswertbar (Bild 10 rechts). Im Rahmen der geotechnischen
Standorterkundung hat sich deshalb die alternierende Ausfliihrung von direkten und

indirekten Erkundungsabschnitten durchgefsetzt.

Hinsichtlich der Qualitdt der ermittelten Daten (Spitzendruck, Mantelreibung,

Porenwasserdruck) bestehen zwischen allen erwdhnten Verfahren aufgrund der gleichen

verwendeten Drucksondierspitzen keine Unterschiede.

Im Hinblick auf die Wassertiefen, ab oder bis zu denen die einzelnen Verfahren
einsetzbar sind, gibt es keine allgemeingiltigen Vorgaben. Die ausschlieRlich
schwimmend eingesetzten Seabed- und down-hole-Verfahren bedingen geratetechnisch
eine Mindestwassertiefe von 15 m. Sie sind fir den Einsatz in Wassertiefen bis 300 m, in
der Regel >500 m konzipiert. Die maximal zuldssige Wassertiefe, bis zu der mit
stationdren Arbeitsplattformen agiert werden kann, ist neben der kritischen freien
(Gestange-)Léange zwischen Plattform und Seeboden von der gerétetechnischen
Ausstattung der verwendeten Hubinsel (i.w. L&nge der Beine), den Bodenverhaltnissen
am Standort (weiche Oberbdden) und der Héhe des Tiedenhubs abhangig. In der
deutschen Nord- und Ost wurden Standorte > 30m Wassertiefe mittels Plattform erkundet.

Mindestwassertiefen liegen je nach Bauart der Plattform im Bereich <5m.

In allen ab dem Seeboden arbeitenden Verfahren (Seabed- und down-hole) muss

werden, dass durch das Aufsetzen der Gerate auf dem Seeboden eine zuséatzliche
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Verdichtung der obersten Partien des Gewé&sserbodens stattfindet. Fir praktische Belage

ist dies i.d.R jedoch ohne Bedeutung.

Grundsétzlich sollte bei nebeneinander ausgefiihrten kontinuierlichen CPT und

Bohrungen ein Mindestabstand von 5 m eingehalten werden, da durch die beim

Bohrvorgang verwendete Bohrsptilung eine Manipulation des gewachsenen Baugrundes

im unmittelbaren Umfeld der Bohrung stattfinden kann.
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Untersuchungen zum Tragverhalten von Monopiles fiir die Griindung

von Offshore-Windenergieanlagen

Martin Achmus, Khalid Abdel-Rahman, Proserpine Peralta

1 Einleitung

Die vor Deutschlands Kiiste geplanten Offshore-Windparks in Nord- und Ostsee sollen in
Wassertiefen von etwa 15 bis 40 m errichtet werden. Mittels geeigneter
Griindungskonstruktionen gilt es, die insbesondere aus Wind- und Wellenbelastungen
resultierenden groRen Horizontalkréfte und Biegemomente sicher und wirtschaftlich in den
Baugrund abzuleiten. Hierfir kommen unter anderem Monopilegriindungen in Frage.

Beim Monopile handelt es sich im Prinzip um eine Verldngerung des Turmschafts in den
Baugrund unter dem Meeresboden (Bild 1). Diese Griindungsvariante ist bei den bisher in
Nord- und Ostsee in Wassertiefen von weniger als rd. 10 m errichteten Windenergie-
anlagen Uberwiegend ausgefihrt worden und lasst Anwendungsmdglichkeiten fur
Wassertiefen von bis zu rd. 25 bis 30 m erwarten. Die Durchmesser von solchen

Monopiles werden zwischen rd. 6 und 8 m liegen.

Baugrundaufbau

Bild 1 Monopilegriindung (exemplarisch)
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Da Windenergieanlagen relativ empfindlich auf Verformungen - insbesondere
Schiefstellungen — der Griindungskonstruktion reagieren, gilt es, diese mdglichst genau
abzuschétzen. Dabei ist vor allem auch der zyklische Charakter der angreifenden Lasten
zu berilcksichtigen. Hier stellt sich das Problem, dass fir Pféhle der genannten grof3en
Durchmesser kein abgesichertes Berechnungsverfahren existiert.

In diesem Beitrag werden die Ergebnisse numerischer Untersuchungen zum
Tragverhalten von Monopiles unter statischer Belastung dargestellt. AuBerdem werden

Ansétze zur Abschatzung des Einflusses zyklischer Lasten dargestellt und diskutiert.

2 Stand des Wissens zur Berechnung von Monopilegriindungen

Den Stand des Wissens beziiglich der Bemessung horizontal beanspruchter Pféhle von
Offshore-Griindungen spiegelt die Richtlinie RP2A-WSD des American Petroleum Institute
(APl 2000) wider. Die Berechnung erfolgt hiernach mit einem Bettungsmodulverfahren
unter Ansatz tiefen-, bodenart- und durchmesserabhéngiger Federkennlinien (,p-y-
Kurven®). In der in Deutschland fiir die Bemessung von Offshore-Windenergieanlagen
maRgebenden Richtlinie des Germanischen Lloyd (GL 1999) wird auf das API-Verfahren
Bezug genommen, indem festgestellt wird, dass das Verfahren mit p-y-Kurven eine
allgemein akzeptierte Berechnungsmethode ist.

API (2000) enthélt Angaben zur Konstruktion von p-y-Kurven fir weiche und steife Tone
sowie fir Sandbdden. Fur Sandbdden kénnen die p-y-Kurven demnach wie folgt
konstruiert werden:

o Die maximal mobilisierbare Bodenreaktionskraft pro laufenden Pfahimeter p, ist von
der betrachteten Tiefe unter Seeboden z und der Wichte des Bodens ¥, vom
Pfahldurchmesser D und vom inneren Reibungswinkel ¢’ (mithin von der
Lagerungsdichte) des Sandes abhangig:

p,=(c,z+c,D)3'z (1.1)

Pu=¢;Dy'z (1.2)

Die erstgenannte Gleichung gilt fir geringe Tiefen (p,,) und die zweite Gleichung fur

groRere Tiefen (p,4), der jeweils kleinere der beiden Werte ist malgebend. Der

Einfluss des inneren Reibungswinkels wird durch die Faktoren c;, ¢, und c; erfasst
(s. Bild 2 links).
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e Die p-y-Kurve wird durch folgende Gleichung beschrieben:

p=4p, tanh[Ak—z y] (2)

mit A=3,0-08z/D=0,9 fur statische Belastung

bzw. A4=0,9 flr zyklische Belastung.
Hierin ist p die Bodenreaktionskraft pro laufenden Meter Pfahl und y die zugehérige
Horizontalverschiebung. Der Parameter k bezeichnet den Anfangsbettungsmodul

und wird abhéngig von der bezogenen Lagerungsdichte Ip bzw. vom inneren

Reibungswinkel angesetzt (Bild 2 rechts).

5 100 mg 50 T T T T
. I
c4 80 < 0+—31—8 : ,AI
= T 1 I
o) /7 c = ‘o e I / |
°3 vy 4 60 B30 | ; } }
g | 7 § & | Y |
5 5 40 B P e B
N |~ = £ unter Wasser
&= / @ £ ] 1 | |
g o 3 % 1 5 |
Q 1 e Kol
2 N1 20 8 10 , i
" ¢, = | /ly s |'e
0 0 E:E 0 11 ] ]
20 25 30 35 40 0 20 40 60 80 100
Winkel der inneren Reibung ¢ in ° Bezogene Lagerungsdichte |, in %
Bild 2 Koeffizienten ¢, ¢, ¢ und Anfangsbettungsmodul £ geman API (2000)

Die Gleichungen (1) und (2) basieren auf Untersuchungen von Reese und Cox (Reese et
al. 1974, Cox et al. 1974), die Versuche an 21 m langen Stahlrohrpfahlen mit 61 cm
Durchmesser ausgewertet haben. Das Lastniveau wurde dabei variiert, wobei fiir zyklische
Tests jeweils maximal 100 Lastzyklen realisiert wurden. Die Vorfaktoren 4 gemaf
Gleichung (2) wurden empirisch zwecks Anpassung des theoretischen Ansatzes an die
Messergebnisse festgelegt.

Die Anwendung dieses Ansatzes hat sich in der Offshore-Praxis Uber viele Jahre bewéahrt,
wobei die gesammelten Erfahrungen sich allerdings nicht auf Pfahle mit Durchmessern
von mehr als 3 m beziehen. Das API-Verfahren kann daher keinesfalls ohne Weiteres auf
Monopiles grofRer Durchmesser Ubertragen werden (Achmus & Abdel-Rahman 2004,
Lesny et al. 2002). Nach Lesny & Wiemann (2004) wird die Bettungssteifigkeit fur Pfahle
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groBen Durchmessers beim API-Ansatz (iberschétzt. Sie schlagen daher unter anderem
eine durchmesserabhéngige Korrektur des Anfangsbettungsmoduls % vor.

Solange keine abgesicherten vereinfachten Verfahren fiir die Berechnung von Monopiles
vorliegen, ist die Untersuchung des Tragverhaltens unter Anwendung numerischer
Methoden unverzichtbar. Nachfolgend werden die Ergebnisse numerischer

Untersuchungen dargestellt.

3 Numerische Modellierung des Tragverhaltens unter statischer Belastung

Zur Untersuchung des Tragverhaltens von Monopiles groRer Durchmesser wurden
dreidimensionale Finite-Elemente-Berechnungen mit dem Programmsystem Abaqus
(2003) durchgeftihrt. Sowohl der Pfahl als auch der Boden wurden mit Volumenelementen
diskretisiert. Es wurden Pfahle mit einem Durchmesser von D = 7,5 m sowie
Einbettungsléngen in den Seeboden von L =20 m und L = 30 m untersucht.

Nach Generierung des Ruhedruckzustands als Initialspannungszustand sowie
Aufbringung einer Vertikallast zur Berlicksichtigung des Eigengewichts der
Windenergieanlage wurde im Modell eine Horizontalbelastung stufenweise aufgebracht.
Dabei wurden verschiedene Angriffshéhen / der Belastung tber Seeboden und damit
Kombinationen von Horizontalkraft 7 und Biegemoment M = H- k realisiert.

Eine Ansicht des Finite-Elemente-Netzes und ein Ergebnisbeispiel sind in Bild 3
dargestellt. Der Boden wurde bis zu einem Abstand von der Pfahlachse von mindestens
dem 6-fachen Pfahldurchmesser sowie bis zu einer Tiefe unter Pfahlfu® von mindestens
dem 2-fachen Pfahldurchmesser diskretisiert, um Randeinflisse aus den Modellrdndern
zu minimieren.

Das Reibungsverhalten in der Grenzflaiche Pfahl/Boden wurde durch Kontaktelemente
modelliert, wobei der Wandreibungswinkel mit §= 0,67 ¢ angesetzt wurde.

Von entscheidender Bedeutung fiir die Qualitdt der Ergebnisse numerischer Berech-
nungen von Boden-Bauwerks-Interaktionen ist die Modellierung des Stoffverhaltens des
Bodens. Es gilt dabei insbesondere fiir Parameterstudien, ein der Aufgabenstellung
angepasstes mdoglichst einfaches, aber die wesentlichen Effekte des Materialverhaltens

erfassendes Stoffgesetz zu wahlen.
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Bild 3 Ansicht des Finite-Elemente-Netzes und Ergebnisbeispiel (Bettungs-
pressungen in der Symmetrieachse fiir Monopile D = 7,5 m, L = 30 m in
dichtem Sand, H=8 MN, #/L = 1)

Fir die behandelte Aufgabenstellung ist zum Einen die Erfassung von Bruchzustanden im
Boden und zum Anderen die Berlicksichtigung des im Allgemeinen nichtlinearen
Spannungs-Verformungsverhaltens von Boden wesentlich. Es wurde das vom Abaqus-
Programm bereitgestellte elastoplastische Materialgesetz mit Mohr-Coulomb’schem
Bruchkriterium verwendet. Dieses origindr im elastischen Bereich mit linearer Elastizitat
arbeitende Stoffgesetz wurde erweitert durch einen spannungsabhéngigen Ansatz des
Steifemoduls gemaR folgender Gleichung:

A
Ey=xo, ["—] @)
crat

Hierin ist o, = 100 kN/m? eine Referenzspannung und o, ist die aktuelle mittlere
Hauptspannung im betrachteten Bodenelement. Die Parameter x und A sind
Bodenkennwerte, Anhaltswerte fiir diese Parameter sind z. B. in EAU (2004) angegeben.

Dieses Stoffgesetz hat den Vorteil, dass es allgemein sowohl fir nichtbindige als auch fur
bindige Boden verwendet werden kann. Die im Rahmen der hier dargestellten
Berechnungen angesetzten Stoffparameter sind in Tabelle 1 zusammengestellt. Die
Elemente des Monopiles wurden als linear elastisch mit einem Elastizitdtsmodul von E =

2,1-10° MN/m? und einer Querdehnzahl von v = 0,2 modelliert.
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Material Wichte Steifigkeit Querdehn- Scherfestigkeit

inkN/m*® | xin1 | Ain1 | zahlvin1| ¢in° | cin |yin®
kN/m?

Sand, mitteldicht 11 400 0,60 0,25 35 0,1 5

Sand, dicht 11 600 0,55 0,25 375 0,1 7.5

Geschiebemergel, halbfest 11 40 0,90 0,25 32,5 15 25

Schlicksand 10 E, = 24 MN/m? 0,25 27,5 1 0

Tabelle 1 In den numerischen Berechnungen angesetzte Stoffparameter

In Bild 4 sind die numerisch ermittelten Biegelinien fiir Pféhle zweier Durchmesser (D =
2m, D = 7,5 m) in homogenem dichten Sand den nach dem API-Verfahren unter
Verwendung des Programms Lpile (2000) berechneten Ergebnissen gegenibergestellt.
Fir den Pfahl mit 2 m Durchmesser ergibt sich fiir eine Horizontalkraft von 3 MN eine
recht gute Ubereinstimmung bei hoher Momentenbelastung (/L = 1), wohingegen die
Verformungen nach API-Verfahren bei #/L = 0 deutlich kleiner sind. Fur den Pfahl mit
7,5 m Durchmesser ergeben sich in beiden Fallen relativ groRe Abweichungen. Darliber
hinaus ist das MaR der Ubereinstimmung bzw. Abweichung auch vom Lastniveau
abhangig (s. Achmus & Abdel-Rahman 2004).

Es bestatigt sich damit, dass das API-Verfahren im Allgemeinen nicht ohne Weiteres auf
Monopiles groRer Durchmesser mit kombinierter Horizontalkraft- und Momentenbelastung

Ubertragen werden kann.

0 - 0 T
E E !
£ £ !
& 5 G 5 :
o o
Q o |
Q0 £ I
3 3 :
10 D=2m ®10- i
B L=18m B ' L=20m
= Sand, dicht 5 Sand, dicht
N15-] H=3MN N15 H=8MN
5 — FEM ‘G —FEM
(= — — API = — — API

20 E T T T 20 T T T T
-05 0 8 10 15 20 -2 0 2 4 6 8
Verschiebung w in cm Verschiebung w in cm
Bild 4 Exemplarischer Vergleich der Pfahlverschiebungen nach APl und nach

numerischer Berechnung fir Pfahle in dichtem Sand
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In Parameterstudien wurden in den numerischen Berechnungen unterschiedliche
Pfahldurchmesser D, Pfahllangen L und Lastangriffspunkthéhen # simuliert und die Last-
Verformungslinien fir die Pfahlverschiebung w und die Pfahlverdrehung ¢ in Héhe des
Seebodens ermittelt. Betrachtet wurden dabei drei unterschiedliche, in Bild 5 angegebene

Baugrundprofile, durch welche mégliche Baugrundverhéltnisse in der Nordsee idealisiert
werden.

® @ ®

Y 0m_Seeboden
Y -2m Schlicksand AN

Geschiebemergel,
halbfest

Bild 5 Idealisierte Baugrundprofile

Fir jede Kombination von Pfahlgeometrie und Baugrundaufbau ergeben sich damit zwei
Ergebnisdiagramme (H-w- sowie H-¢-Kurven). Diese Diagramme sind in den Bildern 6, 7
und 8 dargestellt. Sofern ein vergleichbarer Baugrundaufbau vorliegt, kann anhand solcher

Diagramme eine Vordimensionierung einer Monopilegriindung fir  statische
Bemessungslast vorgenommen werden.

10 - 10
i s - Z
z = =z
ol -~ = & 2o
= h/L=0,5 = -
6 v 6
® ’ K hiL=
< hiL=1 X
£ 47 £ 44
o - o —
z2= — dicht z & — dicht
— — mitteldicht — — mitteldicht
0 1 L T T U T T T
0 5 10 15 20 0 0,2 0,4 0,6 0,8
Verschiebung w in Seebodenhéhe in cm Verdrehung q) in Seebodenhéhe in ©
Bild 6 Last-Verformungskurven fur Monopiles D = 7,5 m, L = 20 m in mitteldichtem

und dichtem Sand (Baugrundprofile 1 und 2 gemaR Bild 5)
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Bild 7 Last-Verformungskurven fiir Monopiles D = 7,5 m, L = 30 m in mitteldichtem

und dichtem Sand (Baugrundprofile 1 und 2 gemaR Bild 5)
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Verschiebung w in Seebodenhdhe in cm Verdrehung @ in Seebodenhshe in ©
Bild 8 Last-Verformungskurven fiir Monopiles D = 7,5 m, L = 30 m in geschichte-

tem Baugrund (Baugrundprofil 3 gemaf Bild 5)

AuBerdem stellen die Last-Verformungskurven fir statische Last die Grundlage einer
Abschatzung des Einflusses zyklischer Lasteinwirkungen dar, wie nachfolgend dargestellt

wird.

4 Einfluss zyklischer Lasteinwirkungen
4.1 Charakteristik der Belastung von Monopilegriindungen
Monopilegriindungen von Offshore-Windenergieanlagen werden hauptsachlich durch

Wellen- und Windlasten beansprucht, wobei beide Anteile generell von etwa gleich groRer
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Bedeutung sind (Mittendorf & Zielke 2004). Hierbei handelt es sich um hochgradig
zyklische Belastungen mit mehreren Millionen Lastzyklen wechselnder GréRe und
Richtung pro Jahr. Bei der Bemessung einer solchen Anlage ist daher der Nachweis
gegen Materialermiidung unter zyklischer Belastung von besonderer Bedeutung. In
gleicher Weise muss die Griindungsstruktur nicht nur fiir die Maximalbelastung bemessen
werden, sondern der Einfluss aus zyklischer Lasteinwirkung muss berilicksichtigt werden
(GL 1999).

Die Kombination von Wellen- und Windbelastung ist hochkomplex und derzeit Gegenstand
der Forschung. Da es hier zunachst nur um die grundsatzliche Charakterisierung der
Beanspruchung von Offshore-Monopilegriindungen gehen soll, wird nachfolgend
stellvertretend eine ausschlieflliche Wellenbeanspruchung betrachtet.

Die resultierende Horizontalbelastung eines Pfahls A infolge Wellenbeanspruchung wird

Uiblicherweise uber die ,Morison-Formel“ ermittelt:

1 D?* ou
H:CDEpDu|”|+CM pﬂ'TE (4)

Hierin sind Cp und C,, Beiwerte (beim senkrechten Monopile Cp = 0,7 und C), = 2,0), p ist

die Dichte des Wassers, D der Pfahldurchmesser und u die tiefen- und zeitabhéngige
Orbitalgeschwindigkeit des Wassers.

Das Ergebnis dieser Lastermittiung hangt somit von der Wellenhdhe und der
Wellenperiode ab. Letztere korreliert wiederum mit der Wellenhéhe. Die Perioden der
meisten Wellen liegen zwischen rd. 5 und rd. 10 s, wobei grole Wellenperioden
tendenziell zu hohen Wellen gehéren. Auflerdem hangt das Ergebnis der Morison-Formel
von der angesetzten Wellentheorie ab (s. auch Mittendorf et al. 2002).

In der Tabelle 2 sind die resultierenden Belastungen auf einen Monopile D = 7,5 m gemaf
Morison-Formel und deren Angriffspunkthéhen /4 tGber Seeboden fiir Wassertiefen von 20
und 30 m und verschiedene Wellenh6hen und —perioden angegeben. Die Berechnung
erfolgte mit dem Programm Waveloads (2002) unter Ansatz der Sobey-Fourier-

Wellentheorie.
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Wassertiefe Wellenparameter Pfahlbelastung

Wellenh6éhe Wellenperiode Hin MN hinm

20m 3m 5s 1,326 14,5
6m 7s 2,524 12,4

10m 9s 3,947 14,4

14 m 10s 5,449 19,0

30m 3m 5s 1,350 24,0
6m 7s 2,661 20,3

10m 9s 4,147 19,6

14 m 10s 5,750 221

17 m 12s 7,238 24,4

18,5 m 14 s 8,130 25,3

Tabelle 2 Resultierende Wellenbelastungen von Monopiles D =7,5 m

Fir einen Standort in der Nordsee bei Borkum mit einer Wassertiefe von rd. 34 m wurde
vom Institut fir Strémungsmechanik und Elektronisches Rechnen im Bauwesen (ISEB)
der Universitdt Hannover fur einen 12-Jahreszeitraum eine Simulation der Wellen-
ereignisse durchgefiihrt (Mittendorf et al. 2004a, ISEB 2005). Ermittelt wurden die
Haufigkeiten signifikanter Wellenhéhen H; und deren Wellenperioden und —richtungen.

Fasst man die Ergebnisse fur vier Richtungssegmente entsprechend Bild 9 zusammen, so

zeigt sich eine deutlich ausgepragte Hauptwellenrichtung, in der nahezu die Halfte aller

Wellen und insbesondere der Grofiteil der héchsten Wellen wirkt.

Bild 9

Ergebnissen der Wellensimulation von ISEB 2005)

N =5119 (14,7%)

N = 15646 (45,1%)
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N
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Verteilung der Wellen auf vier Richtungssegmente (ermittelt aus den
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Die signifikante Wellenhdhe H; ist definiert als der Mittelwert der ein Drittel héchsten
Wellen eines Beobachtungszeitraums. Der Bild 9 zugrundeliegende Beobachtungs-
zeitraum betrdgt 3 Stunden. Die Anzahl der tats&chlich auftretenden Wellen und
Wellenhéhen wurde von Mittendorf et al. ebenfalls ermittelt und ist in Bild 10
wiedergegeben. Fur den betrachteten 12-Jahreszeitraum ergibt sich entsprechend eine

maximale Wellenhéhe (Bemessungswelle) von 18,5 m.

20
g 164~ =
£
o 12
&=
Q
€
g 8
o]
2 4
C T T T % T T
o 100 10* 10° 10 10"
Wellenanzahl N in 1
Bild 10 Verteilung der Wellenhdhen im 12-Jahreszeitraum (Summenkurve,

Mittendorf et al. 2004a)

4.2 Verhalten von Pfidhlen unter zyklischer Horizontalbelastung

Bei der zyklischen Beanspruchung eines Bodens entstehen generell sowohl reversible
zyklische als auch permanente Dehnungen. Dieses Verhalten l&sst sich zum Beispiel in
zyklischen Odometerversuchen beobachten (Bild 11), in denen eine Bodenprobe
ausgehend von einem festgelegten Anfangsspannungszustand zyklisch beansprucht wird.
Entsprechend erfahren geotechnische Bauwerke abhdngig von der Anzahl der

Lastwechsel zunehmende Verformungen.

AGC A Emax

=100 N = 1000

Bild 11 Verhalten einer Bodenprobe im zyklischen Odometerversuch (Prinzipskizze)

v

»
'
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Fur die Monopilegriindung bedeutet dies, dass sowohl die Verschiebung als auch die
Verdrehung der Griindungskonstruktion bei gleicher Belastung mit zunehmender
Betriebsdauer zunimmt. Da insbesondere die Verdrehung ein kritischer Parameter
bezuglich des Betriebs der Windenergieanlage ist, miissen die maximal zu erwartenden
Verformungen der Griindungskonstruktion méglichst zuverldssig bestimmt werden.

Im Ansatz gemaR API (2000) fur Pfahle in Sandboden wird der Effekt aus zyklischer
Lasteinwirkung durch eine Abminderung der A(z)-Funktion (s. Kap. 2) und damit eine
Reduktion der oberflachennahen Bettungswiderstédnde erfasst. Diese Abminderung ist
unabhangig von der Anzahl der Lastzyklen. Fir zwei Pfahldurchmesser sowie zwei
verschiedene Lastangriffshéhen sind die nach dem API-Verfahren ermittelten statischen
und zyklischen Last-Verschiebungskurven in Bild 12 einander gegentibergestellt.

Far einen Pfahl von 2 m Durchmesser ergeben sich Erhéhungen der Verformungen in
Seebodenhdhe gegentber dem statischen Fall unter einer Belastung von H = 3 MN von
maximal rd. 36% bei Horizontalbelastung in Héhe des Seebodens (A/L = 0) und von
maximal rd. 19% fir Horizontalkraft- und Momentenbelastung mit #/L = 1. Fur einen Pfahl
mit 7,5 m Durchmesser ergeben sich fir #/L = 0 deutlich kleinere Erhhungen von max.
rd. 8% bei einer Belastung von 16 MN. Fir kombinierte Horizontalkraft- und
Momentenbelastung (4#/L = 1) sind die Erh6hungen dagegen mit max. rd. 34% deutlich
groRer.

Wie bereits in Kap. 2 ausgefiihrt, basiert das API-Verfahren auf der Auswertung von
Probebelastungen mit Pfahlen kleinerer Durchmesser durch Reese et al. (1974). In diesen
Probebelastungen wurden maximal 100, meist deutlich weniger Belastungszyklen pro
Laststufe realisiert.

Long & Vanneste (1994) haben die Ergebnisse von insgesamt 34 in der Literatur
dokumentierten zyklischen horizontalen Probebelastungen von Pfahlen in Sand
ausgewertet. Die meisten Versuche wurden mit weniger als 50 Zyklen durchgefiihrt. In
wenigen dieser Tests wurden mehr als 100 Belastungszyklen aufgebracht, die maximale

Zyklenanzahl betrug in drei Belastungsversuchen N = 500.
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Bild 12 Gegentuberstellung statischer und zyklischer Last-Verschiebungskurven

gemal API fur Pfahle in mitteldichtem Sandboden

Anlass der Untersuchungen von Long & Vanneste war, dass sich aus einer selbst
ausgewerteten Probebelastung mit maximal 50 Zyklen deutlich gréRere Verschiebungen
als nach dem API-Ansatz ergaben. Anhand der Auswertung der 34 Belastungsversuche
entwickelten sie einen eigenen Berechnungsansatz. Dieser besteht in einer von der
Anzahl der Lastzyklen N abhangigen Reduktion der Bettungssteifigkeit. Ausgangspunkt ist
ein Bettungsmodulverfahren mit linear mit der Tiefe zunehmendem Bettungsmodul. Dieser

Bettungsmodulverlauf wird wie folgt abhangig von der Zyklenanzahl N ermittelt:

kx (Z):N_l nh.l z (5)
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Der Parameter ¢ hangt von der Pfahlherstellungsart, der Lastart (Schwell- oder
Wechsellast) und der Lagerungsdichte des Sandes ab, gréRenordnungsmanig liegt er fir
Schwelllast zwischen 0,15 und 0,25.

Fiar einen Rammpfahl unter Schwelllast in mitteldichtem Sand empfehlen Long &
Vanneste den Ansatz von ¢ = 0,17. Fur einen 30 m langen Monopile D = 7,5 m sind die
daraus resultierenden Ergebnisse in Bild 13 dargestellt. Der Faktor n;,; wurde dabei
entsprechend dem Parameter k£ des API-Verfahrens, der die Anfangsneigung der p-y-

Kurve beschreibt, gewahlt.
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Bild 13 Einfluss zyklischer Schwellbelastung nach dem Verfahren von Long &

Vanneste (1994) fir einen Monopile D = 7,5 m in mitteldichtem Sand

Die elastische Lénge eines Pfahls mit linear zunehmender Bettungssteifigkeit wird ermittelt

L= ©)
nlr

Far ,Jange“ Pfahle mit L/L, > 3 fir alle betrachteten Zyklen lasst sich die Reduktion des

aus

Bettungsmoduls gemaR Gleichung (5) in folgende Gleichungen fiir die Erhdéhung der
Kopfverschiebung des Pfahls tberfiihren:

wy=w, N** (reine H-Last) bzw. wy=w N*¥ (reine M-Last) (7)
Fur 500 Belastungszyklen ergeben sich hieraus Erhdhungsfaktoren zwischen 1,53 (reine
M-Last) und 1,88 (reine H-Last) und fiir 5000 Zyklen zwischen 1,78 und 2,38.
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Aus der in Bild 13 wiedergegebenen Berechnung ergeben sich je nach Belastungsart und
—gréRe Erhohungsfaktoren fur die Verformungsgréfen zwischen rd. 1,65 (A/L = 1) und
1,77 (WL = 0) fur 50 Belastungszyklen, zwischen rd. 2,28 und 2,52 fiur 500
Belastungszyklen und zwischen sogar rd. 3,21 und 3,62 fiir 5000 Zyklen. Der Grund dafir,
dass hier gréRere Erhohungsfaktoren als geman Gleichung (7) berechnet erhalten werden
ist, dass das Verhaltnis L/L, hier kleiner 3 ist und sich mit der zyklenabhangigen
Verringerung des Bettungsmoduls &ndert, sodass sich (iberproportionale Verschiebungs-
zuwachse ergeben.
Die fur grof’e Lastzyklenzahlen prognostizierten Verschiebungszunahmen sind, wie
nachfolgend noch gezeigt wird, unrealistisch groRR. Hier ist wiederum anzumerken, dass
der Ansatz anhand von Belastungstests mit Uberwiegend weniger als 50 Zyklen abgeleitet
wurde. AuRerdem erscheint es als unrealistisch, eine tiefenunabh&ngige Abminderung des
Bettungsmoduls vorzunehmen, da die zyklischen Dehnungen im Bereich des Pfahlkopfes
weit groRer sind als im PfahlfuRbereich. Bereits Poulos (1981) hatte einen &hnlichen
Ansatz wie Long & Vanneste vorgeschlagen, in dem allerdings der Parameter ¢ abhéngig
von einer zyklischen Dehnungsrate und damit von der Tiefe anzusetzen ist.
Hettler (1981) hat in Modellversuchen zyklisch horizontalbelastete Pfahle mit bis zu 20000
Belastungszyklen untersucht. Sofern der Ausgangsspannungszustand im Boden der
Ruhedruckzustand ist, kann die Entwicklung der Pfahlkopfverschiebung nach seinen
Untersuchungen fiir Schwelllast durch folgende Gleichung beschrieben werden:

wy =w, (+Cy InN) 8)
Der Parameter Cy kann zu etwa Cy = 0,20 abgeschéatzt werden. Daraus ergeben sich fir
groRe Zyklenanzahl deutlich kleinere — und auch experimentell belegte -
Erhéhungsfaktoren als nach dem Ansatz von Long & Vanneste, fir N = 5000 gilt
beispielsweise wspyp = 2,70 w;. Bei gerammten Pféhlen, bei denen der Ruhedruckzustand
im Zuge der Pfahlherstellung veréndert wurde, ist dieser Wert nach Hettler Gberdies als
ein oberer Grenzwert anzusehen.
Die vorstehend beschriebenen Anséatze gelten fiir eine zyklische Schwelllast von jeweils
gleicher GréRe bzw. Amplitude. Sofern wie im Falle von wellenbelasteten Monopiles
Schwelllasten unterschiedlicher GréRe zu betrachten sind, schlégt Hettler (1981) vor, die

nach Gleichung (8) ermittelten Verschiebungen fir jeweils konstante Lastamplituden zu
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summieren, um einen oberen Grenzwert der zu erwartenden Gesamtverschiebung zu

erhalten:

Weee = 2. (F;)1+Cyy InN,) 9)
()

Allerdings weist Hettler darauf hin, dass im Allgemeinen keine Fehlerschranke fiir diese
Abschéatzung angegeben werden kann und dass sich erheblich (im Vergleich mit einem
Versuch rd. 80%) zu groBe Verschiebungen ergeben kénnen. Tatsé&chlich ist dieser
Ansatz fur ein kontinuierliches Belastungsspektrum wie bei der hier betrachteten
Wellenbelastung nicht anwendbar, da die Gréfte der Gesamtverschiebung nach Gleichung
9 von der Anzahl der fir eine konkrete Berechnung gewahlten ,Belastungsklassen®, d. h.
von der Anzahl der Summanden, abhangt.

Lin & Liao (1999) schlagen fur die Berechnung der Pfahlverschiebungen unter zyklischen
Lasten wechselnder GréRe das von Stewart (1986) entwickelte Dehnungssuperpositions-
verfahren vor. Fur die Gesamtverschiebung eines Pfahls unter » unterschiedlichen
Belastungen B; mit jeweils N; Zyklen ergibt sich danach folgende Gleichung:

Wees =W, [1 + tln(N] + Ny J] (10.1)

k=2

l[m(l+tlnNk)—l]

0w

mitN, =e (10.2)
Hierin ist w,; die (statische) Pfahlverschiebung infolge einmaliger (N = 1) Belastung B,;.
Diese Werte kénnen wie in Kap. 3 beschrieben anhand der Berechnung der statischen
Last-Verformungskurven erhalten werden.

Beispielhaft ist eine Abschatzung fiir einen 30 m langen Monopile D = 7,5 m in dichtem
Sand vorgenommen worden (Bild 14). Es wurden grob vereinfacht alle Wellen des 12-
Jahreszeitraums geméaR Bild 10 als in einer Hauptrichtung wirkend angenommen. Da
tatsachlich nur rd. 45% aller Wellen, dafir allerdings ein gréRerer Anteil der hohen Wellen,
auf die Hauptbelastungsrichtung entfallt (vgl. Bild 9), wird durch diese Berechnung ein
deutlich gréRerer Zeitraum als 12 Jahre abgebildet. Es wurden 7 Belastungsklassen mit
mittleren Wellenhdhen gebildet, die zugehérigen Lasten wurden nach der Morison-Formel

berechnet.
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Bild 14 Abschédtzung der Pfahlverschiebung unter Bericksichtigung zyklischer

Wellenbelastung (Beispiel)

Unter Zugrundelegung der numerisch ermittelten Last-Verschiebungskurven fiir statische
Belastung sowie des N&herungsverfahrens gemaR Gleichung (10) ergibt sich eine
Gesamtverschiebung von wg,s = rd. 6,50 cm. Die H6he der Bemessungswelle betragt fur
den betrachteten Fall rd. 18,5 m und die zugehérige Krafteinwirkung A = rd. 8,1 MN mit
h/L = 0,84. Die zugehorige statische Verschiebung betrdgt dann wy, = rd. 4,5 cm.
Demnach wére gegentiber der so ermittelten statischen Verschiebung mit einer Erhhung
infolge zyklischer Lasteinwirkungen von rd. 43% zu rechnen. Dies gilt zun&chst fir einen
Zeitraum von deutlich mehr als 12 Jahren, fir langere Zeitrdume wirden sich
entsprechend groRere zyklische Verschiebungen ergeben, wobei anzumerken ist, dass
sich flr einen lédngeren Zeitraum auch die Hohe der Bemessungswelle und damit die
statische Verschiebung erhéht.

Dieses Beispiel dient lediglich dazu, Anhaltspunkte beziiglich der GréfRenordnung des

Einflusses zyklischer Lasteinwirkungen zu gewinnen. Zum Einen werden die mit dem
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Dehnungssuperpositionsansatz berechneten zyklischen Verformungen nach Lin & Liao
(1999) furr den Fall sehr vieler Lastzyklen tberschétzt, und zum Anderen wurde hier mittels
zahlreicher Annahmen ein zun&chst fiktives Belastungsspektrum gewahlt. Es bleibt
festzustellen, dass es ein auch fur groRe Lastzyklenzahlen abgesichertes Verfahren zur
Berechnung der Verformungen aus zyklischer Lasteinwirkung derzeit nicht gibt.

Wahrend es fur Schwelllast aber zumindest die oben dargestellten Berechnungsanséatze
gibt, stellt die Berticksichtigung zyklischer Lasten in unterschiedlichen Richtungen vélliges
Neuland dar. In der Literatur, u. a. auch bei Hettler (1981) und Long & Vanneste (1994),
werden lediglich auch Wechsellasten, d. h. zyklische Belastung mit Kraften
unterschiedlichen Vorzeichens, aber gleicher Richtung betrachtet. Nach Hettler ist eine
lastunabhéngige Beschreibung des Verschiebungszuwachses bei Wechsellast nicht mehr
maoglich. Im Vergleich zur Schwelllast ergeben sich bei Wechsellast tendenziell kleinere
Verschiebungen. Zum gleichen Ergebnis kommen auch Long & Vanneste (1994). Je nach
Charakter der Wechsellast schlagen sie eine Reduktion des #-Wertes (Gl. 5) auf 40 bzw.
sogar nur 20% des Wertes fuir Schwelllast vor.

Gar keine verwertbaren Erkenntnisse liegen beziglich des Verhaltens von Pfahlen unter
Schwelllasten allgemein wechselnder Richtungen vor. Dies war Anlass fiir den Aufbau
eines Modellversuchsstandes am Institut fir Grundbau, Bodenmechanik und

Energiewasserbau der Universitdt Hannover, der nachfolgend kurz beschrieben wird.

4.3 Modellversuchsstand zur Untersuchung des Pfahltragverhaltens unter
zyklischen Lasten

Ein Lichtbild des Modellversuchsstands zeigt Bild 15. Der Modellpfahl besteht aus einem
Stahlrohr mit einem Aufendurchmesser von 60 mm und einer Wandstarke von 3 mm,
welches einen nahezu biegestarren Pfahl représentiert. Dieses Rohr wird mittels einer
speziellen Vorrichtung in einen mit Sand gefillten Versuchskessel gerammt. Die
Belastung erfolgt durch ein Gewicht, welches Uber eine Umlenkrolle als horizontale
Zugkraft auf den Pfahl wirkt. Die zyklische Belastung wird Gber das zyklische Anheben der
Gewichtskraft durch einen motorangetriebenen Hubteller mit Exzenterscheibe realisiert.
Die Pfahlverformungen werden in zwei Messebenen durch Wegaufnehmer erfasst und
digital aufgezeichnet. Damit werden Horizontalverschiebungen und Schiefstellungen des
Pfahls erfasst.
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Bild 15 Ansicht des Modellversuchsstandes

Die Belastungseinrichtung ist so konstruiert, dass die Angriffsrichtung stufenlos verandert
werden kann. Somit lassen sich beliebige Belastungsgeschichten mit zyklischen Kraften
unterschiedlicher Amplituden und Richtungen simulieren.

Derzeit laufen erste Versuche zur Erprobung der Versuchsanlage. In Versuchen mit
zyklischer Schwelllast gleicher Amplitude und gleichbleibender Richtung wurde die von
Hettler (1981) angegebene und auch dem Ansatz von Lin & Liao (1999) zugrundeliegende
Gleichung (8) tendenziell bestétigt.

In Bild 16 sind beispielhaft die Ergebnisse eines Versuchs mit Lasten gleicher Amplitude,
aber wechselnder Belastungsrichtung wiedergegeben. Die Belastungskonstruktion wurde
dabei im Verlauf des Versuchs dreimal um jeweils 90° gedreht. In vier Abschnitten wurden
auf diese Weise jeweils 10000 Lastzyklen in 0°-, 90°-, 180°- und 270°-Richtung
aufgebracht. Untersucht wurde eine Einbindung von 20 cm in trockenen mitteldichten
Sand. Bezogen auf einen Monopile mit 7,5 m Durchmesser entspricht dies einer
Einbettungslange von 25 m bei einem ModellmaRstab von 1/125.

Die in Bild 16 dargestellte Entwicklung der Pfahlverschiebungen in einer Messebene zeigt
erwartungsgemal, dass eine vorhergehende Belastung in Gegenrichtung zu einer
sVersteifung“ des Systems fiihrt. Die Versuche sollen fortgefiihrt werden, um derartige

Effekte zu untersuchen und quantifizieren zu kénnen.
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Bild 16 Ergebnisse eines Modellversuchs mit wechselnden Belastungsrichtungen
5 Schlussfolgerungen

Die Anwendung des API-Verfahrens fur die Berechnung der Verformungen von
Monopilegrindungen fiir Offshore-Windenergieanlagen kann allgemein nicht empfohlen
werden. Dies gilt fur die Betrachtung statischer (Bemessungs-) Lasten und insbesondere
auch fur die Abschéatzung des Einflusses zyklischer Lasteinwirkungen.

Fur statische Lasten empfehlen sich derzeit numerische Untersuchungen, wie sie in dem
vorliegenden Beitrag vorgestellt wurden.

Beziglich der Beriicksichtigung zyklischer Lasteinwirkungen unterschiedlicher Amplituden

und Richtungen besteht noch erheblicher Forschungsbedarf. Berechnungsanséatze werden
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in diesem Beitrag dargestellt und diskutiert, die Durchfiihrung von Modellversuchen und

natirlich von Bauwerksbeobachtungen ist aber unverzichtbar.

