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VORWORT 

Das Institut für Grundbau und Bodenmechanik der Technischen Universität Braun

schweig (IGB·TUBS) veranstaltet mit dieser Tagung zum neunten Mal das mittlerwei

le traditionelle Pfahl-Symposium. Die positive Resonanz der Teilnehmer, die hohe 

Qualität der Beiträge und nicht zuletzt das große Interesse am vorliegenden Ta

gungsband, bestärken uns in dem Bestreben, dieses Symposium alle zwei Jahre als 

Forum für Fachleute aus Industrie, Behörden, Forschungseinrichtungen und Ingeni

eurbüros anzubieten. 

Darüber hinaus ist das Pfahl-Symposium eng mit dem Forschungsschwerpunkt 

'Pfähle' in Braunschweig verbunden, dem wir auch in Zukunft große Bedeutung bei

messen. 

Die diesjährigen Beiträge zu aktuellen Themen aus dem Bereich der Bemessung, 

Herstellung und Einbringung von Pfählen und verwandten Gründungselementen 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 Pfählen, Gründungen von Offshore Windenergieanlagen und nicht zu

letzt eine Reihe von interessanten Projektvorstellungen. Das Thema der Qualitätssi

cherung von Pfahlgründungen durch Pfahlprüfungen wird wie in den Jahren zuvor 

ebenfalls einen der Schwerpunkte darstellen. 

Wir möchten an dieser Stelle den Referenten und ihren Co-Autoren für die schriftli

che Ausarbeitung und deren fristgerechte Fertigstellung sehr herzlich danken. So 

konnte Ihnen dieser Beitragsband rechtzeitig zu Beginn der Tagung vorgelegt wer

den. Für die Zusammenstellung der Beiträge und die Betreuung der Referenten be

danke ich mich bei meinen Mitarbeitern, Herrn AOR Dr.-lng. Jörg Gattermann und 

Herrn Dipl.-Ing. Maik Fritsch. Nicht zuletzt möchten wir auch der Zentralstelle für Wei

terbildung der Technischen Universität Braunschweig für die hervorragende Arbeit 

während der Vorbereitung und der Durchführung des Symposiums unseren Dank 

aussprechen. 

Ob als Hörer, 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. 

Braunschweig, im Februar 2005 
/%/ 

. „~q/Ä~ 
Prdf.' c);-lng. Joachim Stahlmann 
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Erfahrungen an Tiefgründungen in der Hamburger Bauaufsicht 
Wolfgang Körner 
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Prüf- Überwachungs- und Kontrollkriterien 

1. Einleitung 
Ich danke dem Veranstalter Herrn Prof. Stahlmann für die Ehre, den ersten Beitrag für die 
diesjährige Veranstaltung vortragen zu dürfen. Bislang war ich bestenfalls ein interessier
ter Fragesteller aus dem Auditorium, nun stehe ich hier, soll etwas Gescheites sagen und 
das als Mitarbeiter einer Behörde. 
Ich erfinde nichts, im Grunde forsche ich nicht und ich produziere auch nichts. Meine Tä
tigkeit besteht allein darin, begleitend am Entstehen eines Bauwerkes teilzunehmen. Da
bei begnüge ich mich damit, dem Bauordnungsrecht folgend, auf die Einhaltung der 
eingeführten technischen Baubestimmungen zu achten. Interessanterweise eröffnen dabei 
die bisher nicht sehr umfassenden Normativen ein breites Spektrum der Nachweise „auf 
andere Art und Weise". Bei den hier anzusprechenden Tiefgründungen sind dies meistens 
Probebelastungen an der Baustelle oder das Übertragen von Erfahrungen an vergleichba
ren Orten in Hamburg. 

2. Wozu Bauaufsicht? 
Die Bauaufsicht ist Ländersache und das war in der zurückliegenden Zeit auch durchaus 
an länderspezifischen Festlegungen zu merken. Im Zuge der Europäisierung ist aber auch 
hier eine fortschreitende Angleichung in Richtung auf annähernd bundeseinheitliche Rege
lungen zu bemerken. Diese Entwicklung und die Hinwendung zu Europa mit erheblichen 
Unterschieden zum deutschen Baurecht befinden sich im Fluss. Der eine begrüßt dabei 
den Fortschritt, oder wie die Politik gern äußert, die Verschlankung und Entschlackung. 
Viel benutzt wird auch die Vokabel des vereinfachten und beschleunigten Baugenehmi
gungsverfahrens. Dazu gehört dann auch die Übertragung 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 Bauaufsichtsbehörden nicht mehr geprüft werden, sondern auch die Kontrollauf
gabe für die Konstruktion und an der Baustelle, sei sie auch nur stichprobenhaft. 
Hier möchte ich erinnern, wie Bauaufsicht entstand. 
Unsere Vorfahren haben mit wachsender Siedlungsdichte schmerzlich feststellen müssen, 
dass ohne die Verabredung von bestimmten Regeln und ohne ihre anschließende Einhal
tung gefahrenträchtige Zustände entstanden. 
Von immer wieder schlimmen Feuersbrünsten in Orten und Städten wissen wir. Nicht so 
sehr wissen wir von den Einstürzen von Bauwerken, die vielfach auch schon während der 
Dauzeit passierten, einfach weil elementare Standsicherheitsfragen missachtet wurden, 
oder die Kenntnisse darüber gar nicht vorhanden waren. 
Im Jahre 1842 hat es in Hamburg einen verheerenden Brand gegeben, dessen Ausmaß 
großen Anteil in der Bevölkerung erzeugte. Es schien der Bürgersinn der Hamburger er
wacht, Anforderungen an die Sicherheit der Bauten mehr zu beachten. Doch selbst nach 
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der Katastrophe passierten wieder Unglücksfälle als Folge fahrlässiger Ausführung im Zu
ge des Wiederaufbaues nach dem Brand. 
Oie Beratungen über das zukünftige Baupolizeigesetz nahmen viel Zeit in Anspruch, erst 
nach 23 Jahren so genannter „Beratungszeit" wurde im Jahre 1865 das Gesetz erlassen. 
Seine 1 O Abschnitte waren systematisch aufgebaut und man zog die guten Erfahrungen 
.aus anderen europäischen Städten wie Berlin, Brüssel und Paris mit heran. Es wurden 
weiterhin Beamte für die Überwachung der Bauten eingesetzt und es wurde bestimmt, 
dass das Gesetz für alle Bauten gelten solle, ohne Unterschied bei den Erbauern zu ma
chen, ob Staat oder Andere, Gewerbe oder Privat. 
Im weiteren Zuge der Überwachungstätigkeit stellte die Baupolizei dann nicht nur Lücken 
im Gesetz fest. Es hatte auch die große Anteilnahme in der Bevölkerung an der Besse
rung im Bauwesen wieder nachgelassen. So war es nur teilweise möglich, schlechte bau
liche Verhältnisse zu verhindern. Aus Personalmangel war die Lage unbefriedigend und es 
kam oft vor, dass einflussreiche Kräfte ein Durchgreifen zur Abstellung von Mängeln ver
hinderten. 
Der Sprung über 140 Jahre Zeitgeschichte führt 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 bürgerliche Eigenverantwortung und 
nimmt sich dabei aus der Aufsichtsaufgabe immer weiter zurück. Interessant zu sehen ist, 
dass vereinzelt ein Bundesland zwar auch wieder Rückkehr zur überwachenden und kon
trollierenden Begleitung im Baugenehmigungsverfahren betreibt, dabei war der Auslöser 
die Feststellung von vermehrten Missständen. Das ist aber wohl nur als Einzelhandlung zu 
sehen, die den großen Trend insgesamt nicht dauerhaft aufhält. 
Ich möchte dafür plädieren, darüber zu diskutieren, wie viel Eigenverantwortung zuträglich 
und erträglich ist, ohne dass wir dadurch zu den unsicheren Zuständen aus der Zeit vor 
150 Jahren zurückzukehren. Es sollten Berichte über Bauwerkseinstürze solche aus fer
nen Ländern bleiben und nicht als lokale Ereignisse in unsere Tagesnachrichten Einzug 
halten. 
Meine Erfahrung und auch die meiner Vorgängerkollegen 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 für die 
Bauleistung und ihr selbst. 

Dass dies allerdings nicht neu ist, zeigt uns bereits der Römer Vitruv in der Schrift seiner 
zehn Bücher über die Baukunst, er schrieb: 

„Bauwerke müssen so errichtet werden, dass sie standfest, zweckmäßig 
und schön sind. Die Standfestigkeit wird erreicht, wenn die Fundamente 
bis in den festen Grund reichen und die Baustoffe sorgfältig 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 für die Mängel 
beim Bau verantwortlich. Diese verweisen jedoch auf die Grundstücks-
makler und die Geldgeber und weisen jede Schuld von sich". 

In Hamburg ist bisher im Baugenehmigungsverfahren der Wohnungsbau teilweise in die 
Eigenverantwortung der Bauherrschaften übertragen worden. Es findet keine oder eine 
eingeschränkte Prüfung statt und sie ist vom Bauherren selbst bei Sachverständigen in 
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Auftrag zu geben. Eine begleitende Bauaufsicht findet bei allen anderen Bauwerken wei
terhin noch hoheitlich statt, das heißt durch die Behörde oder die von der Behörde beauf
tragten Prüfingenieure. In diesem Rahmen findet sich auch die Aufgabe der Prüfstelle für 
Baustatik mit der Fachaufsicht über die Bauaufsichten, Prüfingenieure und Sachverstän
digen für bautechnische Prüfaufgaben. 

3. Erfahrung mit Pfählen 

Der Prüfstelle für Baustatik begegnen bautechnische Nachweise für Bauwerke im Zuge 
der Baugenehmigungsverfahren. Zu den Nacheisen gehören eben auch diejenigen für 
Tiefgründungen. 
Um ein für Hamburg einheitliches Vorgehen für dies Spezialthema zu gewährleisten, hat 
sich die Prüfstelle insbesondere des Kapitels der Nachweise für die äußere Tragfähigkeit 
angenommen. 
Neben den in Normen aufgezeigten zulässigen Pfählen und zulässigen Lasten entstand im 
Verlauf der Jahre ein breites Spektrum von Sonderpfählen oder auch von Auslastung über 
die genormten Werte hinaus. 
Bei dieser Betreuungsarbeit für die einzelnen Prüfvorgänge wurde im laufe der Jahre ei
niges an Erfahrung über das Mögliche und die Grenzen der einzelnen Systeme ange
sammelt. 
Mitte der 60er Jahre spezialisierte sich die Wahrnehmung der Aufgabe in Form von geziel
ter Prüfbegleitung bei der Projektierung von Sonderpfählen. Aus diesem Engagement und 
den Anträgen einiger Pfahlhersteller entstanden vorübergehend so genannte „Einlandzu
lassungen". Diese gab es für Ortbetonrammpfähle 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 durchgeführt, anhand derer 
Einbaubedingungen aufgestellt und Rückschlüsse auf die Tragfähigkeiten gezogen wur
den. Das alles allerdings beschränkt auf das Gebiet der Freien und Hansestadt Hamburg. 
Später wurden diese Sonderformen von Zulassungen dann wieder außer Kraft gesetzt. 
Alle Sorten Ortbetonrammpfähle werden nach wie vor ausschließlich nach vergleichbaren 
oder aktuellen Probebelastungen für ihr Tragverhalten beurteilt. Lediglich das Produkt der 
Firma Franki mit ausgerammtem Fuß hat mit seinen Bemessungskurven allgemeine 
Verbreitung gefunden. 

Weiter entwickelten die Firmen eine immer noch erfolgreiche Sonderform des Bohrpfahles 
als so genannten Schneckenbohr- oder Teilverdrängungsbohrpfahl. Seine mehrfachen 
Vorteile trugen schnell zu einer ordentlichen Verbreitung bei. Zum einen war das Bohren 
gegenüber dem Rammen weniger störungsrelevant. Zum anderen gelang es mit dieser 
Herstellart, in den häufig anstehenden Geschiebemergel so ausreichend tief einzubinden, 
dass brauchbare Tragwerte erzielt werden konnten. Die Firmen waren bestrebt, nachzu
weisen, dass die Bauweise als bewährt erkannt würde und dass die Pfähle gegenüber den 
herkömmlichen Bohrpfählen einen Tragvorsprung hätten. Durch viele Bauvorhaben in 
Hamburg wurden immer wieder Probebelastungen veranstaltet, mit Hilfe derer es das 
nachzuweisen galt, was diese Pfähle alles konnten. Es handelt sich dabei durchweg um 
Pfähle in der Größe von 42 - 62 cm Durchmesser, einem Innen- Außenverhältnis zwi
schen Rohr und Schnecke von ca. 0,8 und Herstell längen von 10 bis 29 m. Die Prüfstelle 
für Baustatik hat bisher eine Bemessung auf der Grundlage der DIN 4014 zugelassen. 
Dazu konnten die Firmen, die an der Sammlung der Probebelastungen paritätisch teil hat
ten diese Bemessungswerte um 25 % erhöhen und, auf Grund der vielen vergleichbaren 
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Probebelastungen, den Sicherheitsbeiwert auf 1, 75 für Druckpfähle reduzieren. Diese 
Nachweisführung war in jedem Einzelfall mit der Behörde abzustimmen. Das Ergebnis 
wurde dann dem Prüfingenieur, der mit dem Vorhaben betraut war, zur Verfügung gestellt. 
Für die neue Normengeneration gibt es ein solches Rezept derzeit noch nicht. 

Nicht überall in Hamburg steht Mergel an, es gibt genügend Flächen mit Sanden unter 
Weichschichten, in denen sich ein Bohrpfahl als so genannter Vollverdränger einen Markt
platz unter der Bezeichnung FUNDEX erwarb. Hierfür gab es bisher keine vergleichbare 
Bemessungsmethode. Die Beurteilung erfolgt nach wie vor über die vergleichbaren Pro
bebelastungen. Einzelne Anbieter haben hier die immer verlässlicher gewordene Geräte
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 könnte, er ist vielmehr Produktspezifisch sowie firmen- und geräteabhän
gig. 
Bei alledem werden die in Hamburg anstehenden Baugründe für die Beurteilung der Trag
fähigkeit überwiegend durch Drucksondierung erschlossen. Dadurch liegt ein brauchbares 
Instrument zur Bewertung der Bodenwiderstände vor, dass sich im Verlauf der zurücklie
genden 20 Jahre gut bewährt hat. 

4. Sicherheiten 
Bisher war die Kalibrierung klar geregelt, zwischen der Gebrauchslast und der Grenzlast 
lag der Sicherheitsabstand, der zahlenmäßig zwischen 1,75 und 2,0 (bis 3.0 in speziellen 
Einzelfällen) betrug. 
Das neue Spiel mit den Teilsicherheiten muss sich erst durch Gebrauch warm laufen. 

5. Spezielle Entwicklungen 
Ortbetonrammpfähle, z. B. Typ Simplex 
Da die Probebelastungen überwiegend im Rahmen von Bauwerken durchgeführt wurden, 
beschränkte sich die höchste Laststufe leider oft auf das zweifache der Gebrauchslast o
der höchstens auf ein festgesetztes Hebungsmaß der Reaktionspfähle, die ja in fast allen 
Fällen als Bauwerkspfähle verwendungsfähig bleiben sollten. Da die Projektierung meist 
auf der sichere Seite lag, damit auch ja das Ziel erreicht würde, blieb die tatsächliche 
Grenzlast dann noch in unerkannter Feme. 
Unbestätigten Überlieferungen zufolge, soll es auch vereinzelt Probepfähle gegeben ha
ben, die nach dem Abrücken der Sachverständigen zu später Stunde vom Polier einfach 
überrammt und noch einmal hergestellt wurden. Im Vergleich mit Exemplaren gleicher 
Bauart lieferte dieser dann natürlich einen erstaunlichen Ausreißer im Trag- und Set
zungsverhalten, den man sich so gar nicht erklären konnte .. . Zu der Zeit war die Mess
technik noch nicht so fortgeschritten, dass mit Hilfe der Integritätskontrollen solch ein 
Handeln offenbart worden wäre. Jetzt stehen die Bauwerke darüber, so dass auch ein 
heutiger Zugriff nicht möglich ist, um diese Frage zu klären. 

Vollverdrängungsbohrpfähle, z. B. Typ FUNDEX 
In den Anfangsjahren um 1980 lagen die nachgewiesenen Obergrenzen bei 60 t (600 kN). 
Inzwischen reichen die Erfahrungswerte für Typ 1 /II bis zu 900 /1400 kN mit der einen 
oder anderen Einzelfallreserve. 
Daneben gibt es Einzelentwicklungen mit verschieden langen Spitzen wie bei Teilverdrän
gern und einem Übergang im Rohr zum Vollverdränger. Die Wirkung ist nicht endgültig 
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erforscht. Meine Beobachtungen zeigen Bodenförderung an die Oberfläche bis zur Bohr
tiefe von 7 - 8 m, was zeigt, dass der Boden nicht nur, wie gewünscht, vom Schaft ver
drängt wird, sondern eher an ihm entlanggedrückt wird. Dazu darf nicht vergessen 
werden, dass gerade die Spitze im Einbindebereich keinen Vollverdränger herstellt, auch 
wenn bei 13 - 19 m Pfahllänge am Ende kein Boden mehr bis zur Oberfläche gefördert 
wird. 

Teilverdrängungsbohrpfähle 
Die Gerätetechnik hat sich im Verlauf der Jahre vorteilhaft entwickelt. So verfügen die Ma
schinen inzwischen über wesentlich mehr Drehmoment, als noch vor 25 Jahren und die 
Verlagerung des Rohrantriebes von der Maschinenebene an den Pfahlkopf ermöglicht ein 
kontinuierliches Eindrehen, ohne Stillstände zum Nachfassen. Jedoch ist nach wie vor we
sentlich für das Gelingen ein für den Pfahl typisches „Teilverdrängen", das heißt, dass 
zwar Boden gefördert wird, die Menge aber geringer als das Herstellvolumen bleibt. Eine 
einfache Überprüfung durch Aufmass sollte immer wieder vorgenommen werden, dazu 
gehören zu Baubeginn die beurteilungsfähigen Fachleute an die Baustelle. Es besteht 
immer die Gefahr, bei zu wenig Vortrieb und fortlaufender Umdrehung den nachdrücken
den Weichschichten Boden zu entziehen. Die Ursachen liegen dann in zu schwacher Ge
rätetechnik (Drehmoment, Bohrauflast) und kein Bauleiter sollte sich scheuen, 
nachdrücklich für Abhilfe zu sorgen, ein „ach, das wird schon gehen" hilft da keinem und 
schnell ist benachbarten Bauwerken Schaden zugefügt und der Pfahl kann nicht das bie
ten, was zuvor projektiert wurde. Gerade auf dem Sektor, der keiner behördlichen Beglei
tung in der Ausführung mehr unterliegt, auf dem nun die Eigenverantwortung ansteht, 
sehe ich doch Produktanbieter, die beim Wort „Teilverdrängung" in Verbindung mit leichter 
Gerätetechnik nach meiner Erfahrung nicht mithalten können, was sowohl das erforderli
che Einbinden in tragfähigen Baugrund als auch das Verdrängen von Boden angeht. 

6. Prüf- Überwachungs- und Kontrollkriterien 
Zur Prüfung dienen die einschlägigen Technischen Baubestimmungen, die aktuelle Fachli
teratur und die eigene Erfahrung. 
Die Baustellenkontrolle sollte immer ein unverzichtbarer Bestandteil der Prüfung sein, zu
mal die Produkte nachher nicht mehr zu sehen und nur mit Aufwand zu überprüfen sind. 
Für die Pfahltypen gibt es jeweils spezielle Ansprechpunkte, die für die Herstellung wich
tig sind und daher Aufmerksamkeit fordern. 
Eine unvollständige Aufzählung verschiedener Kontrollen: 
Die Kontrolle der Fördermenge bei Teilverdrängungsbohrpfählen. 
Der Nachweis des trockenen Rohrinneren bei den Verdrängungspfählen. 
Der Nachweis der eingebrachten Betonmenge im Pfahl. 
Das richtige Ziehen des Rohres bei Ortbetonpfählen. 
Der Einsatz von Integritätskontrollen in ausreichendem Maß an der richtigen Stelle. 
Der Einsatz von dynamischen Tragfähigkeitsuntersuchungen mit einfacher oder höherwer
tiger Auswertung oder als weitergehende Integritätskontrolle, wo die Lowstrainmethode 
versagt. 
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Konstruktive Besonderheiten beim Neubau Predöhlkai 1. LP, Hamburg 
Karl Spring 

MASSNAHME 

Um die Leistungs- und Wettbewerbsfähigkeit des Hamburger Hafens zu sichern, schafft 

die Freie und Hansestadt Hamburg, Behörde für Wirtschaft und Arbeit, Strom- und 

Hafenbau als Infrastruktur-Maßnahme neue leistungsfähige Großschiffsliegeplätze. 

Vorhandene Kapazitäten sollen durch Anpassung an aktuelle und auch zukünftige Schiffs

größen mit modernem Umschlagsgerät in ihrer Leistungsfähigkeit angepasst und erweitert 

werden . 

Eine neue Kaimauer wird vor den bestehenden Liegeplätzen 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

ßender Flügelwand und 37 m langer Querwand zum Anschluss an die vorhandene 

Konstruktion. 

ÖRTLICHE 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 Predöhl

kai zählt zu den am stärksten ausgelasteten Kaistrecken in Hamburg. Dementsprechend 

schwierig ist es für das anliegende Umschlagsunternehmen, auf rund 400 m Kailänge für 

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. 
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SITUATION UND RANDBEDINGUNGEN 

Das vorhandene Kaimauerbauwerk ließ weder die gewünschte Vertiefung auf „Altenwer

der" - Verhältnisse, d.h. Solltiefe von NN -16,70 m mit weiterer Vertiefungsmöglichkeit, 

noch eine größere Kranspurweite zu. Da zudem die landseitigen Flächen knapp sind, kam 

als Lösung nur ein kompletter Neubau einschließlich der landseitigen Kranspur wassersei

tig vor der alten Kaiflucht in Betracht, nachdem die nautischen Belange in dem relativ 

schmalen Hafenbecken mit gleichzeitiger Kaibelegung des gegenüberliegenden Burchard

kais zufrieden stellend geklärt waren . 
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QUERSCHNITT 

Verlangt wurde eine Kaimauer für größte Containerschiffe der Post-Panmax-Klasse mit 

einer Anfangssolltiefe von NN -16,70 m und 100 - Fuß- Kranspur. 

Der Entwurf wurde aus der Querschnittsgestaltung entwickelt, die in den letzten Jahren mit 

dem gegenüberliegendem, 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 Reibepfählen , 

eine rückverankerte, gemischte Stahlspundwand, drei Reihen Ortbeton-Rammpfähle 

sowie eine Hochwasser-Spundwandschürze auf der Landseite. 