Die hier vorgestellten Ergebnisse wurden im Rahmen der Mitgliedschaft im FORWIND-

Zentrum fur Windenergieforschung der Universitaten Hannover und Oldenburg erarbeitet.
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Dynamisch beanspruchte Monopile-Griindungen im Sand

J. Stahlmann, K. Kluge, J. Gattermann

1 EINLEITUNG

In den letzten Jahren gehen die Bestrebungen dahin, die Windenergiegewinnung durch
die Errichtung von Offshore-Windenergieanlangen (Offshore-WEA) in der Nord- und
Ostsee weiter auszubauen. Bis zum jetzigen Zeitpunkt wurde in der Nord- oder Ostsee im
Hoheitsgebiet der Bundesrepublik Deutschland allerdings noch kein Offshore-WEA-Projekt
realisiert. Der GroRteil der Projekte befindet sich im Genehmigungsverfahren, welches
durch das Bundesamt fiir Seeschifffahrt und Hydrographie (BSH) durchgefiihrt wird.
Bislang liegen lediglich Genehmigungen fiir 7 Windparks im Offshore-Bereich vor. Reali-
siert wurden bisher nur Projekte an Land (Onshore-Windenergieanlagen) und in Kisten-
nahe (Nearshore-Windenergieanlagen). Eine mdégliche Griindungsvariante fir die WEAen
sind GroRrammpféhle, genannt Monopiles. Die aus den Onshore- und Nearshore-
Projekten gesammelten Erfahrungen lassen sich aber aufgrund der verénderten Randbe-
dingungen nur eingeschrénkt auf den Bau von Offshore-WEAen Ubertragen. So sind die
Einwirkungen, insbesondere die horizontalen aus Wind, Wellen und Strémung, im Offsho-
re-Bereich erheblich groRer als die Einwirkungen an Land. Durch die gréReren BauhShen
wird auBerdem die dynamische Beanspruchung infolge der Rotorunwuchten andere
Dimensionen aufweisen und auch die Wassertiefen, in denen die geplanten Anlagen

errichtet werden sollen, sind sehr viel grof3er als im Nearshore-Bereich.

Es ist daher nicht bekannt, wie sich der Boden um den Griindungspfahl verhalt, wenn
diese Einwirkungen auf die Offshore-WEAen wirken. Vorstellbar ist, dass sich durch die
Wellenbelastung und durch den sich bewegenden Pfahl Driicke im Boden aufbauen, die
aufgrund der enormen Tiefe nicht sofort wieder abgebaut werden kénnen. Da bekannt ist,
dass sich bei dynamischer Belastung eines sandigen Untergrundes Porenwasseriiberdri-
cke aufbauen kénnen, die zu einem Scherfestigkeitsverlust des Bodens bis hin zur
Bodenverflissigung fiihren, stellt dies ein erhebliches Risiko dar. Daher miissen die
Phéanomene im Untergrund, insbesondere der Porenwasserdruckaufbau, eingehend

untersucht werden.
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2 PORENWASSERDRUCKAUFBAU BEI ZYKLISCHER BELASTUNG

Betrachtet man einen sandigen, teilweise oder vollstédndig wassergeséttigten Boden, so
setzen sich dessen totale Spannungen ¢ aus den effektiven Spannungen ¢’ auf das
Korngeriist und den auf das Porenwasser wirkenden neutralen Spannungen u zusammen.
Ob Spannungen auf das Korngeriist oder das Porenwasser wirken, héngt von der Was-
sersattigung und den Drainagemdglichkeiten des Bodens ab. Wird eine &uRere Last
aufgebracht, liegen zunachst undrainierte Verhéltnisse vor, da das Wasser nicht sofort
entweichen kann. Die Last wird vom Porenwasser aufgenommen und es bildet sich ein
Porenwassertiberdruck. Sind Drainagemdglichkeiten gegeben, baut sich dieser Poren-
wasseriiberdruck mit der Zeit abhangig von der Wasserdurchlassigkeit des Bodens ab und
geht auf das Korngerlist Uber (Konsolidation). Die Summe der totalen Spannungen o

bleibt dabei immer gleich.

Bei zyklischer oder dynamischer Belastung des Bodens entwickelt sich ein mit steigender
Zyklenzahl zunehmender Porenwasseriiberdruck u;, der zu einer Abnahme der effektiven
Spannungen ¢’ fuhrt. Gleichzeitig nimmt die Scherfestigkeit des Bodens ab, bis nach
einem Porenwasserdruckaufbau von umax der Bruchzustand erreicht ist. Diese Span-
nungsumlagerung vom Anfangszustand zu einem Zustand i bzw. zum Bruchzustand ist in
dem p’-g-Diagramm in Abbildung 1 dargestellt. p’ sind darin die effektiven Spannungen

und q ist die Deviatorspannung.
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Abbildung 1: Spannungspfad einer wassergesittigten Bodenprobe im undrainierten Triaxialver-
such (in Anlehnung an TAIEBAT und CARTER [2000])
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Der Aufbau des Porenwasserdruckes u bzw. der Abbau der effektiven Spannungen o’ ist
dabei abhéngig vom Verhéltnis der aufgebrachten Zyklenzahl N zu derjenigen Zyklenzahl
Ni, die zu einem vollstéandigen Verlust der effektiven Spannungen im Boden und damit zu
einer Verflissigung des Bodens fuhrt. AuRerdem geht ein Bodenparameter o mit ein, der
die Eigenschaft eines Bodens hinsichtlich seines Porenwasserdruckaufbauverhaltens
beschreibt. Ausgedriickt wird dieses Mall des Porenwasserdruckaufbaus mit folgender
Formel von Seed und Idriss (vgl. POULOS [1988]):

u 2 |(N) ;
g_garcsm (N_,] ] Gleichung (1)
J

In Abbildung 2 ist dieser Zusammenhang graphisch dargestellt. Der Bereich, in den die
Ergebnisse aus zyklischen Triaxialversuchen fallen, ist grau hinterlegt.
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Abbildung 2: Porenwasserdruckaufbau im zyklischen Triaxialversuch (in Anlehnung an SEED et al.
[1976])

3 BODENVERFLUSSIGUNG

Wird locker gelagerter, kohasionsloser Boden dynamisch belastet, neigt er im Allgemeinen
zum Verdichten. Ist dieser Sand wassergesattigt und eine sofortige Drainage nicht
gegeben, verhindert das Wasser zwischen den Kérnern zunéchst eine Verdichtung des

Bodens und es baut sich ein Porenwasseriiberdruck auf. Die Krafte zwischen den Kérnern
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werden dabei verringert, d.h. die effektiven Spannungen sinken und der Boden verliert an
Scherfestigkeit. Wenn die Spannungen zwischen den Kérnern véllig verschwunden sind,
missen die duBeren Lasten vom Porenwasserdruck aufgenommen werden. Der Boden

verhalt sich wie eine Fllssigkeit und man spricht von totaler Verflissigung.

Ob sich ein Boden bei dynamischer Belastung verflissigt, hdngt zundchst von seinen
Eigenschaften ab. Verflissigungsférdernd sind dabei folgende Eigenschaften:

e Gleichférmige Kornverteilung und geringer dyo-Wert

e Relativ junger, wenig konsolidierter Boden

e \ollstandige Wasserséttigung

e Lockere Lagerung

e Runde Kornform

e Geringe Wasserdurchlassigkeit, und damit undrainierte Verhéltnisse
e Geringe effektive Spannungen

e Geringe Tiefe

Des Weiteren spielen die Zyklenzahl und die Dauer der Einwirkung eine wichtige Rolle.
Nur wenn die Zeitrdume zwischen den einzelnen Zyklen nicht ausreichend lang sind und
das Wasser keine Mdglichkeit zur Drainage hat, kann Verflissigung eintreten. Wie aus
Gleichung (1) folgt, ist auch die Dauer der Einwirkung bestimmend fiir die Entwicklung des

Porenwasserdruckaufbaus.

Das Ph&nomen der Bodenverfliissigung ist bisher hauptséchlich als Folge von Erdbeben
bekannt. Da die Offshore-WEAen in Bereichen errichtet werden sollen, in denen vornehm-
lich Sande anstehen, liegt die Frage nahe, ob auch die Einwirkungen aus Wind und
Wellen oder die Bewegung des Monopiles zu einer Verflissigung des Bodens um eine
Monopile-Griindung fiithren kédnnen und in welchem Umfang dies die Standsicherheit der

Anlagen gefahrdet.
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4 PORENWASSERDRUCKAUSBILDUNG BEI OFFSHORE-PFAHLEN

In der Literatur ist wenig zur Porenwasserdruckentwicklung bei zylindrischen Bauwerken
zu finden. Untersuchungen zu flach gegriindeten Bauwerken hingegen wurden beispiels-
weise von KUDELLA UND OUMERACI [2004] durchgefiihrt. In ihren Versuchen zum
Porenwasserdruckaufbau bei der Wellenbelastung eines Caissons konnten sie feststellen,
dass die Porenwasserdruckgenerierung zu einem Teil direkt von der Wellenbewegung,
zum anderen Teil von der durch die Wellenbewegung hervorgerufenen Bewegung des
Caissons abhangt. So ist auch denkbar, dass im Griindungsbereich von Offshore-
Pfahlgrindungen eine Porenwasserdruckakkumulation zum einen welleninduziert, zum
anderen durch die dynamischen Einwirkungen auf den Pfahl und damit durch dessen
Bewegung hervorgerufen wird. Diese Mdglichkeiten des Porenwasserdruckaufbaus im

Meeresboden sollen im Folgenden erlautert werden.

41 WELLENINDUZIERTE VERFLUSSIGUNG

Eine durch die Nordsee laufende Welle ruft Druckverédnderungen im Meeresboden hervor,
die unter Annahme einer konstanten Amplitude und Wellenlange so wie in Abbildung 3
dargestellt werden kénnen. Unter dem Wellenberg kommt es zu einer Druckerhéhung im
Boden, unter dem Wellental zu einer Druckreduzierung. Die GréRRe der Amplitude dieses
welleninduzierten Druckes po héngt von der Zeit, der Wellencharakteristik, der Wassertiefe
und von den Bodeneigenschaften ab. Um diese GréRe zu berechnen, wird vereinfachend
die lineare Wellentheorie nach AIRY herangezogen und angenommen, dass die Wellen-

hohe im Verhaltnis zur Wassertiefe klein und der Meeresboden starr und nahezu undurch-
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1assig ist.
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4= “2 cosh(2nh/L)
Abbildung 3: Welleninduzierte Druckverteilung im Meeresboden (POULOS [1988])
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Die vertikalen Spannungen o, sowie die Scherspannungen 1y, die durch die Wellenbewe-
gung in der Tiefe z des Meeresbodens entstehen, werden von POULOUS [1988] in
Abhéangigkeit des welleninduzierten Druckes po, der Wellenlange A = 2n/L, der Tiefe z, der

Zeit t und der Winkelgeschwindigkeit o = 2t/T mit folgenden Gleichungen angegeben:

G, =Po - (1+Az)-exp(-Az)- cos(Ax — wt) Gleichung (2)
Tyh =Po - AZ-exp(—Az)-sin(Ax — mt)

Es ist zu beachten, dass sich Porenwasserlber- und -unterdriicke abwechseln und diese
Spannungen daher stédndigen Schwankungen unterworfen sind. Der Porenwasseriber-
druck unter einem Wellenberg hat die Tendenz, sich in die danebenliegenden, unter
Unterdruck stehenden Bereiche abzubauen. So strémt so lange Wasser ab, bis das
Wellental tiber diesem Punkt steht und sich der Uberdruck in einen Unterdruck umgewan-
delt hat. Nun strémt wieder Wasser aus dem umliegenden Bereich heran. Porenwasser-
druckgenerierung und -dissipation gehen damit einher, wobei dennoch eine langerfristige,
mit den Wellenzyklen einhergehende Akkumulation des Porenwasseriberdrucks zu
beobachten ist. Dies ist in Abbildung 4 dargestellit.

ﬁ Poranwasserdruck u
Dauar siner Wallenperioda

= \
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Porenwasserdruckgenerierung
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R Ry RYRYAVRYRYRVAVAY) 2ot

Abbildung 4: Porenwasserdruckgenerierung und -dissipation unter Wellenbelastung (in Anlehnung
an TAIEBAT und CARTER [2000])

POULOS [1988] stellt zwei Verfahren vor, mit denen Uberprift werden kann, ob eine
Verflissigung des Meeresbodens durch die Wellenbewegung auftritt. Beide Verfahren

basieren auf der Gegenuberstellung der durch die Wellenbewegung induzierten Scher-
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spannungen im Boden und den maximal vom Boden aufnehmbaren Scherspannungen.
Das Verfahren von NATARAJA & GILL benutzt dafir Daten aus Standard Penetration
Tests. Es wird zunachst die welleninduzierte Scherspannung T nach Gleichung (2)
berechnet und dann den aus SPT-Daten empirisch abgeschéatzten Scherspannungen
gegeniibergestellt, bei denen Verflissigung eintritt. Das Verfahren von ISHIHARA &
YAMAZAKI benutzt die relative Dichte des Bodens, um das vom Boden aufnehmbare
Spannungsverhéltnis t/c, zu bestimmen. Es definiert einen Grenzwert von 0,23, bei
dessen Uberschreitung eine Verfliissigung unwahrscheinlich und bei dessen Unterschrei-
tung eine Verflussigung wahrscheinlich ist. Anhand eines Diagramms wird die Tiefe

bestimmt, in welcher eine Verflissigung des Bodens eintritt.

Fur eine Uber den Meeresboden laufende Welle (Wellenhéhe H = 14 m, Wellenlange
L =168 m, Wellenperiode T = 13 s, Wassertiefe h = 20 m) wurden diese Verfahren
angewandt. Bei beiden Verfahren ibersteigen die welleninduzierten Spannungen im
Bereich bis ca. 20 bzw. 30 m unter dem Meeresboden die vom Boden ohne Verflissigung
aufnehmbaren Spannungen. Es ist also mit einer welleninduzierten Verflissigung des
Bodens zu rechnen, die bei einer Offshore-Pfahlgriindung tiber deren gesamte Einbinde-
lange reichen kann. Die durchgefiihrten Berechnungen héngen allerdings stark von den
fur die Wellen und den Boden angesetzten Werten ab und die Ergebnisse reagieren sehr
sensitiv auf die Eingangsparameter. Auf der Grundlage der bisherigen Erkenntnisse
kénnen damit keine eindeutig belastbaren Aussagen zu einer Verflissigungsgefahrdung
abgeleitet werden. Hierzu sind weitere Messungen in situ vorzunehmen und die im
Untergrund ablaufenden Phanomene modelltechnisch eingehend zu untersuchen und zu

erfassen.

4.2 VERSCHIEBUNGSINDUZIERTE VERFLUSSIGUNG

Wird ein Monopile von den Einwirkungen aus Wind und Wellen angeregt, kommt er ins
Schwingen und es sind Ablaufe im Untergrund denkbar, die in einem kleinmaRstéblichen
Modellversuch gezeigt werden konnten: Die Bewegungen des im Sand eingebundenen
Pfahls fiihren zu erheblichen Umlagerungen im Untergrund, welche in Abbildung 5 gut zu

erkennen sind. Es ist zum einen eine Auflockerung in Pfahindhe zu beobachten. Zum
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anderen wird der Boden daneben durch die Pfahlbewegung verdichtet. Wegen der langen
Drainagewege und zusétzlich verstarkt durch die durch die Pfahlbewegung hervorgerufe-
ne Bodenverdichtung, kann das Porenwasser nicht schnell genug drainieren und es wird
ein Porenwasseriberdruck aufgebaut. Die Voraussetzungen fir eine Verflissigung des
Bodens sind damit gegeben. Dass durch die Bewegungen flachiger Bauwerke eine
Porenwasserdruckentwicklung im Untergrund hervorgerufen werden kann, wurde bereits
oben erwahnt. Inwieweit vergleichbare Phadnomene an zylindrischen Bauwerken zu
beobachten sind und welche Auswirkungen diese auf die Standsicherheit solcher Bauwer-
ke haben, wird derzeit an einem Modellversuchsstand unseres Institutes in Kooperation

mit der Abteilung Hydromechanik und Kustenwesen des Leichtweif3-Institutes untersucht.

Abbildung 5: Modellversuch zu zyklisch belasteten Pfahigriindungen

5 KONZEPT ZUR UNTERSUCHUNG DER PORENWASSERDRUCKAUSBILDUNG
IM GRUNDUNGSBEREICH VON OFFSHORE-PFAHLEN

In den folgenden Absatzen wird der Modellversuch dargestellt, mit dem die phdnomenolo-
gischen Zusammenhange im Griindungsbereich von Offshore-WEAen erfasst werden
sollen. Damit die Ergebnisse auf die in der Natur vorzufindenden Verhéltnisse Ubertragen
werden kénnen, werden besondere Anforderungen an einen derartigen Versuch gestellt.

Dies sind insbesondere die Wahl eines aussagekraftigen Modellmalistabes, die Einhal-
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tung der Modellgesetze und der hydromechanischen Randbedingungen, eine umfangrei-
che Messinstrumentierung und die Lastaufbringung in einer ausreichend hohen Zahl von
Wechselspielen. Je besser ein Versuch diesen Anforderungen gentigt, umso besser und

realitdtsnaher werden die Ergebnisse.

Nach Durchftihrung mehrerer Versuchsreihen mussen die Ergebnisse auf Anlagen in situ
Ubertragen werden. Dazu sind numerische Simulationen notwendig. Der Versuch wird
zun&chst im ModellmaRstab simuliert und das Modell durch Anpassung an die Messer-
gebnisse kalibriert. In einem zweiten Schritt kann die Modellierung einer Monopile-
Griindung im OriginalmaRstab erfolgen, bei der lediglich die Geometrie und die Einwirkun-
gen geéandert und alle anderen Erkenntnisse direkt vom ersten Modell auf dieses (bertra-

gen werden.

6 MODELLVERSUCH

Der Modellversuch basiert auf den in Abbildung 6 dargestellten Dimensionen einer
Offshore-WEA und bildet diese im MaRstab 1:20 ab. Daftir wurde ein 3m hoher Versuchs-
kasten aus Stahl hergestellt, der eine Grundflaiche von 2m x 3m aufweist (zwdlffacher

Modellpfahldurchmesser mal achtfacher Modellpfahldurchmesser).

Narbenhshe 100 m

b

Wassertiefo 20 m

b

Eabdindetio’s 30 m

e

Abbildung 6: Abmessungen eines Monopiles
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Bei einem Versuchspfahldurchmesser von 25 cm ist damit in der Hauptbelastungsrichtung
auf beiden Seiten des Pfahls ein Abstand zur Modellbegrenzung des ftinfeinhalbfachen
Pfahldurchmessers vorhanden. Dies ist ausreichend, um im Boden um den Pfahl keine
Stérungen durch die Stahlwénde zu erzeugen. Im Versuchskasten wurde ein nach den
Modellgesetzen ausgewé&hlter, speziell feinkérniger Sand eingebaut, in welchen der
Versuchspfahl mit einem AuRendurchmesser von 25 cm einbindet. Uber dem Sand steht 1
m Wasser an, was in der Natur einer Wassertiefe von 20 m entspricht. Uber eine am
Pfahlkopf angebrachte Belastungseinrichtung wird der Pfahl angeregt. Eine Skizze des
Modellversuches ist in Abbildung 7 dargestellt.
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Abbildung 7: Skizze des Modellversuches

6.1 SAND

Die Ubertragung der Natur aufs Modell (bzw. nachher der Ergebnisse des Modells auf die
Natur) erfordert, dass sich Natur und Modell geometrisch, kinematisch und dynamisch
ahnlich sind [OUMERACI 1994]. Bei den meisten in der Literatur vorzufindenden Versu-
chen, werden zwar die Dimensionen der abzubildenden Bauwerke geometrisch &hnlich

von der Natur aufs Modell tUbertragen, doch bei dem eingebauten Bodenmaterial wird
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dieses Ahnlichkeitsprinzip zumeist nicht beachtet. Der in der Nordsee vorzufindende
Boden besteht aus Fein- und Mittelsanden mit KorngréRen zwischen ca. 0,06 und 2 mm.
Dieser kann im Modell allerdings nicht im Malstab 1:20 verkleinert werden, da ab einer
KorngréRe von rd. 0,06 mm Kohé&sionskrafte wirksam werden und zu einem bindigen
Materialverhalten fihren. Um aber mdglichst nahe an die Bedingungen in situ heranzu-
kommen, wurde sich hier fur einen Feinsand entschieden, der mit Korngréen zwischen
0,063 mm und 0,2 mm so fein wie mdglich ist. In Abbildung 8 ist die Kornverteilungslinie

des verwendeten Feinsandes dargestellt.

INSTITUT FUR GRUNDBAU UND BODENMECHANIK Technische Universitat Braunschweig
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Abbildung 8: Kornverteilungslinie des fiir den Modellversuch verwendeten Feinsandes

6.2 EIN- UND AUSBAU DES SANDES

Da mehrere Versuchsreihen durchgefiihrt werden und der Sand, der Pfahl und die
Messtechnik immer wieder ausgebaut und neu eingebaut werden missen, ist es wichtig,
diesen Ein- und Ausbau so vorzunehmen, dass bei jeder Versuchsreihe die gleichen
Bedingungen vorliegen (Lagerungsdichte, Wassersattigungsgrad, Pfahleinbindung,

Anordnung der Messtechnik etc.). In den Versuchskasten ist zunédchst eine Schicht
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Porotonsteine von einer Héhe von 17,5 cm eingebaut worden. Darauf liegt ein Geotextil,
das die Drainageschicht vor dem Eindringen des dartiber eingebauten Sandes schitzt. In
den Ecken des Versuchskastens sind Entwasserungsrohre eingestellt, die in Hohe der
Porotonsteine perforiert sind. Nach dem Einbau des Sandes sowie des Pfahles und der
Messtechnik wird der Versuchskasten von unten nach oben geflutet. Um eine in allen
Versuchen mdglichst reproduzierbare Lagerungsdichte zu erhalten, wird der Versuchs-
stand zweimal komplett entwéssert und wieder geflutet. Die Porotonsteine erlauben ein
einfaches Drénieren des Wassers nach jeder Versuchsreihe. Es sammelt sich in diesem
unteren Bereich des Kastens und wird dann tber die in den Ecken des Stahlkastens
eingestellten Plastikrohre abgepumpt. Uber die 4 Entw&sserungsrohre wird auRerdem der

Wasserstand im Sand kontrolliert.
6.3 WASSER
Problematisch ist die Ubertragung der Viskosit4t des Wassers von der Natur ins Modell.

Nach OUMERACI [1994] wére bei dem gewahlten MaRstab von 1:20 eine Modell-

Flussigkeit erforderlich, die eine kinematische Viskositét von

3/2
1 v :
VModell = (E) Ve = "gg" Gleichung (3)

hat und damit sehr viel dunnfliissiger als Wasser ist. Die Herstellung einer solchen
Flussigkeit ist mit erheblichem Aufwand und Kosten verbunden. Es wird daher Wasser mit
seiner Ublichen Viskositdt verwendet. Der hierdurch auftretende Fehler bei der Ver-

suchsauswertung wird beachtet.

6.4 LASTAUFBRINGUNG UND MODELLPFAHL

Die Lastaufbringung auf den Modellpfahl soll eine méglichst realitdtsnahe Simulation der
zyklischen Einwirkungen aus Wind und Wellen gewéhrleisten. Dabei erféhrt der Pfahl
zun&chst nur aus einer Richtung Einwirkungen. In spéteren Versuchsreihen kann eine

realitdtsndhere Simulation aus mehreren Richtungen erfolgen. Eine wichtige Erkenntnis
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der Untersuchungen von KUDELLA UND OUMERACI [2004] war, dass sich eine deutliche
Porenwasserdruckakkumulation erst nach ca. 130 Zyklen einstellte. Daher werden auch in
diesem Versuch sehr viele Belastungszyklen gefahren, da ansonsten die bei langerer
Belastung auftretenden Phdnomene nicht beobachtet werden kénnen. Der Dimensionie-
rung des Modellpfahls liegen Berechnungen unter Beriicksichtigung der Modellgesetze

zugrunde.

6.5 MESSTECHNIK

Um den Modellpfahl sind 8 Totalspannungsgeber zur Messung der gesamten Spannungen
und 8 Porenwasserdruckgeber zur Messung der Porenwasserdruckspannungen einge-
baut. Davon sind sechs Aufnehmer in Belastungsrichtung und zwei zur Uberpriifung des
Staudruckes in der obersten Ebene seitlich des Pfahls angeordnet. Die Verschiebungen
des Pfahls Uber dem Wasserspiegel werden durch zwei hochprédzise Laser-
Entfernungsmesser registriert. Uber ein Seilzug-System wird mit herkémmlichen Wegauf-
nehmern zusétzlich auch die Auslenkung/Verschiebung des Pfahls unter Wasser gemes-
sen. Am Pfahlschaft sind Dehnungsmessstreifen zur Bestimmung der Biegung/Normalkraft

angeordnet.

6.6 VERSUCHSREIHEN

Ziel des Versuchsprogramms ist es, die phdnomenologischen Abldufe im Untergrund zu
erfassen und Aussagen Uber die Lastabtragung, die Reaktionen im Untergrund und tber
das Sicherheitsniveau zu treffen. Es sind mehrere Versuchsreihen geplant, in denen der
Einfluss der horizontalen Pfahlauslenkung, der Anregungsfrequenz und der Einbindelange
des Pfahls auf die Porenwasserdruckentwicklung und die Tragfahigkeit des Bodens
untersucht werden. Entgegen einem realen Monopile, der natirlichen Einwirkungen
ausgesetzt ist, kdnnen die Einwirkungen am Modellpfahl variiert und Versagenszusténde
simuliert werden. Im Weiteren kénnen Maflnahmen getestet werden, mit denen einer
moglichen Verflissigung oder anderen, die Standsicherheit des Pfahles gefahrdenden

Ph&nomene im Untergrund, entgegen gewirkt werden kann.
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6.7 AUSBLICK

In den ersten Versuchsreihen soll die Belastung aus Wind, Wellen und Strémung durch
eine am Pfahlkopf angreifende Belastungseinrichtung simuliert werden. Die Porenwasser-
driicke, die dabei im Boden gemessen werden, sind daher verschiebungsinduziert. Ein
welleninduzierter Porenwasserdruckaufbau kann nicht beobachtet werden. Um die
Belastung einer Offshore-WEA noch realitdtsn&her zu simulieren, kénnten ,echte” Str6-
mung und Wellen in den Modellversuch eingebracht werden. Die Strémung lasst sich
durch Offnungen im Stahlkasten, die iiber eine Wasserleitung und eine Pumpe miteinan-
der verbunden sind, recht einfach simulieren. Fiir die Wellen misste der Modellversuch

erweitert oder der Versuch eventuell in einem Wellenkanal durchgefiihrt werden.
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Rammbarkeitsuntersuchung fiir Offshore-Monopiles von

Windenergieanlagen

Frank Rausche und Oswald Klingmuller

Zusammenfassung

Fur Offshore-Windenergieanlagen in deutschen Seegebieten werden Monopiles als
wirtschaftlichste Mdglichkeit einer Griindung vorgesehen. Eine wesentliche Schwierigkeit
besteht darin, dass die Monopiles fur die horizontale wechselnde Dauerbelastung in einen
sehr festen Boden mit hoher seitlicher Bettung eingebracht werden missen. Es eignen sich
somit nur sehr dicht gelagerte Bodenformationen. Das bedeutet aber auch, dass der Boden
fur das Einrammen einen hohen Widerstand aufweist. Daraus folgt eine hohe Steifigkeit
des Rammguts, wobei die Wandstarke wiederum den Rammwiderstand beeinflusst. Eine
zuverldssige Ermittlung der Rammspannungen ist also die Grundvoraussetzung fur eine
optimierte Bemessung. Es muss auch ein Rammgeréat bestimmt werden, welches das
gefundene Rohrprofil sicher einbringen kann, denn eine Umristung ist bei den engen

Installationsfenstern in den in Frage kommenden Seegebieten nicht méglich.

Im Beitrag wird die Vorgehensweise der Rammbarkeitsuntersuchung mit dem Programm
GRLWEAP beschrieben, die erforderlichen Daten und die vom Programm gelieferten
Ergebnisse. Der Weg von einem ersten Vorentwurf zu einer optimierten Losung fur die
Kombination Rammgerat, Monopile Design, Einbindetiefe wird anhand von Daten fiir die

zur Zeit diskutierten Windenergiefelder in der norddeutschen Nordsee dargestellt.

Einleitung

Die Griindung von Windenergieanlagen (WEA) ist im Offshorebereich deshalb aufwandig,
weil dort die Windlasten durch die Wassertiefe bedingt zuséatzliche Momente verursachen,
zusétzliche Lasten durch Wellen entstehen und die fur Horizontalkréfte wichtigen oberen

Bodenschichten durch Kolk ausgewaschen werden kénnen.
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Da die vorherrschende Horizontalbelastung auch als Dauerwechsel- oder
Dauerschwellbelastung auftritt und eine Schiefstellung des Turms auf jeden Fall vermieden
werden muss, ist eine sehr tiefe Einbindung des Monopiles in Schichten hoher
Lagerungsdichte erforderlich, um nicht nur eine ausreichend steife Bettungsziffer zu
erreichen sondern auch einen entsprechend hohen Erdwiderstand. Die fiur eine
Windbelastung in H&he der Gondel von 2MN im Boden aufzunehmenden
Gleichgewichtskrafte sind im Bild 1 zur Veranschaulichung der GréRenordnung angegeben.
Dazu kommen noch die horizontale Wellenbelastung, die durchaus groesser als die
Windlast sein kann. Im Bereich der Einspannung muss der Boden horizontale
Druckspannungen im Bereich von mehreren MPa aufnehmen kénnen. Fir statische

Bemessungen zuléssige Werte sollten bei der Bemessung fiir die Dauerbelastung nicht

ausgeschopft werden.

2MN Wind
+100 m

Rammgut
0 e
<+«—\Wellen
-20m
—N Boden
‘_
-60m —

Bild 1: Krafte an einer Offshore Windenergieanlage

Zu den genannten schwierigen  Bemessungsbedingungen erschweren die
Umweltbedingungen den Baubetrieb. Auf der anderen Seite gibt es im Offshore Bauwesen
groRere und schwerere Maschinen und Mdglichkeiten zur Bewéltigung von Aufgaben mit

grofRen Abmessungen und Gewichten.



-179-

Eine gute Zusammenfassung der Probleme und Lésungen bei Offshore WEAs kann man
bei Wiemann et al. (2002) oder Stahimann /Schallert (2003) finden. Allerdings werden dort
die Besonderheiten einer Losung mit Monopiles nur sehr kurz behandelt. Daher soll im
folgenden an Hand eines Beispiels gezeigt werden, wie mit Hilfe von dynamischen
Messungen und Berechnungen eine erfolgreiche Bemessung unter Beriicksichtigung der

Einbaubedingungen bei Monopiles vornommen werden kann.

Dynamische Simulierungen des Pfahlrammvorgangs werden i.a. mit Hife der
Wellengleichungsberechnung nach Smith  (1960) durchgefiihrt. Wahrend Smith
hauptséachlich versuchte, die dynamische Rammformel durch ein genaueres Verfahren zu
ersetzen, wurde sein Verfahren im GRLWEAP Programm (PDI, 2003) fur die sogenannte
Rammbarkeitsberechnung verwendet. Bei der Rammbarkeitsuntersuchung wird die
gesamte Pfahlrammung, einschliefllich Pfahlverlangerungen und Rammunterbrechungen
simuliert und die maximalen Spannnungen und Schlagzahlen ermittelt. Unter Umsténden
muss durch eine gréRere Pfahlwandstéarke, einen schwereren Hammer oder beides eine
Losung gefunden werden, bei der die zuldssigen Spannungen eingehalten werden und die

erforderliche Rammtiefe erreicht wird.

Es ist empfehlenswert die statische Berechnung des Monopiles entsprechend der API
Empfehlungen (z.B. RP 2A-LRFD, 1993) durchzufiihren. Diese Empfehlungen enthalten die
praktischen Erfahrungen die wahrend der letzten 50 Jahre bei der Installation von Offshore
Jackets mit grofRen Pfahldurchmessern unter verschiedenen Bedingungen gemacht

wurden.

Dimensionierung des Pfahles

Aus Wirtschaftlichkeitsgriinden werden die Offshore Rohrpfahle oft mit veranderlicher
Wandstérke ausgebildet. Wegen der Verteilung der Biegespannungen ist daher die
Wandstérke im Bereich des Meeresbodens am gréften und nimmt von da nach oben und
nach unten hin ab. Vom rammtechnischen Standpunkt gesehen ist dies duRerst unglnstig,

weil der verstarkte Mittelbereich des Pfahles die Rammenergie und -kréfte reflektiert und
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erhdhte Rammspannungen verursacht. Der flexiblere untere Pfahlteil ist dann zwar
geringeren Spannungen ausgesetzt, er Ubertrdgt aber auch geringere Kréfte und kann
daher nicht so viel Bodenwiderstand (berwinden wie ein entsprechender Pfahl mit

einheitlicher Wandstérke.

Je hoher die Wandstarke umso leichter I&sst sich der Rohrpfahl rammen. Das erklart sich
dadurch, dass die Pfahlimpedanz linear mit der Wandstérke zunimmt, wodurch bei gleicher
Energie die Rammkréfte zunehmen. Diese auf wellenmechanischer Grundlage beruhende
Erkenntnis wurde durch Messungen eindeutig bestétigt. Sie steht im genauen Gegensatz
zu der auf Rammformeln basierenden allgemeinen Ansicht, dass fiir héhere Pfahlgewichte

héhere Rammenergien aufgebracht werden missen.

In der Offshore Rammpraxis hat es sich erwiesen, dass die Rammung vereinfacht wird,
wenn der Pfahl im FuBbereich, also etwa uber die unteren 1.5m, bei konstantem
AuRendurchmesser mit einer 12 mm gréReren Wandstarke ausgebildet wird als der
darlber liegende Rohrpfahl. Dieser verstdrkte Rammschuh reduziert die Reibung im

Rohrinneren, wodurch die Gefahr der Pfropfenbildung verringert wird.

Rammhilfen

Es kann durchaus vorkommen, dass der Pfahl bei der Rammung trotz bester
Arbeitsvorbereitung nicht mehr eindringt. Der Grund kann entweder eine zu geringe
Energie oder Rammkraft oder ein zu hoher Bodenwiderstand sein. In harten Béden und bei
kleineren Rohrdurchmessern kann es zum Beispiel zur teilweisen oder volligen
Pfropfenbildung kommen. In dem Fall muss dann der Rohrpfahl “ausgewaschen” werden.
Dabei muss man aber sehr vorsichtig vorgehen, damit das Auswaschen nicht unterhalb des
Pfahles auftritt, wodurch dann auch der den Pfahl umgebende Boden ausgespiilt werden
kénnte. Dies wére bei einem Monopile, der sehr hohe Horizontalkréfte aufzunehmen hat,

besonders gefahrlich.

In sandigen oder weichen bindigen Bdden kénnen Vibrationsbére sehr wirtschaftlich

Rohrpféhle einbringen, hauptsdchlich weil der rollige Boden durch die hohen Frequenzen
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seinen Scherwiderstand verliert. Ein Betonrohr mit 12 m Durchmesser und 250 mm
Wandstarke wurde bereits mit vier simultan arbeitenden Vibrationsbaren in China in
wenigen Minuten auf die erforderliche Tiefe von 12 m gebracht (Rausche, 2002). Allerdings
war dabei der Bodenwiderstand relativ gering. Wie mit GRLWEAP Simulationsrechnungen
gezeigt werden kann, ist die Grenze des Vibrationsrammens im rolligen Boden im
allgemeinen dann erreicht, wenn der Spitzenwiderstand gréRer ist als das statische
Gewicht von Rammsystem und Pfahl. In bindigen B&den ist es schwieriger allgemein

glltige Aussagen zu machen.

Zeit ist im Offshore Baubetrieb kostbar und damit schnelle Entscheidungen getroffen
werden kénnen, wenn der Rammfortschritt anders als geplant verlduft, werden haufig
Messungen von Kraft und Geschwindigkeit am Pfahlkopf wé&hrend der Rammung
durchgefiihrt. Ein Pile Driving Analyzer wertet diese Ergebnisse sofort aus und bestimmt
dabei fur jeden Schlag die in den Pfahl Uibertragene Energie, die Spannungen im Pfahl und
den Bodenwiderstand. Mit Hilfe dieser Ergebnisse kann dann sofort entschieden werden,
ob ein ungenigender Rammfortschritt ~mangelhafter =~ Hammerenergie oder
unvorhergesehen hohem Bodenwiderstand zuzuschreiben ist. Die Messungen k&nnen

auch fur zuktnftige Bauvorhaben wertvolle Erfahrungswerte liefern.

Ermittlung des Bodenwiderstandes

Zuerst wird der vertikale Bodenwiderstand als die Summe von Mantelreibung und
Spitzenwiderstand ermittelt. Diese statische, geotechnische Berechnung der vertikalen
Widerstandskrafte basiert meistens auf den Ergebnissen von Drucksondierungen oder
Rammsondierungen, die dann mit lokal verschiedenen Ansatzen ausgewertet werden. Die
dadurch ermittelten Grenzen der vertikalen Druck- und Zugtragfahigkeiten gelten fir die
statische Belastung, die von der Bodenart abhéngig, wenige Stunden oder einige Wochen
nach der Pfahlrammung auftreten wird. Fir die horizontale Belastbarkeit ergeben dieselben
Aufschliisse oder In-situ Testmethoden Druck-Verformungskurven, die dann mit einem
besonderen Rechenverfahren die Momenten- und Verformunglinie des Pfahles ergeben
(z.B. Abdel-Rahman/Achmus 2004).
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Die Rammung eines Pfahles kann auf die Eigenschaften des Bodens eine entscheidende
Auswirkung haben. Bei lockeren rolligen Béden kann es zu einer Verdichtung kommen,
wéhrend sehr dichte Béden aufgelockert werden kénnen. Bei bindigen Béden ist diese
Dichteanderung weniger ausgeprégt, daftir kann es aber zur permanenten Umlagerung der
Bodenstruktur kommen und bei hohem Karbonatgehalt zerbrechen haufig die
Bodenteilchen und verlieren dadurch ihren Widerstand. Der nach der Rammung
vorhandene Langzeit-Bodenwiderstand wird mit R, (ultimate resistance oder ultimate

capacity) bezeichnet.

Die Rammung verursacht auch eine zeitlich begrenzte Anderung des Bodenwiderstandes.
I. a. nimmt bei feinkérnigen Bdden die Mantelreibung mehr, bei grobkérnigen Bdden
weniger stark ab. Beim Spitzenwiderstand sieht man geringere Veréanderungen. Die durch
die Rammung bedingte, kurzfristige Abnahme der Pfahltragfahigkeit bezieht sich auf den
statischen, d.h. den vom Eindringungsweg abh&ngigen Anteil des Rammwiderstandes
(SRD = Static Resistance to Driving). Der dynamische Widerstandsanteil, d.h. der von der
Pfahlgeschwindigkeit abh&ngige Bodenwiderstand, spielt eine untergeordnete Rolle. Fiir
die Dampfung wird daher i.a. angenommen, dass sie mit den gleichen Ansétzen fir
Rammung und eine spédtere Nachrammung berechnet werden kann. Statischer und

Dampfungswiderstand ergeben zusammen den gesamten dynamischen Widerstand.

Hauptséchlich fir die Mantelreibung aber parallel dazu auch fir den Spitzenwiderstand,

ergibt sich
SRD =Ry /fs.

Der sogenannte “Soil Setup Factor”, fs, kann umgekehrt mit den wéhrend der Rammung
durch dynamische Messungen ermittelten Mantelreibungen multipliziert werden (Rausche
et al. 2004-a). Das fuhrt dann auf den Langzeit-Bodenwiderstand. Fur normal konsolidierte
Offshore-Tone wurden bereits fs-Werte bis zu 10 ermittelt. Als Grund daftr wird oft eine
Umlagerung der Tonteilchen durch die dynamischen Bewegungen in der Pfahl-
Bodenschicht gesehen. Bei Sanden sind diese Faktoren kleiner und werden entweder

durch kurzfristig erhéhte Porenwasserdriicke oder durch ein vergréRertes Rammloch und
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dadurch verringerte horizontale Effektivspannungen in der Umgebung des Rohrpfahles

erklart.

Bei offenen Rohren ergibt sich noch eine weitere Schwierigkeit beim Spitzenwiderstand.
Fur kleinere Rohrdurchmesser, z.B. 500 mm oder weniger, bildet der Pfahl beim Rammen
durch dichte Bdden einen Propfen. Dann tritt keine innere Rohrreibung auf und der
Spitzendruck wirkt auf der gesamten Querschnittsfliche des Pfahles. Bei sehr grofien
Pfahldurchmessern ist die Tragheit des Bodens im Pfahl aber so groR (Beschleunigungen
kénnen wahrend der Rammung leicht mehrere hundert g-Werte erreichen, g=9.81 m/s?),
dass der Bodenpfropfen dann relativ zum Pfahl wéhrend der Rammung nach oben wandert
(Durchstanzen). Es entsteht Reibung im Inneren des Pfahles und Spitzendruck an der
Unterkante des Stahlrohres selbst. Allerdings nimmt diese innere Rohrreibung i.a. wéahrend
einer Rammung mit hohen Beschleunigungen sehr schnell ab, weil sich im Inneren des

Rohres keine hohe horizontale Effektivspannung aufbauen kann.

In der Praxis tritt weder eine vollkommene Pfropfenbildung noch ein vollstédndiges
Durchstanzen ein. So werden sich wohl im ersten Augenblick der Pfahlspitzenbewegung
unter einem Rammschlag (Beschleunigung und Spitzendruck sind noch gering) Pfahl und
Bodenpfropfen zusammen bewegen. Wenn die Pfahlbeschleunigung und der Spitzendruck
am Pfropfen zu grofl® werden, dringt der Pfropfen in das Rohr ein. Am Ende des Schlages,
wenn Beschleunigung und Spitzendruck abnehmen werden, bewegen sich Boden und Rohr

wieder zusammen. Man spricht dann von einer teilweisen Pfropfenbildung.
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Berechnung des Rammvorgangs

Zur Untersuchung der Rammbarkeit des Pfahles, der Auswahl geeigneter Rammgeréate und
Berechnung der Grenztragfahigkeit muss eine dynamische Simulierung des
Rammvorganges unternommen werden. Bar und Pfahl werden dabei als eine Serie von
linearen Federn und Massenpunkten dargestellt. Der Bodenwiderstand wird, wie erwdhnt,
durch einen statischen, d.h. eindringungsabhéngigen, elastisch-plastischen Anteil
reprasentiert. Die elastische Grenzeindringung, bei der der Bodenwiderstand vom
elastischen in den plastischen Zustand tbergeht, wird gewdhnlich mit “Quake” bezeichnet.
Zum statischen Widerstandsanteil kommt noch der  dynamische, d.h.

geschwindigkeitsabhéngige Bodenwiderstand.

Seit den 70er Jahren wurde dieses Modell erfolgreich fir Berechnungen von Offshore
Pfahlrammungen eingesetzt. Der Ansatz wurde von Smith, (1960) entwickelt und spéter
vielfach angewendet und bestétigt (Rausche et al., 2004-b). GRLWEAP ist ein
Rechenprogramm, das seit Jahren mit gutem Erfolg weltweit zum Einsatz gekommen ist.
Weil sich der Bodenwiderstand durch den dynamischen Einfluss verandert, ist die groRte
Schwierigkeit bei der Rammbarkeitsberechnung, den statischen Anteil des zur Zeit der
Rammung auftretenden Widerstandes realistisch abzuschétzen. Im Vergleich zu dieser
Schwierigkeit ist die Abschétzung des zusatzlichen dynamischen Widerstandsanteils relativ

unproblematisch.

Wegen der vielen Annahmen und Unbekannten, werden wie oft in der Praxis, im folgenden
Beispiel zwei Félle untersucht, so dass obere und untere Grenzen flr
bemessungsbestimmende GroRen, wie maximale zu erwartende Spannungen oder

maximale zu erwartende Schlagzahlen, bestimmt werden kénnen:

(a) Optimistisch mit reduziertem Bodenwiderstand fiir eine Rammung die
ohne Unterbrechung ablduft und gut arbeitendem Rammsystem und
(b) Pessimistisch, das heit mit erhdhtem Bodenwiderstand und geringerer

Rammeffizienz.
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Wenn Extremwerte von statischen und dynamischen Bodenwiderstandswerten zusammen
mit maximalen und minimalen Effizienzen in die Rechnung eingegeben werden, dann
kénnen die Ergebnisse leicht unrealistisch werden. Im folgenden Beispiel werden daher

nicht extreme, sondern haufig angetroffene Werte als Eingaben gewahlt.

Pfahl

Der Pfahl soll einen Durchmesser von 4000 mm und eine Wandstérke von 100 mm haben.
Die Wandstarke soll auf 150 mm im Meeresbodenbereich zunehmen, und auf 60 mm in der
unteren Pfahlhalfte abnehmen. Wie erwahnt ist das fiir die Rammung ein recht ungiinstiges
Pfahlprofil, da die Rammenergie und —kraft praktisch an dem schweren Mittelteil reflektiert
wird. Zur Reduzierung der inneren Rohrreibung werden die unteren 1.5 m der 63 m
Gesamtpfahllange mit einem inneren Rammschuh, d.h. mit einer auf 76 mm erhdhten
Wandstarke, versehen. Der Pfahl soll mindestens auf eine Tiefe von 40 m gerammt
werden, damit die Horizontalkréfte und Momente sicher in den Boden abgetragen werden

kénnen. Die vertikalen Lasten eines Monopiles sind i. a. fiir die Bemessung bei WEA nicht

E MENCK MHU 1700

Eg 430.00 kN

BTN N AN N N SN N

73.0-5&‘0.0

Bild 2: Wellengleichungssystem
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kritisch. Bild 2 zeigt die graphische Darstellung des Systems im GRLWEAP Programm. Die

Bilder 3a und 3b zeigen die Querschnittsflache und Wandstérke Uber die Tiefe.
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Bild 3: (a) Pfahlwandstarke und (b) Querschnittsflache fir die Beispielsberechnung

Rammsystem
Als Hammer soll ein Menck MHU 1700 eingesetzt werden. Das Gewicht der am Schlag

beteiligten Massenteile ist bei diesem Hydraulikb&ar 922 kN und seine maximale kinetische
Energie ist 1667 kJ, was einer Freifallhéhe von 1.81 m entspricht. Da die kinetische Energie
bei diesem Hammer kurz vor dem Aufschlag gemessen wird, sind weitere unbekannte
Energieverluste gering und es wird i.a. mit einer Hammereffizienz von 95% gerechnet. Fur

den pessimistischen Fall wird von einem Wirkungsgrad von 75% ausgegangen.

Die Schlagkraft und -energie muss durch eine Haube auf den Pfahl Ubertragen werden.
Eine fir einen Pfahl von 4 m Durchmesser gefertigte Haube ware nicht nur teuer, sie wiirde
wahrscheinlich auch hohe Energieverluste verursachen. Daher wird in diesem Beispiel
angenommen, dass eine Haube fiir einen 1.8 m Durchmesser Pfahl zur Verfigung stiinde.
Darunter kommt dann ein 10 m langer, konischer Adapter zum Einsatz mit 100 mm



~187 -

Wandstérke. Er soll oben aus einem Rohr mit Durchmesser 1,8 m bestehen und dann tber
eine Lange von 4 m auf einen Durchmesser von 4 m zunehmen. Dieser Adapter sitzt frei

auf dem Pfahlkopf auf und wird durch ein &uReres, 1 m langes Rohrsttick gefiihrt.

Bodeneigenschaften
Nach Wiemann et al.(2002) besteht der Boden in den fiir die WEA in der Nordsee in Frage

kommenden Gebieten aus lockeren Feinsanden, sehr dichten Mittelsanden, manchmal mit

Kies, Geschiebemergel und manchmal hartem Ton. Fir das Rechenbeispiel wurde ein
entsprechendes Bodenprofil angenommen und in der Tabelle 1 zusammengestellt. Um auf
der sicheren Seite zu liegen, wurde dabei auch angenommen, dass die wahrend der
Rammung auftretenden statischen Bodenwiderstdnde hoher sein konnen als die fir
vertikale Lasten zugelassenen Werte (APl empfiehlt z.B. fur sehr dichten Sand nicht mehr

als 125 kPa Mantelreibung anzusetzen).

Tabelle 1: Bodenprofil des Beispiels

Schicht ) Mantel- Spitzen- | Dampfung
Tiefe Beschreibung* .
No. reibung druck am Mantel
m kPa MPa s/m
Feinsand
| 0-10 , |5-30 05-25 |0.16
@'< 35% gc < 6 KN/m
Sehr dichter Sand
1] 10-20 , | 60-100 6.0-10 |0.16
¢'< 40°% qgc >11 kN/m
Geschiebelehm
1} 20-40 7 150 -200 | 1.0 0.60
cy > 50 kKN/m

*  ¢'... Effektiver Reibungswinkel; qc ... Sondenspitzendruck

Cy ... undranierte Scherfestigkeit

Statischer Rammwiderstand (SRD)

Die Werte in der Tabelle 1 gelten von der oberen zur unteren Schichtgrenze. Tats&chlich

wirde man auch hier optimistische und pessimistische Grenzwerte fir die Rammung
erwarten kénnen. In unserem Beispiel wird aber angenommen, dass die in Tabelle 1
angegebenen Werte Mittelwerte sind; diese Werte werden dann auf die SRD Werte
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reduziert fir die Berechnung des optimistischen Falls oder vergréRert fir die Berechnung
des pessimistischen Falls. Stehen bodenmechanische Ergebnisse von mehreren Verfahren
zur Verfigung, dann kdnnten diese ebenfalls als obere und untere Widerstandsgrenzen in

die Berechnung eingehen.

Fur den optimistischen Fall wird daher in unserem Beispiel angenommen, dass der Sand
nur 80% (fs = 1.25), die bindigen Bodenschichten nur 66% (fs = 1.5) ihrer Langzeit-
Mantelreibung wéhrend der Rammung haben. Fir den pessimistischen Fall wird dagegen
volle Mantelreibung und ein um 25% (fs = 0.8) erhdhter Spitzendruck angesetzt. Ein fs-Wert
kleiner als 1.0 kommt im Relaxationsfall vor, z.B. wenn durch Dilatation in sehr dichten
feinen Sanden bedingt, ein negativer Porenwasserdruck wahrend der Rammung an der
Pfahlspitze auftritt. Bild 4 zeigt die untere und obere Grenze des fiir die Berechnung

angenommenen Bodenwiderstandes und seinen Spitzendruckanteil.

Bodenwiderstand in MN
0 200 400 600 800 1000 1200

———Obere G. - Spitze
| === CObere G. - Gesamt
....... Untere G. - Spitze

= = = .Untere G.- Gesamt

\ R
25 ' Y
. .
'. :
30 =
. . N
3 Y
' .
35 - AN

40 : b \

Tiefe unter Meeresboden in Meter

Bild 4: Annahmen fiir den Bodenwiderstand

Im statischen Fall erwartet man den kleineren Wert von entweder Spitzendruck tber den

Gesamtquerschnitt oder die innere Reibung im Rohr. Beim kontinuierlichen Rammen von
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grolRen Rohren wird aber Spitzendruck nur unter dem Stahlrohr selbst entstehen, weil die
Tragheitskrafte beim groBen Pfahldurchmesser viel groRer sind als die im Pfahlrohr
auftretenden Reibungskrafte. Fir den optimistischen Fall kann erwartet werden, dass im
Bereich des 1.5 m langen Rammschuhs Reibungskrafte im Rohrinnern entstehen, die
gleich groR wie die an der AuBenwand auftretenden Reibungskréfte sind. Im
pessimistischen Fall werden zusétzliche innere Reibungskréfte dort angesetzt, wo sich der
innere Pfahldurchmesser verringert. Wo sich der innere Durchmesser nach oben hin wieder
erweitert, wird es kaum zu inneren Reibungskraften kommen kdnnen. Die Berechnung wird
also mit verdoppelten Mantelreibungskréften im Bereich des Rammschuhs (optimistisch)
und von Pfahlspitze bis zur Oberkante des 150 mm starken Rohrteils (pessimistisch)
durchgefihrt.

Schliellich missen noch die dynamischen Bodenwiderstandswerte festgelegt werden. Die
Smith-Dampfungswerte am Pfahlful und die Quakewerte am Mantel werden mit ihren
Normalwerten von 0.5 s/m und 2.5 mm sowohl fiir die optimistische wie auch fir die
pessimistische Berechnung eingesetzt. Je nach Feingehalt der Bodenarten kdnnen die
Dampfungswerte am Pfahimantel aber stark variieren. Aus diesem Grund wird die
optimistische Berechnung mit den Standardwerten, die pessimistische mit um 50%
erhéhten Dampfungsfaktoren durchgefiihrt. Fir die Quakewerte am Pfahlfufy wird fir offene
Rohrpfahle meist ein Wert von 2.5 mm angenommen. Fir den pessimistischen Fall wird

dieser Wert in unserem Beispiel verdoppelt.

Ergebnisse
Bild 5 zeigt die erwarteten Schlagzahlen fuir den optimistischen und pessimistischen Fall.

Selbst im oberen Grenzfall, der hauptséchlich die Bedingungen nach einer langeren
Rammunterbrechung wiedergibt, liegen die héchsten Schlagzahlen bei 180 pro 250 mm
Eindringung. Das bedeutet, dass der Hammer in der Lage ist, den Pfahl auch nach langerer
Rammunterbrechung weiterzurammen. Wirde diese schwierigste Rammbedingung fur die
gesamte Rammung gelten dann missten insgesamt 4400 Schlage aufgebracht werden,
was einer reinen Rammzeit von etwa 110 Minuten entspricht. Im unteren Grenzfall, der fiir
das ununterbrochene Rammen realistischer ist als die obere Grenze, wirden die
maximalen Schlagzahlen bei nur 18 Schidgen pro 250 mm liegen und die reine Rammzeit

wirde ungeféhr eine halbe Stunde betragen.
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Bild 5: GRLWEAP berechnete Schlagzahlen

Die maximale Druckspannungsverteilung im Pfahl zeigt Bild 6 fur den optimistischen Fall
(Wirkungsgrad des Hammers 0.95) und fur den letzten Rammschlag bei 40 m Tiefe. Die
héchsten Spannungen werden im Adapter auftreten und Werte von rund 250 MPa
erreichen. Der Grund fir diese hohen Spannungen ist die starke Zunahme des
Querschnitts und die dadurch bedingten Spannungsreflexionen im oberen Adapterteil, wo
der Querschnitt am schwéachsten ist. Obwohl diese Spannungen im dynamischen
Belastungsfall fur Pféhle durchaus annehmbar sind fir Stahlgtiten mit FlieRgrenze tiber 280
MPa, wiirde man bei einem Adapter der wiederholt eingesetzt werden soll, doch etwas
vorsichtiger sein und seine Querschnittsflache etwas vergréern. Glnstig ist in diesem Fall,
dass die Zugspannungen im Adapter relativ gering sind, wodurch die Ermiidungsgefahr
reduziert wird. Ware der Adapter fest mit dem Pfahl verbunden, dann wiirden
wahrscheinlich héhere Zugspannungen auftreten. Der Spannungsverlauf tiber die Zeit und
die Anzahl der Lastwechsel ist im Bild 7 erkennbar, allerdings zeigen Messungen i.a. ein
gedampfteres Verhalten als die Rechnung, und das bedeutet, dass diese Ergebnisse flr

eine Ermudungsuntersuchung auf der sicheren Seite liegen.
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Maximalspannungen im Pfahl in MPa
0 100 200 300

|

8
RSN
|
N
&

Tiefe unter Pfahlkopfin m
S
(=

XX
N

80

Bild 6: GRLWEAP berechnete Rammspannungen im Pfahl

Zusammenfassung und Ausblick

Mit diesem Beitrag sollte gezeigt werden wie die bei anderen Offshore Installationen
gemachten Erfahrungen fur die Rammung von Offshore Monopiles fir WEA angewendet
werden kénnen. Dabei wurde das Wave Equation Verfahren vorgestellt und Empfehlungen
fur Pfahl-, Rammsystem- und Bodenmodell zur Untersuchung der Rammbarkeit dieser
groflen Rohrpfahle gemacht. Es zeigt sich, dass zur Verfiigung stehendes Gerét durchaus
in der Lage ist einen Monopile sicher und schnell in den Meeresboden zu rammen. Wegen
ihrer hohen Steifigkeit (Wandstérke) haben diese Rohre eine grofe Impedanz und dadurch

eine relativ gute Rammbarkeit.
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Bild 7: Spannungen im Adaptor und am Pfahlkopf wahrend eines Schlages

Im Hinblick auf die derzeit diskutierten Projekte in der Nordsee und in der Ostsee kann das
vorstehende Modell mit den konkreten Planungsvorgaben verwendet werden, um optimale
Rammagerét- und Monopileauslegungen zu bestimmen. Durch Uberwachung des Rammens
mit dem Pile Driving Analyzer kénnen die Eingangswerte der Berechnung mit dem
Programm GRLWEAP uberprift werden und die Differenz zwischen oberen und unteren

Schranken fiir die BemessungsgréRen vermindern.
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Knicken von Pfahlen in breiigen und weichen Béden

N. Vogt, S. Vogt

1 Einfihrung in die Problemstellung

Micropféhle bieten eine wirtschaftliche L6-
sung fiir etliche geotechnische Probleme.
Bei einer Vielzahl unterschiedlicher Kon-
struktionssysteme ist das Prinzip der Last-
abtragung immer identisch: Ein Tragglied
aus Stahl wird zentrisch mit einer Druck-
oder Zugkraft beansprucht. Dieses Trag-
glied, meistens ein Rohr oder Vollstab, leitet
die Kraft tiber einen Verpresskérper in den
Boden weiter. Eine Pfahlgruppe, bestehend
aus mehreren Pfahlen unterschiedlicher
Neigungen, ermdglicht auch das Abtragen
von Horizontalkréften oder Momenten vom
Bauwerk in den Untergrund.

Einerseits bestimmen Verpresskérper und
eines

Boden die &uRere Tragféhigkeit

Laste

e

(sehr) weiche
Bodenschicht

Fundament

schlanke Pfahle

tragfahige
Bodenschicht

Abbildung 1.1: Griindung eines Bauwerkes

mit Micropféhlen

Pfahls. Die innere Tragfahigkeit wird durch den Pfahlquerschnitt und die Werkstofffestig-

keiten bestimmt. Fir druckbeanspruchte Pfahle tragt der Verbund aus Verpresskérper und

Stahltragglied. Eine maximal aufnehmbare Druck- oder auch Zugkraft kann aus der voll-

plastischen Normalkraft errechnet werden, wobei allerdings — z.B. nach der bauaufsichtli-

chen Zulassung von GEWI-Pfahlen oft nur der Stahlquerschnitt beriicksichtigt wird. Diese

Druckkraft wird aber nur maigebend, wenn bis zu dieser Last ein Stabilitdtsversagen nach

Theorie 2. Ordnung ausgeschlossen ist.

Bei Pfahlen mit gréReren Durchmessern kann erfahrungsgeman bei tblichen Situationen

ein Stabilitatsversagen selbst in breiigen Béden mit sehr geringen Festigkeiten ausge-
schlossen werden. Die EN 1997-1 (Abschnitt 7.8) trifft die Aussage, dass in der Regel kein
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Knicknachweis zu fordern ist, wenn Pfahle von Béden mit einer reprasentativen Scherfes-
tigkeit im undrainierten Zustand von ¢, > 10 kN/m? umschlossen sind. Sie fordert jedoch,
dass schlanke Pfahle, die teilweise im Wasser oder in sehr weichen Sedimenten groRerer
Méachtigkeit stehen, auf Knicken untersucht werden mussen. Die DIN 1054 (Abschnitt
8.5.1-2) fordert einen Knicknachweis, wenn Pfahle Béden mit ¢, < 15 kN/m? durchortern.
Far Pfahle mit Durchmessern unter 30 cm geben die DIN 4128 (Abschnitt 9.3) sowie die
bauaufsichtlichen Zulassungen des DIBt flr verschiedene Pfahlsysteme eine Grenze der
undrainierten Scherfestigkeit von 10 kN/m? an, ab der ein Stabilitatsnachweis nach DIN
18800 Teil 2 notwendig wird. Die genannten Grenzen wurden in vielen Aufsatzen und mit
Hilfe von Vergleichsrechnungen in Frage gestellt. (BRANDTZARG und HARBOE 1957,
MASCARDI 1968, WENZ 1972, MEEK 1999). Eine kritische Untersuchung der verwende-

ten Berechnungsanséatze und Methoden ist unumgéanglich geworden.

2 Berechnungsansitze

2.1 Der ungestiitzte Pfahl

Der zentrisch belastete, ungestitzte Pfahl bleibt fir kleine Lasten

perfekt gerade. Um ihn seitlich auszulenken, ist eine zuséatzliche

Seitenkraft erforderlich. Wird diese weggenommen, kehrt der
Pfahl wieder in seine perfekte Lage zurlick. Es gibt jedoch genau
eine Normalkraft, unter der bei einer zuféllig herbeigefiihrten _
Auslenkung dieser Stab in der ausgelenkten Lage stabil bleibt. : gw(z) L
Fur die Last gibt es also zwei stabile Verformungszusténde: den

geraden und den ausgelenkten Stab. Die Last - Verformungs-

kurve verzweigt sich (Verzweigungs- oder Stabilitdtsproblem).

Betrachtet man das Gleichgewicht eines differentiell kleinen

Pfahlelements mit einer Auslenkung w(z), so ergibt sich folgende
Abbildung 1.2: Ideal
gerader Stab

homogene Differentialgleichung:

d'w . d’w

Ep'p'dz4 - dz2

=0

Sie wird bei speziellen Verzweigungslasten (Knicklasten Ni) von sinusférmigen Biegelinien
erfullt. Fur die malgebende Form mit einer Halbwelle ergibt sich die bekannte EU-
LER’sche Knicklast:
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Die Lésung der Differentialgleichung liefert die GréfRe der kritischen Last Nx unabhéngig

von der GroRe der Auslenkung. Hier gilt, dass der Pfahl unter dieser Last in jeder Auslen-
kung sein Gleichgewicht findet (siehe Abbildung 2.2).

Die Herstellung von exakt geraden und vertikalen Pfahlen ist in der Realitét nicht méglich.

Imperfektionen ergeben sich bei allen Stabwerken aus:

der geometrischen Imperfektion
der Lageanderung des Querschnittsschwerpunkts aus einer zufélligen Verdnderung

der Querschnittsform

der Streuung der Materialeigenschaften im Querschnitt

Temperaturverkrimmungen

Kriech- und Schwindverformungen bei nicht symmetrischen und nicht homogenen

Querschnitten

Abbildung 2.1: Der imperfek-
te Druckstab

Beim imperfekten System nimmt die seitliche Auslen-
kung unter Drucklast stetig zu. Es gibt kein Verzwei-
gungsproblem. Ein (labiler) Gleichgewichtszustand, der
beim perfekt geraden Pfahl auch oberhalb der Knicklast
vorstellbar ist, ist beim imperfekten Pfahl nicht méglich.
Die zufalligen Auslenkungen, die beim perfekten Pfahl
angesetzt werden, sind beim imperfekten Pfahl von vorn-
herein vorhanden.

Es wird ein beiderseits gelenkig gelagerter Pfahl betrach-
tet, welcher in seiner unbelasteten Ausgangslage eine

spannungslose Vorverformung besitzt . Es gilt:
M(z)=N- (W, (z)+w(2))

Weiter soll das Elastizitatsgesetz fir den Pfahlwerkstoff

unverandert gelten:

d*w

M5

Do
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Durch Einsetzen ergibt sich die nachfolgende inhomogene Differentialgleichung:

d*w
E <Ip~?+N-w=—N~w0
Wird als Vorverformung wo(z) eine Sinushalbwelle gewahlt, welche in der Mitte den Bo-
genstich wou besitzt, und zudem A2 =N/ E, - I, eingefiihrt, ergibt sich mit den zu erfiillen-

den Randbedingungen w(0) = 0 und w(L) = 0:

W 5

w(z)=—"2Y—sin i

T 1 L

— | -1
AL

Der Pfahlwerkstoff kann in der Regel N/N,

nur fiir sehr kleine Verformungen mit mégliche Gleichgewichtszustande

einer elastischen Modellierung be- des Verzweigungsproblems

schrieben werden. Ein Versagen des ity disimpaiebn,

Druckpfahles ist bereits vor dem Er- elastischen Pfahles

reichen der Knicklast des perfekten

Systems durch die beschrankte Mate- Versagen durch begren-

te Materialfesti i
rialfestigkeit méglich. Pfahle mit Ver- AR

Verformung eines Pfahles mit

bundquerschnitten aus Beton und
Verbundquerschnitt

Stahl weisen eine ausgepragt nichtli-

neare Last — Verformungs — Bezie-
Rissbildung

hung auf. Uberschreiten die aus Bie-
w w

gemomenten oder Zugkraften herriih-

renden Zugspannungen die Festigkeit Abbildung 2.2: Verformungen nach Theorie Il. Ord-

des Betons, verringert sich die Steifig- .
keit des Systems stark. Die entste-
henden Zugrisse verkleinern die nutzbare Querschnittsflache und das Flachentragheits-
moment. Dadurch wandert die Resultierende der Spannungen weiter aus dem Zentrum
des Querschnitts und vergroRert dadurch zunehmend das Biegemoment im Stab. Diese

Effekte sind bei einer genauen Berechnung nach Theorie 2. Ordnung zu beriicksichtigen.
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2.2 Der gestiitzte Pfahl

2.2.1 Beschreibung der stiitzenden seitlichen Bodenreaktion

Fur eine Betrachtung des Knickvorgangs von Pfahlen in Béden ist erforderlich zu wissen,
welche seitlichen Stltzkrafte in Abhéngigkeit von horizontalen Verschiebungen geweckt
werden kénnen (Mobilisierungsgesetz). Bei den folgenden Betrachtungen setzen wir vor-
aus, dass der Pfahl im Boden nicht planmaRig, z.B. durch Seitendruck infolge seitlicher
Auflasten, horizontal belastet wird.

Es gibt eine Vielzahl von Veréffentlichungen, welche im Themenkomplex der horizontal
belasteten und seitlich ausweichenden Pfahlgriindung modelihaft die Interaktion zwischen
Boden und Pfahl beschreiben. Die h&ufigsten Beschreibungen kénnen aus folgender Ab-

bildung 2.3 enthommen werden.

elastischer Ansatz: plastischer und bilinearer Ansatz:

p P

pr

ki

Abbildung 2.3: Seitliche Bodenreaktionskraft p [kN/m] in Abhéngigkeit einer horizontalen Verschie-
bung der Pfahlachse w

In den meisten der neueren Veréffentlichungen (z.B.: WENZ 1972, POULOS 1980, MEEK
1996, CADDEN 2002) werden die Parameter Bettungsmodul (Linienfeder) k; [kN/m?] und
maximaler Bodenwiderstand (pro Pfahimeter) ps [KN/m] mit der undrainierten Scherfestig-

keit c, korreliert.

Aus der Literatur lassen sich folgende Werte entnehmen:
70-cy < k < 100 ¢y Wenz (1972), Winter (1982)
Tacu%d < pp < 10=¢6,=d Wenz (1972), Poulos (1980)
Jedoch sind auch stark abweichende GroéRen der Korrelation zu finden:
ki=8-cy, oder ki=44-c, Rinkert (1960), Smoltczyk (1966)
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2.2.2 Elastisch gebetteter Pfahl

Nach ENGESSER (1884) erhalt man fur den gebetteten, beidseits gelenkig gelagerten
Pfahl die Knicklast Nx nach der Formel:

2 2
N, =n? (ﬂ -Ep-lp+£z—-(%) K

Der erste Summand ist der bekannte Gleichgewichtzustand des Verzweigungsproblems
eines ungebetteten Pfahles nach Euler. Die Verzweigungslast (auch Knicklast) N fiir den
gebetteten Pfahl erhoht sich um den zweiten Summanden, in den die Linienbettung k; ein-
geht. Der Bezeichner n ist ein ganzzahliges Maf} fir die Welligkeit der Knickfigur. Die
maRgebende Knicklast ist das Minimum der fir die Welligkeiten n = 1, 2, 3 ... n; berech-
neten Knicklasten. Die malgebende Welligkeit kann dem folgendem Diagramm nach
PFLUGER (1964) entnommen werden. Auch hier wird die Differentialgleichung der Biege-
linie fur einen elastischen Stab mit konstantem Querschnitt und bei einem konstanten Bet-
tungsmodul von sinusférmigen Biegelinien erfullt:

N, -L?
vt = |

P P

(P:

40

35

30

25

20

15

10

PP

Abbildung 2.4: Knicklasten in Abhéngigkeit der Welligkeit



-203 -

Die maRgebende (niedrigste) Knicklast bestimmt sich hier nach Ablesen des niedrigsten
Wertes des Hilfsparameters ¢ aus Abbildung 2.4 zu:
A n?-E, -l

L2

Je héher die Bettung des Pfahles ist, desto welliger wird sich bei konstantem E,l, des

Ny =9

Pfahls eine Knickfigur einstellen. Bei sehr langen Pfahle kann sich die Knickléange frei von
Auflagerrandbedingungen beliebig ausbilden. Die zugehérige Knicklast berechnet sich

dann zu:

N, =2-[E, 1k

p'p

Dabei ergibt sich eine zugehdérige Knicklange (Halbwellenlédnge) von:

E, I

L =m-4 —‘;(!—p

Die Knicklénge L sowie die Knicklast Ny ist ausschlielich vom Verhéltnis der Pfahlsteifig-
keit Ep-lp zum Linien-Bettungsmodul k; abh&ngig. Anschaulich lasst sich diese Knicklast als
untere Einhtllende der fiir die einzelnen Welligkeiten berechneten "Lastgirlanden" deuten
und liefert fur begrenzte Pfahllangen eine auf der sicheren Seite liegende Abschétzung der

Knicklast.

2.2.3 Pfahl mit einer bilinearen oder plastischen seitlichen Bodenstiitzung

Plastische seitliche Bodenstiitzung
WENZ trifft den Ansatz, dass sich ein weicher, N

breiiger Boden wie ein BINGHAM — Kérper ver- 1_ l P
Z*

héalt und macht verformungsunabhéngig einen

plastischen Ansatz der seitlichen Bodenreakti-

on. Unabhéngig von der Gréfle einer seitlichen T
Auslenkung der Pfahlachse in den Boden er- p z* Ly
fahrt damit der Pfahl die Stitzkraft p [kN/m]. In $

den rechnerischen Anséatzen wird diese Stitz-

kraft p stets als konstant Uber die Pfahltiefe an- Anbildung 25: Ansatz der Stiftziraft p

genommen (Abbildung 2.5). Dabei setzt WENZ auf eine Knickfigur der Welligkeit n = 2
die Hohe der Stutzkraft p unabhéngig der seitli-
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chen Verschiebung w dem maximalen Bodenwiderstand pr gleich (siehe Abschnitt 2.2.1).
Fir den zentrisch belasteten, in der Ausgangslage mit wom spannungslos vorgekrimmten
Pfahl gibt WENZ folgenden Zusammenhang zwischen der Normalkraft N und dem Biege-

stich in Halbwellenmitte wy (wm = w(z* = Lyw/2) an:

_Wom
N=EP-|P~7t2‘ w,, 8-p-Li,
Lo 1+_WOM S ‘(WM + WO,M)
Wy J

Die Vorverformung wird so angenommen, dass Uber die Lédnge der maRgebenden Halb-
welle Ly, der Knickfigur eine sinusférmige Vorverformung besteht. Dabei hat sie den Ma-
ximalwert in der Mitte der Halbwelle wom (Wom = Wo(Z* = Lyw/2).

Die Beziehung ist nicht geeignet, eine kritische Last zu ermitteln. Sie ergibt fur geringe
Auslenkungen sehr hohe mégliche Pfahinormalkréafte, da bereits geringste seitliche Ver-
schiebungen der Pfahlachse den maximalen FlieRdruck mobilisieren. Bei grofRen Auslen-
kungen wird das haltende Moment aus der Bodenstutzung sehr klein gegenliber dem ab-
treibenden Moment aus der Normalkraft und der seitlichen Auslenkung des Pfahls. Die
Traglast konvergiert fir grofle Verschiebungen gegen die Verzweigungslast des unge-

stiitzten Systems.

N
Pfahl mit einer stiitzenden Linienfeder und einer b g
bilinearen Federcharakteristik — Numerische Be- h et
rechnungen b o
Fir die Ermittlung der Grenzlast fur das Modell
eines hinsichtlich der seitlichen Stiitzung ideal e-
lastisch — ideal plastischen Bodens wurden im Zu-
sammenhang mit dieser Arbeit FEM — Berechnun- L
gen (SOFISTIK) durchgefiihrt. Die Grenzlast, die s
%M
durch iterative Berechnungen mit kleinen Lastin- ME
B - . ooy I-Hw
krementen ermittelt wurde, ist bei gegebenem Eﬂ-—-——-’—ﬂ
r
Pfahlquerschnitt und gegebener Pfahllange ab- r - + J
£

héngig von der Vorverformung des Pfahles (Wel-

ligkeit und Amplitude) sowie der Bettung. Das Mi- Abbildung 2.6: Pfahl im ausgeknick-
ten Zustand (Welligkeit n = 2)



- 205 -

nimum der erhaltenen Werte fir verschiedene Biegeformen stellt die charakteristische
Knicklast dar. Die Vorverformung wurde zu 1/300 gewahlt. Das Modell besteht aus n Stab-
elementen mit gleichen Léangen und Querschnittswerten.

Die Bettung wird durch senkrecht zur Pfahlachse angeordnete Einzelfedern an den n + 1
Pfahlknoten simuliert, denen eine Risslast von 0,0001 kN und eine FlieRlast von
10 - ¢, - Elementlange - Pfahldurchmesser zugeordnet wurde. Die Federsteifigkeit wurde
zu 100 - ¢, - Elementléange gewahlt. Pfahlgeometrie, Vorverformung (Welligkeit und Ampli-
tude) sowie Bettung und FlieRlast sind in der Eingabedatei als Variablen deklariert, so

dass Parameterstudien schnell und einfach durchgefiihrt werden kénnen.

Pfahl mit einer stiitzenden Linienfeder und einer bilinearen Federcharakteristik — Berech-

nungsverfahren nach MEEK

MEEK stellt fest, dass zwar samtliche Aspekte des Knickproblems nichtlinear sind, jedoch
geschlossene Losungen mittels Differentialgleichungen oder Energiemethoden eine, im
Hinblick auf die stark schwankende Scherfestigkeit und damit der Stutzwirkung des Bo-
dens auf den Pfahl, unnétige Genauigkeit vorspielen. Er leitet aus dem Versagensmecha-
nismus eine kinematische Beziehung ab, aus welcher sich durch einfaches Gleichgewicht
am Pfahl die maximale Traglast iterativ bestimmen Iasst.

Die Nichtlinearitat der Bodenstiitzung p beriicksichtigt er mit einer bilinearen Mobilisie-
rungsfunktion. Dabei greift er auf den Ansatz der maximalen Bodenreaktion kohéasiver B6-
den von p;s = 10 - ¢,, welche mit einer Relativverschiebung Pfahl-Boden bei 0,1 - D erreicht
ist, zurtick. Nichtlinearitaten des Pfahlwerkstoffes (Traggliedes) berticksichtigt er mit einem
elasto-plastischen Gesetz, welches die Bestimmung des Biegemomentes und der Normal-
kraft im maRgebenden Pfahlquerschnitt in Abhangigkeit der jeweiligen Verschiebung f
(Abbildung 2.7) und den vollplastischen Schnittgréien erméglicht. Dabei gibt zwar die vier-
fache Differentiation der Biegelinie des Pfahls die Funktion der stiitzenden Bodenreakti-
onskraft nicht mehr exakt wieder, dieser Effekt ist jedoch nach MEEK fiir die Berechnung
der Traglasten des Pfahles im Hinblick auf die Genauigkeit der Eingabeparameter unbe-
deutend. Fur die Implementierung in Berechnungsprogrammen néahert er die elasto-

plastische Steifigkeit des Pfahltraggliedes mit Hilfe einer trilinearen Beziehung an.
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n =1 (nach MEEK: n = 2) n 2 2 (nach MEEK: n 2 3)

Abbildung 2.7: Knickfiguren nach MEEK

Die Stabilitdtsbedingung wird nun mit Hilfe des Momentengleichgewichtes berechnet:

N-2.(f+L/200)=M, +M, +M

Boden

Die haltenden Momente an den Stabenden My und M, werden mit der Annahme eines e-
lastisch-plastischen Verhaltens des Pfahlwerkstoffes bestimmt. Zudem stiitzt das Moment
aus der Bodenstiitzung Mgoden den Pfahlabschnitt. Die Traglast ermittelt sich nun aus ei-
nem Minimax-Optimierungsverfahren: Die Lange des Pfahlabschnittes wird zu Beginn den
Randbedingungen entsprechend frei gewahlt. Fiir diese Léange wird die seitliche Verschie-
bung w bzw. f schrittweise erhdht, bis Versagen eintritt. Danach wird die Lange des Pfahl-
abschnittes L und damit die Lange der Halbwelle der Knickfigur variiert. Fur ein ganzes
Spektrum an mdoglichen Halbwellen wird daraus die maRgebende Traglast errechnet wer-
den. Obwohl MEEK (Bautechnik 1996) grundsatzlich einen Bezug zur klassischen Stabili-
tatstheorie herstellen kann, konvergieren die Traglasten fir Pfahle in Béden mit extrem

geringer Scherfestigkeit nicht gegen die Verzweigungslast nach EULER.
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3.1 Konstruktion, Instrumentierung und Versuchsdurchfiihrung

Widerlager

' Kraftmessdose ||
TE T

{

1 4

J
1
]
b
‘i,
D38
{
2

| Wegaufnehmer

]
|

L

Bodenbehalter mit
Modellpfahl

Abbildung 3.1: Ansicht des Versuchsstandes

In zwei Stufen — zunachst mit kleinmaf3-
stablichen, spater mit groRmaRstéblichen
Versuchen wurde das Knicken von Pfah-
len in sehr weichen Bdden in der Ver-
suchshalle des Miinchner Zentrum Geo-
technik experimentell untersucht. Die klei-
ne Priifanlage besteht aus einem 80 cm
langen Rohr, welches einen Innendurch-
messer von etwa 200 mm besitzt. Darin
wird ein modellhafter Pfahl zentrisch an-
geordnet. Der Ringraum wird mit einem in
seinen Eigenschaften prazise eingestell-
ten flissigen Boden verfiillt. AnschlieRend
wird der Boden mit Hilfe von Auflasten
konsolidiert, bis die gewiinschte Festigkeit
erreicht ist. Abbildung 3.3 zeigt das An-
wachsen der undrainierten Scherfestigkeit
cy mit sinkendem Wassergehalt w fur den
verwendeten Versuchsboden.

AnschlieRend wird der Pfahl mit einer hyd-
raulischen Presse bis zum Knicken be-
lastet. Dabei werden die Pfahinormalkraf-
te am Pfahlkopf mit einer Kraftmessdose
erfasst. Die wahrend der stufenweisen
Lastaufbringung auftretenden radialen

und axialen Verformungen werden mittels

Messeinrichtungen beobachtet: Axial am Pfahlkopf angeordnet registriert ein potentiomet-

rischer Wegaufnehmer die vertikalen Verschiebungen. Kugelgelenke am Pfahlkopf und

FuR ermdglichen bei Rohren oder runden Vollstédben ein Ausknicken in jede Richtung.
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Zur Ermittlung dieser seitlichen, horizontalen
Verschiebung des Pfahles gegen den Boden
sind in Pfahlmitte drei unter 120° versetzte
Wegaufnehmer angeordnet. Sie sind tber vor-
gespannte Messdréhte, welche in das innere
des Versuchsbehalters fiihren, montiert. Abbil-
dung 3.2 verdeutlicht die verwendete Instru-
mentierung. Als Versuchsboden diente Kaolin,
welcher fein gemahlen vorliegt und mit Wasser
angemischt wird. Die Ausrollgrenze w, liegt bei
33,5 %, die Flieigrenze w, bei 55,0 %. Nach
DIN 18196 ist der vorliegende Versuchsboden

als mittelplastischer Schiuff zu klassifizieren.

Konsistenzbereiche

radialer Wegsensor
am Pfahlkopf

Wm
0,8 m
axialer Wegsensor i axialer Wegsensor

in Pfahimitte n Pfahimitte

b4

Abbildung 3.2: Instrumentierung des
modellmaRstédblichen Versuchsstandes

70

steif } weich : breiig I flissig
40 —— ——f—— = S —
: : : « Kaolin - héndisch aufbereitete Proben
| ¥ [
| \ | | = Kaolin - Konsolidierte Proben
30 1 t i (100kN/m?)
& | LI | ==Exponentiell (Kaolin - handisch
E | ™ | aufbereitete Proben)
é | | | == Exponentiell (Kaolin - Konsolidierte
- | | Proben (100kN/m2))
© 20 = = = E ==
|
|
|
| |
10 1 I
| |
| |
| |
| 1 = 2
0 1 e S 1 ' —— | R —
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Abbildung 3.3: undrainierte Scherfestigkeit c, gegeniiber dem Wassergehalt bzw. der Konsistenz
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3.2 Versuchsergebnisse und Vergleich mit Rechenmodellen
Als Modellpfahle wurden glatte, nahtlos gezogene Stahirohre mit einer Streckgrenze fy von
etwa 500 N/mm? verwendet. Der maximale Biegestich wyo und damit die geometrische

Imperfektion der zum Teil planméaRig vorgebogenen Rohre wurde vorab vermessen.

Modellpfahl A B
Aulendurchmesser da [mm] 22,0 20,0
Wandstérke t [mm] 1,5 1,0
Biegesteifigkeit Eplp [kNm?] 1,071 0,567
vollplastische Normalkraft Np [kN] 48,3 29,9
vollplastisches Moment M, [kNm] 0,315 0,180
Verzweigungslast des ungestiitzten  [kN] 16,52 8,74

Pfahles Nk (L = 0,8 m)

Die Abbildung 3.4 zeigt eine Erhéhung der erreichten Traglasten, sobald stitzendes Bo-
denmaterial den Pfahl umgibt. Auf der Ordinate ist die gemessene maximale Pfahinormal-
kraft Nx und auf der Abszisse ein Biegemoment im Pfahl My, welches sich aus der Nor-
malkraft N, multipliziert mit der Summe aus der Imperfektion wy o und der registrierten ho-
rizontalen Verschiebung wy errechnet, angetragen. Das tatsachliche Biegemoment im
Pfahl ist geringer, da aus der Bodenstiitzung ein riickdrehendes Moment entsteht, welches
nicht gemessen werden konnte.

60.0 - - Interaktionskurve mit f, = 500 N/mm?

Interaktionskurve mit f, = 400 N/mm?