Der Stahlbetonüberbau besteht aus dem Kaikopf mit aufgesetzter Hochwasser

Schutzwand (HWS-Wand) und integrierter wasserseitiger Kranspur. Landseitig schließt 

eine tiefgegründete Stahlbetonplatte an. Für eine 100 Fuß (30,48 m) breite Container

Brückenspur wird ein landseitiger Kranbahnbalken separat gegründet. 

KAIMAUER - REGELQUERSCHNITT 

ca. 36.90- 3H 5m 1 

~.•t „„ 1 
~-, ~„--=-== ...... ,oo~• - - 1 

fr 

-
Insoweit ist das Bauwerk zwar anspruchsvoll , aber hält sich im Rahmen des Machbaren. 
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BESONDERE RANDBEDINGUNGEN 

Das Bauwerk ist in Konstruktion und Herstellung genau an die örtlichen Gegebenheiten 

anzupassen. Im vorliegenden Fall sind es vier besondere Punkte: 

1. Der intensive Kaibetrieb kann landseitig nur auf ein Minimum der Fläche verzichten 

2. Die räumliche Ausdehnung der Wasserbaustelle begrenzt sich wasserseitig durch die 

freizuhaltende Breite des Hafenbeckens. Nach Westen , unmittelbar an die Baustelle 

anschließend, läuft der aktive Umschlagbetrieb mit pausenloser Schiffsbelegung. 

3. Der Baugrund ist gekennzeichnet durch ein 5 - 11 m starkes Band aus Sanden und 

Kiesen, z.T. mit großen Steinen durchsetzt und eine darunter liegenden Schicht aus 

Glimmerschluff und Glimmerton, deren Unterkante zum großen Teil bis weit unter 

den Gründungshorizont 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 

q c = 75 MN / m2 gemessen. 

Für 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. 

4. Die vorhandene Altkonstruktion kann nur in begrenztem Umfang zur Abtragung der 

Horizontallasten herangezogen werden. 

Diese besonderen Randbedingungen finden ihre Berücksichtigung in dem Ausschrei

bungsentwurf. Bauseitig wurde die völlige örtliche Entkopplung zwischen Alt- und Neukon

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

37 m die gesamte neue Konstruktion einschließlich landseitigem Kranbahnbalken wasser

seitig vor die alte Kaimauer rücken ließ. Lediglich die rückwärtige Verankerung kam in die 

Nähe der alten Konstruktion. Der Sondervorschlag einer Bietergemeinschaft hat diesen 

Punkt durch die Wahl eines „Klappankers" gelöst, womit die Altkonstruktion auch von 

Erschütterungen aus der Schrägpfahlrammung verschont wurde. 
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Als zwingend notwendig erwies sich ein vorlaufender Bodenaustausch in der Rammtrasse, 

um die Durchörterung 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 führte: 

Bauphase 1: Herstellung eines Rammgrabens 

~.wo..oo

- ·- ·- -- ·~-- -"'11t-~~-~ - - ..... - .... ~....,· !-----ill t-----t-""T'""'""' ~~~~-~ 'l::=::~~=:::l 

Die Bauarbeiten haben in einem ersten Arbeitsgang mit den Nassbaggerarbeiten für 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 gefördert, ausgesiebt und ab

transportiert. 
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Bauphase 2: Verfüllung 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 Hubbühne mit hydraulischen Rammbären ICH S 90 bis S 280 mit Ramm

energie im Pfahl 80 - 270 kNm. Mit der Hubbühne können die hohen Genauigkeitsanfor

derungen für die gemischte Spundwand aus Trag- und Zwischenbohlen erfüllt werden . 
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Bauphase 4: Einbringen der Füllbohlen 

, · .. 

, 1 
111 
111 EinbringhHfe 
q: • für die 
:11 Filllbohlen 
,n 
•" 1 ~ 
1 
jll 
111 

• 

Rammen der 
FOllbohlen 

lfy<lrOblr 

IHCS 70 

Rllillo/llO 
AZ25 

Der Einbau der Zwischenbohlen , DB AZ 25, 27,45 m lang , erfolgt mit Rüttler PTC 50 und 

- soweit erforderlich - mit leichten Rammschlagen eines freireitenden Hydraulikbärs 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 verfüllt. 
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Bauphase 5: Einbringen der Klappanker 

- ---- --~---· 

• 122G'16 

Anschließend erfolgt der Einbau der sogenannten „Klappanker". Die Klappanker werden in 
einer Werkstatt mit einer Rohrtraverse am Pfahlkopf und einer Ankertafel am Pfahlfuß 
vorgefertigt. Mit einem Kran wird die Traverse in den Spundwandkopf eingehängt und auf 
die Hafensohle abgesenkt, mit einem Rüttler unter Wasser wird die Ankertafel in die 
Hafensohle eingebracht. 

Die Reibepfähle aus Rohren Du. 1220/18 mm in S 355 J2G3 werden vor der neuen 
Spundwand parallel zum Ankereinbau mit Rüttler und Rammbär eingebracht. 
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Bauphase 6: Aufspülen des Sandes 

Hopperbagger 

Nach Einbau der Verankerung kann die Hinterfüllung der neuen Spundwand mit Elbsand 
im Spülverfahren mit Hopperbagger erfolgen. 
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Bauphase 7: Herstellen der Ortbetonrammpfähle 

Von der neu gewonnenen Arbeitsebene aus werden die Ortbeton-Rammpfähle hergestellt. 

Die Ortbetonpfähle stellen die Tiefgründung des Kaimauerüberbaus und die Gründung für 
den separaten Kranbahnbalken dar. Der Stahlbetonüberbau mit abschließender HWS
Spundwandschürze sichert die im Endzustand überbaute Entlastungsböschung. 
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Bauphase 8: Herstellen des Stahlbetonüberbaus 
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Die Stahlbetonarbeiten für den Kaimauerüberbau und den Kranbahnbalken werden im 
Bauzustand flachgegründet auf Unterbeton in Hochbaumanier hergestellt. Im Endzustand 
wirken die eingebundenen Ortbetonpfähle als Tiefgründung für die Stahlbetonüberbauten. 
Die Fläche wird mit Sand bis zur geplanten Gelände-Oberkante aufgefüllt. 

Freie und Hansestadt Hamburg 

Behörde für Wirtschaft und Arbeit 

Strom- und Hafenbau 

Bereich Hafenbau - Liegeplätze 
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Auswahl- und Einbaukriterien geotechnischer Messgeber zur Bestimmung des 

Normalkraftverlaufs der WandNerankerung bei Kaimauerkonstruktionen und 

deren Ergebnisse 

J. Gattermann, M. Fritsch, J. Stahlmann 

Einleitung 

Neue Kaimauerkonstruktionen für den seit Jahren ansteigenden Containerumschlag 

in norddeutschen Häfen erfordern für die Containerschiffe der 5. und 6. Generation 

Geländesprünge von bis zu 28 m in größtenteils eiszeitlich geprägtem schwierigen 

Baugrund mit großen Erd- und Wasserdrücken sowie großen Belastungen durch die 

hohen und weit ausladenden Containerbrücken. So werden in den nächsten Jahren 

in den Häfen Hamburg, Bremerhaven und Wilhelmshaven neue Schiffsliegeplätze 

mit einer Gesamtlänge von ca. 4 km Länge neu gebaut. 

In diesem Beitrag werden die Anforderungen und Besonderheiten der Geomess

technik bezüglich Auswahl und Einbau der Messgeber an zwölf (Tab. 1) vom Institut 

für Grundbau und Bodenmechanik der TU Braunschweig (IGB-TUBS) messtechnisch 

begleiteten Konstruktionen zusammengefasst beschrieben. 

Fünf 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 können auch der Tabelle 1 entnom

men werden. 

Die aus allen Untersuchungen gewonnenen Erkenntnisse wiesen die geforderten 

Sicherheiten nach und führten teilweise zu Modifikationen an nachfolgenden Kon

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

Fertig- Bezeichnung/ Tätigkeiten 
Länge Gelände-

stellung [m] sprung* [m] 

O' Swaldkai West, Hamburg 
1992 Inklinometer, Gleitmikrometer, Erd- und Wasserdruck, 190 21,00 

OMS, Betonspannung, 30 FE-Modell 

Burchardkai 8. Liegeplatz (LP), Hamburg 
1995 Inklinometer, Erd- und Wasserdruck, Oehnungsmess- 335 24,50 

streifen (OMS), Modellversuchsstand 1:20 

Container Terminal (CT) III, Bremerhaven 
1997 Inklinometer, Erd- und Wasserdruck, OMS, 700 27,00 

Setzungsmessungen, Tragfähigkeiten 

Predöhlkai 6. LP, Hamburg 
1997 Inklinometer, OMS, 300 23,30 

hochpräzise geodätische Kopfpunkteinmessung 

1998 Verlängerung Europakai, Hamburg 290 23,60 
Inklinometer, OMS 

1998 Burchardkai 1. LP, Hamburg 368 24,50 
Inklinometer 

Predöhlkai 7. LP, Hamburg 
1999 Inklinometer, OMS, 300 25, 10 

hochpräzise geodätische Kopfpunkteinmessung 

CT Altenwerder 1.+ 2. LP, Hamburg 
2001 Inklinometer, Gleitmikrometer, Erd- und Wasserdruck, 947 28,30 

OMS, Tragfähigkeiten, 30 FE-Modell 

2002 CT 11/a, Bremerhaven 340 27,00 
Inklinometer, Tragfähigkeiten, 30 FO-Modell 

CT Altenwerder 3. + 4. LP, Hamburg 
2003 Inklinometer, Gleitmikrometer, Erd- und Wasserdruck, 615 28,30 

OMS, Tragfähigkeiten, 30 FE-Modell 

Predöhlkai 1. LP, Hamburg 
2005 Inklinometer, Gleitmikrometer, Erd- und Wasserdruck, 440 26,48 

OMS, 30 FE-Modell 

2008 CT 4, Bremerhaven 1700 27,00 
Tragfähigkeiten, 30 FO-Modell 

* Geländesprung: Höhe 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 Wasserdrücke, des stützenden Erddrucks vor der Wand, 

der Wandverformung, des Normalkraftverlaufs und der Durchbiegung der Schrägan

ker sowie zur gesicherten Interpretation der gemessenen Wandverformung die ge

naue Kaikopfeinmessung. Hinzukommt z.B. beim Neubau des 1. Liegeplatzes (LP) 

Predöhlkai die Bestimmung des Spannungsverhaltens des Klappankerfußes. 

KAIMAUER - REGELQUERSCHNITT 

MAUER-NEUBAU vom. Kaimouof 

ca. 36.00 - 37.45 m 

3.t l' 
"'-' 

·1, ........ IGM -

Abb. 1: Regelquerschnitt 1. LP Predöhlkai [Arge Predöhlkai , 2004] 

Beim Neubau des 1. LP Predöhlkai handelt es sich um eine so genannte Wasser

baustelle (Abb. 1 ), bei der gegenüber 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 eingehängt und die untere Hälfte der Ankertafel einvib

riert. Danach wird die Kaikonstruktion mit Sand hinterfüllt. Noch vor dem Bau des 
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Überbaus werden somit die Wand und die Anker mit ca. 75 % der Endbelastung be

ansprucht. Dementsprechend muss die Messtechnik sofort nach dem Einbau der zu 

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 Schräganker 

wird in den gewachsenen Boden gerammt. Durch die Abbaggerung des Bodens vor 

der Wand nach der kompletten Herstellung der Konstruktion ergeben sich andere 

Tragverhältnisse als bei einer Wasserbaustelle. Dieses findet auch Berücksichtigung 

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 müssen alle vorge

nannten Randbedingungen beachtet werden. Vom IGB-TUBS entwickelte Sonderlö

sungen werden in den folgenden Kapiteln vorgestellt. 

3 Wandverformung 

Für die Bestimmung von Verformungen entlang einer Linie kommt nur das lnklinome

termessverfahren in Frage, welches in seiner Funktion und Genauigkeit ausführlich 

in GLÖTZL [1994] beschrieben ist. 

3.1 lnklinometersondenführung 

Aufgrund der hohen Rammenergie beim Einbringen der Tragbohlen oder Schrägan

ker bei einer Landbaustelle, ist es nicht möglich die lnklinometerführungsnutrohre vor 

dem Rammen zu applizieren. Ein nachträglicher 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 Führung für die Sonde auf dem landseitigen Flansch der Tragbohle 

über die gesamte Länge angeschweißt. Die Lage der Messachse in dem Vierkant

stahlrohr ist um 45° zur Hauptverformungsrichtung des örtlichen Koordinatensystems 

gedreht. Am Predöhlkai 6. LP wurde die Führung im Inneren der Tragrohre im 45°

Winkel bei Blickrichtung zur Wasserseite appliziert (Abb. 3 links). Damit entfällt die 

Umrechnung, bei der leichte Genauigkeitseinbußen hinzunehmen sind. Dementspre

chend sollte immer versucht werden, das Führungsrohr so zu applizieren, dass die 

Sonde in der erwarteten Bewegungsrichtung eingeführt werden kann. Wenn das 

Tragglied nicht gerammt wird (z.B. Burchardkai 8. LP) kann das lnklinometerfüh

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

Als weitere Alternativen zur Erfassung der Wandverformung wurden auch folgende 

Vorschläge diskutiert: 

• Verlängerung (ca. 3 m) des lnklinometermessrohres über die Länge der Wand 

in den anstehenden Untergrund hinaus, um den Fußpunkt des Messrohres 
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gesichert angeben zu können und somit nicht auf eine präzise 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 geführt hätte. 

• Einstellen eines Messrohres in einer nachträglich hergestellten Bohrung in

nerhalb der Tragbohle. Dieser Vorschlag wurde aus Kostengründen und der 

nicht gesicherten LagegenauigkeiWerbindung mit dem Bauteil verworfen. 

Hierbei wäre jedoch die Fußpunktverlängerung kein Problem gewesen. 

Abb. 3: Applikation der lnklinometerführungsrohre 

3.2 Interpretation der Fußpunktverschiebung 

Bei der Auswertung der lnklinometermessung wird der Wandfuß als unverschoben 

angenommen. Erst durch die präzise geodätische Lageeinmessung des Kopfpunktes 

können gesicherte Aussagen über die Wandfußverschiebung getroffen werden. 
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Verformungen senkrecht zur Wandachse 
Messstelle 20, Block 20 (bezogen auf die Nullmessungen vom 29.02.2000) 

_Wasserseite Landseite_ 
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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 Fuß eine 

starke Einspannung. Würde nun die Kopfpunkeinmessung des Geodäten mit 3,2 cm 

zur Wasserseite herangezogen werden, müssten die Kurven lateral um 1,5 cm ver

schoben werden. Dieses ist jedoch bei der gemessenen starken Einspannung des 

Wandfußes nur schwer vorstellbar. Für diese These sprechen auch die gemessenen 

Erddrücke speziell vor der Wand, die entgegen der Erddrucktheorie des passiven 

Erdwiderstandes nicht ansteigen. Weitergehende Ausführungen 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 können. 

3.3 Kopfpunkteinmessung 

Am Predöhlkai 1. LP wurden aus den vorgenannten Gründen Entfernungs-Laser auf 

dem alten Kaikopf installiert, die kontinuierlich über ausgewählte Zeiträume der Bau

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

Abb. 5: Robustes Laser-Entfernungsmessgerät 



- 29 -

3.4 Abstandsmessungen der Tragbohlen 

Beim Neubau 1. LP Predöhlkai war die Arge 

aufgefordert, den gleichmäßigen Abstand der 

Tragbohlen untereinander zur Vermeidung 

von Schlosssprengungen nachzuweisen. Da 

nur zwei Tragbohlen mit einem lnklinometer

führungsrohr ausgestattet waren , wurde die 

lnklinometersonde modifiziert. Sie wurde 

vom IGB-TUBS so umgebaut, dass nun der 

Innenraum der Doppeltragbohle als Führung 

genutzt wird . Anfängliche 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 lnklinometersondenführung zur Lotmessung der Tragbohlen 

~, 
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4 Schräganker 

Zur Bestimmung der Entwicklung von Ankerkräften wurden bisher an den Ankerköp

fen sowie mit erheblichem Aufwand an tiefer liegenden Stellen Dehnungsmessstrei

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

der erforderlichen großen Länge der Schräganker die Bestimmung der Mantelrei

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

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

Alternativ wurden zur Ermittlung des Spannungs- und Verformungsverhaltens der 

Schräganker zuvor folgende Varianten diskutiert: 

• Einbau von Dehnungsmessstreifen auf den Schrägankern im Bereich der je

weiligen Schichtgrenzen und ein zusätzliches lnklinometerrohr. Gegen diese 

Alternative sprachen zum einen die Empfindlichkeit der DMS gegen Ramm

energie sowie die Aussagekraft der Messergebnisse bezüglich der Anker

kraftentwicklung entlang des Ankers, da die DMS nur punktuell die Längenän

derungen erfassen. Weiterhin wären ein zusätzlicher Aufwand zum Schutz der 

Kabel und eine größere Anzahl an Speichergeräten (Datalogger bzw. Erweite

rungsmodule) notwendig. 

• Einbau von Stangenextensometern und ein zusätzliches lnklinometerrohr. 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 lntegralmessung (allerdings jeweils 

vom Ankerkopf bis Fußpunkt Extensometer) und in der Möglichkeit, die Mes

sungen kontinuierlich durchführen zu können. Der entscheidende Nachteil bei 

diesem Messverfahren liegt zum einen in den hohen Anschaffungskosten. 

Des Weiteren können auf der gesamten Ankerlänge maximal sechs lntegral

messstrecken eingebaut werden, da nicht mehr Stangen bzw. Kabel an der 

obersten Messstrecke vorbeigeführt werden können. Zusätzlich zum lnklino

meterrohr müsste ein weiteres Hüllrohr zum Einbau des Stangenextensome

ters am Schräganker angebracht werden. 

• Einbau von Dehnungsmessstreifen an der Anschlussstelle Wand/Anker und 

ein zusätzliches lnklinometerrohr. Bei dieser Variante ist nur ein punktueller 
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Aufschluss an der Krafteinleitungsstelle möglich. Dieses Vorgehen wider

spricht der Forderung die Ankerkraftverteilung über den gesamten Schrägan

ker zu ermitteln. 

4.1 Bestimmung der Durchbiegung 

Das Verformungsverhalten des Schrägpfahles infolge der Sandaufspülung und dem 

Einbringen der Kaiplattenpfähle bei der Wasserbaustelle oder nur der Kaiplattenpfäh

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

Führung der Sonde muss ein Führungskanal (lnklinometerführungsrohr oder Stahl

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

mikrometermessrohr kann die Messung der Durchbiegung in diesem durchgeführt 

werden 

Gemessene Durchbiegungen 

der Schräganker an der Was

serbaustelle Europakai (Abb. 7 

und 8) infolge der Hinterfüllung 

und der Pfahl-Herstellung für 

die Kaiplatte wiesen eine große 

Beanspruchung des Ankers 

nach. Nach Umstellen des 

Pfahleinbringverfahrens von 

Rammen auf Drehbohren konn

ten die starken Durchbiegun

gen vermindert werden 

[GA TTERMANN, 1999). 

Abb. 7: lnklinometerführung auf Schrägpfahl 

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

durchbiegung erwartungsgemäß aufgrund des gewachsenen Bodens nicht sehr 

groß. Die Durchbiegung infolge der Herstellung der Ortbetonrammpfähle wurde dort 

zu maximal 2-3 cm festgestellt. 
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Deformationsmessungen am Schrägpfahl bezogen auf die Nullmessungen vom 10.07.97 
Meßstelle 01 (Schrägpfahl Nr. 17, Block 3) 

--- Norden 

,, -- J 
Kopfpunkt bei Nullmessung 
(auf NN+3,00m festgelegt) 

- Nullmessung (10.07.97) 

- MR 04 (12 .08.97) - Sand halb hinterfüllt 

- MR 05 (19.09.97) - Sand voll hinterfüll t 

Süden --

- MR 06 (16.10.97) - nach Herstellung Ortbetonrammpfähle 

-1 11 13 15 17 19 21 23 25 27 
horizon tale Entfemung vom Kopfpunkt [m] 

Abb. 8: Schrägankerdurchbiegungen während der Bauzeit am Europakai 
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Abb. 9: Verformungsmessung vor/nach Einbringen der Kaiplattenpfähle am CTA 
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4.2 Gleitmikrometer 

Beim Gleitmikrometerverfahren wird eine Sonde in einen speziellen Führungskanal 

(Messrohr) eingeführt, um für jeden Meter (lntegralmessung) 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 über die Querschnittswerte errechnet werden. 

Messrohr -

Messmarke -

Position der __ I 
Messsonde 

II 
I 

Abb. 10: Linienweise integrale Bestimmung der Längenänderung 

mit dem Gleitmikrometermessverfahren [Solexperts] 

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

zum Ausgleich der Durchbiegungsunterschiede gemessen 

Der Zeitpunkt des Einbaus des Messrohres am Schräganker musste in Altenwerder 

aufgrund der zu erwartenden hohen Belastung während der Rammung auf den Zeit

punkt nach Einbringen des Ankers verschoben werden. Aus diesem Grund wurden 

am H-Profil des Ankers in zwei diagonal gegenüberliegenden Eckpunkten am 

Steg/Flansch je ein Vierkantstahlprofil 110 x 110 x 10 mm angeschweißt (Abb. 12) 

und am Fuß des Pfahles mit einem verstärkten Schneidschuh versehen. In die Profi

le wurde nach dem Rammen das Gleitmikrometerrohr eingeführt und anschließend 

mit einer Zementsuspension verpresst, um einen kraftschlüssigen Verbund mit dem 

Stahlprofil zu erreichen. 
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SDC Solexperts Data Controller 
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Messposition 
„r---1 

Gleltmlkrometer-Messausrllstung 

Sonde, Haspel mit Sch/elfrlng
Kabelrolle, 100 m verstärktes Kabel, 
Datenerfasst1ngsgerät und nhandheld 
compute1"'. 

Kabelrolle 

Sonde 

Messmarke Datene1fasstmgsgerti.t 

Kalibriervorrichtung aus INVAR-Stahl 

Abb. 11: Funktion und Instrumente der Gleitmikrometersonde [Solexperts] 
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Hüllrohr für Messeinrichtung am Schrägpfahl 

i"<lßein lllfl1 

--+ 

380 

HTM 600 * 136 

Abb. 12: angeschweißtes Hüllrohr zur Aufnahme des Gleitmikrometerrohres 

Beim Predöhlkai 1. LP können aufgrund der Einstellung der Schräganker die Gleit

mikrometermessstellen direkt an die Tragbohle angeschweißt werden und haben 

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

Abb. 13: direkt angeschweißte Gleitmikrometermessstelle mit Führungsrohr (grau) 
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4.3 Normalkräfte im Schrägpfahl 

Bei einer Land- wie bei einer Wasserbaustelle werden zur Rückverankerung der 

Spundwand zur Aufnahme der horizontalen Lasten Schrägpfähle eingebracht und an 

die Wand gekoppelt. Aufgrund der Ausbildung der Anschlussstelle sowie der gerin

gen Verformbarkeit des Kopfpunktes der Schrägpfähle wird deren Anbindung in der 

Regel als gelenkig angenommen und momentenfrei gerechnet. Im Allgemeinen tre

ten daher die maximalen Normalkräfte am Anschlusspunkt auf und werden sukzessi

ve über die Mantelreibungsfläche 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 durchgeführten Gleitmikrometermessungen am 

CT Altenwerder wurde jedoch festgestellt, dass sich der Normalkraftverlauf entlang 

des Pfahlschaftes nicht wie erwartet 

einstellt (Abb. 14). 

„. 
')<„ 

Geschlebemergel 

Abb. 14: Gemessener und berechneter Normalkraftverlauf entlang der Pfahlachse im 

2. Bauabschnitt CT Altenwerder 
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Durch die freie Unterwasserböschung bleibt die Normalkraft im Pfahl bis zum Eintritt 

in den anstehenden Baugrund konstant. Anschließend steigt die Normalkraft entlang 

des Pfahles an, was im statischen Sinne einer negativen Mantelreibung entsprechen 

würde, und erreicht ihr lokales Extrema in etwa der Mitte der Ankerlänge. Es existie

ren bereits verschiedene theoretische Ansätze für dieses spezielle Tragverhalten. 

Variationsberechnungen haben gezeigt, dass dieses Tragverhalten auch in nichtbin

digen Böden erzeugt werden kann . 

5 Spannungsmessungen 

Um die Größe der auf die Konstruktion wirkenden Erddruckkräfte ermitteln zu kön

nen, wird der Einbau von kombinierten Spannungsgebern (Abb. 15) aus folgenden 

Gründen empfohlen: 

1. Die spatenförmigen Kissen werden mit einem Gestänge an der Bohrlochsohle 

in den gewachsenen Boden eingedrückt. Somit kann näherungsweise der 

Primärspannungszustand des Bodens erfasst werden. 

2. Kombinierte Erddruckkissen messen zum einen die totalen Spannungen die 

auf das Kissen ausgeübt werden und über einen weiteren integrierten Auf

nehmer die Porenwasserdruckspannungen im Boden. Nur aus diesen beiden 

am gleichen Ort gemessenen Spannungen können die wirksamen effektiven 

Spannungen (Erddruck) ermittelt werden. 

Da die erzielten absoluten Messwerte der Erddruckkissen in Abhängigkeit von Ein

baueinflüssen (Steine etc.) unterschiedlich sein können , kommt der langfristigen Be

obachtung der relativen Messwertänderungen zur gesicherten Interpretation eine 

große Bedeutung zu. Außerdem spielt die redundante Ausführung solcher 'verlore

nen' Messgeber eine äußerst gewichtige Rolle (s. nächstes Kapitel). In Altenwerder 

wurden deshalb alle Spannungsgeber vor der Einbringung der relevanten Bauteile 

(Schlitz/Wand, Pfähle und Kaiplatte/Kaikopf) in doppelter Ausführung eingebaut. 
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Abb. 15: einpressbarer kombinierter Spannungsgeber 

In fünf 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 Kabelführung. In Altenwerder wurden die Kabel in einer stabilen 

Verrohrung geführt, die auch nach dem Abbaggern der Böschung vor der Wand und 

später während der An- und Ablegemanöver bestehen bleiben sollte, indem sie 

durch Taucher in mehreren Kreuzverbänden verstärkt an die Spundwand ange

schlossen wurde. Ein weiterer Schutz war durch die vorgestellten Reiberohre gege

ben. Leider waren die Krafteinflüsse durch die Abbaggerungsarbeiten im zweiten 

Messquerschnitt doch größer und die Kabel wurden abgerissen (Abb. 16). 

Zur Bestimmung des Traglastverhaltens der Ankertafel bei den am 1. LP Predöhlkai 

als Sondervorschlag eingebauten Klappankern (vergl. Abb. 1 ), wurden auf die Tafel 

zwei Totalspannungsgeber sowie ein Porenwasserdruckgeber appliziert (Abb. 17). 
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Abb. 16: abgerissene Kabelschutzverrohrung auf der Wasserseite CTA 1.BA 

Abb. 17: Zwei messtechnisch vorbereitete Anker für den Einbau am Predöhlkai 
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6 Redundanz 

Die mindestens doppelte Ausführung 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 Führungskanäle/ -rohre 

mit dem zu messenden Tragglied muss besonders geachtet werden. Bei elektrischen 

Messgebern (hier: Erddruckkissen und Porenwasserdruckgeber) sollten pro Mess

querschnitt zwei identische Ausführungsquerschnitte installiert werden, um die erziel

ten Ergebnisse besser abgleichen und somit verifizieren zu können . 
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SOL#Ei~3;ii# 
A. 

Swiss Precision Geomonitoring 

Pfahl-Lastversuche: Zürich Airport 
Problem
stellung: 

Lösung: 

Resultate: 

Der Bau der neuen Gepäcksortieranlage im Flughafen Zürich Kloten (Bauherr ist Unique Zürich Airport 
und die Projektierung erfolgte durch das Büro SKS-lngenieure, Zürich) erforderte, um die Tragfähigkeit und 
Gebrauchstauglichkeit zu bestimmen, Pfahlbelastungsversuche. Mittels einem kombinierten Pfahldruck- und 
Pfahlzugsversuch wurde die rechnerische Bestimmung des erforderlichen Pfahldurchmessers und der Pfah/Jänge 
überprüft und den örtlichen geotechnischen Verhältnissen angepasst. 

Die Versuche enthielten folgende Instrumentierung: 1) Mit der elektrischen Kraftmessdose und einer Lastregel
einheit wurde die Pfahlbelastung präzise gesteuert und die Last genau gemessen. 2) Mit Gleitmikrometer
Messungen wurde das Dehnungsprofil im Versuchspfahl bei jeder Laststufe präzise erfasst. 3) Die Setzungen und 
Hebungen sind mit einem motorisierten Digitalnivelliergerät auf wenige 1 /100mm genau automatisch gemessen 
worden. 4) Die Messwerte wurden mit dem GeoMonitor erfasst und weitgehend ausgewertet. 5) Der Versuch 
konnte über das Modem fernüberwacht werden. 

Der Messtechniker 
führt die Gleitmikromter-

Übersichtsfoto 

Die Pfahlbelastungsversuche ergaben wichtige Grundlagen, um die Mantelreibung der anderen Pfähle zu bestim
men und um die Tragfähigkeit der gesamten Fundation zu beurteilen. Die Länge der Pfähle in diesem Projekt 
konnte, gegenüber der ursprünglich geplanten Pfahllänge, im Mittel um ca. 2m reduziert werden. Dadurch ergab 
sich eine markante Kostenreduktion. 

Prahlbelastung und Hebung/Setzung in Funktion zur Zell 
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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 Gespräche mit den Bewerbern zu führen sein. Ebenfalls zur Jahres

mitte werden die Planfeststellungsbeschlüsse nach Wasserstraßen- sowie Bergrecht er

wartet. Zu dieser Zeit soll auch die Ausschreibung der Bauleistungen für den Tiefwasser

hafen EU-weit begonnen sein. Bis dahin müssen die technische Grundkonzeption und ei

ne Vielzahl technischer Details überarbeitet und optimiert werden. 

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

gestrebte Inbetriebnahme des Terminals in der 2. Jahreshälfte 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 geöffnet hat, müssen immer mehr Güter „just in time" transpor

tiert und umgeschlagen werden. 

Für die deutschen Seehäfen gehen Experten von einer Verdoppelung der Containerum

schlagskapazitäten in den nächsten 10 Jahren aus. Da die von Reedereien georderten 

Containerschiffe inzwischen die Stellplatzkapazität von 10000 TEU überschritten haben, 

werden die Ansprüche an Seehäfen zur Aufnahme der Mega-Carrier weiter steigen. 

Hier kann und wird der JadeWeserPort als Tiefwasserhafen die Umschlagkapazitäten der 

Containerhäfen Hamburgs und Bremerhavens sinnvoll ergänzen. 

Mit einer tideunabhängigen Fahrwassertiefe bis 18 m, einer nur kurzen Revierfahrt von 23 

Seemeilen, einer heute erheblich geringeren Verkehrsdichte auf der Wasserstraße als auf 

den benachbarten Revieren und einem großzügig bemessenen Wendebereich bietet der 

Standort Wilhelmshaven beachtliche seewärtige 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 Großbritannien dienen. 

leistungsfähige Hinterlandanbindungen auf Straße und Schiene werden für eine schnelle 

landseitige Erreichbarkeit der großen europäischen Wirtschaftszentren sorgen. 
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Umschlaganlagen an der Innenjade 

Im Jahr 1958 wurde mit Errichtung der NWO-Brücke die Tradition des Tiefwasserhafens 

Wilhelmshaven begründet; denn über diese Anlage können seitdem bis zu 20 m tiefge

hende Tankerriesen Erdöl anlanden. 1972 folgte die Niedersachsenbrücke insbesondere 

für den Kohleumschlag (bis zu 130000 BRT große Bulkcarrier), 1975 die WRG

Tankerlöschbrücke und 1980 die INEOS-Umschlagbrücke. 

JadeWeserPort 

In Ergänzung der vorgenannten Umschlaganlagen soll nun mit der Realisierung des Ja

deWeserPorts am tiefen Wasser eine 1725 m lange Containerkaje errichtet werden, über 

die in der Endauslastung jährlich 2,7 Mio. TEU umgeschlagen werden können. Dazu wird 

eine Hafenfläche im Süden des Voslapper Grodens vom Hauptdeich beginnend nach Os

ten in die Jade vorgestreckt. Die Nordflanke dieses Hafenneulandes wird eine Länge von 

rd.1900 m haben, während die Südflanke direkt entlang der Niedersachsenbrücke sich 

1250 m in die Jade erstreckt. 

Die von der Nordflanke, der Umschlagkaje und der Südflanke eingefasste Hafenfläche 

beinhaltet das Containerterminal mit einer Fläche von 120 ha und den sog. Hafengroden 

mit 170 ha für Gewerbeflächen und ein Güterverkehrszentrum. Durch Einbeziehung der 

Niedersachsenbrücke in die Südflanke kann wertvoller Platz in der Innenjade für Hafenak

tivitäten optimiert werden (siehe Abb. 1 ). 

Da die Hafenflächen einen ausreichenden Sturmflutschutz erhalten müssen, werden die 

Nordflanke unter Berücksichtigung des Wellenauflaufs mit einer Konstrucktionsoberkante 

von NN +8,5 m, die Umschlagkaje und Südflanke mit einer Oberkante auf NN +7.5 m 

(entsprechend Deichsollhöhe) errichtet werden. 

Die Gewässersohle 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 überbrückter 

Geländesprung 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 erhält der JadeWeserPort eine optimale Hafenzufahrt mit 

einem großzügig bemessenen Wendebereich von 0 700 m. 
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Für die Gewinnung der Terminal- und Hafengrodenflächen sind rd. 43 Mio. m3 Sand im 

Nahbereich des Hafens zu gewinnen und im Schutze von Nord- und Südflanke sowie der 

Kaje aufzuspülen. Da im Untergrund des Hafenbereiches auch wenig tragfähige Böden 

anstehen, muss nach einem zu entwickelnden, detaillierten Konzept das Aufspülmana

gement durchgeführt werden, um nicht ungewollte Grundbrüche zu initiieren. Ähnlich sorg

fältig muss mit dem Vorstrecken der Nord- und Südflanke umgegangen werden, da auch 

in diesen Bereichen wegen der Belastung des Untergrundes nur ein Schichtweiser Aufbau 

der Deckwerke möglich ist. 

Stand der Verfahren 

Für die Errichtung der Hafenanlage in der Bundeswasserstraße Jade mit Fahrwasserver

legung östlich des Hafens sowie der Hafenzufahrt ist das Plarifestsstellungsverfahren 

nach Wasserstraßengesetz bei der Wasser- und Schifffahrtsdirektion Nordwest beantragt 

und der Erörterungstermin bereits durchgeführt worden . Während die Entnahmefläche „A" 

wegen der Verknüpfung mit den Schifffahrtsbelangen in das Verfahren nach Wasserstra

ßenrecht einbezogen ist, fallen die tiefen Bodenentnahmen „B" und „C" (Abb. 2) nach 

Bergrecht in die Zuständigkeit des Landesbergamtes Clausthal-Zellerfeld. Auch hierfür ist 

der Erörterungstermin bereits durchgeführt worden. In beiden Verfahren haben sich nach 

Einschätzung des Antragstellers keine unüberbrückbaren Schwierigkeiten ergeben, so 

dass Mitte 2005 mit den beiden Planfeststellungsbeschlüssen gerechnet wird. 

Mit Beginn dieses Jahres läuft das Verfahren zur Auswahl eines Betreibers für den Con

tainerterminal. Das Verfahren ist EU-weit mit Präqualifikation angelegt. Es werden mehre

re ernsthafte Bewerber erwartet von denen der den Zuschlag erhalten soll, der das wirt

schaftlichste Angebot bei möglichst zügiger 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

nieurbüros erbracht. Die Verdingungsunterlagen sollen Mitte Mai fertig gestellt sein, so 

dass die Bauleistungen in der zweiten Jahreshälfte 2005 ausgeschrieben werden können. 

Mit den eigentlichen Bauarbeiten soll spätestens Anfang 2006 begonnen werden. Von der 

Inbetriebnahme des Containerterminals wird in der zweiten Jahreshälfte 2009 ausgegan

gen. 
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Baugrund 

Der Baugrund ist insbesondere im Bereich der Kajentrasse sowie der Nord- und Südflanke 

mit Drucksondierungen und Bohrungen erkundet worden, etwas grobmaschiger auch die 

eigentliche Hafenfläche. 

Im Bereich der Kaje stehen in größeren Tiefen tragfähige pleistozäne Sande an. Im Nor

den reichen sie bis zu einer Höhe von NN -37 m und am Südende der Kaje auf NN -26 m. 

Darüber gelagert ist ein rd. 10 m dickes Schichtpaket Lauenburger Ton nach Süden hin 

ansteigend. Über 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 Niedersachsenbrücke. 

Zur weiteren Verdichtung der Kenntnisse sind seismische Untersuchungen in der Kajen

trasse und den Tiefenentnahmen durchgeführt worden. Scheinbar führten jedoch Gasein

schlüsse in den oberen Sedimentschichten zur Totalreflektion der Schallwellen, so dass 

aus diesen Messungen keine Ergebnisse gewonnen werden konnten. 

Die Ergebnisse bei den daneben durchgeführten geoelektrischen Untersuchungen werden 

vom Bodengutachter mit den Erkenntnissen aus den Bohrungen und Drucksondierungen 

abgeglichen, mit dem Ziel, den Tragwerksplanern die notwendigen Bodenkennwerte mög

lichst flächendeckend zur Verfügung zu stellen. Bei der Geoelektrik wird die Leitfähigkeit 

von Bodenschichten gemessen, die abhängig ist von der Lagerungsdichte und im erhebli

chen Maße von der Salinität. 

Im Bereich der gesamten Hafenfläche sind zwischen 3 und 5 m mächtige Schlickschichten 

anzutreffen, die jedoch von feinen Sandbänderungen durchzogen und daher deutlich trag

fähiger sind als die mächtigen Schlickschichten im Bereich des häufig herangezogenen 

Mühlenberger Lochs. 

Nordflanke 

Die Nordflanke bindet in Normalrichtung an den Hauptdeich des III. Oldenburgischen 

Deichbandes an und führt bis zur Nordostecke des Terminals, wo sie an die Umschlagka

je anschließt (Abb. 1 ). 
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Am Hauptdeich beginnend wird sie als Erddamm mit seeseitigem Deckwerk errichtet. Bei 

größerer Wassertiefe wird das Deckwerk durch eine Spundwand ersetzt. Der Übergangs

bereich ist im Zuge der Detailplanung zu ermitteln. 

Die Nordflanke bildet den Sturmflutschutz der Hafenflächen gegen die Hauptangriffsrich

tung bei Stürmen aus Nordwest bis Nord. Das Deckwerk muss dem in die Jade einlaufen

den Seegang und den daraus resultierenden Brandungskräften standhalten können und 

ist entsprechend schwer auszuführen und mit Teil- bis Vollverguss gegen das Herauslö

sen von Steinen zu sichern. Die Fußsicherung des Deckwerks und der Filteraufbau sind 

auf den anstehenden beziehungsweise einzubauenden Boden auszulegen. 

Das Deckwerk wird bis zur Höhe von NN +3,5 m hochgezogen. Oberhalb wird die Bö

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 verläuft ein Unterhaltungsweg, über den 

bei Bedarf auch andere Verkehre geführt werden können (Abb. 4 ). 

Das Vorstrecken von Nord- und Südflanke geschieht mit einem zeitlichen Vorlauf gegen

über dem Einspülen der Bodenmengen für die Hafenflächen, da der Einspülvorgang in 

entsprechend hergerichtete Spülfelder nur im Strömungsschatten der Dammbauwerke 

erfolgen kann. Die Tideströmung erreicht im Maximum eine Geschwindigkeit von rd. 1,5 

m/s, so dass ungeschützt eingebauter Sand schnell erodieren würde. 

Es wird daher für den Fortgang der Aufspülmaßnahmen wichtig sein, ein schnelles vor

strecken der Deckwerksbasis sowie ein Hochziehen der Deckwerke selbst zu erreichen, 

ohne dabei die Standsicherheit der Dämme zu gefährden. Der Einsatz von sandgefüllten 

Großbehältern aus Geotextilien kann dabei eine beschleunigende Maßnahme sein. 

Südflanke 

Die Südflanke bindet unmittelbar südlich der Niedersachsenbrücke an den vorhandenen 

Hauptdeich an und läuft parallel zur Brücke hinaus bis kurz vor das Wasserentnahmebau

werk der IVG. Dort geht das Deckwerk der Südflanke in eine Spundwand über, die auf der 

nördlichen Seite um das vorgenannte Bauwerk herumgeführt wird, um nach kurzer Stre

cke an das Südende der Containerkaje anzuschließen. 

Die landeseigene Niedersachsenbrücke wird voll in die Südflanke integriert, indem die 

Brückenpfähle bis kurz unterhalb der Jochbalken im Zuge der Aufspülung der Hafenflä

chen mit eingespült werden (Abb. 5). An den Brückenpfählen 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 Pfähle nicht nachteilig beeinflussen darf, 

um Transportbänder und Medienleitungen auf der Brücke in ihrer Funktion nicht zu ge

fährden. 

Nördlich der Niedersachsenbrücke steigt das aufgespülte Gelände bis auf die Bemes

sungshöhe von NN +7,5 man. Auf dieser Höhe wird vom Hauptdeich her kommend paral

lel zur Brücke die Hafengroden- und Terminalfläche straßenverkehrlich erschlossen. 

Vom wasserseitigen Böschungsfuß bis zur Höhe von NN +3,5 m erhält auch die Südflanke 

ein Deckwerk, das aber wegen seiner geschützten Südlage leichter ausgeführt werden 

kann als an der wellenbeanspruchten Nordflanke. 

Umschlagkaje 

Die Terminalfläche 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, 1 O m überbrückt die Kaje einen Geländesprung von mindestens 27,60 m. 

Dieses Maß wird noch um einen Sicherheitszuschlag für Baggertoleranzen und mögliche 

Kolke vor der Kaje zu erhöhen sein. Damit ist hier ein Geländesprung zu überwinden, wie 

er nach hiesigen Erkenntnissen in anderen Häfen bisher noch nicht hergestellt worden ist. 

Im Zuge der Vorplanung des JadeWeserPorts ist eine Studie über Kajenanlagen mit un

terschiedlichen Konstruktionsprinzipien erstellt worden. Dabei wurde unterschieden nach 

• Konstruktionen mit natürlichen Geländeböschungen, 

• Konstruktionen mit senkrechtem Geländesprung, 

und diese wiederum getrennt nach 

• flachgegründeten Kajenkonstruktionen, 

• tiefgegründeten Kajenkonstruktionen. 

Bei den untersuchten Beispielen waren vor allem die ausgeführten Uferwandhöhen und 

vorhandene Baugrundverhältnisse vom besonderen Interesse. 

Wegen der anstehenden Bodenverhältnisse, dem aufzuspülenden Material und der See

gangs- und Strömungsbelastungen werden Konstruktionen mit einer überbauten Gelände

böschung ausgeschlossen, die aus einem System von gerammten oder gebohrten Pfählen 
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mit aufgelagertem Trägerrost und Betonplatte bestehen (siehe Grundsystem Pfahlrost, 

Abb. 6). 

Senkkasten (Caisson) 

Für Flachgründungen bieten sich Senkkästen (Caissons) und Winkelstützwände an. Ein 

Senkkasten besteht aus einer Anzahl von Zellen, die von einer Sohlplatte und Seitenwän

den umschlossen werden (Abb. 7). Die Höhe der Zellen richtet sich nach der Eintauchtiefe 

zum und am Einbauort. Die darüber hinausgehende Konstruktionshöhe wird durch Aufbe

tonierung beim Absenken und Einbau erreicht. Die Eingeschwommenen Senkkästen müs

sen in vorbereitete Baugruben abgesenkt werden. Dabei ist zu berücksichtigen, dass die 

vorhandene Gewässersohle zwischen NN -10,0 und NN -11,50 m liegt und die plan herzu

stellende Gründungsebene tiefer als NN -20, 10 m (Hafensohle) liegen muss. Die Grün

dungsebene muss gegen Kolkungen gesichert sein. Vorteil der Caissons ist die robuste 

Konstruktion der Uferwand und große Lebensdauer. Nachteilig kann sich die lange Ferti

gungs- und Einbauzeit der Senkkästen auswirken. Erst wenn die Kajenkonstruktion so 

weit erstellt ist, dass der landseitige Bereich weitgehend von der Strömung in der Jade 

abgeschirmt ist, kann mit dem Aufspülen von Sand hinter die Kaje begonnen werden. Die

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

Spundwand mit Ankerpfahl 

Im Hafenbau kommen überwiegend kombinierte Spundwände zur Ausführung. Diese be

stehen aus sog. Tragbohlen wie Stahlrohre, Kasten- oder Rohr-Profilen, die in statisch 

notwendigen Abständen eingebracht werden. Dazwischen werden Füllbohlen (Spundboh

len) eingefügt. Die Spundwand wird am Kopf vergurtet und mit Ankerpfählen rückwärtig 

verankert (Abb. 8). 