— |
|
¢, = 16 kN/m®

o

‘7’ ’ T . 2 I
] ¢, =10 kN/m? ® ¢, =18 kN/m? 6 c,=14 i‘<Nlm ¢y =17 kN/m? ‘
al / | T K
40,0 /\ ] /
. 1

86 +—s e

0,20 0,30 0,00 0,05 0,10 0,15 0,20
My, [kNm] My [kNm]

0,00 0,10

Abbildung 3.4: Gemessene maximale Traglast und zugehériges Moment aus Theorie 2. Ordnung
(ohne Wirkung der Bettung) fiir die gemessene Pfahlauslenkung (links: Modellpfahl A, rechts: Mo-
dellpfahl B)



-210 -

Die Versuche ohne Bodenstiitzung (c, = 0) geben recht genau die Verzweigungslast wie-
der. Die maximalen erreichbaren Traglasten erreichen die Interaktionskurve nicht. Der
Pfahl versagt bereits, bevor der Querschnitt an der maRgebenden Stelle plastifiziert.
Schon bei geringer Bodenstiitzung erhéht sich die Traglast. Der stlitzende Boden bewirkt
ein riicktreibendes Moment auf den Pfahl in dem MaRe, dass die tatséchliche Pfahlbean-

spruchung (bei unverandertem N) die Interaktionskurve maximal erreicht.

Tragt man auf der Abszisse die undrainierte Scherfestigkeit ¢, und auf der Ordinate die
maximale Traglast Ny der Modellpféahle an, lassen sich die Versuchsdaten mit den Ergeb-
nissen aus den Rechenmodellen vergleichen. Die gepunktete Linie in Abbildung 3.5 zeigt
die rechnerischen Knicklasten, die mit dem elastischen Ansatz nach ENGESSER unter
Verwendung eines Bettungsmoduls von k; = 100 - c, erreicht werden. Die gestrichelte Linie
gibt die Grenzlasten wieder, welche durch einen elastisch-plastischen Ansatz mit
ki =100 - c, und ps= 10 - ¢, mit Hilfe der numerischen FE — Modellierung berechnet wur-
den. Dabei ist erkennbar, dass sowohl nach der elastische Berechnung, als auch nach der
elastisch-plastischen Berechnung mit steigender Bodenfestigkeit hohere Welligkeiten
mafgebend werden sollten. Dies wurde in den ausgefiihrten kleinmaRstéblichen Ver-

suchsreihen nicht beobachtet.

100,0

N [kN]
N [kN]

0,0

‘-" -
}
0

5 10 15 20
¢, [kNm?] ¢, [kNm?]

Abbildung 3.5: Gemessene maximale Traglast Nx gegeniiber der undrainerten Scherfestigkeit c,
(links Modellpfahl A, rechts Modellpfahl B)
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Wie erwartet, hangen die erreichbaren Traglasten stark von der Art der Bodenstiitzung ab.
Allerdings Uiberschatzen die Ergebnisse einer rein elastischen Berechnung die registrierten
Maximallasten deutlich. Eine wenigstens grobe Ubereinstimmung von Berechnung und
Versuchsergebnis konnte mit einer elastisch-plastischen Modellierung der Bodenstiitzung
erzielt werden, wobei ein Bettungsmodul (Linienfeder) von k; = 100 - ¢, und der maximale

Bodenwiderstand mit ps = 10 - ¢, angesetzt wurde.

4 GroBversuche

4.1 Im Feld

Im April 2004 wurde in Zusammenarbeit mit der
Fa. KELLER GRUNDBAU die Probebelastung eines

o 5 m  Auffillung
GEWI-Pfahles in situ durchgefiihrt. Auf der Baustelle - —
eines nachzugrindenden Anwesens im Nordwesten
Minchens wurde ein Verbundpfahl mit GEWI Durch- _
messer 28 mm als Tragglied und einem Kérper aus = Qranisere
el Weichschicht
: : =
Zementstein, der einen Durchmesser von 140 mm be- @ |
o aus Torf und
sal’, hergestellt. Der Pfahl wurde durch eine 3,5m a Al
machtige organische Weichschicht gebohrt und band
anschlieffend 8 m in mitteldicht bis dicht gelagerten
glazialen Kies ein. Der Bohrkopf (R&dumer) hatte einen
Durchmesser von 140 mm. Die Bohrung erfolgte mit ’:glavzial'eerig‘s
Hilfe einer Innenspiilung durch Zementsuspension, Reak 2
wobei das Bohrgut am Bohrkopf zum Teil in die umlie-
genden Bodenschichten verdrangt wurde. Nach dem
Ziehen des Bohrgestédnges wurde das Bohrloch durch Abbildung 4.1: Untergrund und

die Zementsuspension gestitzt. Zunédchst wurde ein FanRERIEH]

4 m Stiuck des GEWI-Traggliedes, durch Abstandshal-
ter zentrisch gesichert, eingehoben; daran wurde mit
Muffen ein 8 m langes Stabstiick angeschraubt. Sieben Tage nach der Pfahlherstellung

wurde der Pfahl bis zum Versagen belastet. Abbildung 4.1 zeigt den geologischen Aufbau.
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maximaler Scherwiderstand
_/\ Mittelwert = 65,3 kN/m?
Standartabweichung - 18,3 KN/m?
Rest - Scherwiderstand
L Mitelwert = 43,0 kN/m?

Standartabweichung = 10,1 KN/m?

0 20 40 60 80 100 120
Scherfestigkeit [kN/m?]

Abbildung 4.2: Ergebnisse der Drehfliigelson-

dierungen in der Weichschicht

Abbildung 4.3: Bodenprobe der Weichschicht;
strukturfester Alm (hell) mit Einlagerungen be-

stehend aus fasrigem Torf (dunkel)

In der organischen Weichschicht, in der
Lagen von strukturfestem Alm und fasri-
gem Torf wechselten, wurden tber 200
Scherfligelversuche nach DIN 4094-4
durchgefiihrt. Die Dichtefunktionen mit
den zugehérigen Mittelwerten und Stan-
dardabweichungen  des  maximalen
Scherwiderstandes und des Restscher-
widerstandes sind in Abbildung 4.2 zu
finden. Zudem wurden an drei Boden-
proben Odometerversuche durchgefiihrt.
In einem Spannungsbereich von 10 bis
30 kN/m? wurden Steifemoduln von 0,4
bis 1,1 MN/m? ermittelt.

Die Belastungskraft wurde mit Hilfe einer
hydraulischen Presse erzeugt. Als Wider-
lager wurden zwei im 90 ° Winkel zuein-
ander stehende Quertrager genutzt, wel-
che an den Enden die Kréafte Uber vier
Reaktionspféahle in den Boden leiten.
Gemessen wurden die Belastungskrafte,
die Setzung des Pfahlkopfes und mit Hil-
fe von Dehnungen am Stahltragglied das

seitliche Ausweichen des Pfahls. Eine

schematische Ubersicht bietet die Abbildung 4.5. Die Pfahlbelastung wurde mit einer elekt-

rischen Kraftmessdose zwischen dem Pfahlkopf und dem Widerlager gemessen. Die

Pfahlkopfverschiebung wurde mit einem, an einer verschiebungsunabhéangigen Quertra-

verse befestigten Wegaufnehmer erfasst.
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Die Ermittlung der Verformungen des Pfahls im
Boden erfolgte mit Hilfe von Dehnungsmess-
streifen (DMS). Appliziert wurden Vollbricken
mit jeweils vier Messgittern fir jeweils eine E-
bene der Verformung. Um eine Auslenkung
des Pfahls in jede Richtung erfassen zu kon-
nen, bilden jeweils zwei Vollbriicken, welche in
einem 90° Winkel zueinander stehen, eine
Messebene (siehe Abbildung 4.4). Uber die
Pfahllange wurden drei Messebenen auf den
Koten -1,0 m (Messebene A), -2,0 m (Mess-

ebene B) und -3,0 m (Messebene C) installiert.

Die innere Tragféhigkeit wird unter Vernach-
lassigung des Zementsteines aus der vollplas-
tischen Normalkraft des Traggliedes berechnet.
Der Bemessungswert der inneren Tragfahigkeit
errechnet sich nach der bauaufsichtlichen Zu-

lassung zu:

Ny =N, /B, = 402KkN/171=235kN

Der Grenzzustand eines Versinkens des Pfah-
les in den Boden konnte aufgrund der aus Er-
fahrungswerten anzusetzenden Mantelreibung
in der tragfahigen Kiesschicht ausgeschlossen
werden: Setzt man die maximal mobilisierbare
Mantelreibung in einer Gréfenordnung zwi-
schen 200 und 500 kN/m? an, so ergeben sich
die charakteristischen Grenzwiderstande bei
einer Einbindetiefe von 8 m zu 700 bzw.
1760 kN. Ein Nachweis gegen Pfahlknicken ist
nach DIN 4128 aufgrund der gemessenen un-
drainierten Scherfestigkeiten von deutlich tber

¢y = 10 kN/m? nicht notwendig.

Abbildung 4.4: am Tragglied applizierter
DMS

Widerlager bzw. Traverse

Wegsensor am
Pfahlkopf

;0T

DMS (Ebene A)
1,0m

DMS (Ebene B)
1.0m

DMS (Ebene C)

Abbildung 4.5: am Tragglied applizierter
DMS
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Die Pressenkraft wurde von einem Vorlastniveau von etwa 5 kN zunédchst in drei Schritten
auf die Gebrauchslast Ng = 235 kN erh6ht. Um den Trend einer Kriechverformung erken-
nen zu kénnen, wurde auf jeder Laststufe 15 min lang verweilt. Damit die plastischen Ver-
formungen, welche aus der Gebrauchslast von 235 kN herriihren, zu ermitteln sind, wurde
funf Minuten lang die Pressenkraft auf das Niveau der Vorlast gesenkt. Danach wurde die
Kraft erneut auf 235 kN erhéht. Es war geplant, den Pfahl in weiteren Laststufen von je
zusatzlich 50 kN bis zum Versagen zu belasten. Bei einer Last von 273 kN trat schlagartig

das Versagen des Pfahls ein.

: = S - -200
400 _1 Plastifizieren des Tragglieds: 402 kN
Y1 -160 E
o =i ; erreichte Maximallast: 273 kN i 8‘
z =
= $-120 £
o™ 7 Gebrauchslast: 235 kN -
c ] o
2 200 + — ] —- £
1] | ©
% : ! --80 o
m 15 min 5 min g
4
100 — - — 8
+-40 2
T
0] : . —— : = ——10
0 600 1200 1800 2400 3000 3600 4200 4800
MeRdauer [s]

Abbildung 4.6: Versuchsverlauf mit der Pfahlbelastung und der Einsenkung am Pfahlkopf

Die Ermittlung eines kontinuierlichen Krimmungsverlaufes gelingt unter Verwendung der
Messdaten der Dehnungsmessstreifen. Da die Kriimmungen nur in diskreten Messebenen
ermittelbar waren, sind die Krimmungsverldufe nach Abbildung 4.7 zwar plausibel, es ist
jedoch nicht méglich, Aussagen Uber die exakte GréRe und Lage der maximalen Krim-
mung zu treffen. Dennoch ist es naheliegend, dass die maximale horizontale Pfahlauslen-
kung im Bereich der Messebene A liegen muss. Dort erreichen die Krimmungen nach

dem Pfahlversagen Werte um die 0,2 1/m. Damit betragt der Krimmungsradius gerade
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etwa 5 m. Im Krimmungsverlauf ist die eingetretene Halbwelle der Knickfigur mit ungefahr
2 m erkennbar.

<«+— 1R[1/m] ——
0,25 0.2 0,15 0,1 0,05 0 -0,05

0
// Auffullung
-1 bei Gebrauchslast
-2 — Weichschicht
E
2 -3
2
=
[ SR SE—
QO diskrete Messwerte Kies
Bk S ! —
unausgelenkte Pfahlachse :
6 i -

Abbildung 4.7: aus den Messergebnissen konstruierter Krimmungsverlauf

Der Nachweis eines Ausknickens des Kleinbohrpfahls mittels Dehnungsmessungen durch
elektronische Dehnungsmessstreifen war erfolgreich. Mit diesen konnte festgestellt wer-
den, dass das Versagen des GEWI - Pfahls eindeutig aufgrund eines Stabilitdtsversagens
auftrat.

Obwohl die gemessenen Scherfestigkeiten von deutlich tiber 15 kN/m? kein Knickversa-
gen erwarten lieRen, wurde die vollplastische Normalkraft bei weitem nicht erreicht. In
diesem Zusammenhang wurde die Teileinspannung am Pfahlkopf, welche die Knickfigur
beeinflusst und eventuell eine Erhéhung der Knicklast bewirkte, nicht beriicksichtigt. Es
sollte angemerkt werden, dass weiche organische Béden mit einer Strukturfestigkeit wie
bei dem vorliegenden Almboden zwar relativ hohe Scherfestigkeiten mobilisieren kénnen,
jedoch gegentber einer kompressiblen Bewegung wenig Widerstand geben. Daher ist es

mdoglich, dass hier mit Steifigkeitswerten aus der Korrelation mit gemessenen Scherfestig-
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keiten die tatsachliche Bodenreaktion gegeniber einer seitlichen Verschiebung (horizonta-

le Bettung) Uberschétzt wird.

4.2 GroRmaRstabliche Versuche

In der Versuchsgrube der Halle des Miinchner
Zentrum Geotechnik wurde fir groRBmaRstabli-
che Untersuchungen des Knickens ein weite-
rer Versuchsstand erstellt. Darin ist es mdg-
lich, 4 m lange Pféhle einer Probebelastung zu
unterziehen. Dazu wurden zwei Behélter, be-
stehend aus Betonschachtringen (DN 1000)
aufgebaut. Die Behélter stehen auf einem bis
zur Grubensohle reichenden starren Funda-
ment. Mit einer frei verschiebbaren Belas-
tungsbriicke kann eine hydraulische Presse
Uiber den Pfahlkopf positioniert werden.

Ahnlich den kleinmaRstablichen Versuchen

wird der Versuchsboden in flissiger Konsis- Abbildung 4.8: Belastungsversuch eines
tenz aufbereitet. Das Mischen und Einpumpen ungestiitzten Verbundpfahles (GEWI 28)
der fur die Fullung eines Behalters notwendi-

gen 4 m® Bodenmaterials geschieht mit einer leistungsstarken Injektionsanlage. Als Ver-
suchsboden dient wie in den Modellversuchen ein in Sackware vorratiger Kaolin. Um die
gewiinschte Scherfestigkeit zu erreichen, ist die Abgabe von Wasser notwendig. Hierfur ist
es notwendig, den Behalter so zu fillen, dass eine mit der Konsolidation verbundene Set-
zung moglich ist. Um, ausgehend von einem flissigen Boden mit einem Wassergehalt von
80 %, eine undrainierte Scherfestigkeit von etwa 15 kN/m? zu erreichen, ist eine Setzung
von Uber 1 m notwendig (siehe Abbildung 4.3 bzw. 4.9). Die Konsolidation des schwach
durchléssigen Tonbodens geschieht unter Auflasten mit zusatzlicher Hilfe von elektroos-
motischen Effekten. Die Entwéasserung erfolgt Uber an der Innenseite der Schachtringe
befestigte geotextile Vertikaldrains. In diesen Drénstreifen und in Behéltermitte befinden
sich Elek-troden aus Stahlstangen (Durchmesser 6 mm). Wird eine elektrische Spannung

so angelegt, dass sich ein elektrisches Potential zwischen Schachtmitte und Schachtrand
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im Boden ausbildet, so entwéassert der Boden zur Kathode hin. Die Anode trocknet aus.
Durch entsprechendes mehrmaliges Umpolen kann so dem Boden gezielt Wasser entzo-
gen werden, ohne dabei im Behélter radial wesentliche Anderungen im Wassergehalt und
damit der undrainierten Scherfestigkeit zu erzeugen. Die Ansichten eines Behalters wah-
rend der Phase der Konsolidation und wahrend der Versuchsdurchfiihrung sind in Abbil-
dung 4.9 gezeigt.

l 1Auflast l l Belastungsbriicke Kraft-

A =T

messdose

Wegsensor am
erforderliche Setzung Presse Pfahlkopf

SV |

>

1,0m

Wegsenso

. -Probepfahl —_|

§ 5

0m
Wegsensol 40m
L geotextile
Drainage 1.0m
Wegsensoﬁ—»
1,0m
Fundament
Z o
Abbildung 4.9: links Versuchsbehilter wahrend der Konso- Abbildung 4.10: Instrumentierung
lidationsphase (Kathode bzw. Reduktion im Drain) und wihrend der Probebelastung

rechts wahrend der Probebelastung

Die messtechnische Erfassung der horizontalen Pfahlverschiebungen erfolgt dhnlich dem
kleinmaRstéblichen Versuch mit vorgespannten Messdréhten, welche aus dem Behélter
fuhren und mit Wegaufnehmern verbunden sind. Einen Uberblick der verwendeten Mess-
technik ist in Abbildung 4.10 ersichtlich. Die Pfahlauflager oben und unten wurden so kon-

struiert, dass eine freie Drehbarkeit in alle Richtungen méglich ist.
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Erste Versuche mit Verbundpféhlen und Flachprofilen aus Aluminium in Béden mit einer
undrainierten Scherfestigkeit zwischen 10 und 15 kN/m? zeigten, dass wiederum ein Kni-
cken der Pfahle weit unterhalb der vollplastischen Normalkraft auftrat. Zudem waren die
Knicklasten der Pfahle unabhéangig von den Randbedingungen am Pfahlful und Kopf, da
die erfassten mafgebenden Halbwellen der Knickfigur weit weniger als 4 m betrugen und
sich frei und zuféllig ausbildeten.

Die Versuchsdurchftihrung und weitere Auswertung der Versuchsdaten sind zur Zeit noch
nicht abgeschlossen. Mit dem Ende der ersten groBmafstablichen Versuchsreihe werden
die Ergebnisse der Probebelastungen von jeweils zwei durch breiige bzw. weiche Bdden
gestitzten Pfahle vorliegen. Die Bodenfestigkeit betragt dabei zwischen ¢, = 10 und
15 kN/m? sowie zwischen 20 und 25 kN/m?.

Dem Deutschen Institut fur Bautechnik sei an dieser Stelle fur die Férderung der For-

schung und die Zustimmung zur Veréffentlichung der Ergebnisse gedankt.
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Betonséaulen als pfahlartige Tragglieder
Herstellverfahren, Qualitdtssicherung, Tragverhalten und

Anwendungsbeispiele

Kurt-M. Borchert, Fabian Kirsch, Jens Mittag

Kurzfassung:

In zunehmendem Male finden im Spezialtiefbau Griindungssysteme Anwendung, deren
Lastabtrag tber unbewehrte vertikale Elemente erfolgt. Diese Systeme lassen sich unter
dem Oberbegriff "pfahlartige Tragglieder" zusammenfassen. Die Herstellverfahren sind
sowohl im Hinblick auf die eingesetzten Geréte, als auch hinsichtlich der wahrend der
Herstellung ablaufenden Prozesse sehr unterschiedlich. Im Ergebnis werden vertikale
Saulen erstellt, die eine relativ hohe innere Festigkeit besitzen und deren &ufliere

Tragféahigkeit aus der Aktivierung von Mantelreibung und Spitzendruck besteht.

Im Allgemeinen wird der anstehende Boden wéhrend der Herstellung zumindest teilweise
verdrangt, so dafl man auch von Teilverdranger- und Vollverdrédngersystemen spricht.
Dabei ist es gleichglltig, ob die Urspringe des Verfahrens in den klassischen
Pfahlsystemen wie dem Schraubbohrpfahl oder in Baugrundverbesserungssystemen wie
der Ruttelstopfverdichtung liegen. Einen Sonderfall stellen unbewehrte Bohrpfahle oder
Systeme dar, bei denen der anstehende Boden mit hydraulisch aktivem Zugabematerial

vermengt wird.

In dem Beitrag wird zunachst ein Uberblick tiber aktuelle am Markt befindliche Systeme
und ihre herstellungsbedingten Spezifika gegeben und wo dies mdglich ist eine
Einordnung in die neuen Herstellungsnormen fur die Ausfiihrung vorgenommen.
Besonders wichtig ist, wie bei den vorgestellten Verfahren die Qualitat des Produktes im
Hinblick auf die ordnungsgeméafe Herstellung, die gewiinschte Geometrie und Integritat
und die zu erzielende Tragfahigkeit sichergestellt werden kann. Dazu werden die

Mdoglichkeiten der einzelnen Systeme aufgezeigt und einander gegeniibergestellt.

Die z.T. doch sehr unterschiedlichen Herstellverfahren bedingen einerseits Abweichungen
im Hinblick auf die Einsatzgebiete der vorgestellten Verfahren. Andererseits wird auch die

aullere Tragféhigkeit von den bei der Herstellung ablaufenden Prozessen beeinflufit.
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Umfangreiche  Untersuchungen der &uReren  Tragfahigkeit unterschiedlichster
Griindungselemente erlauben eine Gegentberstellung der einzelnen Systeme im Hinblick

auf das Last-Verformungsverhalten.

1 Einleitung

Betonsaulen als pfahlartige Tragglieder schlieBen die Liicke zwischen einer Griindung auf
Einzelpfahlen, die ggf. im Verbund mit einer Lastverteilungskonstruktion aus
Griindungsplatte oder Pfahlkopfbalken als Pfahlgrindung vertikale Zug- und
Druckbeanspruchungen sowie Horizontallasten und Biegemomente aufnehmen kénnen
und einer Flachgrindung ggf. unter Einsatz baugrundverbessernder MaRnahmen.
Derartige Betonsdulen werden meist in einem regelméRigen Raster zum Abtrag
flachenhafter Lasten oder bei Linienbauwerken des Verkehrswegebaus eingesetzt, so daly
sie zwar wie ein Einzelpfahl bemessen werden, indem ihre Grenztragféhigkeit
beispielsweise Uber Probebelastungen ermittelt wird, aber im Allgemeinen in der Gruppe
mit benachbarten S&ulen zusammen wirken.

Einige der im Weiteren vorgestellten Verfahren zur Herstellung pfahlartiger Tragglieder
lassen sich problemlos auch mit Bewehrung herstellen, indem entweder vor der Betonage
ein Bewehrungskorb im Schutze der Verrohrung eingestellt oder dieser in den Frischbeton
eingerUttelt wird. In diesem Beitrag soll jedoch vor allem der Einsatz als Betons&ulen
vorgestellt werden, die héaufig geringeren Beanspruchungen ausgesetzt sind und
planmaRig nur axiale Druckbelastungen erfahren. Aus diesem Grund werden sie in den

allermeisten Fallen unbewehrt ausgefiihrt.

2 Herstellungsverfahren

21 Allgemeines

Im Weiteren werden hauptsachlich die Herstellverfahren behandelt, die sich nicht
eindeutig in das neue europaische Normenwerk zur Ausfiihrung spezieller geotechnischer
Arbeiten einordnen lassen, wobei zusétzlich noch die Einschrédnkungen in den Normen in
bezug auf unbewehrte Pfahle zu beachten sind.

So werden alle System, die auf dem Einrammen eines Stahlrohres mit anschlieRender
Betonage beruhen, nicht n&her behandelt, da sie sich in die DIN EN 12699
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(Verdréngungspféhle) einordnen lassen. Ebenso missen Systeme mit Bodenférderung,
also Bohrpfahle nicht ausfihrlich behandelt werden, da ihre Herstellung in DIN EN 1536
geregelt ist. Zu solchen Verfahren gehdéren sowohl verrohrte als auch unverrohrte
Bohrungen mit Stutzfliissigkeit, aber auch die Schneckenbohrpfahle, die haufig auch als
Teilverdranger bezeichnet werden. Nicht behandelt werden Methoden, bei denen
Bindemittelgemische entweder trocken oder als Suspension zur Herstellung sogenannter
Stabilisierungssaulen in den Boden eingebracht werden. Diese Verfahren sind in dem
Merkblatt fir die Herstellung, Bemessung und Qualitatssicherung von Stabilisierungs-
sdulen zur Untergrundverbesserung der DGGT geregelt. Ebenfalls wird das Verfahren der
Verdichtungsinjektion nicht nédher untersucht, da die Wirkungsweise der entstehenden
Elemente aufgrund der sehr unregelméfigen Geometrie nicht ohne weiteres als pfahlartig
angenommen werden kann.

In der folgenden Abbildung ist die in diesem Beitrag verwendete Systematik bei der
Einordnung der Herstellverfahren von pfahlartigen Traggliedern gezeigt. Falls eine
eindeutige Zuordnung zu den aktuellen Herstellungsnormen méglich ist, wird diese

angegeben. Die im Weiteren intensiver behandelten Verfahren sind fett gedruckt.

Verfahren zur Herstellung
von Betonséulen als
pfahlartige Tragglieder

I

[ 1
Systeme mit Systeme ohne
Bodenfbrderung nach Bodenférderung
DIN EN 1536
T I
[ ]
Verdréngen des Vermischen mit dem
Verrohrtes Bohren || Bodens Boden
Unverrohrtes Bohren | | Rammen Ortbeton-Rammpfahle (z.B. Simplex, Diisenstrahlverfahren
mit Stutzflissigkeit ] DIN EN 12699 Vibrex, Franki-Pfahl) nach DIN EN 12716
Ortbeton-Rammpféhle mit bleibender
Verrohrung (z.B. Lacor, Raymond)

CFA-Pfahl g
( &) Fundex-Pfahl 14578

Vollverdrénger (Omega-
Pfahl, CMC, u.4.)

Schraubbohrpféhle Atlas-Pfahl Tiefenmisch-
= — Bohren E verfahren nach prEN

Herstellung mit Tiefenriittler (Beton- i
Ritteln und 9 Fertigmér ( NaB-Mischverfahren
Vibrieren (MIP-Verfahren, etc.)
vermértelte Stopfséule)
Trockenmischverfahren

Herstellung mit Aufsatzriittier

Bild 1: Verfahren zur Herstellung pfahlartiger Tragglieder.
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2.2 Systeme mit Bodenférderung

2.21 Verrohrtes Bohren

Das verrohrte Bohren ist das Standardverfahren zur Herstellung von Bohrpféhlen.
Ausflhrliche Beschreibungen des Standes der Technik inkl. der unterschiedlichen
Bohrwerkzeuge finden sich in z.B. in SEITz und ScHMIDT (2000). Im Hinblick auf die hier
vorzustellenden pfahlartigen Tragglieder hat dieses Verfahren aufgrund vergleichsweise

héherer Herstellungskosten nur geringe Bedeutung.
2.2.2 Unverrohrtes Bohren mit Stitzfllissigkeit

Insbesondere fur Pfahle mit groBem Durchmesser findet das unverrohrte Bohren mit
Stutzflussigkeit Verwendung. Bezlglich der hier betrachteten pfahlartigen Tragglieder
spielt das Verfahren ebenfalls aufgrund vergleichsweise héherer Herstellungskosten nur
eine untergeordnete Rolle. Ndhere Hinweise zu dem Verfahren und zum aktuellen Stand -
der Technik sind auch in VOIGT et al. (2003) zu finden.

223 Teilverdranger-Bohrpféahle

Zu den Teilverdrangersystemen gehdren beispielsweise die sog Schnecken-Ortbeton-
pfahle (SOB), die Verdréanger-Schraubbohrpfahle (VSB) oder die Schnecken-
Verdrangungsbohrpfédhle (SVB). Den Systemen ist gemein, daR sie mit einer
durchgehenden Bohrschnecke mit kleinem oder groRem Seelenrohr in den Untergrund
gebohrt werden. Wahrend des Bohrvorganges ist die Bohrlochwandung durch den in den
Wendeln der Bohrschnecke verbliebenen Boden permanent seitlich gestitzt. Die
Verfahrensrisiken sind daher vergleichsweise gering. Durch das Ziehen der Bohrschnecke
ohne Rotation entsteht ein relativ glatter Pfahlschaft. Bild 2 zeigt schematisch die
Herstellung eines Teilverdranger-Bohrpfahles mit grolem Seelenrohr.

Aufgrund der teilweisen seitlichen Verdrangung ist in verdichtungsfahigen Bdden eine
Erhéhung der Lagerungsdichte im Lasteinleitungsbereich mdglich. Falls diese in der
Bemessung zum Ansatz kommt, beispielsweise indem die Anhaltswerte fiir Mantelreibung
und Spitzendruck gem. DIN 1054 erhoht werden, so ist dies einerseits durch
Probebelastungen abzusichern. Andererseits ist durch Abstimmung zwischen Dreh- und
Eindringgeschwindigkeit beim Abteufen der Bohrung (Phase 1 in Bild 2) sicherzustellen,
dal® nur der auf der Wendel befindliche Boden beim Ziehen der Verrohrung (Phase 3 in

Bild 2) geférdert wird, was hdufig schwer zu kontrollieren ist. Weiterhin ist daftir zu sorgen,
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dal ein ausreichender Betoniiberdruck wahrend des Ziehens vorhanden ist, damit sich die

zuvor verdichteten Bereiche der Bohrlochwandung nicht entspannen.

Tragfahiger Baugrund o L e

Bild 2: Herstellung Teilverdranger und Gerat (Quelle: BAUER Spezialtiefbau).

2.3 Systeme ohne Bodenférderung - Herstellung durch Verdriangen des

anstehenden Bodens

2:3.1 Vollverdranger-Bohrpfahle

Es existiert auch eine Reihe von Bohrverfahren zur Herstellung von Betonsaulen ohne
Bodenforderung. Deren wesentliches Element ist die vollstandige Verdrangung und - falls
es sich um verdichtungsfahiges Material handelt - die Erhéhung der Lagerungsdichte des
anstehenden Materials. Aufgrund der Beeinflussung ggf. auch Verbesserung des
anstehenden Bodens ist es bisher nicht ohne weiteres mdéglich, aus den Ergebnissen einer
Baugrunderkundung eine Abschéatzung der Tragféhigkeit vorzunehmen. Wichtige Aspekte
dieser Verfahren sind daher einerseits die Aufzeichnung der mafgeblichen Herstell-
parameter und andererseits die Festlegung individueller Herstellkriterien, die in der Regel
an Probebelastungsergebnissen zu kalibrieren sind. Fir die Vordimensionierung werden
haufig die Anhaltswerte fiir Bohrpféhle nach DIN 4014 bzw. DIN 1054:01-2005 verwendet
und aufgrund der herstellungsbedingten Bodenverbesserung mit einem individuellen
Faktor (z.B. 1,5) erhéht.

Alle Vollverdranger-Bohrpfahle werden mit Hilfe von Rotationsenergie und Vertikalkraft in

den Baugrund eingebracht. Man bezeichnet sie daher oft auch als Schraub-Pféhle. Fir die
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Qualitatskontrolle spielt die tber die Eindringtiefe kontinuierliche Aufzeichnung des Dreh-
momentes, meist in Form eines Hydraulik-Druckes, und ggf. der zuséatzlich aufgebrachten

Vertikalkraft eine entscheidende Rolle.

Fundex-Pfahl

Beim Fundex-Pfahl wird ein glattes Stahlrohr (blicherweise mit Durchmessern zwischen
38cm und 52 cm, welches am unteren Ende mit einem kegelférmigen Pfahlschuh
versehen ist, der treppenférmige Schraubengéange aufweist, in den Untergrund gedreht
und gedriickt. Der Durchmesser der kegelférmigen Spitze ist dabei um einige Zentimeter
groRer als der des Rohres, so daf sich der Querschnitt zur Ermittlung des Spitzendruckes
vom Pfahlschaftdurchmesser unterscheidet.

Bei der anschlieBenden Betonage wird die Verrohrung ohne die verlorene Spitze mit
oszillierenden Drehbewegungen gezogen, was den Verbund des Frischbetons mit dem
anstehenden Boden zur Sicherstellung der Mantelreibung erhéht. Die gesamte Bohrspitze
verbleibt als verlorene Spitze im Untergrund. Aufgrund seiner Herstellung kann der Pfahl
als Ortbeton-Verdrangungspfahl nach DIN EN 12699 bezeichnet werden. Bild 3 zeigt
schematisch den Ablauf bei der Herstellung eines Fundex-Pfahls und ein Bild der

typischen Fundex-Pfahlspitze.

ok P

i

v W

1 2 3 4
Tragfahiger Baugrund

Bild 3: Herstellung eines Fundex-Pfahls und Pfahlspitze.
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Atlas-Pfahl

Beim Atlas-Pfahl wird ein Stahlrohr, welches am unteren Ende mit einem speziellen
Bohrkopf mit einer Wendel aus einem Schraubengang versehen und mit einer verlorenen
Spitze verschlossen ist, in den Boden gedreht und gedriickt. Dabei entsteht ein
schraubenférmiger Hohlraum, der jedoch nicht Uber den gesamten Zeitraum der
Pfahlherstellung gesttitzt ist. Anders als beim Fundex-Pfahl wird das Rohr nach Erreichen
der Endtiefe nicht wieder gezogen, sondern aus dem Boden gedreht. Dabei wird die
Rotationsrichtung des Eindrehvorganges umgekehrt und der Schneidkopf bewegt sich in
der bereits gezogenen Spur, sofern diese standfest geblieben ist. Es entsteht ein

schraubenférmiger Pfahl (vgl. Bild 4).

(|l 2 2t 3 gonta 4 W5

Tragfahiger Baugrund §

e

Bild 4: Herstellung eines Atlas-Pfahls und Pfahischaft (Quelle: FRANKIPILE Australia).

Weitere Vollverdrénger-Systeme

In diesem Abschnitt wird eine Gruppe von Pfahlsystemen zusammengefalit, denen ein
speziell ausgeformter Bohrkopf gemein ist. Zu diesen Systemen gehdren beispielsweise
der Omega-Pfahl, der DeWaal-Pfahl und eine Reihe weiterer firmenspezifischer
Pfahlsysteme (z.B. der STRABAG-Vollverdrangerbohr (SVV) Pfahl, der Vollverdréanger-
pfahl - System HARTUNG/BAUER oder die CMC-Saulen System MENARD). Der Ver-
drangerkopf befindet sich am unteren Ende eines Hohlgestanges. Unter Zuhilfenahme von
Vertikalkraft und Drehmoment wird der Verdréangerkopf in den Untergrund gedreht und
gedriickt. Dabei ist er am unteren Ende durch eine Fulplatte oder eine Klappe

verschlossen. Aufgrund der speziellen Geometrie des Verdrangerkopfes wird der Boden
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dabei vollsténdig seitlich verdrangt und ggf. verdichtet. Ist die Endtiefe erreicht, wird Beton
durch die Seele des Bohrgestéanges gepumpt und verlalt diesen durch die Klappe am
unteren Ende des Verdrangerkopfes. Dieser wird nun in gleicher Richtung wie beim
Eindrehvorgang wieder herausgedreht. Dabei wird die ggf. entspannte Bohrlochwandung
wieder auf den AuRendurchmesser des Bohrkopfes verdrangt und eventuell nachgefallene
Bodenbereiche werden in den umgebenden Untergrund gedriickt. Beton wird unter Druck
eingefillt. Der Verdrangerkopf 18Rt sich in die Bereiche zum L&sen des Bodens, zum
seitlichen Verdrangen und Verdichten, zur Stabilisierung der Bohrlochwandung und zur
neuerlichen Verdrangung beim Herausdrehen des Bohrwerkzeuges einteilen (vgl. Bild 5).
Das System ist zusammen mit weiteren Vollverdrangern auch in STOTZER und SCHOPF
(2003) vorgestellt.

Nachverdichten

Stabilisieren

Veardrangen

Bohren u. Losen

Bild 6: Verdrangerkopf System HARTUNG (Quelle: BAUER Maschinen GmbH).
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Das Entspannen der Bohrlochwandung wird verhindert, wenn wie bei den Controlled
Modulus Columns (CMC) System MENARD das Bohrrohr den AuRlendurchmesser des
Verdrangerkopfes aufweist (vgl. Bild 7).

23.2 Herstellung durch Rutteln oder Vibrieren

Herstellung mit Tiefenrtittler

Anders als bei den bisher beschriebenen Systemen werden Betonrittelsdulen und
Fertigmortelstopfsaulen mit einem Tiefenrittler hergestellt. Im Rahmen der Herstellung
von Betonrittelsdulen wird der Schleusenrittler auf die erforderliche Absetztiefe nieder-
gebracht (vgl. Bild 8). Der Rittler dringt dabei aufgrund der Schwingungen, die durch im
Inneren des Riittlers rotierende Unwuchten erzeugt werden, unter Eigengewicht ggf. mit
Zuhilfenahme einer zuséatzlichen Vertikalkraft in den Boden ein. Nach Erreichen der End-
tiefe wird der Rittler wieder gezogen, wahrend iber eine Pumpe Beton in den entsteh-
enden Hohlraum gepumpt wird. Alternierendes Heben und Senken sorgt fiir eine zusatz-
liche Verdichtung des Betons. Das Verfahren ist auch in SONDERMANN (1995) beschrieben.
Im Unterschied zu Betonrittelsdulen wird bei Fertigmortelstopfsdulen der Beton nicht
durch den Rittler gepumpt. Statt dessen wird die Materialschleuse des Ruttlers
chargenweise mit Fertigmortel, der entweder auf der Baustelle angemischt oder geliefert
wird, befiillt. Beim Ziehen des Riittlers tritt dieser an der Ruittlerspitze und wird durch

alternierendes Anheben und Absenken des Riittlers gegen den anstehenden Baugrund
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verstopft, was dadurch ermdglicht wird, dall der Beton im Vergleich zu Betonriittelsaulen
wesentlich weniger flieRfahig ist. Derartige Verfahren sind explizit in DIN EN 12699
ausgeschlossen, so daB die ausfiihrenden Firmen tber allgemeine bauaufsichtliche Zulas-

sungen der Verfahren verfligen.

Vorberelten zum Einfahren und Herstellen des
Einfahren Ausformen des Schaftes
FuBes

lAk(Merung

i Betonpumpe
.' — Riitder mit | / /Fertigbecon

Betonrohr |

nicht tragfahiger Baugrund

N
o 1

A

tragfahiger Baugrund Fub—"

Bild 8: Herstellung von Betonriittelsdule (Quelle: KELLER Grundbau GmbH).

Zur Erhéhung der Tragfahigkeit im FuRbereich kann vor der Herstellung der
Fertigmortelstopfsaule ein verdichteter Kiesfull hergestellt werden, indem nach Erreichen
der Absetztiefe zunachst Schottermaterial in den anstehenden Baugrund gestopft wird.
Ebenso ist es moglich, in Bodenbereichen sehr geringer Festigkeit entlang des S&ulen-
schaftes zunachst eine klassische Kiesstopfsaule herzustellen. Durch erneutes Abteufen
des Ruttlers wird die Fertigmortelstopfsdule dann im Schutze dieses Kiesmantels errichtet

und hat wahrend des Abbindevorganges so eine ausreichende seitliche Stiitzung.

Herstellung mit Aufsatzriittler

Zur Herstellung von Betonsaulen besteht auch die Mdglichkeit, ein unten mit einer Klappe
verschlossenes Stahlrohr unter Zuhilfenahme eines Aufsatzrittlers in den Untergrund
einzubringen. Dies kann entweder freireitend mit einem Kran oder maklergefiihrt an einem
Tragergerét erfolgen. Die Systeme unterscheiden sich - abgesehen von der Leistung der
Aufsatzrittler - im Wesentlichen durch die Art der VerschluBvorrichtung. Nach Erreichen
der Endtiefe werden die Vortreibrohre mit Beton gefllt und ggf. erneut unter Zuhilfenahme
von Vibration aus dem Boden gezogen. Im Hinblick auf eine Einordnung in die Normung
kénnen diese Verfahren als Ortbeton-Verdrangungspfahl in DIN EN 12699 eingeordnet

werden. In Abhangigkeit von der VerschluRkonstruktion kann auch eine Stopfung des
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eingebrachten Materials erreicht werden, indem bei alternierenden Heb- und Absenk-
vorgangen die Klappe wahrend des Absenkvorganges wieder verschlossen wird. In Bild 9
und Bild 10 sind beispielhaft zwei Systeme gezeigt, die sich durch die unterschiedliche
Konstruktionsform der VerschluRklappe unterscheiden. Das System FRANKI erlaubt dabei

durch Anheben bei gedffneter und Absenken bei geschlossener Klappe das Ausstopfen

der Saulen.

Bild 10: Ortbeton-Ruttelsaulen mit Aufsatzriittler - VerschluRsystem (FRANKI Grundbau).