Die Profile werden überwiegend eingerüttelt und auf den letzten Metern zur Verbesserung 

der Standsicherheit gerammt. Beim Einbringen werden die Elemente durch einen ausge

richteten Rahmen geführt, um eine fluchtgerechte Spundwand zu erreichen. Wird vom 

Wasser aus gerüttelt/gerammt eignen sich als Trägersysteme für das Rammgerät Hubin

seln oder große Pontons. Bei Hubinseln ist unter Berücksichtigung der sohlnahen Boden

schichten auf die Standsicherheit zu achten, bei Pontons müssen Tidehub und -strömung 

sowie Seegang kompensiert werden. 
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Der Kajenüberbau lagert auf einem Pfahlrost, der in der Regel zusammen mit der Platte in 

Ortbeton hergestellt wird. Allerdings können hier auch Betonfertigteile zur Ausführung 

kommen wie beispielsweise Filigranplatten als verlorene Schalung. 

Spundwände und Pfähle haben gegenüber Senkkästen den Vorteil, dass sie bei sehr tief

liegenden tragfähigen Schichten mit geringerem Aufwand in diese Bereiche getrieben 

werden können. 

Senkkästen werden flach und auf höherem Horizont gegründet. Hohe einseitige Belastun

gen über die seewärtige Kranbahnschiene können zu Schiefstellung der Caissons führen 

mit den daraus resultierende Folgen für die Betriebssicherheit der Containerbrücken. 

Erd- und Wasserdruck auf die Spundwand sind vor allem bei großen Geländesprüngen 

soweit wie möglich zu minimieren. Eine tief gelegte Kajenplatte auf tief gegründeten Pfäh

len reduziert bereits den Erddruck, ein geböschter 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 Spundwandschlössern und sonstigen Öffnungen 

hinter die Spundwand eindringen kann, abgeleitet werden können. Wichtig für die Standsi

cherheit der Kajenkonstruktion ist die Nachhaltigkeit der Wasserabführung. 

Die im statischen Nachweis ermittelte Einbindelänge der Spundwand muss langfristig si

chergestellt sein. Eine im Nachweis einbezogene Toleranz für Kolke darf nicht überschrit

ten werden. Gegebenenfalls ist die Spundwand in besonders gefährdeten Bereichen durch 

eine flächige Sohlsicherung vor Kolkungen zu schützen. Im übrigen sollte abgewartet wer

den, inwieweit sich in der ersten Betriebszeit die Hafensohle stabil verhält. Dort, wo Lau

enburger Ton ansteht, ist die Sohle erosionsstabil. 

Zur Verlängerung der Standzeit der Spundwandkonstruktion sind passiver und aktiver Kor

rosionsschutz erforderlich. 

Ausführungsvorschlag 

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) 

• Zurückliegende Spundwand (kombinierte Bauweise mit Tragbohlen aus Rohr- oder 

Trägerprofilen) mit Ankerpfählen, Spundwandfuß auf ca. NN -43 m, 
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• Reduzierung des Erddrucks mit einer zur Spundwand hin abfallenden Böschung 

und einer Spundwandschürze an der landseitigen Kante der tief gelegten Kajenplat

te 

• Mit Pfählen tiefgegründete Kajenplatte 

• Vertikallasten aus dem Spundwandholm mit aufliegender seeseitiger Kranbahn 

werden über Rohrpfähle in die dichtgelagerten pleistozänen Sande unterhalb des 

Lauenburger Tons in einer Tiefe von über NN -40,0 m abgetragen. Die Pfähle wer

den zur Pfropfenausbildung ggf. mit Fußauskreuzungen und oder Flügelausbildun

gen versehen. Das Rütteln oder Rammen der Profile durch den Lauenburger Ton 

sollte weitgehend unproblematisch sein, zumal bei den Drucksondierungen und 

Bohrungen keine Steinhindernisse angetroffen wurden. 

• Niedrig gehaltener Grundwasserstand landseitig der Spundwand 

Um die Tragfähigkeit der gewählten Pfahlprofile vor der Ausführung zu prüfen, werden in 

diesem Jahr entsprechende Proberammungen durchgeführt. Dabei gilt es auch, qualitäts

sichernde Nachweise für die Rückverankerung zu erhalten. Probebelastungen sollen erst 

nach einer Konsolidierungsphase durchgeführt werden, da auch beim Rammen der Pfähle 

mit einer Verflüssigung des Bodens zu rechnen ist. 

Die nach einer Präqualifikation ausgewählten Bieter werden mit Zusendung der Aus

schreibungsunterlagen aufgefordert, neben dem Hauptangebot nur qualifizierte Sonder

vorschläge einzureichen. 

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

gentlichen Baumaßnahmen soll Anfang 2006 begonnen werden. 

Dipl.-Ing. Wolf-Dietmar Starke 

Prokurist und Leiter Projektteam Bau 

JadeWeserPort Realisierungs GmbH & Co. KG 

Ebertstraße 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 

Abb. 2 

A 15 Mio. m3 Sand in der neu 
herzustellenden F ahninne und in der 
Zufahrt 

• Wasserstraßenrecht 

B Die Sandentnahme in der Fläche 
nördlich des JadeWeserPorts in einer 
Größenordnung von 
10 Mio. m3. 

• Bergrecht 

C Die Sandentnahme in der Fläche 
südlich des JadeWeserPorts in einer 
Größenordnung von 
25 Mio. m3. 

• Bergrecht 

Q IMS Ingenieurgesellschaft rrbH 

Baugrundaufbau - Drucksondierungen in der Kajentrasse 

rd. 15 weitere Drucksondierungen bestätigen das dargestellte Ergebnis 

e Ritzkallah & P. GmbH 

Abb.3 
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Pfahlrost 

Abb. 6 

Senkkasten (Caisson) 

Abb. 7 

Spundwand mit Ankerpfahl 

Abb. 8 
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Geplante Bauausführung Containerterminal 4 

Hartmut Tworuschka 

1. Einleitung 

Bremerhaven hat sich in über 30 Jahren Betriebszeit zu einem der wichtigsten Container

häfen 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 2003 fertig gestellten Erweiterung CT lila ist in Bremerhaven die längste 

durchgehende Kaje der Welt für 1 O Schiffsliegeplätze mit 3200 m Kajenlänge und 270 ha 

Stellflächen für den Containerumschlag entstanden . 

Bedingt durch das weltweit ständig wachsende Umschlagvolumen wächst der Bedarf an 

neuen Liegeplätzen für den Containerumschlag. 

Um diesen zu erfüllen und damit die Bedeutung dieser Hafenanlage in der Weltwirtschaft er

neut zu steigern beschloss die Freie und Hansestadt Bremen im Januar 2002, vier weitere 

Liegeplätze mit dem zugehörigen Hinterland zu bauen (vgl . Abb. 1 und 2) 

Danach verfügt der Terminal in Bremerhaven über insgesamt 14 Liegeplätze für Großcon

tainerschiffe mit einer Gesamtkajenlänge von 4872 m. 

Die Bauarbeiten hierzu haben im Juni 2004 begonnen und die Fertigstellung erfolgt Ende 

2008. Dabei werden die fertig gestellten Liegeplätze abschnittsweise zu festgelegten Ter

minen an den Betreiber der Anlage übergeben. 

2. Beschreibung des Bauwerks 

Der beauftragte Kajenquerschnitt, vgl. Abbildung 3, berücksichtigt die Anforderungen und 

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

Hierbei ist eine Optimierung unter funktionalen und wirtschaftlichen Gesichtspunkten erfolgt. 
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Abbildung 1 : Luftaufnahme der geplanten Erweiterung 

Abbildung 2: Lageplan Containerterminal Bremerhaven mit Erweiterung 
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Die wesentlichen Bestandteile des Kajenquerschnitts sind : 

• Stahlbetonüberbau mit Wellenkammer und tief liegender Pfahlrostplatte auf 3 Reihen 

Gründungspfählen, dabei übernimmt die Wellenkammer erneut die Funktion des Lan

desschutzdeiches 

• wasserseitige Spundwand in Achse P1 als gemischte Stahlspundwand mit Stahlramm-

pfählen zur Verankerung 

• Grundwasser-Entlastungsanlage mit Entwässerungsbauwerk 

• Fenderanlage mit Schwimmfendern 

• Separater tief gegründeter Kranbahnbalken für eine Spurweite von 30,48 m zur Auf

nahme der landseitigen Schienen der Containerbrücken 

• Kajenausrüstung mit 2000 kN Abreißpollern , Reibepfählen und Steigeleitern 

• Kathodenschutzanlage als aktiver Korrosionsschutz für die Gründungselemente 

Für die wasserseitige Spundwand werden überwiegend Doppelbohlen PSP 1001 mit mitt

leren Längen von 41,0 m eingesetzt. Die außen liegenden Zwischenbohlen weisen Längen 

von 30,0 m auf. Als Schräg pfähle werden Stahlrammpfähle in Neigung 1: 1,3 mit einer Länge 

von 45,0 m verwendet . 

Die Gründung der Pfahlrostplatte erfolgt auf Stahlträgerpfählen mit Flügeln , die in Neigung 8:1 

mit Längen von 25,0 bis 35,0 m eingebracht werden . 

3. Berechnungsannahmen 

Der Geländesprung für die Kajenkonstruktion beträgt 27 ,0 m und wird bestimmt durch eine 

Kajenoberkante von +7,50 mNN und eine Berechnungssohle auf -19,50 mNN. 

Die maßgebenden äußeren Beanspruchungen des Bauwerks ergeben sich aus den Con

tainerbrücken mit 30,48 m Spurweite, dem Wasserüberdruck von maximal 3,20 m und einer 

Verkehrslast aus Betrieb von 35,0 kN/m2. 

Der Baugrund für 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 nichttragfähige Weichschichten aus Schlick und 

Klei angetroffen. Darunter stehen Kies- und Geröllschichten, Sand, oberer Ton, unterer Ton 

und Geschiebelehm mit sehr wechselhaftem Schichtenverlauf an. 

4. Herstellung des Kajenbauwerks CT 4 

4.1 Bodenaustauschmaßnahmen 

Im Bereich des zu erstellenden Kajenbauwerks musste ein Bodenaustausch durchgeführt 

werden, da die anstehenden, bis zu 1 O m starken, Weichschichten aus Schlick und Klei nicht 

tragfähig sind. 

Die ausgeführten Baugruben waren über 1600 m lang bei einer Breite von 45 - 60 m. 

Im Bereich der wasserseitigen Spundwand wurde die Rammflucht zusätzlich durch einen 

durchgehenden, 10,0 m breiten und 2,0 m tiefen Aushubgraben von Geröll und Steinen ge

säubert. 

Ein hohes Maß an Bedeutung, um die vorgegebenen Ausführungszeit von 4,5 Monaten für 

den Bodenaustausch einzuhalten, hatte die Leistungsfähigkeit der eingesetzten Geräte. 

Hierfür wurde folgendes Konzept entwickelt: 

• Aushub mit dem Eimerkettenbagger HANSA und einem zusätzlichen Hydraulikbagger 

(Tieflöffel 14,0 m3) auf einem Stelzenponton 

• Abtransport des Kleibodens mit Klappschuten und verklappen in vorgegebene Klapp

stellen in der Außenweser ca. 15,0 km stromabwärts 

• Einbau des Sandbodens mit den Laderaumsaugbaggern Geopotes 14 und 15 

(Klappen und Spülen; 7000 m3/Schiff) 

• permanenter Einsatz eines Wasserinjektionsgerätes zur Vermeidung schädlicher 

Schlickeinlagerungen 

• Umfangreiche Kontrollmaßnahmen durch Bohrungen für die Baggerfuge und die ein

gebaute Sandauffüllung 

Die kritische Phase beim Bodenaustausch ist die Vermeidung schädlicher Schlickab

lagerungen auf der Sohle, damit die getroffenen Annahmen für die statische Berechnung des 
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Kajenbauwerks eingehalten und keine zusätzlichen Horizontalkräfte für die wasserseitige 

Spundwand erzeugt werden. 

Durch den permanenten Einsatz des Wasserinjektionsgerätes während der Sandverfüllung 

konnte der Sandeinbau ohne störende und statisch ungünstige Schlickeinlagerungen aus

geführt werden. 

Für den Verlade- und Umschlagbetrieb muss ein ca. 600,0 m breites Hinterland auf ganzer 

Kajenlänge auf die vorgegebenen Endhöhen auf gespült werden. 

Zur Ermittlung der Setzungen aus den Weichschichten wurden Setzungspegel im Raster

abstand von 50,0 x 50,0 m vor Beginn der Spülarbeiten auf dem gesamten Gelände ange

ordnet. 

Das gesamte Gelände wurde durch Spüldeiche in einzelne Spülfelder eingeteilt und dann 

abschnittsweise aufgespült. 

Die einzelnen Spülhöhen wurden in Abstimmung mit dem Bodengutachter so festgelegt, 

dass sich keine Grundbrüche aus den vorhandenen Weichschichten einstellen . 

Nach dem Abklingen der Setzungen wird der oberste Bereich der Hinterlandauffüllung 

höhengerecht im Trockenbetrieb mit Sand aufgefüllt und dann entsprechend verdichtet. 

Für die Hinterlandauffüllung werden insgesamt 10 Millionen m3 Sandboden benötigt, 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 Mündungstrichter der Weser 

ist der gezielte Einsatz von Rammführungseinrichtungen und der Einsatz von schweren Hub

inseln vorgeschrieben. 

Für die Rammung der Tragbohlen wird die größte in Deutschland verfügbare 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 ausgerüstet. 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 Lärmschutz

gründen weitgehend vorgegeben , wobei die reinen Rammzeiten auf 2,5 Std/Tag einge

schränkt sind . 

Das Einbringen der Tragbohlen geschieht wie folgt: 

• Stellen der Tragbohlen durch den Einsatz von beidseitigen Ramm-Führungsträgern 

• Lagesicherung der Tragbohlen mit einer oberen Schnellverriegelung 

• Abteufen und Absetzen der Tragbohlen mit Hilfe eines Führungsschlittens 

• Tragbohlen im großen Pilgerschritt einrütteln und anschließend mit einem freireitenden 

Hydraulikhammer auf Endtiefe rammen bei gleichzeitigen Rammaufzeichnungen zur 

Ermittlung der Tragfähigkeit 

Die Lagegenauigkeit beim Einbringen der Tragbohlen wird durch den Einsatz einer besonders 

kräftig ausgebildeten Doppelzange mit Abstandhaltern für die beidseitigen Führungsträger, 

die auf Konsolen an der Hubinsel aufgelagert sind , erreicht. Weiterhin erfolgt ein lagegenaues 

Ausrichten der Rammführungsträger mit Hilfe von Hydraulikpressen und das Stellen der 

Tragbohlen mit Hilfe eines neu entwickelten Führungsschlittens. Nicht zuletzt werden die ho

hen Anforderungen durch die große Standsicherheit der gewählten Hubinsel "ODIN" erfüllt. 

Der Nachweis der Tragfähigkeit der Tragbohlen erfolgt anhand von Rammvorschriften mit 

vorgegebenen maximalen Eindringmaßen. Diese Rammvorgaben werden laufend durch 

dynamische Probebelastungen während der Rammung durch die TU Braunschweig über

prüft und bei Bedarf angepasst. 

Von einer zweiten Hubinsel werden nachfolgend die Schrägpfähle und die Zwischenbohlen 

eingebaut, vgl. Abbildung 6. 
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Die Schrägpfähle werden mit einem hydraulischen Rammbär in Neigung 1 : 1 ,3 auf Tiefe 

gerammt. Dies geschieht mit Hilfe eines Hängemäklers, wobei aus einer Hubinselstellung vier 

Schrägpfähle gerammt werden können. 

Das Einbringen der Zwischenbohlen erfolgt zunächst mit Hilfe eines Rüttlers und anschlie

ßend mit einem Rammbären. Hierzu schwimmt die Hubinsel um und rückt näher an die was

serseitige Spundwand heran. 

Nach dem Einbau der Zwischenbohlen beginnt die Herstellung des stahlbaumäßigen 

Schrägpfahlanschlusses. Zwischen zwei gerammten Doppelbohlen wird eine ausbetonierte 

Rohrtraverse als Einfeldträger eingebaut und mit angeschweißten Stegverstärkungsblechen 

an die Doppelbohlen angeschlossen. Die Einleitung der Zugkräfte erfolgt über zwei gebogene 

Zugbügel, die über die Rohrtraverse geführt werden und dann auf dem Schrägpfahl ange

schweißt werden. 

Zur Aufnahme der Querkräfte aus dem Einspülvorgang wird eine zusätzliche Auflagertraverse 

für den Schrägpfahl aus einem Stahlrohr unter dem Schrägpfahl angeordnet, die gleichzeitig 

als Rammführung dient. 

Der beschriebene Stahlbauanschluss stellt ein sicheres, einfaches statisches System dar und 

hat sich bei den bisherigen Bauabschnitten unter den extremen Baustellenbedingungen sehr 

gut bewährt und ermöglicht einen hohen Vorfertigungsgrad in der Werkstatt. 

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

Schweißkabinen im Schutzgas-Schweißverfahren in Tidearbeit hergestellt. 

Nach der Fertigstellung der Stahlbauanschlüsse für die Schrägpfähle und einer Schlick

räumung erfolgt die Sandauffüllung hinter der wasserseitigen Spundwand. 

Hierfür wird Wesersand bis zur Einbauhöhe von +3,00 mNN hinter das verankerte Spund

wandbauwerk als neue Arbeitsebene gespült. 

Zuvor muss jedoch der zwischenzeitlich abgelagerte Schlick auf der Sandauffüllung 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 

tideunabhängig und alle weiteren Baubereiche können nun von Land aus erreicht werden. 

4.3 Rammung der Gründungspfähle 

Von der aufgespülten Arbeitsebene +3,00 mNN werden die Stahlpfähle der Pfahlreihen P2 

bis P4 in Neigung 8:1 als Druckpfähle in Landrammung hergestellt, vgl. Abbildung 7. Ver

wendet werden Stahlträgerpfähle, die vorher mit je 2 Flügeln im Werk ausgerüstet werden. 

Die Herstellung erfolgt mit eine Baggerramme, die mit einem mäklergeführten Rüttler aus

gerüstet ist und die Stahlpfähle bis 5,00 m oberhalb der geplanten Endtiefe zunächst ein

rüttelt. Die restlichen 5,00 m werden mit einem frei reitenden beschleunigten Hydraulik

Rammbär gerammt. 

Dabei werden die einzelnen Rammdaten automatisch aufgezeichnet und hieraus die erreichte 

Tragfähigkeit der einzelnen Pfähle ermittelt. Dabei müssen die Rammvorgaben aus der 

Rammvorschrift eingehalten werden. 

Zusätzliche dynamische Probebelastungen während der Rammung sollen dann diese Ergeb

nisse bestätigen. 

Auf der gesamten Kajenlänge für die vier neuen Liegeplätze wird zur Aufnahme der land

seitigen Schiene für die Container-Verladebrücken ein separater Kranbahnbalken gebaut. 

Auch an dieses Bauwerk werden hohe Anforderungen an ein gleichmäßiges Setzungs

verhalten gestellt, da der Verladebetrieb mit den Containerbrücken nur geringe Setzungs

toleranzen zulässt. 

Zur Ausführung kommt daher ein trapezförmiger, tief gegründeter Stahlbetonbalken von 

2,50 m Höhe mit Gründungspfählen aus Ortbeton-Rammpfählen 0 61 cm (System Franki) mit 

ausgerammtem Fuß. 

Für den Nachweis der Tragfähigkeit der Ortbeton-Rammpfähle sind später statische Probe

belastungen vorgesehen. 

Der mittlere Pfahlabstand der in Neigung 5:1 hergestellten Pfahlböcke beträgt 4,50 m, die 

max. Pfahllängen werden bei ca. 24,00 m liegen. 
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Anschließend erfolgt die Herstellung der Grundwasserentlastungsanlage, des Stahlbeton

überbaus und die Ausrüstung der Kaje. 

5. Zusammenfassung 

Durch den Bau des Containerterminals 4 verfügt Bremerhaven über insgesamt 14 Liege

plätze für Großcontainerschiffe mit einer Gesamtkajenlänge von 4872 m. 

Die Konstruktion besteht aus einer wasserseitigen gemischten Spundwand, einer tiefgegrün

deten Wellenkammer und einem ebenfalls tiefgegründeten landseitig liegenden Kranbahn

balken . 

Für die Herstellung des Bauwerks ist aufgrund der tide- und witterungsoffenen Lage der Bau

stelle im Mündungstrichter der Weser und den hohen Genauigkeitsanforderungen der Einsatz 

von Rammführungseinrichtungen und schweren Hubinseln gewählt worden. 

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

Jahren gewährleistet. 

Im Auftrag der Freien und Hansestadt Bremen , vertreten durch bremenports GmbH & Co. 

KG, erfolgt die Bauausführung 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 Büro Hamburg der 

Hochtief Construction AG. 

Zum Zeitpunkt des Pfahl-Symposiums im Februar 2005 ist der Bodenaustausch abge

schlossen und die Hinterlandauffüllung zur Hälfte fertig gestellt. Weiterhin verläuft die Ram

mung der Tragbohlen von der Hubinsel „Odin" reibungslos. Die Abbildung 8 vermittelt einen 

Stand der Bauarbeiten . 

Dr.-lng . Hartmut Tworuschka 

HOCHTIEF Construction AG 

Niederlassung Civil Engineering and Marine Works 

Eiffestrasse 585 

D- 20537 Hamburg 
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Abbildung 7: Herstellung der Gründung für 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 

Einleitung 

Die Ermittlung der axialen Pfahlwiderstände wird im Hafenbau oft anhand von statischen 

oder dynamischen Pfahlprobebelastungen vorgenommen. Diese Pfahlprüfungen werden 

grundsätzlich während der Bauphase ausgeführt und können daher nur Auskunft über den 

momentanen Zustand eines Pfahles geben. 

Insbesondere bei Kaimauern werden die Probebelastungen an freistehenden Tragelemen

ten durchgeführt, die zu diesem Zeitpunkt keine Kopplung zum späteren statischen Sys

tem besitzen. Mit den darauf folgenden Baufortschritten treten bis zum Endzustand Ände

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 Spannungsänderungen durch z.B. zu

sätzliche Be- bzw. Entlastungen aus Auffüllungen oder Abgrabungen . Der in der Praxis 

tätige Ingenieur steht damit vor der Schwierigkeit, dass die Ergebnisse der Probebelas

tung nicht uneingeschränkt für den Endzustand, in dem in den meisten Fällen keine Tests 

ausführbar sind , Gültigkeit besitzen. Oftmals werden die ermittelten Mantelreibungswerte 

entlang der Pfahlachse direkt in den statischen Berechnungen angesetzt. Bereiche die 

zum Beispiel durch spätere Abgrabungen nicht mehr zum vertikalen Lastabtrag zur Verfü

gung stehen, werden lediglich durch eine Widerstandselimination in den Berechnungen 

berücksichtigt. 

Um eine realitätsnahe Bewertung der Pfahlwiderstände zu erreichen ist es notwendig, die 

Ergebnisse der im Bauzustand durchgeführten Probebelastungen für den Endzustand zu 

bewerten. Dies kann anhand eines Vergleichs des in numerischen Berechnungen ermittel

ten Spannungszustandes im Bereich der Mantelreibungs- und Aufstandsfläche zum Prüf

zeitpunkt und im Endzustand unter Berücksichtigung 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 berücksichtigten statischen oder dynamischen Probebelastungen kombiniert 

werden. Weitergehende Informationen über die Durchführung und Auswertung von derar

tigen Probebelastungen sind in [DGGT, 1998] enthalten und werden momentan vom Un

terausschuss des Arbeitskreises AK 2.1 der DGGT überarbeitet. 

Dynamische Probebelastungen können 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 kön

nen. Allerdings sollten dynamische Probebelastungen nur durch Fachinstitutionen durch

geführt werden, die über ausreichende Erfahrung mit dem Messsystem verfügen und die 

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

Der größte Vorteil der dynamischen Probebelastung ist in der wesentlich kürzeren Ausfüh

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 höhere lnformati-
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onsdichte zugrunde gelegt werden. Die DIN 1054 unterscheidet als Auswerteverfahren 

direkte (z.B. GASE) und indirekte Verfahren (z.B. CAPWAP). Der größte Nachteil der di

rekten Verfahren ist der große Bezug zu empirischen Erfahrungswerten im Bereich der 

anstehenden Bauteil- und Bodendämpfung. Insbesondere bei stark bindigen Böden kann 

die Annahme der Dämpfung in direkten Verfahren zu stark abweichenden Tragfähigkeiten 

im Gegensatz zu statischen Probebelastungen führen . 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

möglichen die Trennung der Einzelwiderstände am Pfahl. Mit diesen Verfahren kann eine 

wesentlich genauere Abbildung des Pfahles erreicht werden und es ist nach Auffassung 

der Autoren grundsätzlich durchzuführen, 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 über die Regulierung des Teilsicherheitsbeiwertes und des Streuungsmaßes ~ be

rücksichtigt und kann somit zu einem höheren ansetzbaren Ausnutzungsgrad der Ge

samtkonstruktion führen. Das Streuungsmaß kann anhand der Standardabweichung und 

des Variationskoeffizienten aus der Grundgesamtheit der durchgeführten 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 endgültigen Nachweis zu führen. Grundvoraussetzung ist hierbei eine möglichst reali

tätsnahe Prognose, wie sie auf der Grundlage dreidimensionaler numerischer Untersu

chungen erlangt werden kann. Durch Rückrechnung bestehender Bauwerke in vergleich

baren Böden kann das Prognosemodell bereits vorab kalibriert werden. Durch die ständige 

Adaption der in der Bauphase ermittelten Messwerte wird eine immer zuverlässigere Be

rechnung des Gesamtsystems möglich. 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 längste Stromkaje der Welt. Im Zuge der Herstellung der 

Containerterminals CTll, CTlll und CTllla wurden vom Institut für Grundbau und Boden

mechanik (IGBTUBS) umfangreiche dynamische Tragfähigkeitsuntersuchungen sowohl 

an den Tragbohlen der wasserseitigen Spundwand sowie an hintergelagerten Kaiplatten

pfählen durchgeführt. Die Gründung des ca. 340 m langen Kaimauerabschnittes CT llla, 

der im November 2003 fertig gestellt wurde (s. Abb. 2), besteht aus folgenden Elementen: 

• Stahlpfähle zur Fenderung, } 

• Doppelbohlen HZ 975 C-26, wasserseitige Wand 

• Zwischenbohlen AZ 26, 

• 3 Reihen Kaiplattenpfähle, Stahlprofile HZ 575 A, 

• Schrägpfähle HZ 575 A mit Flügel HZ 775 A 

• 2 Reihen Ortbetonrammpfähle, } hinterer Kranbahnbalken 

• Stahlbetonüberbau 

l<CHSE-8 15 

.(--.:~.c-- ... _ 

Abb. 2: Querschnitt CT llla 
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Zur Beurteilung des Baugrundes wurden zahlreiche Bohrungen zu Land und zu Wasser 

ausgeführt. Die bodenmechanischen Parameter wurden anhand von Feld- und Laborver

suchen bestimmt. In Abbildung 3 ist der vereinfachte Bodenaufbau für ein Teilstück des 

Kajenquerschnitts CTllla aufgezeigt. 
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Abb.3: Teilausschnitt- Bodenaufbau 
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Im oberen Bereich des Bodenprofils bis ca. -19,00 m stehen alluviale Weichschichten aus 

Klei und Flussablagerungen an. Durch die geringe Tragfähigkeit des Bodens und durch 

stark schwankende Lagen innerhalb der Schicht, wird vor Baubeginn in diesen Bereichen 

ein Bodenaustausch durchgeführt. 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 für die bodenmechani

sche Beurteilung dieser Bodenart ist die vorhandene Überkonsolidierung. Charakteristisch 

für den Boden ist ebenfalls das Auftreten von örtlichen Wechsellagerungen aus Ton, 

Schluff und Sand. 



- 76 -

Aufbauend auf den Erfahrungen bei der Durchführung dynamischer Probebelastungen 

beim BV 'CT III' in Bremerhaven in den Jahren 1994 und 1995 sowie bei anderen Groß

projekten (z.B. Kaimauer Hamburg - Altenwerder), wurden zur Optimierung der Testdurch

führung einige vorbereitende Schritte unternommen, die einen störungsfreien Bauablauf 

gewährleisteten. Die Messaufnehmer wurden bei den Tragbohlen drei Meter unterhalb der 

Pfahloberkante auf gegenüberliegenden 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 gewählt, um eventuell auftretende Exzentrizitäten sowie die un

gleichmäßige Verteilung der bei einem Schlag in den Pfahl eingeleiteten Stoßkraft zu eli

minieren. Zusätzlich können bei großer freistehender Länge Querschwingungen im Pfahl

kopfbereich auftreten, die bei zu geringem Abstand der Messaufnehmer vom Pfahlkopf 

Störungen im Messsignal verursachen können. Die notwendigen Bohrungen zur Befesti

gung der Messaufnehmer an den Profilstegen sowie die Aussparungen zur Kabelführung 

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 Maßnahme war die jeweils kurzfristige Festlegung der Mess

termine und der zu testenden Doppelbohlen, um einerseits eine maximal mögliche Stand

zeit der Testpfähle in einer Rammführung zu erreichen und andererseits die Messungen 

zeitlich optimiert in den Bauablauf zu integrieren. Insgesamt wurden bei diesem Bauvor

haben 20 dynamische Probebelastungen ausgeführt. Die Prüfungen verteilen sich jeweils 

zu 50 % auf die Tragbohlen der wasserseitigen Wand sowie auf die hintergelagerten Kai

plattenpfähle. Neben den klassischen Prüfungen nach ausreichender Standzeit wurden 

zusätzlich rammbegleitende Messungen ausgeführt, um eine bessere Beurteilung des 

Spitzendrucks zu erhalten. Dazu empfiehlt es sich eine CAPWAP Auswertung nach einer 

gewissen Anzahl an Schlägen durchzuführen, bei dem sich das Pfahlfußsignal 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 Mantelwiderstände stattfindet. Durch die zeitliche Integration der Prüfungen in den 

Bauablauf haben die Pfähle zum Prüfzeitpunkt teilweise unterschiedliche Standzeiten. Um 

eine Beurteilung des so genannten 'Festwachseffektes' oder auch 'setup effect' zu erzielen 

wurden bereits bei Beginn der Baumaßnahme wiederholte Prüfungen an Pfählen vorge

nommen, die eine Analyse der zeitlichen Entwicklung der Mantelreibungswerte zulässt. 

Alle durchgeführten Probebelastungen zeigten ein einheitliches Gesamtbild. So wurde so

wohl bei den Tragbohlen als auch bei den hintergelagerten Kaiplattenpfählen ein Variati

onskoeffizient bezogen auf die Gesamttragfähigkeit 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

sätzlich durch eine statische Zugprobebelastung bestätigt. 

Durch das weltweit ansteigende Umschlagsvolumen im Containerbereich, hat sich die 

Freie Hansestadt Bremen dazu entschieden, vier weitere ·Liegeplätze 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 Flügelwand. Die Kaje besteht aus der wasserseitigen Spundwand, wel

che wieder mit einem Schrägpfahl verankert wird. Analog zum CTllla wird ein Stahlbeton

überbau hergestellt, der als Wellenkammer und Pierplatte dient. Der Überbau ist in der 

Regel auf drei Pfahlreihen gegründet, im Bereich ungünstiger Bodenverhältnisse dagegen 

auf vier Pfahlreihen. 



Abb. 5: Querschnitt CT 4 
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PSt500/158 
a• 2,31m /'4 ,62m 

Sand(gewach1enor8odon) 

Im Gegensatz zum Containerterminal CTllla werden bei dieser Konstruktion Peiner Stahl 

verwendet. Das !GB-TUBS erhielt den Auftrag umfangreiche Probebelastungen an Pfählen 

durchzuführen. Dabei sind Prüfungen an den Doppelbohlen PSp 1001/1000, Prüfungen an 

den Schrägpfählen (P1) und Prüfungen an den Kaiplattenpfählen (P2 - P4) vorgesehen. 

Die ersten Pfahlprüfungen wurden bereits im Dezember 2004 ausgeführt und werden mit 

dem Baufortschritt in unterschiedlichen Bodenverhältnissen weiter Anwendung finden. 

Aufgrund der bereits gewonnenen Erfahrungen bezüglich der Dämpfungseigenschaften 

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. Darüber hinaus werden baubegleitend numerische Berechnun

gen durchgeführt, um eine Beurteilung der Pfahltragfähigkeiten im Endzustand zu erhal

ten. 

Grundsätzlich unterteilen sich die Berechnungsphasen in eine Kalibrierungsphase auf der 

Grundlage des Verhaltens des Containerterminals CTllla sowie eine Prognosephase für 

das Bauwerk CT4, die im Folgenden näher beschrieben werden. 
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4 Numerisches Modell 

4.1 Geometrische und stoffliche Modellierung des Containerterminals CTllla 

Für 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 berücksichtigt. Durch die räumliche Pfahlan

ordnung werden 20 Scheiben benötigt, 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 Pfählen um singulär angeordnete und damit 

räumlich tragende Bauteile handelt, kann eine annähernd realistische Beschreibung des 

Gesamtsystems nur über eine dreidimensionale Berechnung erfolgen. In den numerischen 

Berechnungen werden die Komplexität 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. 

1 
90m -4----------... 

:r 
55m 

Abb. 6: Numerisches Modell CTllla - Abmessungen 



- 80 -

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 höherwertigen Stoffmodellen zu rechnen, da hierfür die Datenbasis aus 

den Labor- und Feldversuchen nicht ausreichend ist. Infolge der auftretenden plastischen 

Dehnungsinkremente sind Gleichgewichtsiterationen erforderlich. Für alle Berechnungen 

wird ein explizites Zeitintegrationsschema verwendet. 

In zukünftigen weiterführenden Berechnungen wird im Bereich der bindigen Schichten das 

Stoffmodell 'Modified Cam-Clay' und im Bereich der nichtbindigen Böden ein hyploplasti

sches Stoffmodell eingesetzt. 

4.2 Lastfälle 

Um Spannungszustände im Boden und deren Änderungen beurteilen zu können ist es 

notwendig, sämtliche statisch relevanten Bauzustände im Berechnungsmodell zu berück

sichtigen. Zur Simulation des Bauablaufes werden insgesamt 12 Lastfälle berücksichtigt, 

die in Tabelle 1 zusammengefasst sind. 

Tab. 1: Lastfälle der numerischen Berechnungen 

Lastfall Beschreibung 

1 1. Primärzustand - Aktivierung oberer und unterer Ton sowie Ton 
mit Schlick und Sandeinlagen 

2 2. Primärzustand - Aktivierung alluviale Ablagerungen - Bodenaus-
tausch 

3 Aktivierung der wasserseitigen Spundwand sowie der Schrägpfähle 

4 Aktivierung der Hinterfüllung 

5 Herstellung der hintergelagerten Kaiplattenpfähle 

6 Weitere Aufschüttungen im Bereich der hinterliegenden Kranbahn 

7 Herstellung der Ortbetonrammpfähle - Krahnbahn 

8 Herstellung des Wellenkammerfundamentes 

9 Herstellung Krahnbahnbalken und Wellenkammerüberbau 

10 Vollständige Hinterfüllung bis Oberkante Konstruktion 

11 Abgrabung vor der wasserseitigen Spundwand 

12 Verkehrslasten 
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Der Primärspannungszustand unterteilt sich in zwei Schritte, da die Geländeoberkante 

zum Baubeginn im betrachten Berechnungsausschnitt mit einer Neigung von ca. 1 :9 ver

läuft (vgl. Abb. 7). Die oberen Weichschichten, die größtenteils aus alluvialen Ablagerun

gen und Schlick bestehen, werden durch eine Sandauffüllung ersetzt. 

/ 
Weichschichten 
und Bodenaus
tausch (grün) 

Abb. 7: Ausgangszustand vor dem Herstellen der Kaikonstruktion 

unterer Ton und 
Ton mit Schluff und 
Sandeinlagen (rot) 

Die Rammung der wasserseitigen kombinierten Spundwand aus HZ 975 C Tragbohlen 

und AZ 26 Zwischenbohlen (vgl. Abb. 8) wird zusammen mit der Herstellung der Rückver

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

Abb. 8.: Herstellung der wasserseitigen Spundwand und Rückverankerung 
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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 äquivalente Rechteckquerschnitte. Die Modellie

rung der wasserseitigen Wand erfolgte bis 10 m vor dem Trägerfuß als kombinierte 

Spundwand in den darunter liegenden Bereichen als zusammengesetzte Tragbohle. Die 

hintergelagerten Kaiplattenpfähle zur Aufnahme der Vertikallasten aus Überbau bestehend 

aus HZ 575 A Profilen werden in ihrer räumlichen Anordnung abgebildet. Aufgrund der 

Tatsache, dass die Kaiplattenpfähle im Pfahlfußbereich mit zwei Flügeln aus HZ 775 A 

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

Abb. 9: Räumliche Anordnung der Kaikonstruktion 

die räumliche Anordnung der Pfähle dargestellt. Zusätzlich sind die Ortbetonrammpfähle 

zur Aufnahme der Krahnbahnlasten mit dem zugehörigen Krahnbahnbalken abgebildet. 

Zur Simulation der Boden - Bauteil Interaktion wird die Anbindung der Stahlpfähle an den 

angrenzenden Boden durch Interface - Elemente vorgenommen. Durch die durchgeführ

ten dynamischen Probebelastungen und die Auswertung mit indirekten Verfahren können 

die gemessenen Mantelreibungswerte zum Prüfzeitpunkt direkt im Berechnungsmodell 

berücksichtigt werden. 
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4.3 Untersuchungsprogramm - Nachweisführung 

Ziel der Untersuchungen ist der Nachweis der Lastabtragung der Vertikalkräfte durch die 

Tragbohlen im verformten Endzustand. Das Untersuchungsprogramm teilt sich in zwei 

unterschiedliche Berechnungsphasen auf, die im Folgenden vorgestellt werden: 

1. Berechnungsphase 

Während der Baumaßnahmen des Containerterminals CTllla kamen unterschiedliche 

Messungen zum Einsatz. Während der Herstellung wurden dynamische Probebelastungen 

sowohl an den Tragbohlen der Spundwand, als auch an den Kaiplattenpfählen zur Auf

nahme der Vertikallasten aus dem Überbau ausgeführt. Zusätzlich zu den Tragfähigkeits

untersuchungen wurden Verformungsmessungen an der Wand und im Bereich des Über

baus durchgeführt. 

Anhand dieser Messungen kann eine sogenannte 'back-analysis' durchgeführt werden. 

Sämtliche Messungen werden im Berechnungsmodell berücksichtigt und dienen zur Kalib

rierung der Eingangswerte für die numerischen Berechnungen am CTIV. Zu diesen Ein

gangswerten gehören bodenmechanische Kenngrößen sowie Steifigkeitswerte der einzel

nen Bauteile. 

2.Berechnungsphase 

Die an den Messwerten kalibrierte 1. Berechnungsphase soll für eine zuverlässigere 

Prognoseberechnung des Containerterminals CT IV dienen. Hierzu ist es notwendig sämt

liche Vorkenntnisse der ersten Berechnungsphase im Modell zu berücksichtigen. Die zwei

te Berechnungsphase erfordert weiterhin die Anpassung der zur Anwendung kommenden 

Querschnittsformen, die Berücksichtigung von Änderungen im Bauablauf sowie die Integ

ration wechselnder Bodenverhältnisse. Anhand dieser Daten kann eine erste Abschätzung 

durchgeführt werden. 

Anhand der ersten Prognoseberechnungen kann an unterschiedlichen Systemschnitten 

das grundsätzliche Tragverhalten und Veränderungen zur ersten Berechnungsphase of

fengelegt werden. Diese Prognose sollte analog zum Containerterminal CTllla zusätzlich 

anhand der Beobachtungsmethode kalibriert werden, um die Zuverlässigkeit der stati

schen Berechnungen zu erhöhen. 

Das Vorgehen ist zusätzlich anhand eines Organigramms in Abbildung 9 dargestellt. 
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Sämtliche Zusatzinformationen sind zur Plausibilitätskontrolle der Ergebnisse zu nutzen. 

Bei Rammpfählen können z.B. Rammvorschriften auf empirischer Basis oder Verfahren 

mit geschlossenen Formeln, die auf der Wellengleichung basieren genutzt werden. Zeigen 

die numerischen Berechnungen keine ausreichende Übereinstimmung, sind die Berech

nungsparameter anzupassen, sowohl zum Zeitpunkt der Tragfähigkeitsuntersuchungen 

als auch zu späteren Herstellungsphasen, bei denen zusätzlich Verformungs- und Span

nungsmessungen durchgeführt werden. Ist eine ausreichende Übereinstimmung vorhan

den, können schließlich die Spannungs- und Verformungszustände für den Zeitpunkt der 

Pfahltests denen im Endzustand gegenübergestellt werden. Mit der Auswertung der nor

mal zum Pfahl wirkenden Spannungen, der mobilisierten Mantelreibung, des mobilisierten 

Spitzendruckes sowie der Linearität der Arbeitslinien [STAHLMANN et al., 2001] unter Be

rücksichtigung höherer Belastungsniveaus ist dann eine Nachweisführung möglich. 

5 Zusammenfassung 

Der vorliegende Beitrag stellt ein Konzept zum Nachweis des vertikalen Gleichgewichts 

von Pfahlgründungen im Endzustand vor. Um eine Beurteilung des Spannungszustandes 

im Bereich der Mantel- und Aufstandsfläche zu erreichen ist es notwendig, dreidimensio

nale numerische Berechnungen durchzuführen. Grundsätzlich sind die numerischen Be

rechnungen anhand der Beobachtungsmethode und von Laborversuchen zu kalibrieren, 

um eine möglichst realistische Abbildung des Gesamtsystems zu erreichen. Das Konzept 

erfordert weiterhin eine gute und transparente Zusammenarbeit von Baugrundgutachter 

und Prüfingenieuren sowie allen weiteren beteiligten Personen. Bei optimaler zeitlicher 

Integration der Pfahlprüfungen sowie der numerischen Berechnung ist insbesondere bei 

großen Bauwerken eine Optimierung der Pfahlgründung und damit das Ziel eines höheren 

Ausnutzungsgrades der Gesamtkonstruktion möglich. 
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VERWENDUNG VON STATNAMISCHEN PROBEBELASTUNGEN IN 
DEUTSCHLAND 

Dipl.-Ing. Peter Middendorp 

1. EINFÜHRUNG 

Statnamische Probebelastungen werden heutzutage in Nord-Amerika, Asien und 
Europa routinemäßig ausgeführt. Mit den zur Zeit verfügbaren Anlagen können Pfähle 
bis zu 30 MN probebelastet werden. Weltweit wurden im letzten Jahrzehnt über 
zweitausend statnamische Prüfungen durchgeführt. Das Verfahren ist nicht nur für das 
Testen von Vertikalpfählen sondern auch für Schräg- und Horizontalpfähle sowie für 
Pfahlgruppen und Flachgründungen geeignet. Statnamische Probebelastungen 
werden in Deutschland seit 1992 ausgeführt. 

Abb. 1: Statnamic-Messgerät Abb. 2: Das 4 MN-Statnamic-Gerät 

Eine zuverlässige Methode für die Verifikation von Ausführungsbedigungen ist die 
statische Probebelastung. Diese Methode ist jedoch teuer und zu zeitaufwendig um 
routinemäßig angewandt zu werden. Eine Statnamische Probebelastung ist jedoch 
um einigers billiger und in kürzerer Zeit durchzuführen als eine statische Beprobung. 
Eine dynamische Probebelastung mittels einem Fallgewicht oder einem Rammgerät ist 
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ökonomisch und effizient bei der Ausführung , aber vergleichsweise hat der Statnamic
Test mehrere Vorteile: 

Bei der Statnamic-Beprobung wird die Belastung immer auf die selbe standartisierte 
Weise durchgeführt 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) 

Für statnamische Probebelastungen ist die Belastungsdauer und verwendete Energie 
viele Male größer wie bei dynamischen Probebelastungen. Das Verhalten eines 
Pfahles unter einer statnamischen Probebelastung ist dadurch näher 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 abhängig von den Pfahleigenschaften. Der Belastungsmessfehler 
liegt unter 0, 1 % des Höchstbereichs der Messdose. Eine Schätzung des 
Elastizitätsmoduls bei Dynamische Probebelastungen ist schwierig , weil es kein 
konstanter Wert ist, sondern von dem Alter und der Qualität des Betons abhängt, dem 
Belastungsgrad und sogar von der Temperatur des Betons. Bei statischen 
Belastungsprüfungen bewegt sich das Elastizitätsmodule für Beton z,B. im Bereich 
zwischen 28 GPa und 32 GPa, während er bei dynamischen Belastungsprüfungen 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 
Pfähle wie Einschnürungen, Verdickungen und Materialwechsel führen zu 
Spannungswellen-reflexionen , die sich stark auf für eine Dynamische Probe-
belastungen berechnete Signale auswirken können. Reflexionen von Verdickungen 
ergeben ein fast identisches Ergebnis der Wellengleichung wie eine örtliche harte 
Bodenschicht, und eine Einschnürung wirkt sich entsprechend wie eine örtliche weiche 
Schicht aus. Wenn Unstetigkeiten der Pfähle bei Dynamische Probebelastungen nicht 
richtig berücksichtigt werden, ist es entweder unmöglich, eine richtige Anpassung zu 
erzielen, oder die Vorhersage der Belastbarkeit ist nicht zuverlässig, Boden
eigenschaften können mit Unstetigkeiten von Pfählen verwechselt werden. 