2.3.3 Zusammenfassung

Die vorgestellten Vollverdrangersysteme unterscheiden sich zum Teil erheblich
voneinander. Wahrend sich einige in die DIN EN 12699 einordnen lassen, ist dies bei
anderen nicht moglich. Die Tabelle 1 zeigt eine Gegenuberstellung der Vollverdranger-

systeme im Hinblick auf Anwendungsgebiete und Herstellungsparameter.
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Tabelle 1: Gegeniiberstellung der Vollverdrangersysteme.

i o &
2 = S
3 3 g £s
] 2 E bl
% o > 5 2 e
ko . £55 £ o 58
5 £ $55=2 2 53 25
System: I b3 SOT6 @ ] I
Herstellungsart Bohren Bohren Bohren Rutteln Rutteln Vibrieren
Durchmesser Schaft [cm] 38 -52 41-56 30—-ca.60 | 40-ca. 80 40 - ca. 80 40 - ca. 80
Durchmesser Spitze [cm] 45 - 67 51-66 30—-ca.60 | 40-ca. 80 40 -ca. 80 40 - ca. 80
Oberflachen- schrauben- . unregelmas | unregelmas i.d.R. rel.
beschaffenheit glatt formig felativglatt sig, rauh sig, rauh glatt
Bohrlochstiitzung ja, durch hain i.A. nein, ja, durch ja, durch ja, durch
Verrohrung (CMC ja) Rittler Riittler Verrohrung
Bewehrung mdglich? ja ja ja ja nein ja
Zusatzliches Ausstopfen . - = . : "
im FuBbereich moglich? nein nein nein bedingt ja bedingt
Max. Langen [m] ca. 30 ca. 25 ca. 30 ca. 15 ca. 15 ca. 30
Anwendung nicht B _ F,HN,HZ bzw. c,<15 kN/m? je mit d>1m
gesichert in: bzw. 8 kN/m?<c,<15 kN/m? mit d<1m
24 Systeme ohne Bodenforderung — Vermischen

Eine grundsétzlich andere Herstellungsart fiir pfahlartige Tragglieder stellt das Vermischen
des anstehenden Bodens mit hydraulisch aktivem Material dar. Das Vermischen kann
dabei entweder mit Mischwerkzeugen (Tiefenmischverfahren) oder durch das Erodieren
des Bodens mit einem Flissigkeitsstrahl (Diisenstrahlverfahren) erfolgen. Bei den Tiefen-
mischverfahren unterscheidet man das Einmischen von granularem Material (Trocken-

mischverfahren) und von Suspensionen (Nalmischverfahren).
2.41 Tiefenmischverfahren

Die Tiefenmischverfahren erfordern das Abteufen eines Mischwerkzeuges in die
erforderliche Tiefe. Je nach Durchmesser und Gestalt des Werkzeuges sind dem
Einbringen dadurch Grenzen gesetzt. Eine sehr umfassende Darstellung des Verfahrens
ist beispielsweise in TOPOLNICKI (2004) gegeben, so dal hier auf weitere Details verzichtet
wird, zumal die Anwendung des Tiefenmischverfahrens fir pfahlartige Tragglieder eher die
Ausnahme ist. Im Rahmen der neuen europaischen Spezialtiefbaunormen existiert ein
Norm-Entwurf prEN 14679, in dem die tiefreichende Bodenstabilisierung geregelt wird.
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24.2 Dusenstrahlverfahren

Die Verwendung von Dusenstrahlkdrpern als pfahlartige Tragglieder ist zwar prinzipiell
moglich, stellt jedoch auch aufgrund der héheren Kosten und einiger Verfahrens-
eigenheiten eher die Ausnahme dar. Insbesondere fiir Nachgriindungen ist das Verfahren
jedoch gut geeignet, da nur ein geringer Bohrdurchmesser genigt, um im Untergrund
S&ulen mit Durchmessern von einem Meter oder mehr herzustellen. Auf eine genauere
Beschreibung des Verfahrens wird hier verzichtet und auf die entsprechende Literatur z.B.
EssLER und YOSHIDA (2004) und die Normung DIN EN 12716 verwiesen. Dabei ist
anzumerken, daf} die allgemeinen bauaufsichtlichen Zulassungen der einzelnen Hersteller
fur das Dusenstrahlverfahren einzelstehende Saulen als vertikale Tragglieder explizit
ausschlieRen, wahrend dies in DIN EN 12716 nicht der Fall ist.

3 MeRtechnische Uberwachung von Betonséulen

Bei einigen der vorgestellten Verfahren ist das Bohrloch nicht durch eine Verrohrung
gesichert. In manchen Fallen ist es auch nicht tGber den gesamten Herstellungszeitraum
anderweitig gestiitzt. Damit die Betonsaule dennoch den Anforderungen genlgt, sind im
Allgemeinen qualitatssichernde MaRnahmen erforderlich, die sich von der herstellungs-
begleitenden Erfassung der Produktionsparameter bis hin zu Uberpriifungen der

Pfahlintegritdt und der Tragfahigkeit erstrecken.

3.1 Protokollierung der Herstellparameter bei Vollverdrangersystemen

Wahrend der Herstellung von Fertigmortelstopfsédulen werden Ublicherweise die
Parameter Eindringtiefe des Rittlers, Frequenz (wenn variabel), der Vorschub, ggf. eine
zusétzlich aufgebrachte Vertikalkraft und die eingebrachte Energie (tber die
Stromaufnahme oder den Hydraulikdruck) kontinuierlich Gber die Zeit erfallt. Zuséatzlich
werden die Sdulendaten und das eingebrachte Betonvolumen je Sé&ule erfalit.

Bei den Systemen mit Aufsatzriittler wird meist neben der Eindringtiefe auch die Frequenz
und die Leistung des Vibrators, z.B. Gber den Hydraulikdruck, aufgezeichnet. Zuséatzlich
erfolgt die Kontrolle des Betonvolumens, bei Einsatz von Betonpumpen auch des Beton-
druckes.

Die herstellungsbegleitende Aufzeichnung der Produktionsparametern von Vollverdranger-

Bohrpfahlen umfalt neben den Pfahidaten im Allgemeinen die kontinuierliche Erfassung
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von Eindringtiefe, Vorschubdruck, Drehmoment Uber den Druck am Kraftdrehkopf,
Drehzahl, Betondruck und Betonverbrauch.

Bei verrohrten Vollverdréangersystemen wie dem Fundex-Pfahl wird neben den Pfahldaten
und dem eingebrachten Betonvolumen in der Regel nur das Drehmoment lber den
Hydraulikdruck am Kraftdrehkopf und die Eindringtiefe erfaft.

Eine Ubersicht tber die kontinuierlich (ber die Zeit erfaRten Parameter ist Tabelle 2
gegeben. Wenn die Parameter nur eingeschrénkt bzw. nur bei einzelnen Untersystemen
aufgezeichnet werden, sind sie durch einen Klammerausdruck markiert.

Tabelle 2: Aufzeichnung der Herstellparameter.

“g;; = |5 ;‘.’ o iE’ g
t g |sy|fe|gd|te
System L Z S L§> 23|23 |] 2
Eindringtiefe [m] X X X X X X
Vorschubdruck / Vertikalkraft [kN] X X X X X (X)
Drehzahl [U/min] X X X
Frequenz [Hz] (X) (X) X
Drehmoment [kNm] bzw. entspr. Hydraulikdruck [bar] X X X
Leistung (Stromaufnahme [A] oder Hydraulikdruck [bar]) X X X
Betondruck [bar] X X X X (X)
Betonvolumen [m?] X X X X X X
Rotationen je m Eindringung [U/m] X
3.2 Messungen am fertiggestellten Pfahl
3.2.1 Druckfestigkeit

Eine wichtige MaRnahme der Qualitatssicherung ist die Anfertigung von Riickstellproben
zur regelmaBigen Uberwachung der Betonqualitit, die allerdings nur indirekt
Ruckschlisse auf die Produktionspfahle erlauben.

Ublicherweise werden etwa drei bis fiinf Rickstellproben alle 100 S&ulen bzw. 1000
Séaulenmeter genommen. Tabelle 3 zeigt beispielhaft eine Gegenuberstellung der
Ergebnisse von Druckfestigkeitsuntersuchungen an Ruckstellproben mit den Druck-
festigkeiten und Elastizitdtsmoduln, die an Proben aus Kernbohrungen der ent-
sprechenden Fertigmértelstopfsédulen gewonnen wurden. Es zeigt sich, daR die Festig-
keiten am Pfahl die der Rickstellproben teilweise um mehr als das 1,5fache tbersteigen —

was der Erfahrung auf einer Vielzahl von Baustellen entspricht.
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Tabelle 3: Beispiele fiir Festigkeiten und E-Moduln von Fertigmértelstopfsaulen.

9 4 = x
D= D= B D -
% E == @ E = - 3 E - % E =
£2 3T ff 3T if IT & it
§ 2 z s £ 2 Z sE g= = £ ] Z s £
Tiefe aa& W Z =4 ui & (=4 i Z =4 il =
Séule A Saule B Séule C Séaule D
Zylinderdruckfestigkeit B¢
bzw. E-Modul Om-3m 33 47400 44 35100 18 19200 b7 18700
Zylinderdruckfestigkeit B¢
bzw. E-Modul 3m-5m 42 45300 37 31300 43 33400 30 34500
Zylinderdruckfestigkeit B¢
bzw. E-Modul 5m-7m 40 39900 29 32900 38 31300 37 40700
Mittelwert 38 44200 37 33100 33 27967 28 31300
Wiirfeldruckfestigkeit der
Ruickstellproben Bwzo 26 22 2 A
Quotient (8:*1,18)/Bwzo 1,77 1,93 1,61 1,64
3.2.2 Saulengeometrie

Eine Moglichkeit, um die tatsachlich ausgefiihrte Geometrie der Saulen zu bewerten
besteht darin, die Tragglieder auszugraben, was jedoch mit einigem Aufwand verbunden
und nur an Probesaulen moglich ist. Mit der Pfahlintegritatspriifung nach der Low-Strain
Methode kann die Unversehrtheit der Pfahle zerstérungsfrei bewertet werden. Naheres zu
Integritatspriifungen ist beispielsweise in KIRscH und KLINGMULLER (2004) zu finden. Dort
ist auch ein Vergleich zwischen einer ausgegrabenen Betons&ule und dem zugehdrigen
Integritatssignal gezeigt. Bild 11 zeigt Fotos von ausgegrabenen Vollverdrangerpfahlen
System HARTUNG.

vk

A

Bild 11: Freigelegte Vollverdréangerpféhle System HARTUNG.
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Die hergestellte S&ulengeometrie ist abhéngig vom Herstellverfahren. So weisen
Fertigmortelstopfséulen systembedingt aufgrund des Ausstopfens einen weniger gleich-
maRigen Querschnittsverlauf Gber die Tiefe auf. Auch die Bodenschichtung ist von groRer
Bedeutung fiir die Saulengeometrie. So besteht beispielsweise bei Vollverdranger-
Bohrpféhlen die Mdglichkeit, da® ausgepragt elastische Weichschichten (Organische
Boden und Torfe) auf die seitliche Verdrangung mit einer anschlieRenden Riickverformung
reagieren und die Frischbetonsaule einschniiren kénnen. Generell ist bei derartigen Béden
die Herstellung und Freilegung von Probesaulen im Rahmen einer Versuchsherstellung zu

empfehlen.

3.3 AuRere Tragfihigkeit

Im folgenden wird anhand einiger Beispiele der Einsatz der hier behandelten Verfahren
zur Herstellung von pfahlartigen Traggliedern gezeigt und Ergebnisse von Probe-

belastungen in Abhangigkeit von den anstehenden Bodenverhaltnissen vorgestellt.
3.3.1 Fertigmdrtelstopfsaulen

Bei einem Bauvorhaben zur Griindung eines Bahndammes auf nicht-tragfahigen
organischen Weichschichten im norddeutschen Raum wurden Fertigmértel-Stopfsaulen
System KELLER Grundbau eingesetzt, um die organischen Schichten zu lberbriicken und
die Lasten aus dem Dammaufbau und dem Verkehr in die darunter anstehenden Sande
zu Ubertragen.

In den Abschnitten, in denen aufgrund geringer Scherfestigkeiten von ¢, < 15 kN/m? oder
organischer Schichten die Stabilitdt der Wandung nicht gewéhrleistet war, wurden die
Fertigmortelstopfsédulen mit einer Kiesummantelung hergestellt. Weiterhin erfolgte das
Ausstopfen eines KiesfulBes von ca. 50 cm Lénge vor der Herstellung der eigentlichen
Fertigmortelstopfsédule mit einem Durchmesser von 60 cm. Die Probebelastungen
erfolgten mit Hilfe einer Belastungseinrichtung aus Lasttraverse und Gegengewicht (vgl.
Bild 12).

Generell stehen im Bereich des Baufeldes organisch durchzogene sandige Schichten in
Wechsellagerung mit Torfschichten geringer Festigkeit von bis zu 2 m an. Anhand der
Probebelastungen wurde deutlich, dal® die urspriinglich vorgesehene Absetztiefe
bereichsweise zu gering war. Die Probesdule S1 wies unter Gebrauchslast grolle
Verschiebungen auf und versagte etwa beim 1,3-fachen der Gebrauchslast (vgl. Bild 13).
Seitens der Baufirma zusétzlich ausgefiihrte Drucksondierungen zeigten, dafl die
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urspriinglich geplante Absetztiefe etwa zwei Meter zu hoch lag. Die Ergebnisse weiterer
Probebelastungen z.B. an Saule S2 bestétigten dies. In Bild 13 sind die Ergebnisse des

Baugrundaufschlusses, der zuséatzlichen Drucksondierungen und der Probebelastung

zusammenfassend dargestellt.

Bild 12: Belastungseinrichtung zur Probebelastung von Fertigmértelstopfsaulen.
[kN]

PR, ST 52
N adiirea m 5 FPH 0 250 500 750 1000

i}
Kiesmantel % =ES
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Fertigmortel-
stopfsaule

Kiesful

Bild 13: Baugrund und Probebelastungsergebnis.

332 Vollverdranger-Bohrpfahl

Im Zuge der Errichtung eines Verkehrswegedammes auf weichen schiuffigen Béden bzw.
Torfen sollen Vollverdrangerpfahle System HARTUNG zur Abtragung der Vertikallasten in
den tragfahigen Untergrund eingesetzt werden. Im Rahmen einer Reihe von
Probebelastungen wurde die Tragfahigkeit in Abhé&ngigkeit von unterschiedlichen

Untergrundverhaltnissen in mehreren Probefeldern untersucht.
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In einem ersten Probefeld wurde die Tragféhigkeit in Weichschichten mit relativ geringen
undrainierten Scherfestigkeiten untersucht. Bei einer im Bereich des Testfeldes gelegenen
Bohrung steht unter einer 0,7 m dicken Sandaufschittung bis 2,0 m ein schluffiger
Feinsand an. Darunter wurde bis zu einer Tiefe von 11,5 m Schiuff mit unterschiediichen
Feinsandanteilen erbohrt. Die Konsistenz dieser 9,5 m dicken Schluffschicht wurde bis
4,5 m Tiefe als weich bis steif und darunter als tertidrer Schluff mit halbfester bis fester
Konsistenz beschrieben. Unter dem Schluff steht bis zur Aufschluftiefe von 15 m ein
schwach schluffiger Feinsand an. Die folgenden Abbildungen zeigen die Ergebnisse der
relevanten Drucksondierungen und das Ergebnis der Probebelastungen. Weitere
Aufschliisse bestétigen den oberen Weichschichten schwach organische bis organische
Anteile und undrainierte Scherfestigkeiten von im Minimum ¢, = 15 kN/m2 In Bandern von
ca. 25 cm wurden auch Torfe (HZ) erkundet. Die Einteilung nach DIN 18196 ergibt fiir
diese Schichten Bodenklassen von TL/TM/TA/UL/UM/GU*/SU*. Die S&ulenlange wurde
mit 6,8 m so festgelegt, daR eine Einbindeldnge von 1,8 m in die tertidren Schluffe

vorhanden ist.

pitzen- gsverhaltnis Undrainierte Scherfestigkeit
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Bild 14: Drucksondierung, undrainierte Scherfestigkeit und Probebelastungsergebnis.

Zur weiteren Untersuchung der Tragfahigkeit in Boden, die durch relativ méchtige
organische Schichten und geringe undrainierte Scherfestigkeiten gekennzeichnet ist,
wurde ein weiteres Probefeld angelegt. Dort steht unter einer 0,2 m machtigen Mutter-
bodenschicht bis 0,7 m Schiuff und Ton an, der dann von einer ca. 3 m méachtigen
Torfschicht (HZ/OU) unterlagert wird. Darunter folgt bis 6,1 m ein schluffiger bis stark
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schluffiger Feinsand. Die organischen Schichten weisen c,-Werte von ca. 8 kN/m? bis
12 kN/m? auf.

Sondierspitzen- Reibungsverhéltnis Undrainierte Scherfestigkeit
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Bild 15: Drucksondierung, undrainierte Scherfestigkeit und Probebelastungsergebnis.

Nur einer von vier Pfahlen konnte bis zur geforderten Priflast (hier das Dreifache der
Gebrauchslast) belastet werden. Die anderen versagten vor Erreichen des Doppelten der
Gebrauchslast auf eine Weise, die auf einen Bruch im Pfahlschaftbereich hindeutet. Eine
Anwendung des Vollverdrangersystems wurde daraufhin in Béden mit einer Méachtigkeit
d>1 m der organischen Schichten bzw. der undrainierten Scherfestigkeiten ¢, < 15 kN/m?

ausgeschlossen.

4 Zusammenfassung

Die einzelnen Verfahren zur Herstellung von Betonsdulen als pfahlartige Tragglieder
weisen sehr individuelle Herstellungsrisiken auf, die vor der Entscheidung gegeneinander
abgewogen werden missen. Dabei sind so unterschiedliche Aspekte wie die Larm und
Erschitterungsempfindlichkeit der Umgebung, die Festigkeit zu durchérternder Weich-
schichten sowie geplante Langen und Lasten zu berticksichtigen.

Der Baugrunderkundung kommt eine zentrale Bedeutung bei der Planung von
Ortbetonsaulen zu. Je nach Verfahren missen neben den Schichtméchtigkeiten
insbesondere die Festigkeitseigenschaften und ggf. die Verdichtungsfahigkeit bekannt

sein.
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Einige der Systeme sind nicht in Normen einzuordnen, so dafl Art und Umfang von
Kontrollpriifungen, falls diese nicht in den einzelnen Zulassungen vorgeschrieben sind, vor
Baubeginn vereinbart werden sollten. Die Mdglichkeiten der Qualitétssicherung sind je
nach Herstellungsart sehr unterschiedlich. Es ist jedoch zu empfehlen, daR die
Tragfahigkeit durch Probebelastungen nachgewiesen wird. Anhand der Probebelastungen
kénnen dann die baustellenspezifischen Herstellungsparameter festgelegt werden. Die
Qualitat der Betonsaule im Hinblick auf ihre Geometrie und ihre Materialeigenschaften
kann entweder durch Ausgrabungen oder durch Kernbohrungen und Low-Strain-

Integritétspriifungen nachgewiesen werden.
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Griindung des Mercedes-Benz Museums in der Kernzone des

Heilquellenschutzgebietes in Stuttgart

Michael Kotthaus

1 Einleitung

Im Fruhjahr 2006, rechtzeitig zur FuBball Weltmeisterschaft in Deutschland, plant die
DaimlerChrysler AG die Eréffnung der neuen ‘Mercedes-Benz Welt' (Bild 1) auf einem ca.
60.000 m? groBen Areal direkt vor den Toren des DaimlerChrysler Werkes in Stuttgart-
Untertlrkheim. Die Mercedes-Benz Welt besteht aus dem Mercedes-Benz Museum mit
Nebengebauden und dem Mercedes-Benz Center. Der Gebaudekomplex des Mercedes-
Benz Museum umfasst eine Gesamtflache von ca. 30.000 m2. Neben dem eigentlichen
Museumsgebéaude werden ein zweigeschossiges Parkhaus, ein Technikgeb&dude, eine Open
Air Arena sowie unterirdische Verbindungsgebaude zum benachbarten Mercedes-Benz
Center errichtet. Da das gesamte Bauvorhaben innerhalb der Kernzone des Heilquellen-
schutzgebietes der Mineralheilquellen von Stuttgart liegt, ergeben sich hieraus besondere
Auflagen flr alle Eingriffe in den tieferen Untergrund, mit maBgeblichen Auswirkungen flir

die GriindungsmafBnahmen.

2 Bauaufgabe

Das Mercedes-Benz Museum (Bild 2), mit einer Grundflache von ca. 5.000 m?, erhebt sich
Gber seinem charakteristischen Grundriss in Form eines gleichseitigen Dreiecks mit
abgerundeten Ecken, mit insgesamt 10 Ebenen bis 48 m (iber das vorhandene Gelande.
Das sehr anspruchsvolle architektonische Konzept des Gebaudes ist einer Spirale nach-
empfunden und verzichtet daher auf Ecken und Kanten. Die oberhalb der beiden Unter-
geschossebenen folgenden 8 Ebenen werden Uber eine spiralférmig aufwarts fihrende

Rampenkonstruktion erschlossen.
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Bild 2: Mercedes-Benz Museum
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Das Gebé&ude wird bezogen auf das vorhandene Gelande zunéchst ebenerdig errichtet und
bindet lediglich mit den Fundamenten in den vorhandenen Untergrund ein. Spater wird das
umgebende Gelande um 5—-6m auf das Niveau der benachbarten BundesstraBe B 14
angehoben. Bezogen auf die endgliltige Gelandehdhe werden die beiden untersten Ebenen

dann zu Untergeschossen.

Die Lastabtragung der Geschossdecken erfolgt weitestgehend Uber drei innen liegende
Gebaudekerne sowie in der Umhdllenden des Geb&udegrundrisses (Bild 3). Aufgrund der
Gebaudehéhe und der groBen Spannweiten ergibt sich eine abzutragende Vertikallast von
ca. 120 MN pro Gebaudekern. Uber das parallel zur Umhdillenden verlaufende, ca. 265 m
lange Ringfundament ist eine vertikale Linienlast von etwa 3 MN/m abzutragen. Das
Gesamtgewicht des Gebaudes betrégt 1.500 MN. Aufgrund der hohen Griindungslasten und
der Setzungsempfindlichkeit ergeben sich hohe Anforderungen an die Griindung des

Gebaudes.

Das Baufeld des Museums liegt 200—300 m nordéstlich des Neckars innerhalb der
Neckartalaue, unmittelbar an der Bricke der BundesstraBe B 14. Es liegt somit in der
Kernzone des Heilguellenschutzgebietes der Mineralheilquellen von Stuttgart. Bereits in den
30er Jahren des letzten Jahrhunderts wurden hier im Rahmen der Kiesgewinnung grof3-
flachig die anstehenden quartaren Neckarkiese mit den liberlagernden Auelehmen bis auf
den unterlagernden Gipskeuper ausgebaggert. Ab den 40er Jahren wurden die so ent-

standenen Baggerseen mit Bauschutt und Erdaushub verfillt.

Im Bereich des Museumsgebaudes stellt sich die Baugrundsituation heute wie folgt dar
(Bild 4): Die sehr heterogene Aufflillung, im Wesentlichen bestehend aus Bauschutt und
Erdstoffen, steht mit einer Machtigkeit von 5—6 m an. Zur Basis hin weisen die Auffillungen
zumeist eine nur breiige, zum Teil weiche bis breiige Konsistenz auf. Unterlagert werden
die Aufflllungen von den Schichten des Gipskeupers. Beim Gipskeuper handelt es sich um
Schlufftonsteine der Dunkelroten Mergel. Oberflachennah sind diese zu einem tonigen

Schluff mit halbfester und fester Konsistenz verwittert.

Der Gipskeuper mit einer Méachtigkeit von ca. 28 m bildet eine naturliche Sperrschicht fur

das in den unterlagernden Schichten des Oberen Muschelkalks, artesisch mit bis 9 m tber
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[ ] Ringfundament

Bild 3: Schematischer Grundriss des Museumsgebéaudes

GOK gespannte Mineralwasser. Der GW-Spiegel innerhalb der quartéren Talkiese bzw.
Auffillung liegt bei ca. 3 m unter GOK.

Aufgrund der Lage des Bauvorhabens innerhalb der Kernzone des Heilquellenschutzgebietes
ergeben sich maBgebliche Einschrankungen und Auflagen fiir alle Eingriffe in den Baugrund
mit dem Ziel, eine Entspannung des artesisch gespannten Mineralwassers zu verhindern.
Unter anderem werden durch die Schutzverordnung folgende MaBnahmen und Eingriffe

untersagt:

¢ Flachenhafte Eingriffe unter die Basis der quartaren Ablagerungen
¢ Das Entnehmen, Férdern und Ableiten von Grundwasser mit Ausnahme
von Grundwassersanierungen

¢ Das Freilegen des Grundwasserspiegels auf Flachen gréBer 500 m2
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Bild 4: Baugrundschnitt im Bereich des Museums

Dartiber hinaus wurden basierend auf Erfahrungen bei benachbarten Bauvorhaben und den

hierbei mit dem Amt fiir Umweltschutz getroffenen Abstimmungen folgende Vorgaben

erwartet:

In Bereichen, in denen noch quartare Ablagerungen (Auelehm, Kies) oberhalb des
Gipskeupers vorhanden sind, missen diese zur Griindung genutzt werden. Die
Grindungskorper missen einen Sicherheitsabstand zur Oberkante des Gipskeupers

im Regelfall von 1,0 m, mindestens jedoch 0,5 m aufweisen.

In Bereichen, in denen das Quartér, wie im Bereich des Museumsgebéaudes, bis zum
Gipskeuper ausgeraumt und durch unzureichend tragfahige Auffillungen ersetzt
wurde, durfen Griindungskérper auf dem Gipskeuper aufgesetzt werden, wenn durch

entsprechende Uberwachung eine Einbindung in den Gipskeuper vermieden wird.
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3 Wahl des Griindungssystems

Aufgrund der hohen Lasten sowie der Setzungsempfindlichkeit des Gebaudes schied eine
Flachgriindung innerhalb der zum Teil nur breiigen Aufflillung von vornherein aus. Eine
technisch richtige Losung konnte nur in der Griindung auf und bereichsweise im Gipskeuper
bestehen. Da die Griindung im Gipskeuper innerhalb der Kernzone des Heilquellenschutz-
gebietes durch die Schutzverordnung grundsétzlich untersagt ist, musste hierfur eine Aus-
nahmegenehmigung beantragt werden. Aus der Forderung, den Eingriff in den Gipskeuper
so gering wie moglich zu halten, ergab sich fast zwangsléufig der Einsatz von voll-
verdrangenden Pfahlsystemen. Diese bieten den Vorteil, dass sie bei geringer Einbindetiefe
relativ hohe Lasten abtragen kénnen, die Durchlassigkeit des Gipskeupers im Einbinde-

bereich verringern und das Grundwasser zu jeder Zeit absperren.

Aus Erfahrungen bei Bauvorhaben mit vergleichbaren Baugrundverhéltnissen ist bekannt,
dass mit FRANKIPFAHLEN, mit 3 m Einbindung in den Gipskeuper, Gebrauchslasten von
bis zu 2.800 kN abgetragen werden kdnnen. Der FRANKIPFAHL (Bild 6 und 7) ist ein
Ortbetonrammpfahl mit Innenrammung und FuBausbildung nach DIN EN 12699. Infolge der
variablen FuBausbildung sowie der Méglichkeit der Kiesvorverdichtung (KVV), zeigt der Pfahl
eine optimale Anpassungsfahigkeit an veranderliche Baugrundverhéltnisse sowie eine sehr

hohe Tragfahigkeit bei einem ausgezeichneten Last-Setzungsverhalten.

Da eine technisch einwandfreie Griindung des Gebéaudes, speziell unter den hoch belasteten
Gebaudekernen, ohne Einbindung in den Gipskeuper nicht mdglich war, genehmigte das
Amt fir Umweltschutz, unter Auflage eines umfangreichen Uberwachungsprogramms,
zunachst die Herstellung von insgesamt 4 Probepféhlen. Davon sollten zwei Pfahle auf dem
Gipskeuper aufgesetzt und zwei bis zu maximal 3 m in den Gipskeuper eingebunden werden.

Ziel der Proberammung/Probebelastungen war es nachzuweisen, dass

e durch die in den Gipskeuper einbindenden Pféhle keine Beeintrachtigung der Schutz-
wirkung des Gipskeupers fiir das Mineralwassersystem zu erwarten ist,
¢ das Aufsetzen der Pfahle auf dem Gipskeuper technisch sicher beherrschbar ist

¢ eine ausreichende Tragfahigkeit des gewahlten Pfahlsystems gegeben ist.
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Der Bauherr, DaimlerChrysler Immobilien (DCI), beauftragte daraufhin FRANKI Grundbau
mit der Herstellung der Probepfahle als FRANKIPFAHLE sowie der Durchfiihrung von
dynamischen Pfahlprobebelastungen. Die Pfahlherstellung sowie die Durchfihrung und
Auswertung der Probebelastungen wurden durch Smoltczyk & Partner gutachterlich betreut

und begleitet.

4 Durchfiihrung von Pfahlprobebelastungen
4.1 Herstellung der Probepfahle

Speziell im Hinblick auf die in den Gipskeuper einbindenden Pfahle forderte das Amt flr
Umweltschutz ein umfangreiches Uberwachungsprogramm. So wurden vor, wahrend und
nach der Herstellung eines jeden Pfahles Analysen des quartaren Grundwassers
vorgenommen, um eventuelle Mineralwasseraustritte und CO,-Ausgasungen festzustellen.
Hierzu wurden vorab im Nahbereich der Probepfahle 2“ Pegelrohre sowie im Umfeld 5*
Messstellen eingerichtet. Darliber hinaus wurden zur Ermittlung der mechanischen
Beanspruchung des Gipskeupers infolge der Rammerschitterung Schwingungsmessungen

auf dessen Oberflache durchgefiihrt.

In der Versuchserie wurden vier Probepfahle mit einem Durchmesser von D=61cm
hergestellt, wobei die Pféahle mit unterschiedlichen Absetzkriterien ausgefiihrt wurden (Bild
5). Im Hinblick auf die geringer belasteten Geb&udeteile sollte mit den Pfahlen P1 und P2
die Tragfahigkeit von auf dem Gipskeuper abgesetzten Pféhlen untersucht werden. Zur
Erlangung méglichst groBer Tragfahigkeiten, fiir die Griindung der hoch belasteten Gebaude-

kerne, wurden die Pfahle P3 und P4 im Gipskeuper abgesetzt.

Die Absetzsituation der Pfahle P1 bis P4 sowie die fur den jeweiligen Pfahl aufgebrachte
Rammenergie, ist im Bild 5 dargestellt. Die Zusammenstellung der wichtigsten Kennwerte

zeigt Tabelle 1.
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Bild 5: Absetzvarianten der Probepfahle P1 — P4

Tabelle 1: Kennwerte der Probepféhle

Pfahl D Linge ) Kvv? Veus SERY
[em] [m] [m] [m?] [MNm]
P1 5,6 0 = 1,00 16,75
P2 54 0 X 0,85 22,38
61
P3 6,5 1,0 = 0,75 23,21
P4 8,0 2,5 = 0,80 56,09
1 Einbindung in Gipskeuper
2 Kiesvorverdichtung
3 Summe aufgebrachte Rammenergie XEg = Fallhohe (6,5 m) « Bargewicht (0,045 MN) « £Schlagzahl (N)

a) Auf dem Gipskeuper abgesetzte Pfahle

Eine Hauptforderung des Amtes fir Umweltschutz bestand darin, dass die aufgesetzten
Pfahle keinesfalls in den Gipskeuper einbinden durften. Um dies sicherzustellen, wurde die
Schlagzahl ab 1,0 m oberhalb der theoretischen Gipskeuperoberflache nicht wie sonst bei
der Pfahlherstellung Ublich pro 1,0m, sondern pro 0,1m Rammfortschritt ermittelt und
protokolliert. Da der Ubergang zwischen der breiig/weichen Auffiillung und dem Gipskeuper

eine markante Veranderung der Festigkeit darstellt, konnte so die Oberkante des Gips-
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keupers anhand des Rammwiderstands eindeutig festgestellt werden. Infolge des Festigkeits-
unterschieds wird auch bei der FuBherstellung sichergestellt, dass das FuBmaterial nicht
in den Gipskeuper eindringt. Dem Weg des geringsten Widerstandes folgend wird der

Pfahlfu3 komplett innerhalb der Auffiillung ausgebildet.

Die Herstellung des Pfahles P1 erfolgte anlog der Beschreibung in Bild 7, mit der
Besonderheit, dass der Pfahl auf dem gewachsenen Boden (Gipskeuper) aufsteht und nicht
einbindet. Nach Erreichen des Gipskeupers wurde der Fuf3 mit 1,0 m® Trockenbeton her-
gestellt. Bei Pfahl P2 wurde die Pfahltragfahigkeit durch eine vorausgehende Verbesserung
der anstehenden Auffiillung mittels einer Kiesvorverdichtung (KVV) vergréBert. Hierzu wurde
nach Erreichen des Gipskeupers das Rammrohr auf einer Héhe von 2 m unter kontinuierli-
chem Ausstampfen von Kies gezogen (Bild 6) und anschlieBend wieder auf die urspriingliche
Tiefe zurlickgerammt, wobei erwartungsgemas ein deutlich vergréBerter Rammwiderstand
festgestellt wurde (siehe hierzu Bild 5, Darstellung der aufgebrachten Rammenergie Eg).
Aufgrund des héheren Rammwiderstandes erfolgte die Ausbildung des PfahlfuBes mit einer
GroBe von 0,85 m3.

b) Im Gipskeuper abgesetzte Pfahle

Durch das Amt fiir Umweltschutz wurde, wie oben bereits erwahnt, fur die im Gipskeuper
abgesetzten Pfahle eine maximale Einbindung von 3,0 m zugelassen. Mit Pfahl P3 wurde
zunéachst versucht, mit einer minimalen Einbindung von 1,0 m eine méglichst hohe Last
abzutragen. Bei Pfahl P4 sollte die maximal zugelassene Einbindung ausgenutzt werden.
Nach 2,5 m Einbindung waren die Rammwiderstande bereits so hoch, dass ein Tieferrammen
nicht sinnvoll gewesen ware, so dass der entsprechende Pfahlfu3 mit 0,8 m? auf dieser Tiefe

ausgebildet wurde. Die prinzipielle Herstellung der Pfahle P3 und P4 ist in Bild 7 dargestellt.

Die im Rahmen der Uberwachung durchgefilhrten Wasseranalysen zeigten keine, durch
etwaige Mineralwasseraustritte oder CO,-Ausgasungen verursachten Verdnderungen. Auch
das Ergebnis der Erschitterungsmessungen ergab eindeutig unkritische Werte. Bei der
Herstellung der Probepféhle konnte somit keine Beeinflussung des Schutzsystems des
Mineralwassers beobachtet werden. Das Amt fir Umweltschutz stellte darauthin fir die
hochbelasteten Bereiche die Genehmigungsfahigkeit fir in den Gipskeuper einbindende
Pfahle in Aussicht.
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4.2 Durchfiihrung und Ergebnis der Probebelastungen

Die Pfahle wurden 3 Wochen nach der Herstellung dynamischen Probebelastungen unter-
zogen. Zur Lastaufbringung wurde ein Fallgewicht mit einer Masse von 9,7t und variablen
Fallhéhen von 0,8 bis 2,0 m eingesetzt. In allen Versuchen wurde die Grenztragfahigkeit
der Pfahle erreicht. Die mit der CAPWAP-Analyse ermittelten Grenzlasten sowie die

zugehdrigen Widerstand-Setzungs-Linien sind in Tabelle 2 bzw. Bild 8 zusammengestellt.

Die auf dem Gipskeuper abgesetzten Pfahle zeigen unter den vorliegenden Randbedingun-
gen eine hohe Tragfahigkeit. Erwartungsgeman flihrt die KVV beim Pfahl P2 zu einer
deutlichen Steigerung der Tragfahigkeit verglichen mit der des Pfahles P1. Die Begriindung
hierfur liegt in der Verbesserung der anstehenden Auffiillung im FuBbereich der Pfahle,
wodurch das FuBmaterial konzentrierter und mit héherem Anpressdruck auf dem Gipskeuper

aufgebracht wird.

Pfahl P3, mit 1,0 m Einbindung in den Gipskeuper, zeigt nur eine geringfligig héhere Grenz-
last als die mit KVV auf dem Gipskeuper abgesetzten Pfahle. Da durch das Amt fir Umwelt-
schutz fiir in den Gipskeuper einbindende Pféhle ein umfangreiches, baubegleitendes Uber-
wachungsprogramm des quartdren Grundwassers gefordert wird, ist die Verwendung von

Bauwerkspfahlen des Pfahltyps P3 nicht sinnvoll.

Der mit 2,5m im Gipskeuper einbindende Pfahl P4 zeigt wie erwartet mit 6.100 kN die

héchste Grenzlast aller Probepfahle.

Tabelle 2: Ergebnis der Probebelastungen

CAPWAP-Analyse
Pkl QFup Qpantel Qgrenz n" Smax Q,u.
[kN] [kN] [kN] [l [mm] [kN]
P1 1.670 530 2.200 2,0 17,7 1.100
P2 2.680 1.070 3.750 1,752 22,6 2.142
P3 2.340 1.610 3.950 2,0 24,8 1.975
P4 3.340 2.760 6.100 2,0 17,6 3.050

") Sicherheitsbeiwert nach DIN 1054

2) Verringerung des Sicherheitsbeiwertes durch Ausfiihrung von 3 weiteren Probebelastungen an
entsprechend Pfahltyp P2 hergestellten Pfahlen parallel zur Bauausfiihrung.
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5 Ausfiihrung der Griindung

Die ARGE ‘Neues Mercedes-Benz Museum’, bestehend aus der Ed. Ziblin AG und Wolf &
Muller, beauftragte im November 2003 FRANKI Grundbau mit der Griindung des Museums
inklusive der Nebengebaude. Auf Grundlage der Ergebnisse der Probepfahlherstellung
genehmigte das Amt fiir Umweltschutz eine Gipskeupereinbindung von bis zu 2,5 m fiir die
hochbelasteten Bauwerkspfahle, unter Auflage eines umfangreichen Uberwachungs-

programms.

Um den Eingriff in den Gipskeuper so gering wie mdglich zu halten und das baubegleitende
Uberwachungsprogramm soweit wie méglich zu reduzieren, wurde die Griindung hinsichtlich
des Eingriffs in den Gipskeuper optimiert. Letztendlich konnte der Einsatz von Griindungs-
pfahlen mit Gipskeupereinbindung auf die Gebaudekerne des Museums beschrénkt werden
(Bild 9). Hier kam der Pfahltyp P4, mit 2,5 m Einbindung und einer Gebrauchslast von
3.000 kN zum Einsatz. Da Pfahltyp P3 mit 1,0 m Einbindung in den Gipskeuper in etwa die
gleiche Tragfahigkeit zeigte wie der auf dem Gipskeuper abgesetzte Pfahltyp P2, schied
seine Verwendung von vornherein aus. Hierdurch konnte das baubegleitende Uber-
wachungsprogramm des quartdren Grundwassers auf den Bereich der Gebaudekerne

beschrankt werden.

Abgesehen von den Pfahlen zur Griindung der Gebaudekerne und der Bodenplatten wurden
alle Pfahle mit KVV analog Pfahltyp P2 ausgefiihrt. Fir die Pfahle unter dem Ringfundament
(Bild 9) ergab sich bei deren Anordnung im Mindestachsabstand von 3,5xD eine erforder-
liche Gebrauchslast von 2.000 kN. Da diese durch die Probebelastungen der 1. Versuchserie
nicht abgesichert war, wurden in einer 2. Probebelastungsserie drei weitere dynamische
Probebelastungen an Pfahlen, entsprechend Pfahltyp P2 durchgefihrt. Die Ergebnisse be-
statigten das des Probepfahles P2. Durch die Verringerung des Sicherheitsbeiwertes von

n=2,0 auf n=1,75 konnte die Gebrauchslast von 2.000 kN nachgewiesen werden.

Die mit bis zu 550 kN belasteten Pfahle unterhalb der Bodenplatten des Museumsgebaudes
und der Nebengeb&ude konnten aufgrund der geringen Gebrauchlasten ohne KVV, analog
Pfahltyp P1 sowie mit einem reduzierten Pfahldurchmesser von D =42 cm ausgefiihrt

werden.
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Bei den Nebengebauden kamen aufgrund der geringeren Belastung ausschlieBlich auf dem
Gipskeuper aufgesetzte Pfahle zur Ausflihrung, so dass in diesen Bereichen gleichfalls auf
ein baubegleitendes Uberwachungsprogramm fiir das Grundwassers verzichtet werden

konnte.

Die Grundungsarbeiten wurden in zwei Bauabschnitten ausgefiihrt. Von November 2003
bis Januar 2004 wurden im 1. BA die Pfahle fir das eigentliche Museumsgeb&ude und das
Technikgebaude mit 3 Rammen hergestellt. Im 2. BA von Juni bis August 2004 wurde die
restliche Griindung (Parkhaus und Verbindungsbau) mit 2 Rammen erstellt. Insgesamt
wurden flr das Museum mit Nebengebauden 1.397 Pfahle mit Ladngen zwischen 3,5 und
5,5m ausgefihrt. Die Zusammenstellung der ausgefiihrten Pféhle im Einzelnen zeigt
Tabelle 3.

Tabelle 3: Ausgefiihrte FRANKIPFAHLE

D Q. Gi Pfahl-
’ pskeuper-
Bauteil einbindung anzahl
[m] [kN] [-1
0,42 550 = 35
Museum 0,61 2.000 - 567
0,61 3.000 X 172
0,42 550 - 219
Nebengebaude
0,61 2.000 - 404
Insgesamt 1.397

Das vom Amt fir Umweltschutz geforderte Uberwachungsprogramm fiir das quartare Grund-
wasser im Bereich der Bauwerkspfahle mit Gipskeupereinbindung zeigte erwartungsgeman
keine Beeinflussung des geschitzten Mineralwassersystems. Durch den Einsatz des
FRANKIPFAHLES mit seinen optimalen Anpassungsmaoglichkeiten an die Rahmen-
bedingungen konnte die anspruchsvolle Griindungsaufgabe technisch einwandfrei gelost
werden. Infolge der hohen Tragfahigkeit der auf dem Gipskeuper abgesetzten Pfahle konnte
der Eingriff in den Gipskeuper und somit in das Schutzsystem des Mineralwassers, minimiert

und auf lediglich 12% der Pfahle begrenzt werden.
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Bild 8: Pfahlherstellung fiir das Museumsgebaude

6 Zusammenfassung

Direkt vor den Toren des DaimlerChrysler Werkes in Stuttgart-Untertlrkheim baut die
DaimlerChrysler AG das Mercedes-Benz Museum. Infolge der groBen Stitzweiten sowie
der Gebaudehdhe ergeben sich fir das setzungsempfindliche Geb&aude sehr hohe
Griindungslasten. Im Bereich des Baufeldes stehen oberhalb des Gipskeupers Auffiillungen
mit einer unzureichenden Tragféhigkeit fir die Griindung eines hochwertigen Geb&udes an.
Da das Baufeld innerhalb der Kernzone des Heilquellenschutzgebietes der Mineralheilquellen
von Stuttgart liegt, ergeben sich hieraus maBgebliche Einschrankungen und Auflagen fir
alle Eingriffe in den Baugrund mit dem Ziel, eine Entspannung des artesisch gespannten
Mineralwassers unterhalb des Gipskeupers zu verhindern. Zur Optimierung der Pfahltrag-
fahigkeit sowie unter dem Aspekt, den Eingriff in den Gipskeuper zu minimieren, wurden
dynamische Pfahlprobebelastungen, sowohl an, auf dem Gipskeuper, als auch im
Gipskeuper abgesetzten FRANKIPFAHLEN durchgefiihrt.
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Mit einem die Herstellung der Probepféahle begleitenden Untersuchungsprogramm konnten
keine negativen Auswirkungen der Pfahlherstellung auf das Schutzsystem des Mineral-
wassers festgestellt werden, worauf das Amt fir Umweltschutz der Griindung des Gebaudes
mit FRANKIPFAHLEN auch im Gipskeuper zustimmte. Durch die Ausfiihrung von Kiesvor-
verdichtungen im PfahlfuBbereich konnte die Tragfahigkeit der auf dem Gipskeuper auf-
gesetzten Pfahle so gesteigert werden, dass die Bauwerkspféhle mit Gipskeupereinbindung
auf die hoch belasteten Gebaudekerne beschrénkt werden konnten.

Dr.-Ing. Michael Kotthaus

Franki Grundbau GmbH & Co. KG
Benrather Schlossallee 49—-53
40597 Dusseldorf
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Ausfiihrung von Riittelstopfséulen bis in groRBe Tiefen mit dem
S-a-Schleusenriittlersystem fiir Kréne

Dr.-Ing. M.Sc. Wolfgang Jimmy Wehr, Keller Grundbau GmbH, Offenbach
Dipl.-Ing. Bernd Bergmann, Keller Grundbau GmbH, Leipzig
Dipl.-Ing. Julius Turanyik, Keller Foundations (SE Asia) Pte. Ltd., Singapur

Zusammenfassung

Fir die Herstellung von Ruttelstopfsdulen zur Baugrundverbesserung mit Materialzugabe
an der Rittlerspitze wurde in den 70er Jahren des zuriickliegenden Jahrhunderts von
Keller Grundbau der sogenannte Schleusenrittler entwickelt. Dieser wird seither im In-
und Ausland im Spezialtiefbau erfolgreich eingesetzt. Um die fir das Verfahren
notwendige Aktivierungskraft aufbringen zu kénnen, wird der Schleusenrittler an der

Trageraupe méaklergefiihrt. Die maximale Einfahrtiefe des Ruttlers betragt ca. 20 m.

Sind groRere Verdichtungstiefen erforderlich, kénnen diese mit einem weiterentwickelten
und ebenfalls mit einem Schleusensystem ausgestatteten sogenannten S-alpha-System
ausgefiihrt werden. Der Ruttler wird hierbei am Kran héangend abgeteuft. Die Aktivierung
erfolgt durch das Eigengewicht des S-alpha-Systems. Die Stopfsdulen werden wie
bewahrt von unten nach oben aufgebaut, wobei die Materialzufuhr zur Schleuse Uber

einen seilgefiihrten Kiibel erfolgt.

Mit dem System lassen sich nun auch Ruttelstopfsdulen mit hoher Produktivitét bis zu ca.
50 m Lange mit der bewéahrten Materialzugabe an der Rittlerspitze herstellen. Hiermit

ercffnen sich erweiterte Einsatzmdglichkeiten, z.B. bei Offshore-Anwendungen.

1. Einleitung

Schottersdulen werden standardmafig mit Tragraupen und L&ngen bis zu 20m
ausgefuhrt. Es ist nun durch Weiterentwicklung mdglich auch gréRere Langen

herzustellen. Als Grundgeréat wird dann anstatt der Tragraupe ein Kran verwendet, an dem
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ein spezieller Schleusenrittler (S-alpha-System) héngt. Die von der Firma Keller weltweit
groRten Langen von Rittelstopfverdichtungen waren bisher:

e Annacis island, Vancouver, British Columbia (32m)

e Ketchican, Alaska (37m)

e Jebba Damm in Nigeria (38m)

2. Vorstellung des neuen S-alpha-Systems

Abb 1.: Herstellung von Schottersdulen unter Wasser

Um Schottersaulen unter Wasser herstellen zu kénnen, war es bisher nétig, zuerst eine
Schicht Schotter auf dem Meeresboden zu verteilen. AnschlieRend wurde dieser Schotter
mit dem Standard-Tiefenrittler in den Boden einvibriert (Abb 1). Um an jeder Stelle genug
Schotter zur Verfligung zu haben, muflte ca. 15% mehr Schotter vorgeschittet werden,
als fur die Saulen gebraucht wurde.

Mit dem neuen S-alpha System der Firma Keller Grundbau GmbH entfallt die
Schotterverteilung auf dem Meeresboden und damit auch der o0.g. Schottermehrverbrauch.

Es gibt 2 verschiedene Systeme:
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A) Entweder wird der Schotter mit einem Langarmbagger in einen Uber der
Materialschleuse befindlichen Trichter eingefllt (siehe Beispiel in Kapitel 4)
B) Oder der Schotter wird mit einem Standardbagger in einen Kiessender gefiillt, der
die Materialschleuse durch hydraulisches Pumpen des Kieses versorgt, (siehe
Abb. 2 und Beispiel in Kapitel 5)
In beiden Fallen gelangt der Kies von der Materialschleuse direkt an die Ruttlerspitze, wo
er aus dem Materialrohr austritt. Die Schottersdulen kdnnen dann im Pilgerschritt-

Verfahren von unten nach oben hergestellt werden.

Abb. 2: Neues S-alpha System zur Herstellung von Schottersaulen unter Wasser

Im folgenden wird ein Projekt mit dem neuen S-alpha-System an Land und daran
anschlieend zwei Projekte mit fur offshore Anwendungen modifizierten S-alpha Geréaten

vorgestellt.
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3. Umgehungsstrale in Deutschland

Abb. 3: Kran mit 43m langem Vibratorstrang

In den neuen Bundeslandern wurde auf einer tiberwiegend sandigen Mischbodenkippe
eine Umgehungsstrafte gebaut. Das Grundwasser befindet sich in ca. 8-10m Tiefe. Da
eine Rutteldruckverdichtung durch den variablen teilweise hohen Feinkornanteil des
Bodens nicht moglich war, wurden Schottersdulen bis zum Liegenden in 43m Tiefe
hergestellt (Abb. 3).

In einem Raster von 2,5m x 3m wurden 1,6 Tonnen gebrochenes Material pro Meter Saule

eingebaut. Der Split besaly die Kérnung 5mm-32mm.
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Wegen der groRRen Lénge von Ruttler und Aufsatzstrecke musste ein groBer Kran mit

einem Gewicht von 280 Tonnen gewahit werden.

Abb. 4: Schleuse mit Einfilltrichter und seilgefuhrter Kubel

Die Abb. 4 zeigt den oberen Teil des Vibratorstranges mit der Schleuse unten und dem
dariiber liegenden Einfilltrichter. Da kein Bagger das Material bis in Uber 45m Hé&he
heraufreichen kann, wird der Kies unten in einen Kiibel (rechts in Abb.4) eingefiillt. Dieser
wird dann Uber ein separates Seil zum Einfilltrichter hinaufgezogen und ber einen
Klappmechanismus in den Trichter entleert.
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4. Briicke zwischen Singapur und Malaysia

Abb. 5.: Fotomontage der neuen Briicke

Zwischen den Staaten Singapur und Malaysia soll eine S-férmige Briicke Uber die dort
vorhandene Wasserstrafle gebaut werden (Abb 5). Die Stadt auf der Seite Malaysias heif3t

Johor Bahru.

Zur Grindung eines Brickenwiderlagers im Wasser wurden 11000m Schotterséulen
geplant, Abb.6.
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Abb. 7: Ausflihrung mit zwei Pontons und Langarmbagger

Zur Ausfiihrung der Schotterséulen im Jahre 2003 wurden zwei Pontons gewahlt (Abb.7),
ein Arbeitsponton mit dem Kran und der Ausriistung (links) sowie ein Ponton fiir den
Schotter (rechts). Zum Einfiillen des Schotters in den auf der Schleuse befindlichen
Trichter wurde ein Langarmbagger eingesetzt. Nachteilig bei dieser Variante ist, dass der
Schottersaulenpunkt wegen der begrenzten Baggerarmldnge immer in der Nahe des

Schotterpontons liegen muss. AuRerdem ist gleichermalen die Einfiillhéhe und damit

auch die Saulenlénge begrenzt.

L B
Abb. 8: GPS-System fiurr den Kranfahrer
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Um die Punkte auch unter Wasser zuverléssig finden zu kénnen, wurde ein GPS-System
verwendet (Abb.8). Auf dem Bildschirm waren alle Punkte hinterlegt. Bereits fertiggestellte
Punkte wurden farblich markiert, so dass die Arbeit fir den Kranfahrer wesentlich

erleichtert wurde.

5. Landgewinnung bei Pulau Tekong in Singapur

Im AnschluR an die Sandverdichtung auf der Insel Tekong, die von der Firma Keller mit

einer Tiefe von 53m ausgefiihrt wurde, sollten im Jahr 2004 und 2005 vom Wasser aus

Schottersaulen hergestellt werden.

Abb 9. Schottersdulen im Wasser in den zehn rechteckigen Flachen

Zuerst wurde die Insel durch eine Sandanschittung links daneben vergréfiert (Abb.9). Die
Boschungen hatten eine Neigung von 1:3. Um den Damm weiter bauen zu kénnen,
mussten zuerst die oberen Meter des weichen Seebodens entfernt werden. Man
beflirchtete, dass es durch die Arbeiten des Dredgers zu einem B&schungsversagen an
der Sandaufschittung und der Insel kommen kénnte. Um dieses zu vermeiden, wurden
auf einer in zehn Rechtecke geteilten Flache von insgesamt 57m x 200m Schottersaulen
geplant. Nach der Saulenherstellung wird dann zunachst der neue Dammabschnitt rechts
oben in Abb.9. 5m-15m tief ausgebaggert. Am Ende erfolgt der Bau des Dammes sowohl

Uber den Schottersaulen als auch tiber dem tieferliegenden ausgebaggerten Abschnitt.
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Insgesamt wurden 45.000 Meter Saulen mit einem vertraglich spezifizierten uniblich

groRen Mindestdurchmesser von 1,1m eingebaut. Dieser war méglich, da der Seeboden

sehr weich war. Es wurde ein quadratisches Raster mit 1,8m Kantenlange verwendet.

Abb.10: Arbeitsponton links und Schotterponton rechts

Zur Ausfuhrung der Schottersdulen wurden wiederum ein Arbeitsponton (links in Abb.10)
und ein Ponton fiir den Schotter rechts gewahit.
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Im Unterschied zum voran beschriebenen Projekt wird der Zuschlagstoff nicht mit einem
Langarmbagger in den Trichter tber der Schleuse gegeben, sondern hydraulisch
geférdert. Hierzu wird der Schotter in einen auf dem Ponton stehenden Trichter gefillt und
Uber Leitungen durch die Schleuse an der Mastspitze zur Austrittséffnung des
Tiefenruttlers gepumpt (Abb.11).



Keller Grundbau als international filhrendes Spezialtiefbau-Unternehmen
verwirklicht Losungen von Baugrund- und Grundwasserproblemen in aller
Welt. Die Abwicklung komplexer Grundbauaufgaben unter Verwendung
selbstentwickelter Verfahren und Ideen ist unsere Herausforderung, wobei
Baugrundverbesserungen und Injektionstechniken die Schwerpunkte sind.

Fragen Sie danach:

Keller Grundbau GmbH
KaiserleistraBe 44 + Postfach 10 06 64
D-63006 Offenbach

Telefon (069)8051-0 - Telefax (069)8051 -244
www.KellerGrundbau.com

E-mail: Info@KellerGrundbau.com
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Vergleichende Darstellung der Pfahlbemessung in DIN 1054 neu und
DIN EN 1997-1 (EC 7) sowie Entwicklung der nationalen Anwendung

H.-G. Kempfert
M. Rudolf

1 Einleitung

Zur Zeit liegt die deutsche Fassung der DIN EN 1997-1:2004-11 (EC 7) sowie die
DIN 1054:2005-01 vor. In dieser neuen Ausgabe sind die bisherige DIN 1054:2003-01 und
die dazu ergénzenden Regelungen nach DIN 1054/A1:2004-08 zusammengefiihrt.

Die bauaufsichtliche Einftihrung der DIN 1054 ist fir das Jahr 2005 vorgesehen, nachdem
die Fachkommision Bautechnik beschlossen hat, die DIN 1054 ebenso wie die DIN
EN1536 (Ausfiihrungsnorm Bohrpféahle) im Jahr 2004 in die Musterliste der technischen
Baubestimmungen aufzunehmen. Die DIN EN 1997-1 wird voraussichtlich 2007 bauauf-
sichtlich eingefiihrt. Fir diese Norm wird derzeit ein nationaler Anhang erarbeitet, der eine

Verbindung zur DIN 1054 und damit zu den deutschen Vorstellungen herstellt.

Da zwischen der derzeitigen Fassung der beiden Bemessungsnormen u.a. auch im Pfahl-
bereich einige unterschiedliche Regelungen vorliegen, werden diese Unterschiede im

nachfolgenden Beitrag vorgestellt und mit Beispielen hinterlegt.

Der Beitrag soll auch als Grundlage fiir weitere Diskussionen zum Thema Pfahlgriindun-
gen bei der Zusammenfiihrung von EC 7 und DIN 1054 im Zusammenhang mit der Erar-

beitung des nationalen Anhangs und einer méglichen nationalen Erganzungsnorm dienen.

2 Uberblick zum Vergleich von DIN 1054 und DIN EN 1997-1

Mit der DIN EN 1997-1 gilt fur die Mitgliedslander der EU und EFTA ein einheitliches Re-
gelwerk fur den Entwurf, die Berechnung und die Bemessung im geotechnischen Auf-
gabenbereich. Aufgrund der unterschiedlichen Vorgehensweisen, mit denen die einzelnen
Lander langjahrige Praxiserfahrung vorweisen kénnen, war es in letzter Konsequenz nicht

maoglich, eine tatsachlich einheitliche Vorgehensweise in der DIN EN 1997-1 umzusetzten.
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Vielmehr wurde sich mit dem Teilsicherheitskonzept zwar auf eine Bemessungsphilosphie
verstandigt, fur die Anwendung wurden dann allerdings drei parallel geltende Nachweis-
verfahren aufgestellt, die zurtickzuftihren sind auf die britisch, die deutsche und die fran-
z6siche Vorgehensweise. Diese drei Nachweisverfahren werden in Abschnitt 3.1 naher

erlautert.

Den drei Nachweisverfahren liegen unterschiedliche Teilsicherheitsbeiwerte zugrunde. Auf
die Werte und die Kombination der einzelnen Teilsicherheitsbeiwerte wird in Abschnitt 3.2

eingegangen.

Ein wesentlicher Unterschied zwischen DIN EN 1997-1 und DIN 1054 liegt in der Bewer-
tung von Pfahlprobebelastungsergebnissen. Die Messwerte werden Uber den Streuungs-
faktor € in charakteristische Werte umgewandelt. Dabei zeigen sich deutliche Unterschiede
in den Werten des Streuungsfaktors, siehe auch Abschnitt 3.3. Fiir zwei Pfahlprobebelas-
tungen wird in Abschnitt 4.1 vergleichend die charakteristische Widerstands-Setzungslinie

nach beiden Normen bestimmt.

Die globale Sicherheit ergibt sich aus der Kombination der Teilsicherheitsbeiwerte fir Ein-
wirkungen und Widerstande sowie dem Streuungsfaktor &. In Abschnitt 4.2 wird ein Ver-
gleich der globalen Sicherheitsniveaus der drei Nachweisverfahren nach DIN EN 1997-1

sowie nach DIN 1054 vorgenommen.

Der Nachweis von Zugpfahlgruppen oder verankerten Griindungssohlen wird nach
DIN 1054 fur den Grenzzustand des Verlustes der Lagesicherheit GZ 1A gefiihrt, welches
sich in der Vorgehensweise vom Nachweis nach DIN EN 1997-1 unterscheidet, sieche Ab-
schnitt 3.4. In beiden Normen werden unterschiedliche Geometrien fir einen widerste-
henden Bodenblock definiert. Zahlenbeispiele sind in Abschnitt 4 aufgefiihrt.

Zwischen DIN EN 1997-1 und DIN 1054 gibt es weitere geringfligige Unterschiede, die fur
die Praxis aber weniger relevant sind und auf die deshalb hier nicht weiter eingegangen

wird.
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3 Wesentliche Unterschiede zwischen der DIN 1054 und DIN EN 1997-1
3.1 Nachweisverfahren

In vielen Landern wurde bisher die Pfahltragfahigkeit auf der Grundlage des Globalsicher-
heitskonzeptes bestimmt. Das bedeutet beispielsweise, dass sich die zuldssige Tragféhig-
keit eines Pfahles durch Bezug auf den Bruchzustand dividiert durch einen globalen Si-

cherheitsbeiwert ergibt, z.B. n = 2,0.

Das nach DIN 1054 und DIN EN 1997-1 gliltige Teilsicherheitskonzept definiert partielle
Sicherheitsbeiwerte getrennt fir Einwirkungen, Widerstédnde und Bodenkenngréfien. Die
Gesamtsicherheit ergibt sich dann aus dem Produkt der einzelnen Teilsicherheitsbeiwerte,
wobei diese automatisch tiber den Anteil ihrer BezugsgroRe (Einwirkungen, Widerstande

oder BodenkenngréfRen) gewichtet werden.

Gegentiiber DIN 1054 stellt die DIN EN 1997-1 mehrere Séatze an Teilsicherheitsbeiwerten,
siehe Tabelle 1 bis Tabelle 3, zur Verfugung. Im Einzelnen sind dies die Sétze A1 und A2
fur Einwirkungen bzw. Beanspruchungen, die Satze M1 und M2 fiir Baugrund-Kenngréf3en
und die Satze R1 bis R4 fir Widersténde.

Im Folgenden werden die nach DIN EN 1997-1 anzuwendenden Nachweisformen skiz-
ziert. Diese unterscheiden sich zunachst darin, dass aus den drei Satzen (A, M, R) jeweils

unterschiedliche Werte miteinander kombiniert werden.

Im Nachweisverfahren 1 muss fir Pféhle nachgewiesen werden, dass ein Grenzzustand

durch Bruchversagen oder zu grofe Verformungen mit jeder der beiden folgenden Kombi-

nationen von Gruppen von Teilsicherheitsbeiwerten ausgeschlossen ist:

Kombination 1: A1 “+" M1 “+" R1

Kombination 2: A2 “+” (M1 oder M2) "+" R4
Ist es offensichtlich, dass eine dieser Kombinationen die Bemessung bestimmt, so ist es
nicht notwendig, die andere Kombination nachzuweisen. Bei der zweiten Kombination

werden in Abhangigkeit von der Art der Belastung die Sicherheitsbeiwerte fiir die Boden-

kenngréRen gewahlt. Dabei ist der Satz M2 im Falle von ungiinstig wirkenden Beanspru-
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chungen anzuwenden, wie sie z.B. infolge negativer Mantelreibung oder quer zur Achse

wirkender Einwirkungen auftreten.

Das Nachweisverfahren 2 mit einer Nachweiskombination entspricht den in Deutschland
definierten Festlegungen fir den Grenzzustand GZ 1 (fiir Pfahle GZ 1B) nach DIN 1054,
wobei in DIN EN 1997-1 unterschiedliche Teilsicherheitsbeiwerte und &-Werte gegentiber

DIN 1054 angesetzt werden.

Kombination: A1 “+" M1 “+" R2
Alle Teilsicherheitsbeiwerte des Satzes M1 fiir die Baugrund-KenngréRRen betragen 1.0, so
dass bei diesem Nachweisverfahren die Teilsicherheiten lediglich bei den Einwirkungen

und Widerstéanden einflieRen. Weiterhin sind in DIN 1054 noch weitere Modifizierungen

vorgenommen worden, wobei 3 Lastfélle (LF 1-3) Bertlicksichtigung finden.

Das Nachweisverfahren 3 beschreibt Nachweiskombination.

Kombination: (A1 oder A2) “+" M2 “+" R3

Bei dieser Vorgehensweise werden die Beanspruchungen nach zwei Arten unterschieden.
Der Satz A1 ist fur Beanspruchungen anzusetzen, die aus dem Bauwerk herriihren. Bean-
spruchungen, die aus dem Boden selber stammen oder iber den Boden angreifen, wer-

den mit dem Satz A2 berticksichtigt.

3.2 Teilsicherheitsbeiwerte

Den drei Nachweisverfahren nach DIN EN 1997-1 aus Abschnitt 3.1 liegen zunachst die
Teilsicherheitsbeiwerte nach Tabelle 1 bis Tabelle 3 zugrunde, wobei diese allerdings na-

tional verandert werden dirfen.

Dabei entsprechen sich die Teilsicherheitsbeiwerte fur Einwirkungen nach dem Nachweis-
verfahren 2 (A1) mit den Teilsicherheitsbeiwerten nach DIN 1054 Lastfall 1, siehe Tabel-
le 1. Gleiches gilt fur die Teilsicherheitsbeiwerte fiir die effektiven Baugrund-KenngréRen,
siehe Tabelle 2. Fur die Scherfestigkeit im undrénierten Zustand sind Unterschiede vor-

handen.
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Tabelle 1  Teilsicherheitsbeiwerte der Einwirkungen fir den Grenzzustand GZ 1B nach
DIN 1054 und DIN EN 1997-1 angewendet auf Pfahlgrindungen

DIN 1054 DIN EN 1997-1
Einwirkung Symbol
Lastfall Satz
Dauer Bedingung LF 1 LF 2 LF 3 A1 A2
tnsti 1
standig ungur?stlg Yo 35 1,20 1,00 1,35 1,00
glinstig Y6 *) *) *) 1,00 1,00
. ) unglinstig Ya 1,50 1,30 1,00 1,50 1,30
veranderlich ——
glinstig Ya = = - 0 0

*) Eine Unterscheidung von sténdigen Einwirkungen giinstig oder ungtinstig im Grenzzu-
stand GZ 1B ist in DIN 1054 nicht vorgesehen. Ausgenommen bei Pféhlen, die sowohl
Druck- als auch Zugbeanspruchungen ausgesetzt sind. Bei der Ermittlung der Zugbe-
anspruchung ist eine gleichzeitig wirkende Druckbeanspruchung aus ginstigen sténdi-

gen Einwirkungen mit dem Teilsicherheitsbeiwert yg,ins = 1,00 zu berticksichtigen.

Tabelle 2  Teilsicherheitsbeiwerte fir Baugrund-Kenngréen nach DIN EN 1997-1

Baugrund-Kenngréen Symbol e

M1 M2
effektiver Scherwinkel Yo 1,00 1,25
effektive Kohésion Yo 1,00 1,25
Scherfestigkeit im undranierten Zustand Yeu 1,00 1,40
einaxiale Druckfestigkeit Yqu 1,00 1,40
Wichte Ys 1,00 1,00

! Diese Bezeichnung bezieht sich auf tan [0}

Bei den Teilsicherheitsbeiwerten fiir die Pfahlwiderstdnde treten erhebliche Unterschiede
bei dem Nachweisverfahren 2 (R2) und den Teilsicherheitsbeiwerten nach DIN 1054 auf.
Ein direkter Vergleich ist schwierig, da nach DIN 1054 die Pfahlwidersténde unterschieden
werden nach der Ermittlungsmethode der Pfahlwiderstdnde (Pfahlprobebelastung, Erfah-
rungswerte) wahrend in DIN EN 1977-1 zun&chst nach Widerstandsanteilen (Spitzen-
druck, Mantelreibung) und nach Druck- und Zugpfahlen unterschieden wird. Es wird an-
schlieBend definiert, welcher Teilsicherheitsbeiwert bei welcher Methode zur Bestimmung

des Pfahlwiderstandes angesetzt werden darf.
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Insgesamt sind die Teilsicherheitsbeiwerte R2 nach DIN EN 1977-1 aber geringer als die
Werte nach DIN 1054. Zusétzlich gibt DIN EN 1997-1 auch noch Teilsicherheitsbeiwerte
fur unterschiedliche Pfahlarten an. Diese unterscheiden sich allerdings bei den Teilsicher-

heitsbeiwerten R2 nicht.

Tabelle 3  Teilsicherheitsbeiwerte yr der Pfahlwidersténde fur den Grenzzustand GZ 1B
nach DIN 1054 und DIN EN 1997-1 angewendet auf Pfahlgriindungen
DIN 1054 DIN EN 1997-1

< wE| E | 5E

. 2|4 , 2 | n :gg s |28
Pfahlwiderstand [ | Pfahlwiderstand [ T |53 2 | o2
3| | ° |82 & |£5

- >5| @ | 8a

) Spitzendruck R1 | 1,00 1,25 | 1,10
Gesamtwiderstand v | 140 Pfahlprobe- % R2 1,10 | 1,10 | 1,10
Erfahrungswerte belastung oder R3 | 1,00 | 1,00 | 1,00
Erfahrungswerte R4 | 1,30 | 1,60 | 1,45

Mantelreibung R1 |1,00 1,00 | 1,00

(Druck) R2 | 1,10 | 1,10 | 1

Pfahlprobe- s . LAY

belastung oder R3 |1,00 | 1,00 | 1,00

Erfahrungswerte R4 1,30 1,30 | 1,30

Gesamtwiderstand Gesamtwide)rstand R1 | 1,00 | 1,15 | 1,10
(Druck R2 | 1,10 [ 1,10 | 1,10

(Druck) we | 1,20 | Pfahiprobebe- | 1, : : :
Pfahlprobe- lastung oder dyn. R3 | 1,00 | 1,00 | 1,00
belastung Schlagversuch R4 [ 1,30 | 1,50 | 1,40
Gesamtwiderstand R1 11,25 |125]1.25
Mantelreibun R2 [ 1,451,145 [ 1,15
(2ug) yeo | 130 O

Pfahlprobe- (Zug) R3 1,10 | 1,10 | 1,10
belastung R4 | 1,60 | 1,60 1,60

Im Vergleich der Teilsicherheitsbeiwerte zeigt DIN EN 1997-1 zunéchst ein insgesamt

geringeres Sicherheitsniveau als DIN 1054, da sich die Teilsicherheitsbeiwerte fiir Einwir-

kungen und Baugrund-KenngréRBen entsprechen, die Teilsicherheitsbeiwerte fiir die Wi-
derstédnde nach DIN EN 1997-1 aber deutlich geringer sind.
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Zusatzlich muss allerdings das unterschiedliche Vorgehen in der Festlegung der charakte-
ristischen Pfahlwiderstdnde beider Normen beriicksichtigt werden. Bei Pfahlprobebelas-
tungen werden nach Vorgaben von DIN EN 1997-1 die Messwerte (iber den Streuungs-
faktor & in charakteristische Werte umgerechnet. Nach DIN EN 1997-1 wird der Streuungs-
faktor ebenfalls bei der Anwendung von Erfahrungswerten angewandt. Der bisher in
Deutschland nicht tbliche Streuungsfaktor & wurde aus Griinden der Kompatibilitat mit
DIN EN 1997-1 eingefiihrt. Dabei wurde der &-Wert in DIN 1054 wesentlich niedriger als in
DIN EN 1997-1 gewahlt und dieser kompensiert somit weitestgehend die Unterschiede der

Teilsicherheitsbeiwerte beider Normen, siehe Abschnitt 3.3.

Anmerkung: Bei der Entscheidung flir die Zahlenwerte der Teilsicherheitsbeiwerte und
Streuungsfaktoren fir Pfahlgrindungen wurde in DIN 1054 der bisherigen
Vorgehensweise der Vorzug gegeben, ndmlich dass bei Flach- und Pfahl-
grindungen etwa die gleichen Sicherheitsbeiwerte (friiher n = 2.0, jetzt
y = 1,4) anzusetzen sind. AuRerdem wurden die &-Werte bei wenigen Probe-
belastungen als zu hoch angesehen, da dadurch méglicherweise in der Pra-

xis Pfahlprobebelastungen verhindert wiirden.

3.3 Werte und Anwendung des Streuungsfaktors §

Grundlage fir die Bemessung von Pfahlgriindungen ist der charakteristische Pfahlwider-
stand. Im Falle von Pfahlprobebelastungen werden die Messwerte des Pfahlwiderstandes
Rim;i im Grenzzustand der Tragfahigkeit GZ 1 Uber den Streuungsfaktor &, der Pfahlher-
stellungseinflisse und BaugrundunregelmaBigkeiten berlicksichtigen soll, in charakteristi-
sche Pfahlwiderstande Rix umgewandelt, indem der Messwert des Widerstandes durch
den Streuungsfaktor geteilt wird. Dabei werden grundsétzlich zwei Félle unterschieden.
Zum einen das System mit starrer Pfahlkopfplatte, bei dem davon ausgegangen werden
kann, dass Lasten auf die Nachbarpféhle tbertragen werden kénnen und das weiche Sys-

tem, bei dem von voneinander unabhangig wirkenden Einzelpféhlen ausgegangen wird.

Nach DIN 1054 ergibt sich der charakteristische Pfahlwiderstand Rk bei weichen Syste-
men aus dem Kleinstwert der Probebelastungsergebnisse nach Gleichung (1a). Kommt es
im vorgesehenen Bauwerk zu einer Lastverteilung auf mehrere Pfahle, z. B. durch eine
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weitgehend starre Kopfplatte, und ist der Variationskoeffizient sN/ﬁm <0,25, darf der
Streuungsfaktor & auf den Mittelwert Rwm der Probebelastungsergebnisse bezogen wer-
den, siehe Gleichung (1b).

R1k = R1m,min /E.! (1a)
Ry =—R—1m/é (1b)

Tabelle 4  Streuungsfaktor & zur Berlicksichtigung von Anzahl und Streuung der Ergeb-

nisse von Pfahlprobebelastungen nach DIN 1054

Streuungsfaktor §
Zahl der - -
Mittelwert Kleinstwert
Probebelastungen .
N R1m R1m,min
sy/Ry, =0 sy/R, <0,25
- - 1,15
2 1,05 1,10 1,05
>2 1,00 1,05 1,00

Tabelle 5 Erhohung des Streuungsfaktors & nach Tabelle 2 bei der Auswertung von

dynamischen Probebelastungen

1) Kalibrierung an statischer Probebelastung
Ort der Probebelastung Auswerteverfahren Erhéhung
gleiches Baufeld erweitertes Verfahren
(z.B. CAPWAP)
direktes Verfahren

keine

(z.B. CASE-Formel) fi =Dl
andere Baumafinahme erweitertes Verfahren A& =0,05
direktes Verfahren AE=0,15

2) Ableitung aus allgemeinen Erfahrungswerten
AE=0,15

(nur erweitertes Verfahren zulassig)

Anmerkung: Bei der Anwendung der Streuungsfaktoren & der Tabelle 4 auf dynamische
Probebelastungen muss jeweils in der ersten Spalte von Tabelle 4 die
doppelte Anzahl an Probebelastungen N vorliegen (z.B. statisch N=1,
dynamisch N=2).
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Der Wert des Streuungsfaktors ergibt sich nach Tabelle 4. Zwischenwerte dirfen interpo-

liert werden. Dabei ist

Sy :Jg(ﬁm _R1m,i)z/(N_1) (2)

Unter bestimmten Voraussetzungen diirfen nach DIN 1054 auch die Pfahlwiderstédnde aus
dynamischen Pfahlprobebelastungen abgeleitet werden. Dabei sind ebenfalls die Streu-
ungsfaktoren & nach Tabelle 4 zu beriicksichtigen, wobei je nach Vorinformationen aus
vergleichbaren statischen Probebelastungen und gewahlten Verfahren die Anzahl der
dynamischen Pfahlprobebelastungen bzw. auch die &-Faktoren zu erhdéhen sind. Die we-

sentlichen Regelungen der DIN 1054 sind in Tabelle 5 zusammengefasst.

Nach DIN EN 1997-1 ist der charakteristische Pfahlwiderstand als das Minimum aus den

folgenden Gleichungen definiert:
R = Rn /&, (3a)
Ryt =R/ (4b)
Der Streuungsfaktor ist nach Tabelle 6 anzusetzen. Dabei diirfen beim Vorhandensein

einer ausreichend starren Pfahlkopfplatte die Zahlenwerte von &; und &, durch 1,1 dividiert

werden, vorausgesetzt, dass &; niemals kleiner als 1,0 ist.

Tabelle 6  Streuungsfaktor & zur Beriicksichtigung von Anzahl und Streuung der Ergeb-

nisse von Pfahlprobebelastungen nach DIN EN 1997-1

Streuungsfaktor &, fir den Mittelwert,
Zahl der Probebelastungen £, fur den Kleinsten Wert

N &+ fur Rm &5 flr R min
1 1,40 1,40

2 1,30 1,20

3 1,20 1,05

4 1,10 1,00
>5 1,00 1,00
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DIN EN 1997-1 gibt weitere Streuungsfaktoren an und zwar bei der Festlegung der cha-
rakteristischen Pfahlwiderstande aufgrund von Baugrunduntersuchungen, siehe Tabelle 7,

und zur Ableitung des Pfahlwiderstandes aus Schlagversuchen, siehe Tabelle 8.

Tabelle 7  Streuungsfaktor & zur Ableitung des charakteristischen Pfahlwiderstandes

aus Ergebnissen von Baugrunduntersuchungen nach DIN EN 1997-1

| Streuungsfaktor &3 fiir den Mittelwert,
Zahl der Versuchsprofile £, fiir den Kleinsten Wert
N &3 fur Rm &4 fUr Rm,min
1 1,40 1,40
2 1,35 1,27
3 1,33 1,23
4 1,31 1,20
5 1,29 1,15
7 1,27 1,12
10 1,25 1,08

Die Pfahlwiderstdnde kénnen rechnerisch auch durch

Rok =Ap Gy Und Ry, = ZASJ “Qsix (5)

ermittelt werden. Dabei brauchen dann die Streuungsfaktoren nach Tabelle 7 nicht zu-
grunde gelegt werden. Wenn diese Alternative angewendet wird, kann es aber erforderlich
sein, die Teilsicherheitsbeiwerte nach Tabelle 3 durch Modellfaktoren > 1,0 zu korrigieren.

Verfahren nach DIN EN 1997-1, bei denen der Druckwiderstand einer Pfahlgriindung an-
hand von Ergebnissen von Baugrunduntersuchungen festgelegt wird, miissen auf Grund-
lage von Pfahlprobebelastungen und vergleichbaren Erfahrungen bei gleichen Boden-
oder Felsarten sowie vergleichbaren geotechnischen Verhalten und bei vergleichbaren
Bauwerken entwickelt worden sein. Diese Verfahren sind vergleichbar mit der Ableitung

von Pfahlwiderstanden anhand von Erfahrungswerten nach DIN 1054.

Fur die Ableitung von charakteristischen Pfahlwiderstdnden nach Tabelle 8 der
DIN EN 1997-1 ist die Anwendung unterschiedlicher dynamischer Verfahren oder Ramm-

formeln méglich.
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Tabelle 8  Streuungsfaktor & zur Ableitung des charakteristischen Pfahlwiderstandes

aus Schlagversuchen®”%%¢ nach DIN EN 1997-1

Zahl der untersuchten Streuungsfaktor &s fir den Mittelwert,
Pfahle &g fur den kleinsten Wert
N §5 fur Em s fur Rm,min
=2 1,60 1,50
25 1,50 1,35
>10 1,45 1,30
=15 1,42 1,25
>20 1,40 1,25

. Die &-Werte in der Tabelle gelten fir Schlagversuche.

b Die &-Werte dirfen mit einem Modellfaktor = 0,85 reduziert werden, wenn bei den
Versuchen die Wellenausbreitung gemessen wird.

. Die £&-Werte sollen mit einem Modellfaktor = 1,10 erhéht werden, wenn eine
Rammformel mit Messung der quasi-elastischen Pfahlkopfbewegung beim Schilag
angewendet wird.

d Die £&-Werte sollen mit einem Modellfaktor = 1,20 erhéht werden, wenn die
Rammformel ohne Messung der quasi-elastischen Pfahlkopfbewegung
angewendet wird.

© Wenn unterschiedliche Pfahle in der Griindung vorhanden sind, sollen bei der
Wahl der Anzahl n von Versuchspfahlen Gruppen gleichartiger Pfahle getrennt
beriicksichtigt werden.

Im Abschnitt 4.2 sind Zahlenbeispiele fir die Entwichlung der globalen Sicherheit in Ab-
hangigkeit der Anzahl der Pfahlprobebelastungen und dem damit verbundenen Streuungs-
faktor fur die drei Nachweisverfahren nach DIN EN 1997-1 im Vergleich zur DIN 1054

zusammengestellt.

3.4 Zugpfahlgruppen und verankerte Auftriebssohlen

Erhebliche Unterschiede gibt es zwischen den Regelungen der DIN 1054:2003-01 und der
DIN EN 1997-1 bzgl. den Nachweisen von Zugpfahlgruppen und verankerten Auftriebs-
sohlen. Die Regelungen der DIN 1054:2003-01 sind aber im vergangenen Jahr nochmals
grundsatzlich Uberarbeitet worden. Die im folgenden angesprochenen Punkte beziehen
sich nur auf die nun gtiltigen Regelungen, wie sie in der neuesten Ausgabe der DIN 1054

(Januar 2005) enthalten sind.
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Beim Nachweis von Zugpfahlgruppen sind grundsétzlich zwei Grenzfélle zu unterscheiden.
Zum einen muss das Versagen des Einzelpfahles durch Herausziehen aus dem Boden
ausgeschlossen werden, zum anderen muss die Tragféhigkeit der gesamten Pfahlgruppe
nachgewiesen werden, wobei das Anheben des Bodenblockes mit den Pfahlen betrachtet
wird. Dabei unterscheidet sich in den beiden Normen die geometrische Definition dieses

Bodenblockes.

Nach DIN 1054 ist der Bodenblock als eine vom Pfahlfu ausgehende Pyramide festge-
legt, die in einem Quader mit den Pfahlabstdnden als Seitenldngen tbergeht, siehe Bild
1a. Die H6he der Pyramide ist vom Reibungswinkel ¢' des Bodens abhéngig. Fur die ge-
samte Pfahlgruppe ergibt sich der angehédngte Bodenblock als die Summe der Einzel-
pfahlbodenkérper.

Nach DIN EN 1997-1 wird entlang der AuRenkante der Griindungskérper eine umhtillende
Linie angesetzt. Der angehéngte Bodenblock besteht aus dem Boden und Griindungs-
elementen, die sich innerhalb dieser Umhiillenden befinden. Den Griindungskérper tber-

lagernde Bodenschichten werden dabei mit zum Bodenblock gerechnet, siehe Bild 1b.

a) >
[b P o S e
£ el
___‘.r‘__:— = L '1'7? 4 :rd'.‘
‘.\ A.«.y' Y o e
Y NN
Her. § NN
4_“”\ g g ,'
i NN
L :‘t § § !‘
R
L die Lénge der Zugelemente (1) Gelandeoberflache T %n
la das grolere Rastermal® (2) Grundwasserspiegel Vs
Ib das kleinere Rastermaf (3) Blockseitenflachen, in denen sich ein Schubwider-

stand T4 entwickelt.
Bild 1 Definition des angehéngten Bodenké&rpers beim Nachweis von Zugpfahlgruppen
nach a) DIN 1054 und b) DIN EN 1997-1
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Die anzusetzende Gewichtskraft des Bodenblockes hangt von den geometrischen Abmes-
sungen der Grindung ab (Pfahllédnge, -abstand und -anzahl). Diese drei Gréflen beein-
flussen die Gewichtskraft des Bodenblockes derart, dass die Anderung eines Parameters
sich nicht grundsatzlich bei dem Ansatz einer der beiden Normen glinstiger auswirkt. Hin-
gegen wirken sich gréRere Pfahldurchmesser glinstig nach DIN EN 1997-1 aus, gréRere

Reibungswinkel begiinstigen dagegen die Gewichtskraft nach DIN 1054.

Der Nachweis gegen Abheben des angehdngten Bodenblockes wird nach DIN 1054 im
Grenzzustand des Verlustes der Lagesicherheit GZ 1A mit zu Tabelle 1 und Tabelle 3
abweichenden Teilsicherheitsbeiwerten durchgefiihrt. Entsprechend den Werten nach
Tabelle 9 werden glinstige stédndige Einwirkungen abgemindert, ungiinstige stdndige und
veranderliche Einwirkungen werden einfach angesetzt. In der Grenzzustandsgleichung
werden die stabilisierenden Einwirkungen den destabilisierenden Einwirkungen gegen-
Ubergestellt, siehe Gleichung (6). Widerstande treten hierbei definitionsgemaR nicht auf

und werden als stabilisierende Einwirkungen betrachtet.