Bei der Belastung während einer statnamische Probebelastung bleibt der Pfahl 
ständig unter Druckspannung. Es gibt keine Zugspannungen die den Beton des 
Probepfahles möglicherweise zerreissen. 

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

Pfahl- und Bodenreaktion entsprechen mehr einer statischen Prüfung. Bei Statnamic 
bewegt sich der Pfahl als einheitliches Ganzes, ähnlich wie bei einer statischen 
Belastungsprüfung. 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 ausgeführt und diente zur Bestimmung 
des Tragverhaltens von Franki-Pfählen mit verschieden Fußdurchmessern. Die 
getroffenen Annahen und geforderten Belastungswerte konnten sehr gut 
nachgewiesen werden . Eine anschließend durchgeführte statische Probebelastung 
bestätigte die Statnamic-Beprobung. 

Basierend auf die oben genannte Vorteile hat sich die Firma Jacbo Pfahlgründungen 
GmbH in 2001 entschieden, die statnamische Probebelastung im Deutschland für ihre 
Gründungspfähle zu verwenden. Sehr rezent hat auch hat die firma Bauer 
Statnamische Probebelastungen in die Niederländern ausführen lassen. 

Nach Auskunft der Fa. Jacbo Pfahlgründungen GmbH wurden Jacbo-Pfähle bisher 
sowohl statisch , dynamisch und statnamisch geprüft. Aus Erfahrungen mit allen drei 
Beprobungsmethoden lässt die Jacbo GmbH dort wo es die Möglichkeit gibt, die Art 
der Beprobungsmethode selbst zu wählen, Statnamic Tests durchführen. Die 
statnamische Prüfung würde gewählt, weil sie nur einen Bruchteil der Kosten und des 
Zeitaufwands im Vergleich zu einer statischen Probebelastung erfordere. Durch 
Probebelastungen können Alternativ- und Sondervorschlage erfolgreich nachgewiesen 
werden. Der Streubereich einer dynamischen Beprobung, wenn diese nicht durch eine 
statische Beprobung zuvor geeicht wurde, ist zu groß, um das Ergebnis wirtschaftlich 
für ein Alternativangebot nutzen zu können. Dort wo aus Kosten-, Zeit- oder 
Platzgründen keine statischen Probebelastungen durchgeführt, oder dynamische 
Tests nicht geeicht werden können , können mit Hilfe einer Statnamic-Beprobung 
zutreffend und wirtschaft alternative Pfahlgründungen angeboten und durchgeführt 
werden . 

2. DIE STATNAMSICHE VERSUCHSEINRICHTUNG 

Für die statnamischen Probebelastungen wird in Deutschland seit 2001 ein 4MN 
Statnamic-Gerät verwendet (s. Abb. 2). Mit diesem System können maximale 
Tragfähigkeiten von 4 MN (400 t) je Pfahl nachgewiesen werden . Zwei Trucks 
transportierten die einzelnen Komponenten des Testgerätes zur Baustelle und nach 
ca. 3 Stunden Aufbauzeit ist die Testanlage einsatzbereit. Die Anlage verfügt über ein 
hydraulisches Auffangsystem für die Reaktionsmasse, die während des Versuchs 
senkrecht nach oben beschleunigt wird. Die Reaktionsmasse wiegt insgesamt 20,4 t, 
was ca. 5 % der maximal nachweisbaren Tragfähigkeit (400 t) des Gerätes entspricht. 
Das Gesamtgewicht des 4MN Gerätes im Testzustand beträgt ca. 29 t. 

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

Die Kraftmessdose, die in der Plattform der Anlage installiert ist, reg istriert den Verlauf 
der Kraft (Fstn) . die auf den Pfahlkopf einwirkt. Die Setzung des Pfahles während des 
Tests wird mit dem Lasersystem (Abb. 3 und 4) gemessen , wobei der Lasersensor 
ebenfalls in der Plattform installiert ist. Zusätzlich 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 

3. DER STATNAMIC TEST 

Abb. 5: Vier Stadien einer Statnamic-Prüfung 

Abb. 4: Lasersensor 

Nachdem bei der Elektronik, dem 
Zündsystem und dem Data Input FPDS 
System ein Funktionstest durchgeführt 
wurde, kann das Warnsignal für die 
Zündung gegeben werden. Anhand von 
Bildern (Abb.5) werden die einzelnen 
Stadien einer Statnamic
Probebelastung erklärt. 

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

Bild b: Bei der Zündung des 
Brennstoffes wird ein Gas unter 
Hochdruck freigesetzt. Der ansteigende 
Druck in der Druckkammer bewirkt eine 
vertikale Beschleunigung der 
Reaktionsmasse. Eine gleichgroß 
entgegengerichtete Reaktionskraft 
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(action = reaction) drückt den Pfahl vorsichtig in den Boden. 

Die Signale für Kraft und Verschiebung am Pfahlkopf werden vom FPDS
System erfasst. Die Reaktionsmasse wird vertikal nach oben bewegt. 

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 nachträgliche Belastung auf 
den Pfahl. 

Bochum, Pfahl 57 
Statnamic signals, Cycle 3 

- Force[MN] 
3 -~-------~- ------r--- -- - - -- ---- 1-------~--

, ' ' 
' ' 

2 -~-------~---

1 -~ - ------~ --

- Velocity [m/s] 
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' ' 

_j_ -

1 

1 

- - - - -1 - -

Die Belastung ist absolut axial 
und der relativ langsame 
Druckaufbau und Druckabbau 
(im Vergleich zu Dynamischen 
Tests) sorgt für 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 

~ 0.2 ~ ~ - - - - - - - ~ - - - - - - - ~ - -
~ -: 
~ 0.0 :: -'-, - _ __..._,....,_ 

-0.2 ~ -: - - - - - - - ~ 

- Acceleration [m/s2] 

0 50 100 150 200 
Time 

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

250 

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

Für die Ermittlung der 
Tragfähigkeiten liegt die 
„Unloading Point Method 
(UPM)" zugrunde (P. 
Middendorp, 1992). In der 
folgenden Abbildungen sind für 
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 statnamischen Tests werden in einem Last-Setzungs-

Bochum, Pfahl 57 
STN Cycllc Load Displacement Diagram 
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Abb. l:Statnamische Lastsetzung diagram fur drei Zyklusse 

25 

Bochum, Pfahl 57 
STN Stalle Cyclic Load Displacement Diagram 

- Cycie 1 - Cycie 2 Cycle 3 Hyp. Appr. Static Quick 
c::;;:;;::I_ tl~~ 81WJ._SJq\i!; !,.Qn_g_T S!l'.,111 ___ - - r - _ - - - - r - - - - - -

1
- - - - - - -, - - - - - - -

1 
- - 1- - - - - - - 1- - - - - -1- - - - - -

1 
1 

1 1 1 1 

3Q ------ ~---- --~------i ______ L ______ ------------~-------

! 1 1 1 1 ; 1 1 1 1; 1 1 1 1: 1 1 1 1; 1 1 1 1: 1 1 1 1; 1 1 1 1; 1 1 1 1 1 
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Load [MN] 

Abb. 8: Statische Lastsetzungsdiagram fur drei Zyklusse mit 
hyperbolische Annäherung und Korrektion für Belastungs
abhängkeit der Boden 
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Standort Jahr Pfahl- Pfahlart Pfahl- Durch- Mobilisierte Setzung Nachzu-
nummer länge messer statische [mm] weisende 

[m] [mm] widerstand Tragfähigkeit 
(kN] [ kN] 

Testfeld in 1992 5 Franki 15 800 4220 22 
Emden Ortbetonpfähie 

n 
6 18 800 3510 16 

Güterverkehrsze 2001 2221 Jacbo-S 17.5 570 2460 27 1900 
ntrum (GVZ) 
Bremen 

1931 Jacbo-S 17.5 570 3030 30 1900 

Großraumsilo, 2001 05 Jacbo-S 16 570 2910 27 2708 
Emlichheim 

013 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 22.5 902 

Neubau 2002 98 Jacbo-S 7 450 1080 44 972 
Produktions-
standort 
Wolfsburg 

25 Jacbo-S 7 450 1120 27 902 

Neubau 2003 1 Jacbo-S 8.4 400 2300 14 1000 
Nettebad 
Osnabrück 
Neubau Bille- 2003 193 Jacbo-S 23.1 600 4400 12 3320 
Bad Hamburg-
Bergedorf 

194 Jacbo-S 18.1 600 3890 15.6 3540 

201 Jacbo-S 23.1 600 4280 12.2 3500 

202 Jacbo-S 18.1 600 3910 15.1 3300 

215 Jacbo-S 23.1 600 4240 9.3 3520 

Neubau BP 2004 15 Jacbo-S 17 720 3825 10.7 3.870 
Headquarter 
Bochum 

27 Jacbo-S 11 .2 620 2806 8 2.460 

80 Jacbo-S 11.2 620 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 

117 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 Durchführung werden Ergebnisse ähnlich der Qualität einer 
statischen Probebelastung erreicht. In dem lineare Lastsetzungsbereich stimmen die 
Resultate einer statnamischen mit denen einer statische Probebelastungen sehr gut 
überein. Im nichtlinearen Bereich spielt die Belastungsgeschwindigkeit der 
Bodenarten eine grossere Rolle. Die Resultate der Belastungsstufen werden mit 
einem Hyperbel angenähert. Um die Abhängkeit von der Belastungsgeschwindigkeit 
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zu kompensieren und um eine gute Übereinstimmung 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% für nicht bindigen 
Bodenarten und 30-40% für bindige Bodenarten. 

In Tabelle 1. sind die Resultate von vergangenen Jahren und rezente statnamische 
Resultaten in Deutschland dargestellt. Die gemessene Pfähle haben Länge von ?m 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 SCHLUßFOLGERUNGEN 

Fallstudien in Deutschland, Belgien und die Niederlanden zeigen gute 
Übereinstimmung zwischen den Ergebnissen von statischen und statnamischen 
Probebelastungen. Die Statnamic-Beprobung hat sich als zutreffende und 
wirtschaftliche Methode zur Betestung von Bohrpfählen bewährt. Durch direkte 
Messergebnisse entfällt das Einfügen von Erfahrungs- und Schätzwerten zur 
Bestimmung der Pfahltragfähigkeit. Bei fachgerechter Durchführung werden 
Ergebnisse ähnlich der Qualität einer statischen Probebelastung erreicht. 

Statnamische Probebelastungen werden in Deutschland seit 1992 ausgeführt. Die 
erzielten Ergebnisse bestätigen die im Ausland gemachten positiven Erfahrungen. 
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Erschütterungs- und Sackungsprognose im Nahfeld von Rammarbeiten 

1 Einleitung 

Klaus-Peter Mahutka 

Jürgen Grabe 

Es werden häufig unterschiedliche Rammverfahren zum Einbringen von z.B . Pfählen, Spund

wänden oder Bohlen angewandt. Diese dynamischen Verfahren verursachen Erschütterungen 

im angrenzenden Baugrund. An nahestehenden Gebäuden können Schäden infolge von zu 

großen Erschütterungen oder von ungewollten Sackungen entstehen. Zur sicheren Abschät

zung , ob ein Schadensfall eintreten kann, gibt es bislang noch keine gesicherten Empfehlun

gen. Hier besteht Forschungsbedarf. Die DIN 4150-3 Erschütterungen im Bauwesen gibt Hin

weise zur Ermittlung des einzuhaltenden Abstandes zu Gebäuden. Diese Hinweise gelten 

allerdings nur für das Einvibrieren von Spundbohlen und beschränken sich auf homogene Bö

den. Verfahrensparameter wie z.B. die Rüttelfrequenz oder Zustandsgrößen vom Boden wie 

z.B. die Lagerungsdichte werden nicht berücksichtigt. Die DIN 4150-3 empfiehlt das Hinzu

ziehen eines geotechnischen Sachverständigen . 

Mit dem nachfolgend beschriebenen Finite-Elemente-Modell zur Vibrationsrammung in rolli

gen Böden ist es möglich die Sackungen und Erschütterungsausbreitung in Abhängigkeit der 

Verfahrensparameter und den Zustandsgrößen des Bodens zu untersuchen. 

2 Vibrationsrammung 

Die Vibrationsrammung ist im Vergleich zur Schlagrammung ein relativ erschütterungs- und 

geräuscharmes Verfahren zum Einbringen von Pfählen und Spundwänden. Die Tragfähigkeit 

von einvibrierten Pfählen ist im allgemeinen geringer als bei Pfählen, die mittels Schlagram

mung eingebracht werden. 

Die Vibrationsrammung erzeugt eine harmonische Erregung des Rammguts und des umge

benden Bodens. Diese Erregung erfolgt über Unwuchten im Vibrator, siehe Abbildung 1. Die 

hieraus entstehende Fliehkraft Fd berechnet sich aus 
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(1) 

Darin ist mu die Unwuchtmasse und ru der Abstand des Schwerpunktes der Unwuchtmasse 

zum Drehpunkt. Das Produkt aus mu und ru wird auch als statisches Moment bezeichnet. Der 

Isolator verhindert die Anregung des Trägergerätes durch die sich drehenden Unwuchten. 

Weiterhin wird der Pfahl durch eine statische Kraft infolge des Eigengewichtes des Vibrators 

und ggf. einer zusätzlichen Märkler geführten 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 

Bodenverflüssigung an der Grenzschicht zwischen Rammgut und Boden ein, die zu einer 

Reduktion des Rammwiderstands führt. 

Pfa'hl 

l Mtlnle lrmliun!J r,,, 

l t 
l t 

t 
Abbildung 1: Prinzip der Vibrationsrammung 

Am Pfahl werden als Reaktionskräfte Mantelreibung und eine Fußwiderstandskraft Fs mobili

siert. Untersuchungen zur Entwicklung der Fußwiderstandkraft sind bei RODGER & LITTELJOHN 

(1980) sowie bei CUDMANI ET AL. (2000) zu finden. 
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3 Modellierung der Vibrationsrammung 

Bisherige Ansätze beschränken sich vor allem auf die Modellierung des Vibrationsvorgangs 

selbst (DIERSSEN, 1994, CUDMANI, 2001, CUDMANI ET AL., 2000) oder es werden empirische 

Ansätze zur Erschütterungsprognose (z.B. MASSARSCH, 1992) oder der Verdichtungsprognose 

(z.B. MEIJERS & 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 Berücksichti

gung großer 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 für 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 lässt die infolge der Rammung entstehenden Bodenwellen 

mit nur geringen Reflektionen aus dem System entweichen. Im Bereich der Pfahlrammung 

wird das Netz während der Berechnung den großen Verformungen unter Verwendung der 

adaptiven Vernetzung angepasst (GRABE, KELM & MAHUTKA, 2003). 

Der Pfahl wird dehnstarr modelliert. Der Radius beträgt r = 25 cm und die Länge / = 8 m, 

siehe Abbildung 3. Die gesamte Masse des Pfahls von m = 3,93 t wird in einem Punkt 

zusammengefasst. Die Belastung des Pfahls setzt sich aus einer statischen Last des 

Vibrators von Fst = 20 kN und einer von der Vibrationsfrequenz f abhängigen sinusförmigen 

Fliehkraft Fd 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 2: FE-Netz 
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Abbildung 3: System und Kontaktmodellierung an der 
Grenzfläche Pfahl/Boden 
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4 Ergebnisse 

Für die Untersuchungen werden insgesamt vier Bodenprofile betrachtet. Zwei homogene 

Bodenaufbauten mit einer anfangs mitteldichten bzw. dichten Lagerungsdichte. Die Porenzahl 

nimmt von e0 = 0,7 bzw. e0 = 0,6 an der Geländeoberkante mit der Tiefe spannungsabhängig 

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 Mächtigkeit von 0,5 m angeordnet. Im Fall 2 ist der Bodenaufbau zunächst 

aus einer mitteldicht gelagerten Schicht von 1,5 m Mächtigkeit und einer darunter folgenden 

dicht gelagerten Schicht zusammengesetzt. 

1 8.0m 1 
1 

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 für das homogene Bodenprofil sind in Abbildung 5 dargestellt. Bei einer Rüttel

frequenz von f = 25 Hz beträgt für den gewählten Rüttler die maximale Fliehkraft Fd = 190 kN. 

Die Vertikalspannungen fallen im Pfahlbereich ab. Abbildung 6 zeigt die Horizontalspan

nungsverteilung entlang des Pfahles für unterschiedliche Zeitpunkte. An der Pfahlspitze ent

stehen Spannungsspitzen. Die Horizontalspannungen fallen oberhalb der Pfahlspitze unter 

den K0 -Zustand ab. Somit werden die mobilisierten Schubspannungen zwischen Pfahl und 
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Abbildung 6: Berechnete Horizontalspannungen entlang des Pfahls (links) und Pfahleindrin

gung (rechts) für verschiedene Zeitpunkte, f = 25 Hz, Fd = 190 kN 
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Boden geringer, da sie proportional zu dem senkrechten Druck auf den Pfahl sind . Die Rei

bung zwischen Pfahl und Boden wird somit reduziert. In größeren Tiefen unterhalb der mo

mentanen Lage der Pfahlspitze treten keine Verspannungseffekte auf. Die Horizontalspan

nungen entsprechen dem K0 -Zustand. Aufgrund des geringeren Spannungsniveaus am Vib

rationspfahl ist die Tragfähigkeit geringer als die eines gerammten Pfahls. 

4.1 Sackungen 

Sackungen resultieren aus einer Verdichtung des umliegenden Bodens. Eine besonders gro

ße Gefahr von Sackungsschäden besteht bei Gebäuden, die auf locker gelagerten Sanden 

gegründet sind. infolge der Wellenausbreitung im Boden, werden die Bodenkörner umgela

gert. 

Abbildung 7: Berechnete Porenzahl infolge Vibrationsrammung für mitteldichte 

Anfangslagerung (links) und dichte Anfangslagerung (rechts) 

In der direkten Umgebung des Pfahls wird der Boden durch die Verdrängung beim Einvibrie

ren des Pfahls verdichtet. Abbildung 7 stellt die berechnete Porenzahl infolge der Vibrations

rammung für homogenen Boden mit mitteldichter bzw. dichter Anfangslagerungsdichte dar. 
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Der Einfluss einer Verdichtung beschränkt sich auf einen Bereich von ca. 2D bei mitteldichter 

Lagerung bis 2,5D bei dichter Lagerung. Die Porenzahländerung für verschiedene Abstände 

zur Symmetrieachse zeigt Abbildung 8. Zum Vergleich ist in Abbildung 8 noch die maximal 

mögliche Änderung der Porenzahl vom Ausgangszustand zur dichtesten Lagerung nach DIN 

18126 (emin bzw. edo im hypoplastischen Stoffgesetz) und zur lockersten Lagerung nach DIN 

18126 bzw. zur Porenzahl im kritischen Zustand nach der Hypoplastizität (emax bzw. eco) dar

gestellt. Die Verdichtung direkt am Pfahl und im Abstand von 1 D zum Pfahl ist gleich groß und 

über die Pfahllänge 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

drängung des Bodens zur Seite in Verbindung mit einer zyklischen Scherung. Im größeren 

Abstand wird der Boden nur noch oberflächennah infolge von Oberflächenwellen verdichtet. 

In Abbildung 9 ist die Porenzahländerung in 2 m Entfernung von der Symmetrieachse für die 

verschiedenen Bodenprofile dargestellt. Die Rüttelfrequenz beträgt wiederum 25 Hz mit einer 

Fliehkraft von F0 = 190 kN. Die Wellenreflektionen an den dichten Schichten verursachen an 

der Geländeoberkante eine größere Änderung der Porenzahl als bei einem homogenen Bo

denprofil. Des Weiteren wird der mitteldicht gelagerte Boden im Fall 1 und im Fall 2 beim Ü

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 Übergang 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 führt 

infolge von Dilatanz zu einer Auflockerung . Der Abbildung ist zu entnehmen, dass infolge der 

vergrößerten Verdichtung somit auch größere Sackungen auftreten. 

Abbildung 1 O zeigt für den homogenen mitteldicht gelagerten Boden die Sackungen an der 

Geländeoberkante in Abhängigkeit von verschiedenen Anregungsarten. Unabhängig von der 

Größe der Fliehkraft treten bei niedrigen Frequenzen weitreichendere Sackungen auf. Auch 

bei größerer Kraftamplitude und somit größerer Eindringtiefe (Tabelle 1) ist dieses festzustel

len. Dies korreliert mit der Kenntnis, dass Wellen mit niedrigeren Frequenzen aufgrund ihrer 

größeren Energie weitreichender sind als höherfrequente Wellen. 

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

Spundbohlen in nicht bindigen Böden ohne Grundwasser einen Abstand zum Fundament von 
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Abbildung 10: Berechnete Sackungen an der Geländeoberkante im Abstand vom 

Pfahl bei Variation der Erregerfrequenz f und der Fliehkraft Fd (oben) sowie bei 

konstanter Fliehkraft Fd und Variation der Frequenz f (unten) 
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Gebäuden von mindestens 30° ausgehend vom Fuß der Spundbohle zur Vertikalen einzuhal

ten, siehe Abbildung 11. Für 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 

für die Anregung 2 gut übereinstimmen und die Reichweite für Anregung 3 überschätzt 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] Fd[kN] t[m] DIN [m] (1 cm) berechnet [m] 

1 25 190 4,36 2,52 3,57 
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 

ten Reichweite in Abhängigkeit der Rammtiefe und der Anregung 

~: 88.00, 
J-Kle9 

Spundwend 

Abbildung 11: Ermittlung des Abstandes zwischen Spundwand und Gebäu

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

Zur Beurteilung der Einflüsse aus Verfahrensparameter und Bodeneigenschaften auf die Er

schütterungen an der Geländeoberkante werden die berechneten Schwinggeschwindigkeiten 

vom Zeitbereich in den Frequenzbereich transformiert. 

Die Ergebnisse der Fouriertransformation bei einer Vibrationsrammung für verschiedene Er

regerfrequenzen sind in Abbildung 13 für 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 größere Reichweite von niederfrequenten Wellen zurückführen lässt. 

Deutlich größere Erschütterungen treten auf, wenn der Pfahl in einen inhomogenen Boden 

einvibriert wird. Infolge der starken Reflektion an den dichten Schichten werden größere 

Schwingamplituden erzeugt, Abbildung 14. 

Von Bedeutung sind bekanntlich die sogenannten subharmonischen Schwingungen. Subhar

monische Schwingungen treten bei nichtlinearen Systemen auf. Die Nichtlinearität ist bei der 

Vibrationsrammung durch das nichtlineare Materialverhalten des Bodens, den möglichen Kon

taktverlusten an der Pfahlspitze und den wechselnden Richtungen der Reibungskräften am 

Pfahl gegeben. Die Frequenz der subharmonischen Schwingungen liegt bei der Hälfte der 

Erregerfrequenz und ist damit im Bereich der Eigenfrequenz von Geschossdecken (10 -

15 Hz). 

5. Schlussfolgerungen 

Das vorgestellte numerische Modell liefert plausible Ergebnisse und bestätigt zum Teil die in 

der DIN 4150-3 angegebenen Abstände zwischen Rammgut und Gebäude in homogenen 

Boden ohne Grundwasser. Die Berechnungen zeigen zusätzlich, dass die Verdichtung des 

Bodens und die daraus resultierenden Sackungen an der Geländeoberfläche von der Erreger

frequenz abhängen. Die Größenordnung der Fliehkraft bei der Vibrationsrammung hat hierbei 

keinen Einfluss. Niedrige Frequenzen verursachen größere 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 für verschiedene Erregerfrequenzen 
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Abbildung 14: Berechnete Schwinggeschwindigkeiten im Frequenzbereich in 2 m 

Entfernung von der Symmetrieachse für homogenen Boden (oben), Fall 1 (Mitte) und Fall 2 

(unten), f = 25 Hz, Fd = 190 kN 
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Schichtungen haben einen erheblichen Einfluß auf die Reichweite von Sackungen und 

Erschütterungen an der Geländeoberkante. Die Ursache sind Reflektionen an den Schicht

grenzen und ein vergrößerter 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 Erschütterungen für unterschiedliche Herstellparameter 

und Bodenschichtungen untersucht. Die numerischen Berechnungen zeigen, dass die in der 

DIN 4150-3 genannten Abstände zu Gebäuden nur näherungsweise gelten, da eine deutliche 

Abhängigkeit zur Erregerfrequenz besteht. Zur Verifikation der numerischen Ergebnisse sind 

noch Feldversuche durchzuführen. 
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Geotechnische Erkundung im nearshore- und offshore-Bereich 

zur Ermittlung von Bodenkennwerten für die Bemessung von 

Pfahlgründungen 

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

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 Anlagengründung. Gesicherte Kenntnisse über die 

Baugrundverhältnisse am Standort sind aus technischer und wirtschaftlicher Sicht 

unabdingbar. Art und Umfang der hierzu erforderlichen geotechnischen Untersuchungen 

können teilweise aus den existierenden nationalen und internationalen Normen des 

Bauwesens abgeleitet werden. Für Teilbereiche, insbesondere de.m Öl- und Gasgeschäft 

oder dem Windkraft-Markt existieren eigene Standards. 

Die Gründungen werden im offshore Bereich in der Regel mittels Pfählen oder 

pfahlartiger Gründungselemente realisiert. Verwendet werden überwiegend offene, 

gerammte Stahlpfähle mit Durchmessern zwischen 0,5 - 4,5 m und Wandstärken 

zwischen 20 und 80 mm. Pfahllängen im offshore-Bereich liegen je nach Gründungart, 

Wassertiefe und Design der offshore-Struktur typischerweise zwischen ca. 40 und 125 m. 

Der Ermittlung von belastbaren Kennwerten für die Bemessung dieser Pfähle kommt eine 

entscheidende Bedeutung zu. 

Neben den einschlägigen direkten Aufschlussverfahren mit Probennahmne und 

bodenmechanischen Laborversuchen wird die Standorterkundung mittels Drucksondier

technologie (Cone Penetraton Test - CPT) im offshore-Bereich routinemäßig zur 

meßtechnischen 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 Öl und Gasindustrie eingesetzt 

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

Mit der zunehmenden Prospektion und Ausbeutung von Öl- und Gas-Lagerstätten in 

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

Erkundungstechniken. 

Wassertiefen jenseits der operativ beherrschbaren Wassertiefen für Drucksondier

Erkundungen von Arbeitsplattformen (>25-30 m) und Pfahllängen jenseits der 

erreichbaren Eindringtiefen von konventionellen Drucksondierverfahren (> 20-60 m) 

führten zur Entwicklung von speziell im offshore-Bereiche einsetzbaren 

Drucksondiertechnologien. 

Mit der verstärkten Förderung 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 für 

breitere Ingenieurkreise eine neue Aktualität. 

Im Rahmen dieses Vortrages werden am Beispiel der geotechnischen Erkundungen für 

offshore-Windkraftanlagen im Bereich Nord- und Ostsee die unterschiedlichen 

Drucksondiertechnologien vorgestellt und die jeweiligen Verfahrensgrenzen und 

Einflussfaktoren aufgezeigt. 

2 Offshore Windkraftanlagen 

2.1 Planungs I Genehmigungstand 

Der Deutsche Bundestag hat am 18. Juni 2004 den Kompromissvorschlag des 

Vermittlungsausschusses vom 2. April 2004 zur Novelle des Gesetzes für den Vorrang 

Erneuerbarer Energien (Erneuerbare-Energien-Gesetz - EEG, ursprüngliche Fassung vom 

29. März 2000) mehrheitlich angenommen. Zweck des novellierten EEG ist es u.a. dazu 

beizutragen, den Anteil Erneuerbarer Energien an der Stromversorgung bis zum Jahr 

201 O auf mindestens 12,5 % und bis zum Jahr 2020 auf mindestens 20 % zu erhöhen. 

Vor diesem Hintergrund sind in der deutschen Nord- und Ostsee z.Z. mehr als 30 

Windpark-Projekte, größtenteils in der sog. AWZ (Ausschließliche Wirtschaftszone der 

Bundesrepublik Deutschland), d.h. außerhalb der 12-Seemeilen-Zone, geplant. Beim 

Bundesamt für Seeschifffahrt und Hydrographie (BSH), das für die Genehmigung von 

Windparks in der AWZ zuständig 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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Nordsee:Offshore Windparks (Pilotgebiete) 

Bild 1: 
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Nordsee-Offshore Windparks (aktuelle Planungen; Stand: 02.12.2004; 

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 nördlich von Borkum, Wassertiefe ca. 30 m, Pilotphase 

mit 80 WEA (Leistung je 3,5 MW), Ausbauphase mit weiteren 378 WEA 

PNE2 (2004), 34 km nördlich 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 südwestlich 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 anhängig, von 

denen die ersten beiden Anträge am 22.12.2004 i.w. aus Gründen der mangelnden 

Umweltverträglichkeit negativ beschieden wurden (Pommersche Bucht, Adlergrund). 

Ostsee: Offshore Windparks (Pilotgebiete) 
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BSH / M52 · Stand: 1310.2004 

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 für Gründungen von Offshore-Windenergieanlagen 

(Stand: 1. August 2003) formuliert /2/. Darin werden Art und Mindestumfang der erfor

derlichen geotechnischen Untersuchungen unter Einbeziehung der einschlägigen 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 für bautechnische Zwecke, sind 

Offshore-WEA aufgrund des hohen Schwierigkeitsgrades ihrer Konstruktion in die 

geotechnische Kategorie 3 einzustufen. Für die Planung, Überwachung und Auswertung 

der geotechnischen Felduntersuchungen ist daher ein Sachverständiger für 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 Gründungskonzept zu beachten. Die 

Wassertiefe an den in der deutschen Nord- und Ostsee geplanten Windpark-Standorten 

liegt überwiegend zwischen ca. 20 und 30 m. Für die Gründung der Offshore-WEA 

kommen daher aus heutiger Sicht vorrangig die bereits für konventionelle Offshore

Bauwerke (z.B. Öl- und Gas-Förderplattformen) erprobten Gründungsstrukturen 

Monopile 

Tripod-Struktur 

Jacket-Struktur 

Schwerkraftgründungen 

(suction piles) 

in Betracht (s. Bild 3). 

Schwerkraft- Monopile 1 

Bild 3: Mögliche Gründungsstrukturen für Offshore - Windkraftanlagen 
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Die zur Bemessung der o.g. Gründungsstrukturen erforderlichen charakteristischen 

Bodenkennwerte und Bemessungsparameter sowie die zu deren Ermittlung notwendigen 

bodenmechanischen Laborversuche sind abhängig vom anzuwendenden 

Bemessungsverfahren sowie unter Berücksichtigung des Lastbildes und des 

Tragverhaltens der jeweiligen Gründungsstruktur zu ermitteln bzw. durchzuführen. 

Während die Einzelpfähle bei Tripod- und Jacket-Strukturen vorrangig auf Druck und 

Zug belastet werden, wird das Tragverhalten eines Monopiles maßgeblich 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 müssen bei rolligen Böden vor allem 

Wichte, Spitzendruck, Mantelreibung Lagerungsdichte und Reibungswinkel ermittelt 

werden. Während bei bindigen Tonen und Schluffen vorrangig die undrainierte 

Scherfestigkeit, Wichte, Spitzendruck und Mantelreibung bekannt sein müssen. Eine 

besondere Stellung nehmen im Hinblick auf die dynamischen und zyklischen Belastungen 

der Gründungsstruktur dynamische Laborversuche und Kennwerte ein. 

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

Standorterkundung für die einzelnen WEA unterschieden. 

Die Vorerkundung dient der Entscheidung darüber, ob die geplanten Bauwerke eines 

Windparks im Hinblick auf die Baugrundverhältnisse errichtet werden können und ggf. 

welche generellen Anforderungen für die Gründungskonzepte, die Konstruktion und die 

Bauausführung wesentlich und welche Maßnahmen der Standorterkundung notwendig 

sind. Hierfür ist neben der geophysikalischen Erkundung im gesamten Bereich des 

Windparks eine stichprobenartige Erkundung durch indirekte (Sondierungen) und direkte 

(Bohrungen) Aufschlüsse in einem groben Raster über das Windparkareal durchzuführen. 

Gemäß 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 zweckmäßiger erscheinen. Bei 

großen 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 Nähe jeder Bohrung 

durchgeführt wird. 

Aus Kostengründen 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 für jeden Einzelstandort. Die Ergebnisse 

bilden zunächst die Grundlage für den Bauwerksentwurf und müssen geeignet sein, um 

alle Abmessungen der Gründung festzulegen sowie alle Nachweise der Standsicherheit 

und Gebrauchstauglichkeit zu führen. Des Weiteren ist die Standorterkundung wesentliche 

Grundlage für die Ausschreibung der Gründungsarbeiten und für die Bauausführung. 

Gemäß BSH-Standard ist zur (weiteren) Standorterkundung zunächst eine Druck

sondierung je Fundamentstandort vorgesehen. Bei Tripod- oder Jacket-Gründungen ist 

eine Drucksondierung pro Fundamentfuß durchzuführen, wenn ungünstige oder stark 

inhomogene Baugrundverhältnisse dies erfordern. 

Sind bindige Bodenschichten aufgrund ihrer Lage und Mächtigkeit für die Bemessung 

der Gründung von Bedeutung, oder bestehen stark inhomogene oder anderweitig 

ungünstige Baugrundverhältnisse, ist das Mindestprogramm je nach Erfordernis durch 

zusätzliche Bohrungen an einigen oder an allen Fundamentstandorten zu ergänzen, um 

die für die Bemessung der Gründung erforderlichen bodenmechanischen Parameter mit 

ausreichender Zuverlässigkeit festlegen zu können. 

Die Aufschlusstiefe der Bohrungen und Drucksondierungen soll mindestens bis zu 

einem Pfahldurchmesser unter Pfahlfuß (Monopiles) bzw. bis zum zwei- bis dreifachen 

des Pfahldurchmessers unter Pfahlfuß (Tripod- oder Jacket-Gründungen) reichen. Für 

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 müssen sachverständig überwacht werden. Der vor Ort 

verantwortliche Sachverständige für Geotechnik muss entscheiden, ob ggf. zusätzliche 

Untersuchungen erforderlich sind. 
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Abweichungen von den Mindestanforderungen gemäß BSH-Standard sind im Einzelfall 

vom Sachverständigen für Geotechnik zu begründen und im Vorwege mit dem BSH 

abzustimmen. 

3 Drucksondiertechnologien 

3.1 Modifizierte onshore-Verfahren 

Beim Einsatz der Drucksonde von schwimmenden Geräten (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 Gerätes). 

Fehlerfreie Sondierungen im Wasser können damit nur von einer unbeweglichen, fest 

fixierten Ebene aus durchgeführt werden. 

Voraussetzung für die Durchführung 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 Sondiergestänge ist 

die Verwendung einer Stützverrohrung zwischen Hubinsel und Gewässersohle 

erforderlich. Die Sondierung selbst wird wie eine konventionelle Landsondierung 

ausgeführt. 

Die Arbeiten mit Ballastblock können demgegenüber bei geringeren Tiedenhüben auch 

von schwimmenden Arbeitsebenen aus durchgeführt werden. Bei Einsatz des 

Ballastblockes wird die für 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 Gewässersohle abgesetzt. Die Verbin

dung zur mobilen oder stationären Sondiereinheit wird durch Stützrohre hergestellt. Die 

Länge der Stützverrohrung ist variabel und von der Wassertiefe abhängig. Die Sondier

arbeiten können damit unabhängig von der Schiffs- oder Wellenbewegung sowohl durch 

einen Moonpool, seitlich außenbords oder auch von einer Kaje aus durchgeführt werden 

(s. Bild 4). 
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~ Kranse;1 des Hebegeräles 

Sondiergestänge 

innere Stützverrohrung 

äußere Stützverrohrung 

Ankerpfahl 

Bild 4: Prinzip: Einsatzmöglichkeit eines Ba/last-Blockes zur Drucksondierung von 

Plattform /Arbeitsschiff 

Der Einsatz des neu entwickelten Ballastblockes ermöglicht das Arbeiten in stehendem, 

fließendem oder tidebeeinflusstem Wasser unabhängig von der Bewegung des schwim

menden Geräts oder der Wellenbewegung und vom Wasserstand. 

Die beschriebenen Technologien stehen heute für Einsätze in Wassertiefen zwischen 

bis Om - 30 m zur Verfügung. Limitierender Faktor ist hier i.d.R. die max. mögliche 

Einsatztiefe der verwendeten Hubinseln. Unter den Bedingungen der südlichen Nordsee 

liegt die erreichbare Eindringtiefe der Drucksondiertechnik typischerweise zwischen 15m -

25m für dicht gelagerte Sande und 30m - 60m für normal konsolidierte Tonböden. 

Im Rahmen der Standorterkundung für Windparks in der deutschen Nordsee wurde 

diese Technologie durch FUGRO beispielsweise bei Erkundung des Standortes der 

Forschungsplattform FINO 1 nördlich Borkum und der Forschungsplattform FINO II 

westlich von Sylt eingesetzt. 

Bei der Erkundung FINO 1 wurden Bohrungen und Drucksondierungen bei einer 

Wassertiefe von 28 m diskontinuierlich nacheinander in einem Bohrloch ausgeführt. Die 

Drucksondierung eilte voraus. Bei Antreffen bindiger Schichten wurde die 
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Drucksondierung für ungestörte Probennahme unterbrochen. Drucksondierungen und 

Bohrungen wurden mittels konventioneller onshore-Technologie ausgeführt. Die 

Drucksondierung wurde in einer Tiefe von 28,5 m unter Seeboden bei einem Son

dierspitzenwiderstand qc > 50 MN/m2 beendet. 

Bei der Erkundung FINO II wurden Bohrungen und Drucksondierungen bei einer 

Wassertiefe von 25 m parallel ausgeführt. Die Drucksondierung wurde mittels Ballastblock, 

die Bohrung konventionell im Trockenbohrverfahren ausgeführt. Es erfolgte eine 

durchgehende Probennahme bis zur Endteufe und durchgehende Drucksondierung. Die 

Drucksondierung wurde bei einem Sondierspitzenwiderstand qc > 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 qc 

> 70 MN/m2 durchfahren. 

3.2 Seabed-Verfahren 

Für die ausschließliche Durchführung elektrischer Drucksondierungen im offshore -

Bereich steht mit dem WHEELDRIVE-SEACALF® - System seit den 70er Jahren ein 

eingeführtes Verfahren zur kontinuierlichen Drucksondierung für Wassertiefen von 10 m 

bis 300 m (200 kN) bzw. 650 m (100 kN) zur Verfügung /5/. Die erreichbaren Ein

dringtiefen für diese Drucksondiertechnik, bei der die Antriebseinheit auf dem 

Gewässerboden abgesetzt wird, sind der konventionellen CPT vergleichbar und liegen 

typischerweise zwischen 15m - 25m für dicht gelagerte Sande und 30m - 60m für normal 

konsolidierte Tonböden. Es liegen Erfahrungen von > 15.000 Einzelversuchen aus den 

letzten 30 Jahren vor. 

Die Kraftübertragung wird im Gegensatz zum konventionellen Drucksondierverfahren 

über einen Radantrieb gewährleistet: Die 4 Antriebsräder sind in einem auf dem 

Gewässerboden abgesetzten Stahlrahmen installiert (s. Bild 7). Der Rahmen kann mittels 

zweier Stahlseile durch den Moonpool eines entsprechend ausgestatteten Bohrschiffes 

oder z.B. über einen entsprechend großen A-Frame über Bord auf den Gewässerboden 

abgesetzt werden 

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

Gewicht von 100 kN über einem Grundrahmen der Abmessung 3 x 3 eine Bauhöhe von 
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3,4 m auf. Nach Erfordernis kann das Gewicht des Rahmens auf 260 kN erhöht und die 

Gesamtkraft von 100 kN auf 200 kN erhöht werden. Standardmäßig ist der Rahmen mit 

zwei Inklinometern zur Messung der Neigung in x- und y-Richtung und mit einem Wasser

druckmesser zur Bestimmung der Wassertiefe ausgerüstet. 

Bild 5: Prinzip: Seabed-Einheit WHEELDRIVE-SEACALF® zur Durchführung 

kontinuierlicher Drucksondierungen ab Gewässersoh/e 

. Vor Versuchausführung wird das Sondiergestänge an Bord vollständig in das 

WHEELDRIVE - SEACALF® eingebaut. Es ist mit den auf Spannung gehaltenen 
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Halteseilen des WHEELDRIVE-SEACALF® verbunden und wird somit während des 

Versuches vertikal gehalten. Der Versuch selbst wird dann wie eine konventionelle Druck

sondierung ausgeführt und liefert wie bei Versuchsdurchführung 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 Gewässerboden eingedrückt, bis entweder 

Zieltiefe, Geräteauslastung (bei 100 kN bzw. 200 kN Gesamtkraft) oder eines der verfah

renstechnisch bedingten Abbruchkriterien (plötzliche oder bis zu einem kritischen Maß 

wachsende Sondenneigung) erreicht ist. 

Die Datenübertragung aller Daten (Spitzendruck, Mantelreibung, Porenwasserdruck, 

Gesamtkraft, erreichte Tiefe, Neigung der Sonde und des WHEELDRIVE-SEACALF® am 

Gewässerboden, Wassertiefe) an den Leitstand an Bord geschieht digital über ein 

kombiniertes Stromversorgungs- und Steuerkabel, so dass der Operator jederzeit voll

ständige Kontrolle über alle Versuchsparameter hat. Die Daten werden im Leitstand 

graphisch auf Bildschirm dargestellt und gespeichert. 

Für flachere Erkundungen in Teufenbereichen bis 10 m z.B. im Bereich der 

Kabeltrassen für die gelanten offshore-Windparks stehen mit den Verfahren Seabed 

WISON, Seascout und Seasprite für Drucksondierungen und dem Vibrocorer / High

Performance Vibrocorer für die Probennahme alternative, mobile Verfahren geringerer 

Erkundungstiefe zur Verfügung 

Im Rahmen der Standorterkundung für 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 ausgeführten Drucksondierungen wurden in einer ersten Erkundungsphase 

mit Erreichen der Abbruchkriterien in Tiefen zwischen 10,0 m und 35,5 m beendet. Gemäß 

einer Forderung des betreuenden Sachverständigen für Geotechnik wurden im Anschluss 

6 Sondierungen, die vor Erreichen der geplanten Endteufe beendet wurden, im Down-hole 

- Verfahren auf 35 m - 37 m vertieft. 
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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 durchgeführt. Die Bohrung selbst wird dabei als bentonitgestütze Spülboh

rung mit offenem Bohrloch ausgeführt. Die verwendete Bohrspülung tritt am 

Gewässerboden frei aus. Es werden 5" Bohrgestänge mit offener Krone verwendet. Das 

Bohrgestänge dient gleichzeitig als Casing und Führungsrohr für die einzusetzenden 

Probennahmewerkzeuge und Gerätschaften für die in-situ-Versuche. 

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

Die Erkundung wird in der Regel gern. Bild 6 alternierend als direkter / indirekter 

Aufschluss durchgeführt: Ab der Bohrlochsohle wird ein Entnahmestutzen hydraulisch in 

den Boden eingedrückt. Zur Verfügung stehen Verfahren mit Kernfänger oder Kugelventil 

in Durchmessern von 50 - 72 mm und einer Baulänge von 900mm. Die 

Mindestanforderungen des BSH an Probendurchmesser von 70 mm werden damit erfüllt. 

Nach Bergung der Probe durch das Bohrgestänge wird das Bohrloch mittels Spülbohrung 

ohne Probengewinn bis zur Probennahmetiefe des Entnahmestutzens aufgebohrt. Ab der 

vertieften Bohrlochsohle wird mittels speziell für den Einsatz im Bohrloch entwickelter 

Drucksondiereinheit (System WISON Mk 111) mit Maximalkraft von 90 kN eine 

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

Drucksondierprofil zusammengefügt werden (s. Bild 10). 

Bild 7: 

0 0 0 0 

MOTION 
ll'Elt!+t+-- - COMPENSATION 

SYSTEM 

Kompensation der vertikalen und horizontalen Bewegungen am Bohrturm eines 

Bohrschiffes. 

Diese Technologie wird von FUGRO seit 1973 eingesetzt. Weltweit wurden damit seit 

Markteinführung ca. 40.000 Bohrloch-Drucksondierungen in Aufschlusstiefen bis 650 m 

ausgeführt. 