Giast " Yedst + Qi Yaust < Giew *Yasto + Gk *Yosw (6)

Nach DIN EN 1997-1 werden fiir den Nachweis des Abhebens des Bodenblockes die mit
den Teilsicherheitsbeiwerten nach Tabelle 1 und Tabelle 3 gewichteten Einwirkungen und

Widersténde gegenlbergestellt.
Fia <Ry (7)

Im Abschnitt 4 werden diese beiden Vorgehensweisen anhand von Zahlenbeispielen mitei-
nander verglichen. Beim Nachweis des Einzelpfahles gegen Herausziehen ergeben sich die
bereits diskutierten Unterschiede zwischen den beiden Normen bzgl. der Kombination unter-

schiedlicher Teilsicherheitsbeiwerte und Streuungsfaktoren, siehe Abschnitte 3.1 bis 3.3.

Tabelle 9  Teilsicherheitsbeiwerte der Einwirkungen fiir den Grenzzustand GZ 1A nach

DIN 1054
Einwirkung bzw. Beanspruchung Formelzeichen Ll
LF1 LF 2 LF 3
Glnstige stéandige Einwirkung YG.stb 0,90 0,90 0,95
Unglinstige standige Einwirkungen YG,dst 1,00 1,00 1,00
Unglinstige veranderliche Einwirkungen YQ,dst 1,00 1,00 1,00
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4 Beispiele

4.1 Beispiel zur Ermittlung von charakteristischen Widerstands-Setzungs-

linien aus Probebelastungen

Bild 2a zeigt eine Griindungssituation mit einem Bohrpfahldurchmesser D = 0,90 m und
einer stéandigen Last Fgx = 1,0 MN sowie der verénderlichen Last Fqx = 0,5 MN. Ausge-
fuhrt werden zwei Pfahlprobebelastungen, deren Ergebnisse als Messwerte Rmymin und
Rmmax in Bild 2 und Tabelle 10 enthalten sind. Die Grenzsetzung wird mit Gleichung (8) zu

sy =0,1-90 cm = 9 cm festgelegt. Die Beispiele wurden aus Kempfert (2005) entnommen.

s,=010-D, (8)
(a) Ableitung der charakteristischen Widerstands-Setzungslinie (WSL) nach DIN 1054

Werden die Lasten des Tragsystems in Bild 2a nicht gleichméaRig auf mehrere Pféhle ver-
teilt, wird von einer ,weichen® Kopfplatte ausgegangen, d.h. die charakteristischen Werte
der WSL werden auf den Kleinstwert der Messung Rm min bezogen. Der Streuungsfaktor ist
& = 1,05 nach Tabelle 4. Bild 2b zeigt die damit abgeleitete charakteristische WSL.

Bei weitgehend starrer Kopfplatte und Lastverteilung auf mehrere Pféhle, darf der charakte-
ristische Pfahlwiderstand aus den Mittelwerten der Probebelastungen abgeleitet und &
durch Interpolation berechnet werden, wenn wie im vorliegenden Fall die bezogenen Streu-
ungen von sN/ﬁm <0,25 sind, so dass die &-Werte nach Abschnitt 3.3 hier auf die gesamte
Widerstands-Setzungslinie angewendet werden kénnen, ohne dass Spriinge zu erwarten
sind. Die sich ergebende charakteristische Widerstands-Setzungslinie zeigt Bild 2c.

Tabelle 10 Ergebnisse von zwei Probebelastungen und Ableitung der charakteristischen
WSL fir ein weiches bzw. starres System nach DIN 1054

SetZUNg | R - in | Rmmax | R | Ewelen Eﬁf}ihw;ch Sy /Rim | Eqtar ::1}7337&:@
[cm] | [MN] | [MN] | [MN] [MN] [-] [MN]
0 0 0 0 1,05 0 0 0 0
1 1,32 | 1,50 | 1,410 | 1,05 1,257 0,090 1,0681 1,320
2 1,85 | 2,20 | 2,025 | 1,05 1,762 0,122 1,0744 1,885
4 2,60 | 295 | 2,775 | 1,05 2,476 0,089 1,0678 2,598
6 300 | 385 {8175 1,05 2,857 0,077 1,0656 2,980
9 3,30 | 3,65 |3,475| 1,05 3,143 0,071 1,0642 3,265
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a) Fox = 1,00 MN
l Fox = 0,50 MN
PfahlD =0,90 m
b) Widerstand R [MN] c) Widerstand R [MN]
0 1 2 3 4 0 1 2 3 4
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2 willh | 2 N |
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Bild 2 Vergleichendes Beispiel zur Ableitung der charakteristischen WSL aus Pfahlpro-
bebelastungen a) System und Beanspruchung, b) Ableitung nach DIN 1054 ohne
Lastverteilung (weiches System), c) Ableitung nach DIN 1054 mit Lastverteilung
(starres System), d) Ableitung nach DIN EN 1997-1 ohne Lastverteilung (weiches
System), e) Ableitung nach DIN EN 1997-1 mit Lastverteilung (starres System)
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(b) Ableitung der charakteristischen Widerstands-Setzungslinie nach DIN EN 1997-1

Die Ergebnisse gemaR dem Vorgehen nach DIN EN 1997-1, siehe Abschnitt 3.3, sind in
Tabelle 11 und Bild 2d und e) zusammengestellt.

Tabelle 11 Ergebnisse von zwei Probebelastungen und Ableitung der charakteristischen
WSL fur ein weiches bzw. starres System nach DIN EN 1997-1

Setzung = Rk = Rg = R starr =
s Rm,min Rm,me\x Rm E.;Z Rm.min/§2 Eﬂ Em /51 Rk,welch Rk.weich . 1,1
[em] [MN] | [MN] | [MN] [MN] [MN] | [MN] [MN]
0 0 0 0 1,2 0 1,3 0 0 0
1 1,32 1,50 | 1,41 | 1,2 1,100 1,3 [ 1,085 | 1,085 1,194
2 1,85 2,20 [ 2,025 ] 1,2 1,542 1,3 | 1,558 | 1,542 1,696
4 2,60 2,95 | 2,775 | 1,2 2,167 1,3 | 2,135 | 2,135 2,349
6 3,00 3,36 | 3175 | 1,2 2,500 1,3 | 2,442 | 2,442 2,686
9 3,30 3,65 | 3475 | 1,2 2,750 1,3 | 2,673 | 2,673 2,940

4.2 Vergleich der verschiedenen Nachweisverfahren auf der Grundlage des

globalen Sicherheitsniveaus

Fir das Beispiel nach Abschnitt 4.1, Bild 2, siehe auch Kempfert et al. (2003), wird ange-
nommen, dass die Einwirkungen auf die Pfahle aus einem aufgehenden Bauwerk resultie-

ren. Die Nachweise der Tragfahigkeit ergeben sich damit wie folgt:

(a) Beiunabhangig voneinander wirkenden Einzelpfahlen (weiches System)

° Nachweis nach DIN EN 1997-1

Nachweisverfahren 1
Kombination 1:
F14=Fkc-ye +Fka-ya=1,00MN-1,35+0,50 MN - 1,50 = 2,10 MN
Rid=Rix/y=2,673 MN /1,15 = 2,324 MN
F14=2,10 MN < Ry 4 = 2,324 MN
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Kombination 2:

Fi14=Fkc ve * Fka-ya= 1,00 MN - 1,00 + 0,50 MN - 1,30 = 1,65 MN
Rid=Rix/v=2,673 MN /1,50 = 1,782 MN
Fi14=1,65MN<Ry4=1,782 MN

Nachweisverfahren 2
F14=Fkc-vs +Fka-ya=1,00MN-1,35+0,50 MN - 1,50 = 2,10 MN
Rid=Rix/v=2,673MN /1,10 = 2,430 MN
F14=2,10 MN <Ry4 = 2,430 MN

Nachweisverfahren 3
Fi14=Fkc-ve +Fka-ya=1,00MN- 1,35+ 0,50 MN - 1,50 = 2,10 MN
Ri4=Rix/v=2,673 MN /1,00 =2,673 MN
F14=2,10 MN <Ry 4=2,673 MN

Nachweis nach DIN 1054

F14=Fkc-ve +Fka-ya=1,00 MN - 1,35+ 0,50 MN - 1,50 = 2,10 MN
Rid=Rix/vpc=3,143 MN /1,20 = 2,619 MN
F14=2,10 MN <Ry4=2,619 MN

Bei Lastverteilung z.B. durch starre Kopfplatte (starres System)

Die Einwirkungen ergeben sich wie unter (a).

Nachweis nach DIN EN 1997-1

Nachweisverfahren 1
Kombination 1:
Rid=Rix/1=2,940 MN /1,15 = 2,557 MN
F14=2,10 MN <Ry 4 = 2,557 MN

Kombination 2:
R14=Rik/y=2,940 MN /1,50 = 1,960 MN
F14=1,65 MN < R4 = 1,960 MN
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Nachweisverfahren 2
Rid=Rix/7=2,940 MN /1,10 = 2,673 MN
F14=2,10 MN <Rq4=2,673 MN

Nachweisverfahren 3
R14=Rix/v=2,940 MN /1,00 = 2,940 MN
F14=2,10 MN < R4 4=2,673 MN

° Nachweis nach DIN 1054

R1,d = R1,k / YPc = 3,265 MN / 1,20 = 2,721 MN
F14=2,10 MN < Ry4=2,721 MN

In einem weiteren Beispiel sind als Grundlage fur den Vergleich der bekannten Pfahl-
nachweise nach dem bisher haufig angewendeten Globalsicherheitskonzept und dem in
Zukunft anzuwendenden Teilsicherheitskonzept in Tabelle 12 bis Tabelle 14 fur Druck-
pfahle im Lastfall 1 die Globalsicherheitsbeiwerte n fiir unterschiedliche Randbedingungen
gegeniibergestellt. Damit kénnen die Tendenzen der zahlenmé&Rigen Anderungen der
Sicherheit nach der neuen, bezogen auf das bisher lbliche Vorgehen, dargestellt werden.
Fur die Beispiele nach DIN EN 1997-1 sind nur Nachweiskombinationen mit dem Satz fiir

Einwirkungen A1 aufgefiihrt. Folgende Annahmen werden flir das Beispiel getroffen:

° Variation der Anteile aus standigen und veranderlichen Einwirkungen; daraus ergibt

sich ein zusammengefasster Teilsicherheitsbeiwert fir die Einwirkungen zu
vr = Anteil aus yg + Anteil aus yq

° Die Grundgleichung fiir den Globalsicherheitsbeiwert lautet
N=& Y T¢ (9)

° Bei keiner lastverteilenden Wirkung (weiches System) wurde fir & vorausgesetzt,

dass der Wert bezogen auf den Kleinstwert R min maftigebend ist.

° Bei einer lastverteilenden Wirkung (starres System) wurde & nach DIN EN 1997-1 auf
Rem,min mit &/1,1 bezogen und fiir DIN 1054 s, /Rm =0125 vorausgesetzt.
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Tabelle 12 Beispiel zu den Globalsicherheitsbeiwerten n fir yr = 1,35

weiches System starres System
DIN 1054 DIN EN 1997-1 DIN 1054 DIN EN 1997-1
Verfahren Verfahren
1 2 3 1 2 3
NI & | n £ n|mn|n N| & n [§/L1210) n | n | 7
111,15(1,86| 1,40 |2,17|2,08| 1,89 111,150 1,86 1,27 1,98(1,89 (1,72
211,05(1,70| 1,20 | 1,86|1,78 | 1,62 211,075 1,74 1,09 1,6911,62 (1,47
3(1,00(1,62| 1,05 [1,63[1,56|1,42 31,025 |1,66 1,00 1,55(1,49 (1,35
411,00(1,62| 1,00 |1,55|1,49|1,35 411,025 1,66 1,00 1,55(1,49 (1,35
5(1,00(1,62| 1,00 [1,55[1,49|1,35 511,025 |1,66 1,00 1,65({1,49 (1,35

Tabelle 13 Beispiel zu den Globalsicherheitsbeiwerten n fir yr= 1,425

weiches System starres System
DIN 1054 DIN EN 1997-1 DIN 1054 DIN EN 1997-1
Verfahren Verfahren
1 2 3 1 2 3
NI & | n £ n|n|n Nl & n |E€/1,1210 n | n | n
111,1511,97| 1,40 |2,29|2,19|2,00 111,150 | 1,97 1.27 2,09|2,00(1,81
211,05(1,80| 1,20 |{1,97|1,88(1,71 2(1,0751,84 1,09 1,79 1,711,558
311,00|1,71| 1,05 |1,72|1,65| 1,50 311,025 | 1,75 1,00 1,64 (1,57 | 1,43
411,00(1,71] 1,00 | 1,64|1,57|1,43 411,025(1,75 1,00 1,64|1,57 (1,43
5(1,00(1,71| 1,00 | 1,64 1,57 | 1,43 51,025 1,756 1,00 1,6411,57 (1,43

Tabelle 14 Beispiel zu den Globalsicherheitsbeiwerten n fiir ye= 1,5

weiches System starres System
DIN 1054 DIN EN 1997-1 DIN 1054 DIN EN 1997-1
Verfahren Verfahren
1 2 3 1 2 3
N[ &€ | n g n|n|n N| & n |&/1,1210) m | m | 7
111,15(2,07 |1,40 |2,42|2,31 2,10 111,150 |2,07 1,27 2,20(2,10|1,91
211,05(1,89|1,20 |2,07 {1,98|1,80 2 11,075|1,94 1,09 1,88(1,80|1,64
31(1,00|1,80(1,05 [1,811,73|1,58 311,025 (1,85 1,00 1,78 [ 1,65 1,50
411,00(1,80|1,00 |1,73]1,65|1,50 411,025|1,85 1,00 1,7311,65(1,50
5(1,00(1,80|1,00 [1,73 (1,65 1,50 511,025|1,85 1,00 1,73(1,65| 1,50
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4.3 Zahlenbeispiel zum Nachweis gegen Abheben einer Zugpfahlgruppe

In Abschnitt 3.4 sind die beiden Definitionen fiir den angehéngten Bodenkdrper nach
DIN 1054 und DIN EN 1997-1 fir den Nachweis gegen Abheben einer Pfahlgriindung
beschrieben. Es zeigt sich jedoch, dass beide Definitionen unabhéngig von der Pfahlgrup-

pengeometrie und der Bodenart vergleichbare Ergebnisse liefern, siehe Bild 3.

Pfahlabstand I,=l, [m]

1 9 3 4
60 { : , ‘ ‘
— — -DIN EN 1997-1------1----#1
50 [ DIN 1054

fGruppe4$<4
D =09m Y
¢ =35° o 1
Y =‘10,5‘kN/m3”' \/ Bild 3

ey
o

N
o

N T T T T T T

Beispiel zur Entwicklung der Gewichtskraft

des angehangten Bodenkdrpers mit dem

Gewichtskraft angehéngter
Bodenkérper [MN]
w
o

=i
o

Pfahlabstand fiir unterschiedliche Pfahllan-

o =+ 1 1 i—1 gen

a) b)
Pfahlabstand 1,=I, [m] Pfahlabstand 1,=I, [m]
1 2 3 4 1 2 3 4

= 40 ‘ . = 40 I ‘ ‘
z | DIN 1054 Gruppedxd | 5 DIN 1054  Gruppe 4x4

3 alle Einwirkungskombinationen 3 alle Einwirkungskombinationen
L 30 | w30 - :

g’ = = :DIN EN 1997-1 i = = = : DIN EN 1997-1
E FraFox ] E | Frau=Fox
£ 201 05F=Fci=Fax ‘//4* £ 20 | 0,5F ,=Fg=Faqy >
2 Z 2 7
£ Fk zu\:FQK // = £ 4l
@ B e ol a

o) | z o)
(0] ‘ z o

o 10 27 L=20m g
‘@ D=09m D
B ¢'=35° g

=) 4 = 3 =

N pL__ &t i | y' =105 kN/m? N
Bild 4 Beispiel zur Entwicklung der zuldssigen Gesamteinwirkung mit dem Pfahlabstand

beim Nachweis gegen Abheben des Bodenkdrpers bei a) nichtbindigen und b)
bindigen Béden fir unterschiedliche Verhaltnisse von sténdigen und verdnderli-
chen Einwirkungen
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Weiterhin soll das Sicherheitsniveau beider Normen bei diesem Nachweis verglichen wer-
den. Dazu wird die jeweilige Grenzzustandsbedingung nach der giinstig wirkenden Ge-
wichtskraft des angehangten Bodenkdrpers Ggx bzw. dem entsprechenden Widerstand

Rix umgestellt:

Fn = % (nach DIN 1054, Gleichung 34) (10)
dst
R
Figg = (nach DIN EN 1997-1, Gleichung 7.12) (1)
Ys,t "YF

In diesem Beispiel wird nur das Gewicht des Bodenkérpers als widerstehende Grélke an-
gesetzt, weitere gunstige, lotrecht nach unten wirkende GréRen werden nicht angenom-
men. Fir die unginstig wirkenden Einwirkungen werden drei Falle betrachtet, die Ge-
samteinwirkung besteht lediglich aus stdndigen oder veranderlichen Einwirkungen oder
beide Anteile kommen in selber Hohe vor. Entsprechend wird nach Tabelle 1 fir yr = 1.35,
1,425 oder 1,50 angesetzt. Der Teilsicherheitsbeiwert yq4st = 1.00 nach Tabelle 9 bleibt bei
allen betrachteten Lastkombinationen gleich. Die weiteren Teilsicherheitsbeiwerte betra-

gen nach Tabelle 9 ysi, = 0,90 sowie yst = 1,15 nach Tabelle 3.

Es zeigt sich, dass sich nach DIN EN 1997-1 geringere zuldssige Einwirkungen ergeben,
siehe Bild 4. Dies ist in den Teilsicherheitsbeiwerten fir ungiinstige Einwirkungen von
Ye.dst = Yadst = 1,00 nach DIN 1054 begriindet, die deutlich geringer sind als die Beiwerte
nach DIN EN 1997-1 mit ye = 1,35 bzw. 1,50. Da sich die Sicherheiten auf der widerstehen-
den Seite etwa entsprechen, ergibt sich beim Nachweis des Abhebens von Zugpfahlgrup-

pen nach DIN 1054 ein insgesamt geringeres Sicherheitsniveau als nach DIN EN 1997-1.

5 Zusammenfassende Bewertung

Mit der Umstellung der DIN 1054 auf das Teilsicherheitskonzept wurde fir den Pfahlabschnitt
eine zur DIN EN 1997-1 weitestgehend formal Ubereinstimmende Norm erstellt. Die we-
sentlichen Unterschiede liegen in den Werten und der Anwendung der Teilsicherheitsbei-
werte und der Streuungsfaktoren, wobei auch in DIN EN 1997-1 explizit darauf hingewiesen

wird, dass die Teilsicherheitsbeiwerte und die Streuungsfaktoren bei der nationalen An-
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wendung der DIN EN 1997-1 auch aus den zu dieser Norm gehdérenden und noch zu

entwickelnden Nationalen Anhangen der jeweiligen Lénder entnommen werden dirfen.

Ein Vergleich der globalen Sicherheiten zwischen DIN 1054 und DIN EN 1997-1 zeigt,
dass beide Normen ein vergleichbares Sicherheitsniveau erreichen, siehe Abschnitt 4.2.
Dabei ist DIN 1054 bei wenigen Pfahlprobebelastungen etwas wirtschaftlicher als das dem
deutschen Vorgehen entsprechende Nachweisverfahren 2 nach DIN EN 1997-1. Mit
steigender Anzahl an Pfahlprobebelastungen wird DIN 1054 leicht unwirtschaftlicher.

Beim Nachweis von Zugpfahlgruppen, bei dem DIN 1054 den Grenzzustand des Verlustes
der Lagesicherheit (GZ 1A) zugrunde legt, der in dieser Form in DIN EN 1997-1 nicht ent-
halten ist, ergeben sich nach DIN 1054 héhere zuléssige Einwirkungen. Dies ist auf die
geringeren Teilsicherheitsbeiwerte fiir ungiinstige Einwirkungen nach DIN 1054 zurtick-

zufiihren.
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ULTRASCHALLPRUFUNG UND HAMMERSCHLAGPRUFUNG

Oswald Klingmtiller, Matthias Schallert, Beatrice Gottlober, Christian Mayer

ZUSAMMENFASSUNG

In diesem Beitrag wird die Ultraschallpriifung (,cross-hole sonic logging” — CSL) mit
der Hammerschlagpriifung (,low-strain“-Integritatspriifung) verglichen. Die beiden
Verfahren der Integritétsprifung von Pfahlen werden beschrieben, wobei auf die
Durchfiihrung und Auswertung der Ultraschallpriifung ndher eingegangen wird.

Da die Durchfiihrung, Auswertung und Interpretation von Ultraschallpriifungen in
Deutschland derzeit in keiner Norm geregelt ist, werden Mdglichkeiten zur Beurtei-
lung der Messergebnisse aufgezeigt. An Fallbeispielen werden Unterschiede der
Prifmethoden erldutert.

In Anwendungsempfehlungen werden die Grenzen und Schwierigkeiten der beiden
Prifmethoden aufgezeigt.

1 EINLEITUNG

Zur Qualitatsprifung von Bohrpféhlen werden vor allem zwei Verfahren eingesetzt:

1. Die Hammerschlagpriifung, bei welcher durch die StoBwelleneinleitung mit einem
Hammerschlag aufgrund der Untersuchung von Wellenausbreitungs-
ph&nomenen, Reflexionen und Refraktionen die Qualitat der Pféhle bestimmt
wird,

2. die Ultraschallpriifung (cross-hole sonic logging — CSL oder Carrotage Sonique),
bei der die Betonqualitat durch Messung zwischen eingebauten Rohren bestimmt

wird.

Bei der Hammerschlagpriifung besteht die Schwierigkeit darin, aus den Reflexionen
und vor allem dem mehr oder weniger deutlichen Fullecho die richtigen Schlussfol-
gerungen zu ziehen.
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Bei der Ultraschallpriifung wird aus den Messungen von einem Messpunkt zum an-
deren die Betonqualitdt bestimmt. Hierbei kommt es darauf an, nicht nur die An-
kunftszeit der Welle richtig zu bestimmen, sondern auch die Abminderung der einge-
tragenen Energie auszuwerten.

Das Vorgehen bei der Ultraschallmethode wird ausfiihrlich unter Bezugnahme auf die
neuen Empfehlungen der DGGT erldutert. Anhand von Fallstudien wird der Unter-
schied beider Methoden und der Anwendungsbereich gezeigt.

2 HAMMERSCHLAGPRUFUNG

Mit einem handelsiblichen leichten Handhammer mit Kunststoffkappe (Nylon o0.4.)
wird auf den Pfahlkopf geschlagen und dadurch eine StoRwelle in den Pfahl einge-
tragen. Die Messung der Bewegung am Pfahlkopf (in der Regel werden Beschleuni-
gungsaufnehmer verwendet, da sie dem Messbereich am besten angepasst sind)
zeigt, dass der Bewegung, die eine direkte Wirkung des Hammerschlags ist, erst ei-
ne Phase relativer Ruhe am Pfahlkopf folgt. Erst wenn Reflexionen von Stérstellen
oder vom Pfahlende wieder am Pfahlkopf auftreten, werden Bewegungen gemessen.

Im Bild 1 ist der Hammerschlag als gestrichelte Linie dargestellt, die Bewegung des
Pfahlkopfes als Geschwindigkeit (aus der gemessenen Beschleunigung integriert) als
durchgezogene Linie. Eine positive Geschwindigkeit zeigt eine Bewegung nach un-
ten als direkte Folge des Hammerschlages. Die Kontakizeit des Impulses zwischen
Hammer und Pfahlkopfoberflache betrégt hier 1,1255 Millisekunden.

Nach 4,22 Millisekunden zeigt eine Bewegung nach oben an, dass eine Druckwelle
reflektiert wurde, das ist ein Anzeichen fur eine Impedanzvergréerung. Nach 7,03
Millisekunden zeigt die Bewegung nach unten (also in gleicher Richtung wie die des
Hammerschlags), dass die Reflexion vom Pfahlful den Pfahlkopf erreicht hat.

In Deutschland wird dieses Verfahren sehr haufig entsprechend den Empfehlungen
der DGGT als Standardverfahren zur Pfahlintegritatsprifung angewendet und ist
demzufolge weitestgehend bekannt, so dass an dieser Stelle fir weitergehende In-
formationen auf entsprechende Literatur verwiesen sei (PlaRmann, B. (2002), Kirsch,
F.; Klingmdller, O. (2003), Stahlmann et al. (2004)).
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Bild 1: Geschwindigkeitszeitverlauf mit Impedanzprofil

3 ULTRASCHALLPRUFUNG
3.1 Prinzip, Durchfiihrung und Messwerte

Durch die Ultraschallpriifung kann die Betonqualitdt von Pféhlen Uberprift werden.
Im englischen Sprachraum nennt man dieses Verfahren cross-hole sonic logging
(CSL). Dazu werden ein Ultraschallgeber und ein in seiner Frequenz angepasster
Empféanger parallel in vorab am Bewehrungskorb installierten Stahlrohren (Durch-
messer ca. 50 mm) mit konstanter Geschwindigkeit entlang des Pfahlschaftes be-
wegt. Die Anzahl der Messrohre richtet sich nach dem Pfahldurchmesser. In der Re-
gel wird pro 25 cm Pfahldurchmesser ein Messrohr eingebaut (fir einen 90 cm Pfahl
4 Rohre). Zur besseren Ubertragung des Ultraschallsignals werden die Messrohre
mit Wasser geflllt. Es werden nur longitudinale Wellen durch das Wasser und die
AuBenwand der Messrohre in den umgebenden Beton Ubertragen. Sender und Emp-
fanger werden gleichmaRig zum Messrohrende herabgelassen. Ultraschallsignale
des Senders laufen durch den Beton und werden vom Empfanger aufgezeichnet. In
Bild 2 sind der Messaufbau und -ablauf dargestellit.
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M 1 der Kabelldnge

Bildschirmausgabe der
Ultraschallsignale

Stromversorgung der
Sonden

wassergefiillte

Messrohre

Kreuzmessungen
Sender :

Ringmessungen
Empfanger

Messrohre
Betonpfahl Draufsicht auf Pfahl mit

4 eingebauten Messrohren
Rohrabdeckung

Bild 2: Messaufbau fiir Ultraschallprifungen

Wahrend des Messvorgangs werden kontinuierlich Ultraschallimpulse vom Sender
abgegeben, die sich mit der fiir Beton spezifischen Wellengeschwindigkeit im Pfahl
ausbreiten. Die Impulse werden vom Empfanger nach der Zeit t aufgezeichnet. Die
Laufzeit t der Welle ist vom Abstand der Messrohre L und der Wellengeschwindigkeit
¢ abhangig.

(2

t = Zeit [s]
L = Abstand der Messrohre [m]
¢ = Wellengeschwindigkeit [m/s]

Die Laufzeit und die Ubertragene Energie der Welle zwischen Sender und Empfénger
werden gemessen.



- 297 -

Aus der gemessenen Laufzeit und dem entsprechenden Abstand der Messrohre, der
jedoch nach der Pfahlherstellung nur an der Pfahlkopfoberfliche gemessen werden
kann, kann die Wellengeschwindigkeit berechnet werden.

Bild 3 zeigt das Ergebnis einer Ultraschallprifung.

50 50 50 50
2-3 (F3,3) 23 3-4 (F3,3) 34
L=9,50 meters L=9,50 meters L=9,50 meters L=9,50 meters
Spacing=0,540 m Spacing=0,540 m Spacing=0,450 m Spacing=0,450 m
Gain=1002 Gain=1002 (x6) Gain=1002 Gain=1002 (x6)
28.06.2004 18:53 28.06.2004 18:53 28.06.2004 18:59 28.06.2004 18:59
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Bild 3: Ergebnis einer Ultraschallintegritétspriifung eines fehlerfreien Pfahles

Die Ankunftszeiten der Ultraschallwelle sind zusammen mit der Energie des empfan-
genen Signals fur jeden Messquerschnitt Gber die Tiefe als Linien aufgetragen (linke
Bildseite). Der jeweilige Zeitverlauf des empfangenen Signals ist auf der rechten
Bildseite ebenfalls fir jeden Messquerschnitt Gber die Tiefe dargestellt. Zur Gbersicht-
lichen Darstellung sind die Zeitverlaufe als Punktstrecke gezeigt, wobei jedem positi-
ven Wert ein griiner Punkt und jedem negativen Wert ein schwarzer Punkt zugeord-
net ist. Sind die Signale gleichartig und reproduzierbar ergeben sich parallele griine
und schwarze Linien.

Treten vor Erreichen der Welle am Empfanger Impedanzveranderungen (Hohlrdume,
Kiesnester etc.) auf, so vergroRert sich die Laufzeit bzw. die Wellengeschwindigkeit
sinkt.

Die Ankunftszeit des Ultraschallsignals wird bei der Durchfiihrung der Messung mit
einer Uber die Tiefe gleich bleibenden Triggerschwelle automatisch ermittelt. Dabei
wird als Triggerschwelle ein prozentualer Anteil der maximalen Amplitude des ge-
sendeten Ultraschallsignals verwendet.
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Bild 4: Ultraschallwellen verschiedener Intensitét im Zeitbereich

Die ankommende Welle kann schwankende Intensitdten aufweisen. Bei einer gerin-
gen Anfangsintensitat wird so auf einen spateren Zeitpunkt getriggert. Es ergibt sich
ein hoherer Wert fiir die Ankunftszeit und somit eine geringere Wellengeschwindig-
keit, obwohl die Welle schon viel friher am Empfénger angekommen ist (siehe
Bild 4). Dies ist bei der Triggereinstellung vor Messdurchfiihrung sowie bei der Aus-
wertung der Ultraschallpriifung entsprechend zu berilicksichtigen.

Neben einer Zunahme in der Ankunftszeit zeigt sich bei einer Anomalie im Pfahl auch
eine Energieabnahme. Der Energiegehalt des empfangenen Ultraschallsignals wird
aus der Integration des Signals Uber die Zeit errechnet.

Bei der Durchfiihrung der Messung muss daher besonders auf die Einstellung des
VergréRerungsfaktors geachtet werden, da dieser nach Beendigung der Messung
nicht mehr geéndert werden kann. Der Vergréflerungsfaktor muss bei jeder Messung
so an das Ultraschallsignal angepasst werden, dass das Signal vollsténdig integriert
werden kann. Zur Erkldrung ist in den Bildern 5a und 5b der Verlauf eines Signals mit
angepasstem und mit zu hoch eingestelltem VergrofRerungsfaktor dargestellt. Die
markierte Flache stellt die Integrationsflache zur Ermittlung des Energiegehalts dar.
In Bild 5b ist das Signal aufgrund einer zu hoch gewahlten Verstérkung gekappt. Die
Integrationsflache ist nicht vollstandig.

Bei der Auswertung der Messungen ist es weiterhin von Bedeutung, die Integrations-
zeit fur die Bestimmung des Energiegehaltes so zu wahlen, dass Anomalien nicht
,2ubersehen® werden. In den Bildern 6a und 6b ist zur Veranschaulichung ein Beispiel
dargestellt, in welchem links das Messergebnis mit einer korrekten und auf der rech-
ten Seite mit einer inkorrekten Integrationszeit dargestellt ist.
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Bild 5a: angepasster VergréRerungsfaktor
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Bild 6a: Integrationszeit korrekt

In Bild 7 ist die erforderliche Messausriistung abgebildet. Im linken Bildbereich er-
kennt man den Messcomputer zur Aufzeichnung der Messdaten. Die Kabelrollen mit
den Sensoren (schwarze Stébe vorn rechts) und die Messeinrichtungen zur Bestim-
mung der Tiefenlage der Sensoren (Rollen) sind im rechten Teil des Bildes darge-

stellt.

Bild 5b: zu hoher Vergréferungsfaktor
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Bild 6b: Integrationszeit inkorrekt

Bild 7: Ultraschallmessgerét (Cross-Hole Analyzer CHA) und Sensoren
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3.2 Auswertung und Interpretation

Die Durchfiihrung, Auswertung und Interpretation von Ultraschallprifungen ist in
Deutschland nicht geregelt. Zur Auswertung der Messungen ist man also gehalten,
internationale Richtlinien anzuwenden. In der franzésischen Norm NF P 94-160-1
wird eine VergroBerung der Laufzeit von > 20% im Vergleich zu einer fehlerfreien
Betonzone als Anomalie definiert, deren genaue Eigenschaft durch weitergehende
Untersuchungen festzustellen ist. Der amerikanische Standard ASTM D6760-02
'Standard Test Method for Integrity Testing of Concrete Deep Foundations by Ultra-
sonic Crosshole Testing' enthélt keine Angaben zur Beurteilung der Pfahlqualitat.

Da in Deutschland keine Normen zur Interpretation von Ultraschallsignalen existie-
ren, erarbeiten die Mitglieder des Unterausschusses 'Stofiprifungen’ des AK 2.1 der
DGGT derzeit fur Deutschland einheitliche Richtlinien zur Durchfiihrung und Auswer-
tung von Ultraschallpriifungen.

In Anlehnung an die 'Empfehlungen flr statische und dynamische Pfahlprifungen’
fur Integritatsprifungen nach der Hammerschlagmethode kénnen auch fur die Ultra-
schallprifung Ergebnisklassen definiert werden.

1. Der Pfahl ist in Ordnung: schnelle LaufzeitvergréRerung < 1,2-fach
2. Geringflugige Qualitdtsminderung: schnelle LaufzeitvergréfRerung 1,2 - 2-fach
3. Starke Qualitdtsminderung: schnelle LaufzeitvergroRerung > 2-fach

Eine solche Klassifikation hat sich vor allem bei der Priifung einer gro3en Zahl von
Pfahlen als sinnvoll erwiesen.

Bei der Einteilung in die Bewertungsklassen muss beriicksichtigt werden, wie groR
die Abweichungen der Wellengeschwindigkeit und tber welchen Bereich im Quer-
schnitt und in Langsrichtung des Pfahls sie festzustellen sind.

Zur Unterstitzung der Bewertung kénnen integrale Qualitatsindikatoren bestimmt
werden.

Zur Veranschaulichung des Problems sind im Bild 8 verschiedene Mdglichkeiten ge-
zeigt, warum eine Wellengeschwindigkeit in einer bestimmten Messstrecke von ei-
nem Normalwert abweichen kann.

Theoretisch kénnen Informationen tber die Form und die Eigenschaften einer Fehl-
stelle aus dem Vergleich der empfangenen Signale und deren Energiegehalt gewon-
nen werden. Der Wellendurchgang durch eine Messtrecke mit gleichmaRig minder-
wertigem Beton sollte vom Wellendurchgang durch minderwertigen Beton auf einer
Teilstrecke oder beim Umlaufen eines Kiesnestes unterschieden werden kénnen. Die
Komplexitat der Phdnomene der Ausbreitung mechanischer Wellen in einem festen
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Korper und insbesondere in einem vergleichsweise inhomogenen Material wie Beton
erschwert jedoch die eindeutige Interpretation des empfangenen Signals.

‘17 L=1,0m _'_ Ankunftszeit Wellengeschwindigkeit

(1) | AT = 1.000/4.000

0,250 ms 4.000 m/s

O—() | Beton mit geringer Ausbreitungsgeschwindigkeit

AT =1.000/3.500

=0,2857 ms 3.500 m/s
:: @ Lufthohlraum um Messréhre — Grofie 1 cm

AT = 990/4.000+10/340

=0,2769 ms 3.611 m/s

400 mm schwacher und 600 mm gesunder Beton

O O AT = 400/3.000 + 600/4.000

=0,2833 ms 3.529 m/s
O————) 800 mm mittelschwacher and 200 mm gesunder Beton

AT = 800/3.500 + 200/4.000

=0,2786 ms 3.590 m/s
O/—\O Ausbreitung der Welle um die Fehlstelle

AT = 1.100/4.000

=0,275 ms 3.636 m/s

Bild 8: Ultraschallwellenausbreitung, Ausbreitungs-/Ankunftszeit und Wellengeschwindigkeit

Bisher wurde noch kein Modell zur genauen Charakterisierung der festgestellten
Fehlstellen durch die Form des Ultraschallsignals entwickelt. Nur der Energiegehalt
des aufgezeichneten Signals kann als Indikator herangezogen werden. Eine geringe
Uibertragene Energie ist in der Regel mit einer geringen Wellengeschwindigkeit ver-
bunden.

Eine Fehlstelle im Pfahlbeton kann dann sicher erkannt werden, wenn sowohl die
Energie als auch die Wellengeschwindigkeit im betroffenen Querschnitt abnehmen
und die Informationen aus allen Messstrecken bei der Bewertung ber{icksichtigt wer-
den.

Als Zusammenfassung kann gesagt werden, dass durch Ultraschallpriifung Abwei-
chungen in der Qualitit des Betons zwischen zwei Messrohren in einer bestimmen
Tiefe / Querschnitt festgestellt werden kénnen aber ohne eine genaue Charakterisie-
rung der Fehlstelle hinsichtlich Ausdehnung oder Grad der Qualitdtsminderung. Fir
die Messwertauswertung der Ultraschallpriifung werden folgende Schritte vorge-
schlagen.
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i Bestimmung der lokalen Laufzeiten (Wellengeschwindigkeiten) und Bestim-
mung der durchschnittlichen Wellengeschwindigkeit tiber die Tiefe ohne Be-
riicksichtigung von Bereichen mit Abweichungen > 20%.

2 Wenn in einem Querschnitt eine Abweichung in der Wellengeschwindigkeit
von mehr als 20% auftritt: Prifen der Energie und der Signalformen. Wenn ei-
ne Anomalie bestétigt ist, werden alle Durchschnittswerte und maximalen
Laufzeiten in diesem Querschnitt bestimmt.

3L Berechnung der gewichteten Wellengeschwindigkeit mit Hilfe der folgenden
Formel:

q = DX *a,
Z%

wobei

ajj : Abstand zwischen Messréhren i und j

cajj : mittlere Wellengeschwindigkeit fur den Weg i-j
Cjj: Wellengeschwindigkeit fur Weg i-j

in Querschnitt mit Anomalie cjj < 0,8 cajj

Xij ‘= cij/ cajj :  Verhéltnis von vorhandener Wellengeschwindigkeit in

Fehlstelle zu mittlerer Wellengeschwindigkeit fur Weg i-j.

4, Berechnung einer Resttragfahigkeit unter Berlicksichtigung der tats&chlichen
Betonfestigkeit aus Riickstellproben oder Druckpriifungen an Kernen.

5, Berechnung der reduzierten Beanspruchbarkeit in der Tiefe der Anomalie und
Bestimmung der inneren Resttragféhigkeit. Kann die Sicherheit nicht nachge-
wiesen werden, sind ErttichtigungsmaRnahmen vorzusehen.

Die in 3. vorgeschlagene Bestimmung eines Qualitétsindikators ist keine Ableitung im
strengen wissenschaftlichen Sinn sondern ist als ingenieurméRig pragmatisches
Vorgehen anzusehen.
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Bei der Anwendung sollte die Komplexitat des tatsachlichen Geschehens und der
Messtechnik nicht aus den Augen verloren werden.

Bei dieser Bewertung ist weiterhin zu bedenken, dass jeweils lediglich der Messquer-
schnitt bewertet wurde. Besonders bei kleiner Schrittweite kann die Ausdehnung
Uber die Pfahlachse auch ein wesentlicher Aspekt der Pfahlbewertung sein.

Wird der Qualitatsindikator verwendet, um eine Abminderung der Druckfestigkeit zu
bestimmen, sollte sich auf die tatsachliche Druckfestigkeit, bestimmt an Ruckstell-
proben oder Kernen, bezogen werden. Bei konsequenter Anwendung eines Sicher-
heitskonzeptes mit partiellen Faktoren fiir die Beanspruchbarkeit, kann das Ergebnis
einer solchen Ultraschallpriifung in einen Nachweis einflieRen.

Eine Abschatzung der Ausdehnung und Auswirkung einer Fehlstelle kann dadurch
erfolgen, dass angenommen wird, dass fir den defekten Bereich eine untere Wel-
lengeschwindigkeit z.B. Luft angesetzt wird. Dann kann aus der Grofke der Abwei-
chung in der Wellengeschwindigkeit die GréRe des defekten Bereichs wie folgt direkt
bestimmt werden:

- fur Messtrecke a-b mit der Léange Lgp und Laufzeit Tap

- Bestimmung der Ausdehnung des intakten Betons L1 mit der durch die Ultra-

schallmessung bestimmten Wellengeschwindigkeit c1 fur intakten Beton,
- Bestimmung der Ausdehnung des defekten Bereichs L mit cp
Geometrie: L1 +L2 =Lgp
Laufzeit: Lq1/¢cq +La/cp=Tap

Die Auflésung dieses linearen Gleichungssystems ergibt die Ausdehnung L1 des in-

takten Bereichs sowie die Ausdehnung des defekten Bereichs L. Je nachdem wel-
che Wellengeschwindigkeit fir den defekten Bereich gewahlt wird, veréndert sich
auch die GroRRe des defekten Bereichs.

Durch eine weitergehende Auswertung kénnen aus den Messwerten auch Schnittbil-
der (als Langs- und Querschnitte) oder raumliche Darstellungen erzeugt und so die
GroBe der Fehlstellen veranschaulicht werden. Bild 9 zeigt eine solche Tomogra-
phiedarstellung eines Pfahles.
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Bild 9: Tomographiedarstellung eines Pfahles

Far die Ermittlung solcher Schnittbilder wird ein Verfahren angewendet, wie es aus
der medizinischen ,Computer“- Tomographie bekannt ist. Der Querschnitt wird in ei-
ne Anzahl Felder mit jeweils zu bestimmenden Wellengeschwindigkeiten aufgeteilt.
In Bild 10 ist als Beispiel der in Felder eingeteilte Querschnitt eines Pfahles mit 5
Messrohren dargestellt.

Bild 10: Modell fiir die Berechnung der méglichen Ausdehnung des defekten Bereichs aus
,Computer“-Tomographie
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Im Beispiel sind 69 Felder gewahlt. Zur Bestimmung der 69 unbekannten Wellenge-
schwindigkeiten gibt es fiir die 10 Messstrecken 10 Gleichungen. Es kann sich also
nur dann eine eindeutige Lésung ergeben, wenn zuséatzliche Annahmen getroffen
werden.

Eine Grundlésung kann durch die zweite GaulRsche Transformation erzielt werden.
Mit den bekannten Wellengeschwindigkeiten ist dann wieder ein Qualitatsindikator zu
bestimmen, um den Pfahl vom ingenieurméaRigen Standpunkt zu bewerten.

VERGLEICH DER VERFAHREN
Allgemeines

Fur die Hammerschlagpriifung muss die Pfahlkopfoberfldche frei zugénglich
und eben (evtl. anschleifen) sein. Der Pfahlbeton muss mindestens 7 Tage alt
sein. Bei der Ultraschallprifung missen Messrohe fur die Sensoren mit der
Bewehrung einbetoniert werden.

Fir die Ultraschallpriifung missen die zu testenden Pféhle durch den Einbau
der Messrohre schon vor dem Betonieren festgelegt werden, fur die Hammer-
schlagpriifung kénnen beliebige Pféhle nach Fertigstellung ausgewahlt wer-
den.

Bei der Hammerschlagpriifung werden Aussagen Uber die Pfahleigenschaften
in der Tiefe aus Messungen am Pfahlkopf gemacht. Zur Interpretation der
Messungen wird eine mechanische Modellbildung der Wellenausbreitung be-
notigt. Deswegen gilt das Verfahren als indirekt und der Auftraggeber, der in
der Regel keine umfassende Kenntnis der Wellenmechanik besitzt, muss dem
Tester vertrauen. Bei der Ultraschallpriifung werden Sonden in den Messroh-
ren herabgefuhrt. Da die Messrohre Uber die ganze Pfahlldnge verlaufen,
kann ein Beobachter direkt nachvollziehen, dass Messergebnisse einer be-
stimmten Tiefe zugeordnet werden. Dabei wird jedoch gern tbersehen, dass
die Bewertung der Messergebnisse im Hinblick auf die Pfahleigenschaften ei-
ner sorgféltigen Signalauswertung und ingenieurmaRigen Interpretation be-
darf.

Bei der Hammerschlagpriifung wird in den Pfahl eine StoRwelle eingeleitet.
Bei der Ultraschallprtifung durchlauft den Pfahl eine Ultraschallwelle.

Die MessgréRe der Hammerschlagpriifung ist die Schwingbeschleunigung des
Pfahlkopfes. Bei der Ultraschallpriifung werden die Laufzeit und der Intensi-
tatsverlauf des ankommenden Signals gemessen.

Durch Integration der MessgréRe erhdlt man im Fall der Hammerschlagprii-
fung die AuswertegréRe, die Pfahlkopfgeschwindigkeit. Bei der Ultraschallpri-
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fung wird aus der Laufzeit der Welle die Wellengeschwindigkeit berechnet.
Dies ist eine AuswertegréRe. Des Weiteren wird durch Integration Uber die
Zeit des Intensitétsverlaufes der Energiegehalt der ankommenden Welle be-
rechnet. Dies ist die zweite Auswertegréfe der Ultraschallpriifung.

Bei beiden Prifverfahren kann die sich ergebende Wellengeschwindigkeit als
Qualitdtsmerkmal angesehen werden. Ein Vergleich der bei Hammerschlag-
und Ultraschallpriifung ermittelten Wellengeschwindigkeiten erwies sich als
nicht einfach. Es wurde weitgehend festgestellt, dass die Ultraschallpriifung
héhere Wellengeschwindigkeiten aufzeigte als die Hammerschlagpriifung. Bei
der Hammerschlagpriifung ergibt sich in Abh&ngigkeit der Pfahllange eine -
ber die Tiefe gemittelte Wellengeschwindigkeit. Zwischen eingeleiteter Druck-
welle und reflektierter Zugwelle wird nicht unterschieden. Bei der Ultraschall-
prifung ist die Wellenausbreitung durch unterschiedliche Medien (Wasser im
Messrohr, Messrohrmaterial, Beton) beeinflusst. Beim Vergleich der Wellen-
geschwindigkeit von Ultraschall- und Hammerschlagpriifung muss bei der
Auswertung der Ultraschallprifung zum Abgreifen der Ankunftszeit der erste
Wellenausschlag der ankommenden Welle zugrunde gelegt werden. Ein vor-
eingestellter und Uber die Tiefe gleich bleibender Schwellwert zur Ermittlung
der Ankunftszeit, wie es bei der Auswertung von Ultraschallpriifungen Ublich
ist, kann fur den Vergleichsfall nicht verwendet werden. Bei der Ultraschallpri-
fung kann der Messrohrabstand nur am Pfahlkopf erfasst werden. Durch ab-
driftende Messrohre von der Vertikalen wird eine Giber die gesamte Tiefe des
Pfahls gemittelte Wellengeschwindigkeit verfalscht. Beim Ablesen der Wellen-
geschwindigkeit im oberen Pfahlbereich und entsprechende Mittlung tber die
Messstrecken ergibt sich eine Wellengeschwindigkeit, die nahezu mit der Wel-
lengeschwindigkeit der Hammerschlagpriifung Ubereinstimmt. Bei kirzeren
Pféhlen spielt der Einfluss von abdriftenden Messrohren keine so grofRe Rolle.
Hier wurden mit der Gber die L&nge gemittelten Wellengeschwindigkeit bereits
gute Ubereinstimmungen gefunden.

Die Ultraschallpriifung zeigt eine Auflésung bezogen auf die Pfahlldngsachse,
die bis in die GréRe der Sensorldnge (5 cm) reichen kann. Bei der Hammer-
schlagpriifung ist die Fehlstellenauflésung maRgeblich von der Grenzwellen-
lange der erzeugten StoRwelle abhéngig (Plassmann, 2002).

Die Ultraschallprifung erfasst den Beton im Innern des Bewehrungskorbes,
wéahrend die Hammerschlagprifung sich auf den Gesamtquerschnitt bezieht.
Fehlstellen im Bereich der Betondeckung kénnen daher bei der Ultraschallpri-
fung im Allgemeinen nicht erkannt werden.

Fur die Durchfiihrung einer Hammerschlagpriifung wird fiir einen Pfahl in der
Regel von 5 bis 10 Minuten ausgegangen. Der Zeitaufwand fiir eine Ultra-
schallpriifung ist abhangig von der Anzahl der eingebauten Messréhren und
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der Pfahllange. Bei vier Messrohren kann mit der Ultraschallprifung etwas
mehr als 1 Pfahl pro Stunde gepriift werden, mit der Hammerschlagpriifung
kénnen in dieser Zeit bis zu 10 Pfahle gepriift werden. Dies ist jedoch abhan-
gig von der Art der Pfahlkopfvorbereitung und der Signalqualitét.

Parameter Hammerschlagpriifung Ultraschallpriifung

Pfahlvorbereitung |evil. anschleifen der Oberfla-| Fihrungsrohre mit Bewehrung

che einbetonieren

Stichprobe Pfahl frei wahlbar vor Betonieren festgelegt
Durchfiihrung am Pfahlkopf Uber gesamte Pfahllange
Erzeugte Wellenart |Stosswelle Ultraschallwelle

MessgroRe Pfahlkopfbeschleunigung e Laufzeit

e Intensitdtsverlauf des ein-
gehenden Signals

Auswertegrofe Pfahlkopfgeschwindigkeit o Laufzeit

(—Wellengeschwindigkeit)

e Energie

Auflésung bezogen |je nach Hammer, >50 cm
auf Pfahlachse

Sensorlange (ca. 5 cm)

Priifquerschnitt Gesamtquerschnitt Beton im Innern des

Bewehrungskorbes
Durchfiihrung 5 — 10 Minuten (im Normalfall) | ca.1 h, bei 4 Messrohren
(je Pfahl)
Auswertung mindestens 10 Minuten ca. 1 h, bei 4 Messrohren
(je Pfahl)

Tabelle 1: Vergleich von Hammerschlag- und Ultraschallpriifung

° Die Auswertung der Messergebnisse einer Hammerschlagprifung erfordert
wenige Minuten. Die Auswertung einer Ultraschallprifung ist auf Grund der
verschiedenen Messrichtungen (Ring- und Kreuzmessungen) umfangreicher.
Fur einen 25 Meter langen Pfahl mit 4 Messréhren kann die Auswertung bis zu
1 Stunde dauern. Werden Fehlstellen gefunden, ist bei beiden Verfahren ein
sehr viel grofRerer Zeitaufwand erforderlich.
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In Tabelle 1 sind die wesentlichen Unterschiede der beiden Verfahren der Integri-
tatsprifung gegenlibergestellt.

4.2  Fallbeispiele
An zwei Beispielen werden die Unterschiede der beiden verschiedenen Pfahlintegri-
tatsprifungsverfahren weiter erlautert.

Beispiel 1:
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Bild 11: Ultraschallsignal mit Anomalie und zugehériges Signal der Hammerschlagpriifung

Bei der Ultraschallpriifung zeigte sich in einer Tiefenlage von ca. 3,7 m eine deutliche
Anomalie. Zusétzlich wurde an dem Pfahl auch eine Hammerschlagpriifung durchge-
fuhrt. Wahrend bei der Ultraschallpriifung (Bild 11 links) eine Fehlstelle in der Mess-
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strecke deutlich zu erkennen ist, zeichnet sich eine Impedanzminderung in der
Hammerschlagprifung (Bild 11 rechts) nur schwach ab. Wird im Auswerteprogramm
der Hammerschlagpriifung der Pfahl lediglich bis zur Tiefenlage der Fehlstelle be-
trachtet, wird die Impedanzminderung deutlicher (Bild 11 unten).

Aufgrund des groRen Durchmessers des Pfahles von 1,20 m und der mehr im Inne-
ren des Pfahles angeordneten Messrohren (siehe Bild 12) wird bei der Ultraschall-
Priifung hauptsachlich der innere Pfahlbereich geprift. So kénnen Fehlstellen im In-
neren des Pfahls durch die Ultraschallpriifung erkannt werden.

Ortbetonpfahl, @ 120 cm
Wendelbewehrung, @ 8 mm

Betondeckung = 15 cm

Kreuz- und Ringmessstrecken
Messrohr, @ 5 cm

Bild 12: Anordnung der Messrohre in Beispiel 1

Bei der Hammerschlagpriifung féllt die durch die Ultraschallpriifung ermittelte Fehl-
stelle nicht so stark ins Gewicht, da das Signal sich Gber den gesamten Querschnitt
ausbreiten kann.

Dieses Beispiel zeigt den Einfluss der Aufldsung der Messsignale bezogen auf die
Pfahlachse.

Beispiel 2

Eine Ultraschallprfung ergab in allen drei Messrichtungen eine Verédnderung der
Betoneigenschaften zum Pfahlfu® hin (Bild 13). Die Messungen ergaben eine durch-
schnittliche Wellengeschwindigkeit von 3.600 m/s.

Eine Hammerschlagpriifung, der eine erhéhte Wellengeschwindigkeit von 4.200 m/s
zugrunde gelegt wurde, zeigt durch die sehr breite Pfahlfulireflexion (geringe An-
stiegszeit) ebenfalls eine gewisse Verdnderung der Betoneigenschaften am Pfahlfuld,
allerdings ware bei Verwendung einer Wellengeschwindigkeit von 3.600 m/s eine
Impedanzminderung oberhalb des PfahlfuRes deutlich geworden.

Bei der Auswertung und Interpretation der Hammerschlagpriifung ist auch zu bertick-
sichtigen, dass der Pfahl mit ca. 23 m Lange und einem geringen Querschnitt von
60 cm ein unglinstiges Verhaltnis L/D = 38 aufweist.
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Bild 13: Ultraschallsignal mit Schaden im Pfahlfussbereich und
zugehoriges Signal der Hammerschlagpriifung

5 ANWENDUNGSEMPFEHLUNGEN

Die Entscheidung, welches Priufverfahren eingesetzt wird, ist von verschiedenen Fak-
toren abhangig.

Bei langen Pfahlen mit geringem Durchmesser (etwa L/D > 20) und / oder hoher
Mantelreibung, kann die Energie der StoRwelle bei der Hammerschlagprifung zu
gering und das Signal der reflektierten Welle sehr schwach sein. Aussagen Uber die
Integritét im unteren Pfahlbereich sind in solchen Féllen nur méglich, wenn die Ful-
reflexion eindeutig identifiziert werden kann. Da nicht von vornherein gesagt werden
kann, ob die Hammerschlagpriifung zu einer eindeutigen Beurteilung fiihrt, sollte in
solchen Fallen die Ultraschallpriifung gewahlt werden. Extreme Schichtwechsel, sehr
steife Béden oder Béden mit Verwitterungsbereichen kénnen die Ergebnisse der
Hammerschlagpriifung beeinflussen, so dass in einigen Fallen keine exakten Aussa-
gen zur Pfahlbeschaffenheit méglich sind, ohne weitergehende Informationen zu be-
rucksichtigen (Bodenprofil, Kernbohrung etc.).

Bei sehr kleinen Pfahldurchmessern ist der Einbau von Messréhren fir die Sensoren
und dadurch die Ultraschallpriifung nicht sinnvoll, da der zu priifende Bereich im
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Vergleich zum Gesamtquerschnitt relativ klein ist. Bei sehr groRen Pfahldurchmes-
sern (> 2 m) wird der Abstand der Kreuzmessungen (Diagonalen) sehr groR, dass
Ultraschallsignal wird dadurch stark abgeschwécht, dass der Empfénger das Signal
nicht mehr aufzeichnen kann.

6 AUSBLICK

Die Ausfuihrungen in diesem Beitrag zeigen, dass die beiden Verfahren der Integri-
tatsprtfung von Ortbetonpfahlen einander nicht ersetzen kénnen. Entsprechend der
Prvaoraussetzungen und weiteren 6rtlichen Gegebenheiten kann sowohl das eine
oder das andere Verfahren geeignet sein, Pfahlgriindungen zu priifen. In vielen Fal-
len (sehr lange Pfahle, groe Dampfung, Verdacht auf Risse) ist eine Kombination
beider Prufverfahren sinnvoll.

Da die Durchfuhrung, Auswertung und Interpretation Ultraschallpriifungen in
Deutschland derzeit in keiner Norm geregelt ist, sollten fir eine einheitliche Bewer-
tung Richtlinien oder Empfehlungen erarbeitet werden.
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SYCTOM - ISSEANE
Herstellung einer 31 m tiefen Baugrube in Paris
mit Primarstiitzenpfahlen

Nico von der Hude
Roland Wend
Wolfgang Wegner

Zusammenfassung

In Paris wird eine neue Mllverbrennungsanlage mit einer Kapazitat fir rund eine Millionen
Einwohner errichtet. In nur acht Monaten entsteht die hierzu erforderliche Baugrube auf
einem Geldnde mit 4 Hektar. Bei einer Aushubtiefe bis zu 32 m reichen Schlitzwéande bis
in Tiefen von 50 m verldngert mit Injektionsschleiern bis auf 71 m. Ein groRer Teil der
Baugrube wird in Deckelbauweise mit Giber 120 Primarstutzen hergestellt, die auf suspen-
sionsgestitzt abgeteuften Grof3bohrpféhlen gegriindet werden. Die Anforderungen an die
Logistik und die Baustellenorganisation in Kombination mit franzésischen Auftraggebern

und ARGE-Partnern stellen eine besondere Herausforderung fiir die Abwicklung dar.

1. Einleitung

Als Gelande fir die Millverbrennungsanlage dient eine ehemalige Produktionsstétte eines
Autoherstellers mit 38.000 m? Flache am Seineufer der Gemeinde Issy-Les-Moulineaux im

Siudwesten der Stadt. Das Bauvorhaben Isseane (s. auch www.syctom-isseane.com)

versteht sich als eine hochmoderne Sortier- und Verbrennungsanlage fir Hausmiill, die
den Anforderungen des Umweltschutzes bei geringst méglicher Beeintréchtigung der

Nachbarschaft gerecht wird.

Die Bauauflagen forderten u. a. eine Bauhdhe von unter 20 m, welches zur Folge hatte,
dass die technischen Ausriistungen wie z. B. zwei Verbrennungsofen groRtenteils
unterirdisch angeordnet werden. Aus diesem Grund wird die Baugrube im zentralen
Bereich auf — 32 m unter Geldndeoberflache ausgehoben. Der Erddruck und vor allem der
hohe Grundwasserstand fordern Schlitzwénde mit Lamellenaussteifung. Die Schlitzwénde

mit bis zu 1,5 m Dicke und 50 m Tiefe werden um 21 m mit Dichtungsschleiern auf-71 m
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unter Gelandeoberflaiche verlangert, um so die Auftriebssicherheit mit permanenter

Wasserhaltung im Betrieb der Anlage zu gewahrleisten.

SYCTOM

Au cceur de l'agglomération parisienne

Bild 1: Luftaufnahme des Baufeldes mit Fotomontage

Der knappe Terminplan und die grofe Baugrubentiefe erfordern einen Aushub in Deckel-
bauweise. Uber 120 Pfahle mit bis zu 1,8 m im Durchmesser und 45 m Tiefe mit Primér-

stiitzen tragen die Deckenlasten schon wéhrend der Aushubphase in den Boden ab.

Den Auftrag fur die Herstellung der Baugrube, den Rohbau, die Erdarbeiten und den
Tunnelbau erhielt ein Konsortium aus sieben Firmen. Die Bilfinger Berger Niederlassung
Spezialtiefbau ist der Federfithrer innerhalb der Spezialtiefbau-ARGE mit Soletanche
Bachy, Spie-Fondations und Sefi-Intrafor. RAZEL, die franzdsische Beteiligungsgesell-
schaft der Bilfinger Berger AG, ist Federfiihrer der Ingenieurbau-ARGE. Der Bauauftrag

hat ein Volumen von rund 210 Mio. €.

Bauherr ist der Abfallwirtschaftsbetrieb SYCTOM (Syndicat mixte Central de Traitement
des Ordures Ménagéres de I'’Agglomération Parisienne), der gréRte in Europa, bestehend
aus 89 Gemeinden des Stadtkems und des Grofiraums Paris. Nach Fertigstellung der
Anlage ISSEANE im Jahr 2007 werden dort die Abfélle von 22 Gemeinden der Region lle
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de France und drei Pariser Stadtbezirken verwertet. Die Kapazitat betragt tiber 500.000
Tonnen pro Jahr, wovon 80 Prozent verbrannt und die restlichen 20 Prozent Recycling-
prozessen zugefuhrt werden. Die neue Anlage ersetzt eine bestehende, 40 Jahre alte
Anlage, die den Anforderungen des Umweltschutzes nicht mehr gerecht wird.

2. Das Bauvorhaben

Das rechteckige Baufeld von ca. 370 m auf 120 m ist im Westen durch die Seine und eine
UferstraBe begrenzt, im Osten durch die Stitzmauer eines Bahndamms und im Norden
und Suden durch gewerblich genutzte Gebaude (s. Bild 1). Im September 2003 wurde mit
der Herstellung von rund 80.000 m? Schlitzwand begonnen, die Ende April 2004
fertiggestellt wurden. Die Herstellung der Pfahle mit Primarstitzen lief von Dezember 2003
bis Mai 2004. Im August 2004 wurden zusatzliche Injektionen einer Verwerfungszone
abgeschlossen. Ein weiterer Zusatzauftrag umfasste eine HDI-Sohle, die zwischen Juli
und September 2004 ausgefiihrt wurde. Derzeit laufen nur noch die Gewerke der
Wasserhaltung und des Abfrasens der freigelegten Schlitzwandflachen.

Bild 2: Gesamtansicht der Baustelle Januar 2004

Inzwischen hat der Ingenieurbau seine Arbeiten mit Hochdruck aufgenommen. Die ersten

Decken sind betoniert und der Aushub zur Halfte per Schiff iber die Seine abgefahren.
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3. Die Geologie

Das Baufeld liegt im Pariser Becken an einer Stelle, an der die Kreide relativ weit an die
Gelandeoberflache reicht. Beim Aushub stét man zunachst auf antropogen belastete
Boden und Auffillungen in wechselnder Stérke. In der Vergangenheit wurde das Gelénde

zur Jahrhundertwende von Waschereien belegt — zuletzt durch eine Autolackiererei.

Bis ca. 16 m Tiefe trifft man auf schluffige Sedimente mit Sand- und Kieseinlagerungen.

Die danach angetroffene Kreide &ndert Ihre Beschaffenheit von oben nach unten wie folgt:

e bis - 25 m: ,Crai pateuse” - weiche Kreide (dhnlich Zahnpasta)
e bis - 45 m: ,Crai fissuré” - gekliftete Kreide

e ab - 45 m: ,Crai franche” feste Kreide mit Schichtungen und Verwerfung (45° — 70 °)

Die Kreide ,Crai de Medon® nimmt in der Festigkeit von oben nach unten sehr stark zu.
Ebenso ist es mit der Durchl&ssigkeit, die von oben nach unten abnimmt, zwischen 16
und 107 m/s. Der Grundwasserstand mit zeitweise 4 m unter Gelandeoberflache, wird
durch die Nahe der Seine bestimmt und kann im Fall von Hochwasser bis tber die

Gelandeoberflache reichen.

4. Die Baugrube

Die Hauptmassen des Spezialtiefbaus sind:

e Schlitzwande (60 — 150 cm, bis 50 m) : 80.000 m?
e Pfahle mit Primarstitzen (& 1,2 — 1,8 m, bis 45 m : 5000 m
e Pfahle (3 750-1 800 mm) 5 4500 m
e Dichtungsschleier (bis 71 m) : 12.000 m?
e Dichtungssohlen : 3.400 m?
e Temporare Anker : 10.000 m
e Wasserhaltung mit Pumpversuchen, Anzahl der Brunnen : 65 Stk
e Zusatzinjektionen im Bereich einer Verwerfungszone; Bohrung : 60.000 m

e HDI-Injektionssohlen in den AufRenbereichen : 3.000 m?
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#370m Bild 3: Lageplan mit
' 5 = Funktionsbereichen und

Aushubtiefen

(links Sortierbereich,
Mitte Anlagenbereich,

rechts Eingangsbereich)

Y

Das Baufeld gliedert sich in drei Bereiche mit verschiedenen Aushubtiefen:

e Eingangsbereich ,Entrée” : - 6,40 m
e Sortierbereich , Tri“ i -16,20 m
e Anlagenbereich ,Usine* : -32,40 m (in den AuRenbereichen: - 6,40 m)

Der Anlagenbereich mit 32,40 m Aushub-
tiefe hat eine Flache von rund 1,5 ha und ist
mit - 50 m tiefen Schlitzwanden umfasst, die
wiederum mit T-Lamellen zur Erdseite ver-
steift sind. Die T-Lamellen verleihen der
Verbauwand die notwendige Steifigkeit, da
die Zwischendecken bis zu 15 m ausein-
ander liegen. Die T-Lamellen reichen bis in
eine Tiefe von - 40 m. Die Bewehrungs-
kérbe der T-Lamellen wurden in einem
Element eingebaut.

Bild 4: Aufheben eines Bewehrungskorbes
mit 35 t in einem T-Element




- 320 -

Im Sortier- und Anlagenbereich sind auf Grund der Deckelbauweise Griindungspféhle mit

Priméarstitzen gefordert. Insgesamt wurden 123 Primérstutzen eingebaut die bis zu 2.000 t

Lasten aufnehmen.

Der Eingangsbereich ist auf 210 Pfahle gegriindet. 193 Pféhle im Durchmesser 750 bis
1020 mm wurden im SOB-Verfahren hergestellt und 17 Pfahle mit dem Durchmesser 1380

und 1670 mm bentonitgestitzt mit Kugelgreifern. Die Pfahllange variiert zwischen 12 und

28 m. Die Pfahle nehmen die Bauwerkslasten auf und gewahren bei Hochwasser in der

Seine die Auftriebssicherheit.

60K 0m
4mGW
e vovve s T ey Auffallungen
_ und Sedimente
Anlagenbereich
—iém
Weiche Kreide
T-Lamelle
.32 m ;.‘ Gekluftete Kreide
YYWYWI‘WVV;*WTW'V»‘V‘P
——-40m
Feste Kreide

Injektionsschleier

Bild 5: Systemschnitt durch die
Verbauwand des Anlagenbe-
reiches mit Auflenbereich

In der Langsachse der Schlitz-
wand sind Leerrohre mit einem
Abstand von 1,3 m eingebaut,
durch die eine Schleierinjektion
von — 50 bis auf —=71 m in der
festen  Kreide  durchgefiihrt
wurde. Die Arbeitsabldufe der
Schleierinjektionen  sind  wie

folgt:

e Durchbohren des Betons der untersten 10 m der unbewehrten Schlitzwand.

e Injektion der Kontaktfugen Schlitzwandful} / Boden.
e Abbohren bis auf — 71 m.

e Verpressen der festen Kreide in 5 m Schritten von unten nach oben mit einem Packer

nach einem Mengen / Druck Kriterium.

e Injektionsraster mit Primér-, Sekundér- und Tertidr-Bohrungen.

« Uberpriifung des Injektionserfolges mit Wasserdurchléssigkeitsversuchen.

Die Injektionsschleier vermindern im Betrieb der Anlage den Zufluss zur Bauwerkssohle

und damit die Pumprate im Betrieb der permanenten Wasserhaltung.
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5. Besondere Aspekte der Bauausfiihrung

5.1 Herstellung der Pfahle mit Primarstiitzen

Die 123 Pfahle mit Priméarstiitzen wurden bentonitgestutzt mit Seilgreifern ausgehoben.
Bei Tiefen bis zu 45 m galt es insbesondere den Anforderungen an die Vertikalitat und die
Einbindung der Stiitzen in den Beton bei —31 m zu gewahrleisten. Die Stiitzen, die Lasten
von teilweise Uiber 2000 Tonnen aufnehmen, bestehen aus HD und PRS-Profilen mit bis
zu 1t/ m Eigengewicht. Das Aufheben und Einstellen dieser Stutzen bis zu 35 m Lange
erforderte eine besondere Prozedur. Der Pfahldurchmesser betragt 1380, 1670 und 1860
mm. Folgender Arbeitsablauf ermdéglichte die Einhaltung der Qualitatsanforderungen und

geforderte Leistung von zwei Pfahlen je Tag in Doppelschicht mit zwei Aushubeinheiten

und einer Einbaukolonne:

e Einmessen der Bohransatzpunkte

e Einritteln Vorbohrrohr L = 10,0 m

» Ausgreifen Vorbohrungt = 8,0 m
(Kugelgreifer)

| e Einratteln Teilverrohrung L = 30,0 m

| e Abbohren bis Endtiefe: Kugelgreifer /
MeiRel

» Vermessung des Bohrlochs

e Ziehen der Teilverrohrung

o Abloten der Endtiefe,
Suspensionskontrolle

"% e Einbau der Primérstiitze mit
Bewehrungskorb

» Betonieren Stiutzenful

o Verfullen der Bohrung und
Abhéngen der Stiitze

e Ziehen Vorbohrrohr

Bild 6: Pfahle mit Primarstitzen: links die Teilverrohrung, rechts die Aushubeinheit
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Die Vertikalitat der Pfahlbohrung wurde in den oberen 30 m durch das lotrechte Einritteln
der Teilverrohrung gewahrleistet. Als Ruttler diente ein Miller MS 100 mit einem 210 t

Raupenkran der das Rohr zog und ohne es abzulegen erneut einrittelte.

Das Vorbohrrohr von 10 m Lénge wurde vor dem Einrutteln des 30m-Fuhrungsrohres
gesetzt. Hierzu wurden rund 3 m vorausgehoben. Das Vorbohrrohr wurde bis auf 8 m

Tiefe ausgegriffen, um das Fuhrungsrohr kippsicher ansetzen zu kénnen.

Der lotechte Aushub unterhalb der Teilverrohrung erforderte besondere Kugelgreifer mit
einem langen Schaft, hohem Eigengewicht und zentrischer Lagerung der Seile und
Greifermechanik. Zum Profilieren des Bohrloches wurden teilweise Spatengreifer und

Meil3el eingesetzt.

Die Einstellvorrichtung fir die Primarstutze wird auf Fertigteilfundamenten aufgelegt und in
der Hohe justiert. Zu diesem Zeitpunkt ist das Flihrungsrohr bereits wieder gezogen und
nur das 10 m lange Vorbohrrohr zur Sicherung des Bohrochs im Boden. Die dann tber
eine spezielle Verbindungskonstruktion aufgelegte Stitze kann in beiden Achsen

horizontal justiert werden. Am Stitzenful wird die Stitze mit dem Bewehrungskorb vor

dem Ablassen fixiert.

- o : ! Bild 7: Einheben ei-

nes Bewehrungskor-

bes nach Fertigstel-

lung der Bohrung,

(unten die Einstellvor-

richtung fiir den Kopf

. der Priméarstltze)
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Bild 8: Primérstutze mit Kopfbolzen auf dem
Weg zum Einbau. Lénger 34 m, Gewicht 32 to.

Die Primarstitzen wurden mit Hilfe einer
Einstellvorrichtung Uber dem Bohrloch
abgefangen und justiert. Sie sind im
Einbindebereich des Pfahlbetons und der
Anschlisse mit der Bodenplatte bzw. den

Decken mit Bolzen versehen.

5.2 Herstellung der Schlitzwénde mit Seilgreifern und Frasen

In der Summe wurden 80.000 m? Schlitzwande innerhalb von 6 Monaten hergestellt, was
einen groflen Gerateeinsatz bedeutete. In der Spitze befanden sich folgende Gerate auf
der Baustelle mit entsprechender Leistung:

e 2 Schlitzwandfrasen

¢ 3 Schlitzwandgreifer (Seilgreifer (bzw. Hydraulikgeifer))

e 7 Hebegerate (davon zwei mit 250 t)

¢ 5 Entsandungsanlagen (davon zwei mit 450 m*/h)

e 3 Mischanlagen fur Bentonitsuspension und 3.000 m® Speicher

e 1.000 m® Beton pro Tag in der Spitze bei zwei Schichten

¢ 50 - 70 t Bewehrungskdrbe am Tag

Die Schlitzwande machen rund zwei Drittel des Bauvolumens fur die Grindung aus und
sind je nach Bereich sehr unterschiedlich bzw. komplex in den Anforderungen an die

Ausfiihrung:
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e Eingangsbereich - Tiefe bis 40 m, Starke 60 und 80 cm
e Sortierbereich - Tiefe 50 m, Starke 100, 120 und 150 cm
o Anlagenbereich - Tiefe 50 m, Stérke 120 und 150 cm als T-Lamellen

e AulRenbereiche - Tiefe 16 m, Starke 80 cm

In der Summe wurden 95.000 m*® Beton eingebaut und 6.000 t Bewehrungskérbe auf der
Baustelle geflochten. Die weniger tiefen Schlitzwénde in den AuBenbereichen und der
Voraushub fur die gefrasten Wande wurden mit einem ,leichten* Schlitzwandgreifer von

rund 8 t Gewicht bei 2,80 m Breite und einem 80 t Seilbagger ausgehoben.

Die Schlitzwénde im Eingangsbereich und ein Teil des Sortierbereiches wurden mit einem
90 t Seilbagger und ,schwerem” Schlitzwandgreifer bis zu 20 t hergestellt bei 2,80 bis 3,40
m Breite. Der Vorteil dieser Aushubeinheit lag in der hohen Leistung von rund 300 m? am
Tag in Doppelschicht und Einhaltung der Herstelltoleranzen von 1 % Vertikalitat auf 50 m

Tiefe. Die harte Kreide erwies sich als ein Boden, der mit diesem Greifer gut zu |6sen ist.

Die Schlitzwénde des Anlagenbereiches und Teile des Sortierbereiches wurden mit einer
Schlitzwandfrése ausgehoben. Die Steuerbarkeit der Frase erlaubte es, Vertikalitaten der
T-Lamellen im Bereich von 0,1 % zu erreichen, eine Notwendigkeit fiir das Absenken der
40 m langen Schlitzwandkérbe als T-Element und der Anforderung an die Betoniiber-
deckung in allen Bereichen von 7 cm. Wenn man die Leistung fur die fertige Wand tber
einen langeren Zeitraum mit Ausfallzeiten vergleicht so lagen die Schlitzwandfrasen nur

wenig vor den ,schweren” Seilgreifern.

Zu den vergleichsweise hohen Geratemiet- und Reparaturkosten sind bei der Frase noch
die Kosten fiir die zusétzliche Entsorgung der Bentonitsuspension hinzuzurechnen. Die
Stutzsuspension reichert sich sehr stark mit der gemahlenen Kreide an, die in der
Entsandungsanlage kaum zu separieren ist. Zeitweise wurde eine Zentrifuge eingesetzt,
die jedoch nicht wirtschaftlich arbeitete. Fur die gefraste Wand wurde fast das gesamte
ausgehobene Volumen mit frischer Suspension vor dem Betonieren ersetzt, um den

Anforderungen aus der Betonierqualitat an die Dichte <1,15 g/cm? gerecht zu werden.
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5.3 Zusitzliche Injektionsarbeiten

Wahrend der Herstellung der Schlitzwand wurde eine Stérzone detektiert, bei der die
Stltzsuspension in einigen Lamellen der Schlitzwand bei einer Aushubtiefe ab — 42 m
verloren ging (ca. 450 m*® in 1 h). Diese Anomalie war zuvor schon bei einer der
Erkundungsbohrungen vermutet worden, so dass der Bauherr fir diesen Fall Zusatz-
injektionen als Bedarfpositionen in Héhe von rund 10 Mio. € im Vertrag vorgesehen hatte.
Die Verwerfungszone wurde mit zusétzlichen Erkundungsbohrungen lokalisiert. Nach
Interpretation einer Vielzahl von Bohrungen bis zu 90 m Tiefe mit Aufzeichnung der
Parameter bei gelegentlichem Suspensionsverlust konnte die genaue Lage einer
einzelnen Kitftung, ohne gréfere Hohlrdume und aufsteigend mit einem Winkel von ca.
70 ° bis in die Hohe von — 40 m beschrieben werden.

Aus diesen Erkenntnissen wurden Mortel- und Zementsuspensionsinjektionen mit
insgesamt 60.000 Bohrmetern bis zu 80 m Tiefe vorgesehen und in der Zeit von Mai bis

August 2004 mit 4 Bohrgeraten ausgefiihrt.

Als weitere zusétzliche Arbeiten wurden in den AuRRenbereichen HDI Dichtungssohlen im
Duplexverfahren mit einem Saulendurchmesser von 2,40 m und einer Sohlstérke von 1,50
m ausgefihrt.. Die Sohle liegt oberhalb der weichen Kreide bei —14 m bis — 12,50 m und
ist in Bild 6 dargestelll. Die Notwendigkeit der Sohle ergab sich aus der
Bauzeitverlangerung von 3 Monaten fur die Injektion der Stérzone. Hierdurch gelangten
die Aushubarbeiten fiir die AuRenbereiche und die Herstellung der Bodenplatte in die
Wintermonate 2004 / 2005 mit einer héheren Wahrscheinlichkeit von Hochwasser der
Seine und entsprechendem Grundwasserstand in der Baugrube, der eine Grund-
bruchsicherheit nicht mehr gewahrleistet hatte. Ferner wurde bei den laufenden Arbeiten
und zusatzlichen Sondierungsbohrungen eine héhere Durchlassigkeit der weichen Kreide
und der Auffillungen festgestellt, so dass der Bauherr das Risiko einer weiteren
Bauzeitverlangerung entscharfte und die Arbeiten der Injektionssohle vor den
Pumpversuchen in dem Anlagenbereich und den AuRenbereichen beauftragte. Die

Arbeiten der HDI Sohle liefen bis Anfang September 2004 mit zwei Geréateeinheiten.
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6. Ausblick

Auf einem innerstadtischen Baufeld setzten die vier ARGE-Partner eine groe Anzahl und
gleichzeitig eine Vielzahl von Geraten mit Personal ein, um innerhalb der extrem kurzen
Bauzeit die besonders anspruchsvolle Baugrube zu realisieren, deren Vergleich zu suchen
ist. Schlitzwandfrasen, Schlitzwandgreifer unterschiedlichster Art, Kugelgreifer fiir Pfahle
mit Priméarstttzen, Bohrschnecken fiir SOB-Pféhle, Hebegeréate bis zu 210 t, Bohrgerate
fur die Injektionen, fir Anker und flr Brunnen, usw. galt es zu koordinieren, mit
fachkundigem Personal zu besetzen und mit der entsprechenden Baustellenlogistik zu

versorgen.

Drei Monate Vorlauf fiir die Erstellung der Ausfiihrungsplanung, Konstitution der ARGE,
Arbeitsvorbereitung und Nachunternehmer- bzw. Lieferantenvergaben waren knapp
bemessen. Hierbei waren nicht nur sprachliche Probleme zu beriicksichtigen. Das gemein-
same Ziel, diese anspruchsvolle Bauma3nahme erfolgreich auszufiihren hat alle Hinder-
nisse gemeistert, indem jeder Partner sein know-how und die Geratetechnik im Sinne der
Qualitdt und Leistung eingebracht hat, so z. B. Soletanche Bachy und Spie Fondations
ihre Frastechnik fiir Schlitzwande und Bilfinger Berger seine Seilgreifer fir Schlitzwande
und GroRbohrpféhle.

Mittlerweile hat der Ingenieurbau und der Erdbau die Pragung des Baustellenbildes tiber-
nommen. 60.000 m* kontaminierter Boden wurden bereits abgefahren und 600.000 m?
Aushub in Deckelbauweise wurden zur Hélfte abgefahren. Insgesamt werden 130.000 m?

Beton mit 15.000 t Bewehrung eingebaut.

Anschriften der Verfasser:

Dipl.-Ing. Roland Wend Dr.- Ing. Nico von der Hude
Dipl.-Ing. Wolfgang Wegner

Bilfinger Berger AG Bilfinger Berger AG
Niederlassung Spezialtiefbau Fondations Profondes
Goldsteinstrasse 114 Route de Versailles

D- 60580 Frankfurt/Main F-91400 SACLAY



Syctom-Isseane - die Grindung einer Miillverwertungsanlage in Paris

Wer erfolgreich sein will, braucht ein solides Fundament und klare
Ziele. Deshalb entwickeln wir uns vom Baukonzern zur integrierten
Multi Service Gruppe: Rund um unsere Kernkompetenz bieten wir
vor- und nachgelagerte Leistungen und schaffen Mehrwert flir
unsere Kunden — heute und in Zukunft. Ein gutes Beispiel ist der
Bereich Spezialtiefbau: Uberall in Europa fiihren wir nicht nur die
klassischen Techniken aus, sondern auch alle notwendigen Abbruch-,
Erd- und Betonarbeiten.

The Multi Service Group.

Niederlassung Spezialtiefbau

GoldsteinstraBe 114 - 60528 Frankfurt

Telefon: (069) 66 88 - 345 - Telefax: (069) 66 88-2 77
E-Mail: NLST@bilfinger.de

www.bilfingerberger.de

BILFINGER|BERGER

Ingenieurbau
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Neue Pfahlsysteme mit variabler Bodenverdrangung

Rolf Katzenbach & Alexander Schmitt

1 Einleitung

Der Kostendruck bei der Verwirklichung neuer Bauvorhaben in urbanen Ballungszentren
und umwelttechnische Auflagen zwingen zum Uberdenken aller Prozesse, die bei der
Herstellung von Griindungsstrukturen eine Rolle spielen. Dem Herstellungsprozess von
Bohrpféhlen kommt dabei eine herausragende Bedeutung zu. In diesem Zusammenhang
wurde auf Initiative und in Zusammenarbeit mit unseren européischen Partnern das inter-
nationale Forschungsprojekt TOPIC (Technically Optimized Pile Concept) mit dem Ziel
aus der Taufe gehoben, neue Pfahlherstellungsmethoden auf dem Prinzip der Bodenver-
dréangung zu entwickeln. Eine ressourcenschonende Herstellungsweise und eine deutliche
Steigerung der Pfahlwiderstande im Vergleich zu konventionellen Schnecken-
Ortbetonpfahlen sind dabei die wesentlichen Zielvorgaben. Der Beitrag beschreibt die
grundlegenden Ideen und Prinzipien von zwei neuen Pfahlsystemen, das Verhalten der
Testpfahle im Modellversuch sowie die Bedeutung von Bohr- und Betonierparametern bei
der Pfahlherstellung. Versuche an konventionellen Schnecken-Ortbetonpféhlen und Voll-

verdrangungspfahlen dienen zum Vergleich.

2 Modellversuche

Die Modellversuche (Bild 1) wurden an der Technischen Universitat Vilnius (Litauen) in
einem Stahlbetonbehélter von 8 m Lange, 6 <ns1:XMLFault xmlns:ns1="http://cxf.apache.org/bindings/xformat"><ns1:faultstring xmlns:ns1="http://cxf.apache.org/bindings/xformat">java.lang.OutOfMemoryError: Java heap space</ns1:faultstring></ns1:XMLFault>