FUGRO führt die Probennahme sowie die in-situ - Versuche von der Basis eines in 

vertikaler Richtung stabilisierten Bohrgestänges 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 Bohrgestänge mittels einer hydraul ischen Spannvorrichtung 

(s. Bild 8). Die eingesetzten Werkzeuge werden aus einem zentralen Leitstand an Bord 

aus via Steuerkabel bedient. Alle Versuchsdaten bezüglich korrekter Verankerung, 

Eindringtiefe der Sensoren oder Probennahmewerkzeuge, Drucksondierparameter 

(aufgebrachte Gesamtkraft, Spitzendruck, Mantelreibung , Porenwasserdruck) werden 

digital und in Echtzeit in den Leitstand an Bord übertragen, so dass eine vollständige 

Kontrolle und Einflussnahme auf die Versuchsdurchführung jederzeit möglich ist. 
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Die Reaktionskraft, die erforderlich ist, um die Sensoren oder Probennahmewerkzeuge 

in den Boden einzudrücken wird über das Gewicht des Bohrgestänges und zusätzlich über 

die durch FUGRO entwickelte, auf dem Gewässerboden abgesetzte Einheit SEACLAM 

bereitgestellt. Alternativ stehen Packer-Anker zur Verfügung, die zwischen Casing und 

Bohrlochwand installiert werden können. Durch den an der Basis 3 x 3 m großen SEAC

LAM, der mit einer hydraulisch betriebenen Verklammerung ausgestattet ist, werden 

neben dem Eigengewicht des Bohrgestänges 60 kN Eigengewicht als zusätzliche 

Reaktionskraft bereitgestellt. Darüberhinaus können bis 200 kN Ballast ergänzt werden . 

Vertikale Bewegungen des Bohrgestänges werden damit sicher ausgeschlossen. 

Die beschriebene Technologie steht heute für Einsätze in Wassertiefen zwischen bis 

15m - 400 m und Erkundungstiefen bis 1500 m zur Verfügung . 
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Im Rahmen der Standorterkundung für Windparks in der deutschen Nordsee wurden 

Down-hole-Verfahren durch FUGRO beispielsweise bei Erkundung des Offshore

Windparks Windland nördlich Helgoland eingesetzt. 

Bei der Erkundung des Offshore-Windparks Windland nördlich Helgoland im Frühjahr 

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 durchgeführt. Die plangemäß 

erreichten Tiefen lagen für die 10 ausgeführten Aufschlüsse zwischen 29,8 m und 40,5 m 

unter Seeboden. 

3.4 Technische Entwicklung: Spezielle Erkundungswerkzeuge 

Die Down-hole - Erkundungstechnologie wurde seit Markteinführung in den ?OerJahren 

kontinuierlich weiterentwickelt, um mit den wachsenden Anforderungen an die ständig 

komplexer werdenden offshore - Gründungsstrukturen vor allem der Öl- und Gasindustrie 

Schritt zu halten. 

l 
~ 

1 
PUSH 
SAMPLING 

Bild 9: 

1 n ~ ~ 
il 

~_j u 1 

~ ~ 
n 

~ ~ 
-:!I 

ü ~ ~ 
II 

2 3 4 ~ 6 7 8 D 
PISTON AMBIENT CPTICPTUi HEATFLOW IN SITU CPTU DILATO- BAT-

SAMPLING PR ES SURE SEISMIC CPTU DATA VANE PERMEA- METER PROBE 
SAMPLING ELEC. COND. CPT METER (NGI) (NGI) 

not to scale 

Probennahmewerkzeuge und in-situ-Test Equipment für die geotechnische 

Standort-Erkundung im ofshore-Bereich 

Routinemäßig wird bei der geotechnischen Standorterkundung die Standard 

Sondierspitze mit getrennter Erfassung von Spitzendruck und Mantelreibung eingesetzt. 
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Für spezielle Fragenstellungen wurden in den vergangenen Jahren Zusätzliche Module 

entwickelt und stehen heute sowohl für den Onshore- als auch für den Offshore-Bereich 

zur Verfügung. 

WIPSAMPLER (1 ): Kolbenprobenehmer als push-sampler für die Entnahme von Proben 

im Durchmesser von 50, 61 oder 72 mm, Länge 900 mm. Für unterschiedliche Böden 

stehen verschiedene Kolbentypen zur Verfügung. 

PISTON SAMPLER (2): Weiterentwicklung des Kolbenprobenehmers WIPSAMPLER für 

die Entnahme von ungestörten Proben speziell in weichen Böden. 

WISON (4+5): System zum Einpressen der Standarddrucksondierspitze und der 

Zusatzmodule im Downhole Verfahren. Die Version Mark III hat eine Eindringtiefe von 

3 m und eine maximale Gesamtkraft von 90 kN. 

IN-SITU VANE (6): Flügelsonde zur Bestimmung der Scherfestigkeit IN-SITU im 

Downhole-Verfahren. Eindringtiefe bis 1,5 m Tiefe unter Bohrlochsohle. Es stehen 

verschiedene Flügelgrößen für den Einsatz in unterschiedlichen Böden zur Verfügung. 

Permeameter (7): Modul zur Bestimmung der Durchlässigkeit IN-SITU. Einsetzbar in 

bindigen Böden mit Durchlässigkeiten 10 -9 bis 10-12 m/s. Kombinierter Einsatz mit der 

Porenwasserdruckspitze. 

Piezoprobe: Modul zur Messung des IN-SITU Porendruckes in bindigen Böden. Das 

Modul kann mit dem Downhole WISON System kombiniert werden. 

T-bar: Modul zur Messung der Festigkeit in sehr weichen bindigen Böden - dient der 

Interpretation der undrainierten Scherfestigkeit. Dieses Modul wird mit dem Seabad 

CPT System verwendet. 

Einige der aufgezählten Verfahren können auch im Seabed-Verfahren eingesetzt 

werden und werden dann direkt in den Gewässerboden gedrückt. Für unterschiedliche 

Anwendungsbereiche stehen zudem spezielle Trägergeräte, wie z.B. SEACALF, 

WHEELDRIVE SEACALF, MINI SEACALF, SEASPRITE, SEABED WISON oder MINI 

WISON zur Verfügung. 
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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: Während für 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 abhängig von der 

vorhandenen Gesamtkraft. In beiden Fällen sind 100 kN und 200 kN-Anlagen technischer 

Standard. Auf die damit erreichbaren Tiefen in rolligen und bindigen Böden wurde bereits 

hingewiesen. Höhere Gesamtkräfte sind nicht zielführend, da bei höheren Kräften die 

Materialgrenzen der eingesetzten Sondiergestänge überschritten werden. Alternativ wäre 

eine Verstärkung der Sondiergestänge notwendig, die aber eine Vergrößerung der 

Sondierspitze und damit der erforderlichen Kräfte nach sich ziehen würde. 

Bei den beiden kontinuierlich arbeitenden Verfahren machen sich weiche Lagen im 

Oberboden, die für das Drucksondiergestänge im Seeboden keine ausreichende seitliche 

Stützung bieten, negativ bemerkbar und führen stellenweise zum Gestängebruch, wenn 

die Lagen entsprechend mächtig sind und die Drucksondierungen mit voller Last im 200 

kN-Modus gefahren werden. 

- CONERESISTANCE - CONE RESISTANCE g ~ IMN/m21 
oePTH g 1k {MN/m2) 

i •.o w 
g •o 8,0 

~ ..J z 0,10 o,20 :i; 
:i; fil ;l i 'M FT ~ i UNIT SLEEVE FRICTION 

------ f1 IMN/m2J 

L 

" ::. 

" " 
~· 

&3 „ 

~ i;-4 
> 



- 133 -

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 Datenlücken im cm-Bereich zwischen den einzelnen 

Sondierabschnitten gerechnet werden: Einerseits ist die vertiefte Bohrlochsohle durch die 

vorlaufenden Spülbohrarbeiten im cm-Bereich in Ihrer Struktur verändert, so dass hier 

Werte aufgezeichnet werden, die u.U. durch den vorlaufenden Bohrvorgang nicht 

repräsentativ sind. Andererseits treten verfahrensbedingt Abweichungen im cm-Bereich 

zwischen Endtiefe des vorhergehenden Sondierabschnittes und der nachlaufenden 

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

Bei vorlaufender Probennahme ist der beprobte Bereich für die nachlaufende 

Drucksondierung nicht auswertbar (Bild 10 rechts). Im Rahmen der geotechnischen 

Standorterkundung hat sich deshalb die alternierende Ausführung von direkten und 

indirekten Erkundungsabschnitten durchgefsetzt. 

Hinsichtlich der Qualität der ermittelten Daten (Spitzendruck, Mantelreibung, 

Porenwasserdruck) bestehen zwischen allen erwähnten 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 allgemeingültigen Vorgaben. Die ausschließlich 

schwimmend eingesetzten Seabed- und down-hole-Verfahren bedingen gerätetechnisch 

eine Mindestwassertiefe von 15 m. Sie sind für den Einsatz in Wassertiefen bis 300 m, in 

der Regel >500 m konzipiert. Die maximal zulässige Wassertiefe, bis zu der mit 

stationären Arbeitsplattformen agiert werden kann, ist neben der kritischen freien 

(Gestänge-)Länge zwischen Plattform und Seeboden von der gerätetechnischen 

Ausstattung der verwendeten Hubinsel (i.w. Länge der Beine), den Bodenverhältnissen 

am Standort (weiche Oberböden) und der Höhe des Tiedenhubs abhängig. 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 Geräte auf dem Seeboden eine zusätzliche 
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Verdichtung der obersten Partien des Gewässerbodens stattfindet. Für praktische Belage 

ist dies i.d.R jedoch ohne Bedeutung. 

Grundsätzlich sollte bei nebeneinander ausgeführten kontinuierlichen CPT und 

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

Bohrvorgang verwendete Bohrspülung eine Manipulation des gewachsenen Baugrundes 

im unmittelbaren Umfeld der Bohrung stattfinden kann. 
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Untersuchungen zum Tragverhalten von Monopiles für die Gründung 

von Offshore-Windenergieanlagen 

Martin Achmus, Khalid Abdel-Rahman, Proserpine Peralta 

Einleitung 

Die vor Deutschlands Küste geplanten Offshore-Windparks in Nord- und Ostsee sollen in 

Wassertiefen von etwa 15 bis 40 m errichtet werden. Mittels geeigneter 

Gründungskonstruktionen gilt es, die insbesondere aus Wind- und Wellenbelastungen 

resultierenden großen Horizontalkräfte und Biegemomente sicher und wirtschaftlich in den 

Baugrund abzuleiten. Hierfür kommen unter anderem Monopilegründungen in Frage. 

Beim Monopile handelt es sich im Prinzip um eine Verlängerung des Turmschafts in den 

Baugrund unter dem Meeresboden (Bild 1 ). Diese Gründungsvariante ist bei den bisher in 

Nord- und Ostsee in Wassertiefen von weniger als rd. 10 m errichteten Windenergie

anlagen überwiegend ausgeführt worden und lässt Anwendungsmöglichkeiten für 

Wassertiefen von bis zu rd. 25 bis 30 m erwarten. Die Durchmesser von solchen 

Monopiles werden zwischen rd. 6 und 8 m liegen. 
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Da Windenergieanlagen relativ empfindlich auf Verformungen - insbesondere 

Schiefstellungen - der Gründungskonstruktion reagieren, gilt es, diese möglichst genau 

abzuschätzen. Dabei ist vor allem auch der zyklische Charakter der angreifenden Lasten 

zu berücksichtigen. Hier stellt sich das Problem, dass für Pfähle der genannten großen 

Durchmesser kein abgesichertes Berechnungsverfahren existiert. 

In diesem Beitrag werden die Ergebnisse numerischer Untersuchungen zum 

Tragverhalten von Monopiles unter statischer Belastung dargestellt. Außerdem werden 

Ansätze zur Abschätzung des Einflusses zyklischer Lasten dargestellt und diskutiert. 

2 Stand des Wissens zur Berechnung von Monopilegründungen 

Den Stand des Wissens bezüglich der Bemessung horizontal beanspruchter Pfähle von 

Offshore-Gründungen spiegelt die Richtlinie RP2A-WSD des American Petroleum Institute 

(API 2000) wider. Die Berechnung erfolgt hiernach mit einem Bettungsmodulverfahren 

unter Ansatz tiefen-, bodenart- und durchmesserabhängiger Federkennlinien („p-y

Kurven"). In der in Deutschland für die Bemessung von Offshore-Windenergieanlagen 

maßgebenden 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) enthält Angaben zur Konstruktion von p-y-Kurven für weiche und steife Tone 

sowie für Sandböden. Für Sandböden können die p-y-Kurven demnach wie folgt 

konstruiert werden: 

• Die maximal mobilisierbare Bodenreaktionskraft pro laufenden Pfahlmeter p 11 ist von 

der betrachteten Tiefe unter Seeboden z und der Wichte des Bodens y', vom 

Pfahldurchmesser D und vom inneren Reibungswinkel cp' (mithin von der 

Lagerungsdichte) des Sandes abhängig: 

P11d=c3D/ 'z 

(1.1) 

(1.2) 

Die erstgenannte Gleichung gilt für geringe Tiefen (p 11s) und die zweite Gleichung für 

größere Tiefen (p 11d). der jeweils kleinere der beiden Werte ist maßgebend. Der 

Einfluss des inneren Reibungswinkels wird durch die Faktoren c1, c2 und c3 erfasst 

(s. Bild 2 links). 
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• Die p-y-Kurve wird durch folgende Gleichung beschrieben: 

p = A p u tanh(__!_!___ y ) 
Apu 

mit A = 3,0- 0,8 z / D ~ 0,9 für statische Belastung 

bzw. A = 0,9 für zyklische Belastung. 

(2) 

Hierin ist p die Bodenreaktionskraft pro laufenden Meter Pfahl und y die zugehörige 

Horizontalverschiebung. Der Parameter k bezeichnet den Anfangsbettungsmodul 

und wird abhängig von der bezogenen Lagerungsdichte ID bzw. vom inneren 

Reibungswinkel angesetzt (Bild 2 rechts). 
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Bild 2 Koeffizienten CJ. c2, c3 und Anfangsbettungsmodul k gemäß 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 Stahlrohrpfählen mit 61 cm 

Durchmesser ausgewertet haben. Das Lastniveau wurde dabei variiert, wobei für zyklische 

Tests jeweils maximal 100 Lastzyklen realisiert wurden. Die Vorfaktoren A gemäß 

Gleichung (2) wurden empirisch zwecks Anpassung des theoretischen Ansatzes an die 

Messergebnisse festgelegt. 

Die Anwendung dieses Ansatzes hat sich in der Offshore-Praxis über viele Jahre bewährt, 

wobei die gesammelten Erfahrungen sich allerdings nicht auf Pfähle mit Durchmessern 

von mehr als 3 m beziehen. Das API-Verfahren kann daher keinesfalls ohne Weiteres auf 

Monopiles großer Durchmesser übertragen werden (Achmus & Abdel-Rahman 2004, 

Lesny et al. 2002). Nach Lesny & Wiemann (2004) wird die Bettungssteifigkeit für Pfähle 
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großen Durchmessers beim API-Ansatz überschätzt. Sie schlagen daher unter anderem 

eine durchmesserabhängige Korrektur des Anfangsbettungsmoduls k vor. 

Solange keine abgesicherten vereinfachten Verfahren für 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 großer Durchmesser wurden 

dreidimensionale Finite-Elemente-Berechnungen mit dem Programmsystem Abaqus 

(2003) durchgeführt. Sowohl der Pfahl als auch der Boden wurden mit Volumenelementen 

diskretisiert. Es wurden Pfähle mit einem Durchmesser von D = 7,5 m sowie 

Einbettungslängen in den Seeboden von L = 20 m und L = 30 m untersucht. 

Nach Generierung des Ruhedruckzustands als lnitialspannungszustand sowie 

Aufbringung einer Vertikallast zur Berücksichtigung des Eigengewichts der 

Windenergieanlage wurde im Modell eine Horizontalbelastung stufenweise aufgebracht. 

Dabei wurden verschiedene Angriffshöhen h der Belastung über Seeboden und damit 

Kombinationen von Horizontal kraft Hund Biegemoment M = H · h 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 Pfahlfuß von mindestens 

dem 2-fachen Pfahldurchmesser diskretisiert, um Randeinflüsse aus den Modellrändern 

zu minimieren. 

Das Reibungsverhalten in der Grenzfläche Pfahl/Boden wurde durch Kontaktelemente 

modelliert, wobei der Wandreibungswinkel mit 8 = 0,67 qJ angesetzt wurde. 

Von entscheidender Bedeutung für die Qualität der Ergebnisse numerischer Berech

nungen von Boden-Bauwerks-Interaktionen ist die Modellierung des Stoffverhaltens des 

Bodens. Es gilt dabei insbesondere für Parameterstudien, ein der Aufgabenstellung 

angepasstes möglichst einfaches, aber die wesentlichen Effekte des Materialverhaltens 

erfassendes Stoffgesetz zu wählen. 
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Bild 3 Ansicht des Finite-Elemente-Netzes und Ergebnisbeispiel (Bettungs

pressungen in der Symmetrieachse für Monopile D = 7,5 m, L = 30 m in 

dichtem Sand, H = 8 MN, h/L = 1) 

Für die behandelte Aufgabenstellung ist zum Einen die Erfassung von Bruchzuständen im 

Boden und zum Anderen die Berücksichtigung 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 originär im elastischen Bereich mit linearer Elastizität 

arbeitende Stoffgesetz wurde erweitert durch einen spannungsabhängigen Ansatz des 

Steifemoduls gemäß folgender Gleichung: 

E =KCY (am JA. S a l 
a al 

(3) 

Hierin ist a01 = 100 kN/m2 eine Referenzspannung und a;„ ist die aktuelle mittlere 

Hauptspannung im betrachteten Bodenelement. Die Parameter K und A, sind 

Bodenkennwerte, Anhaltswerte für diese Parameter sind z. B. in EAU (2004) angegeben. 

Dieses Stoffgesetz hat den Vorteil, dass es allgemein sowohl für nichtbindige als auch für 

bindige Böden 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 Elastizitätsmodul von E = 

2, 1·105 MN/m2 und einer Querdehnzahl von v = 0,2 modelliert. 
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Material Wichte y SteifiQkeit Querdehn- ScherfestiQkeit 
in kN/m3 Kin 1 A, in 1 zahl vin 1 tp' in ° c' in 

kN/m2 
l/fin ° 

Sand, mitteldicht 11 400 0,60 0,25 35 0, 1 5 
Sand, dicht 11 600 0,55 0,25 37,5 0,1 7,5 
Geschiebemerqel , halbfest 11 40 0,90 0,25 32,5 15 2,5 
Schlicksand 10 Es= 24 MN/m2 0,25 27,5 1 0 

Tabelle 1 In den numerischen Berechnungen angesetzte Stoffparameter 

In Bild 4 sind die numerisch ermittelten Biegelinien für Pfähle zweier Durchmesser (D = 

2 m, D = 7,5 m) in homogenem dichten Sand den nach dem API-Verfahren unter 

Verwendung des Programms Lpile (2000) berechneten Ergebnissen gegenübergestellt. 

Für den Pfahl mit 2 m Durchmesser ergibt sich für eine Horizontalkraft von 3 MN eine 

recht gute Übereinstimmung bei hoher Momentenbelastung (h/L = 1 ), wohingegen die 

Verformungen nach API-Verfahren bei h/L = 0 deutlich kleiner sind. Für den Pfahl mit 

7,5 m Durchmesser ergeben sich in beiden Fällen relativ große Abweichungen. Darüber 

hinaus ist das Maß der Übereinstimmung bzw. Abweichung auch vom Lastniveau 

abhängig (s. Achmus & Abdel-Rahman 2004 ). 

Es bestätigt sich damit, dass das API-Verfahren im Allgemeinen nicht ohne Weiteres auf 

Monopiles großer Durchmesser mit kombinierter Horizontalkraft- und Momentenbelastung 

übertragen werden kann. 
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Exemplarischer Vergleich der Pfahlverschiebungen nach API und nach 

numerischer Berechnung für Pfähle in dichtem Sand 
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In Parameterstudien wurden in den numerischen Berechnungen unterschiedliche 

Pfahldurchmesser D, Pfahllängen L und Lastangriffspunkthöhen h simuliert und die Last

Verformungslinien für die Pfahlverschiebung w und die Pfahlverdrehung <jJ in Höhe des 

Seebodens ermittelt. Betrachtet wurden dabei drei unterschiedliche, in Bild 5 angegebene 

Baugrundprofile, durch welche mögliche Baugrundverhältnisse in der Nordsee idealisiert 

werden . 

Bild 5 

::::: :::: Sand, 
:::::::::dicht 

Idealisierte Baugrundprofile 

Für jede Kombination von Pfahlgeometrie und Baugrundaufbau ergeben sich damit zwei 

Ergebnisdiagramme (H-w- sowie H-<jJ-Kurven). Diese Diagramme sind in den Bildern 6, 7 

und 8 dargestellt. Sofern ein vergleichbarer Baugrundaufbau vorliegt, kann anhand solcher 

Diagramme eine Vordimensionierung einer Monopilegründung für statische 

Bemessungslast vorgenommen werden. 
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Last-Verformungskurven für Monopiles D = 7,5 m, L = 20 m in mitteldichtem 

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

und dichtem Sand (Baugrundprofile 1 und 2 gemäß Bild 5) 

Bild 8 
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Last-Verformungskurven für Monopiles D = 7,5 m, L = 30 m in geschichte

tem Baugrund (Baugrundprofil 3 gemäß Bild 5) 

Außerdem stellen die Last-Verformungskurven für statische Last die Grundlage einer 

Abschätzung des Einflusses zyklischer Lasteinwirkungen dar, wie nachfolgend dargestellt 

wird. 

4 Einfluss zyklischer Lasteinwirkungen 

4.1 Charakteristik der Belastung von Monopilegründungen 

Monopilegründungen von Offshore-Windenergieanlagen werden hauptsächlich durch 

Wellen- und Windlasten beansprucht, wobei beide Anteile generell von etwa gleich großer 
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Bedeutung sind (Mittendorf & Zielke 2004 ). Hierbei handelt es sich um hochgradig 

zyklische Belastungen mit mehreren Millionen Lastzyklen wechselnder Größe und 

Richtung pro Jahr. Bei der Bemessung einer solchen Anlage ist daher der Nachweis 

gegen Materialermüdung unter zyklischer Belastung von besonderer Bedeutung. In 

gleicher Weise muss die Gründungsstruktur nicht nur für die Maximalbelastung bemessen 

werden, sondern der Einfluss aus zyklischer Lasteinwirkung muss berücksichtigt werden 

(GL 1999). 

Die Kombination von Wellen- und Windbelastung ist hochkomplex und derzeit Gegenstand 

der Forschung. Da es hier zunächst nur um die grundsätzliche Charakterisierung der 

Beanspruchung von Offshore-Monopilegründungen gehen soll, wird . nachfolgend 

stellvertretend eine ausschließliche Wellenbeanspruchung betrachtet. 

Die resultierende Horizontalbelastung eines Pfahls H infolge Wellenbeanspruchung wird 

üblicherweise über die „Morison-Formel" ermittelt: 

1 D 2 du 
H=C0 -pDuiul +CM pn--

2 4 dt 
(4) 

Hierin sind C0 und CM Beiwerte (beim senkrechten Monopile C0 = 0,7 und CM= 2,0), p ist 

die Dichte des Wassers, D der Pfahldurchmesser und u die tiefen- und zeitabhängige 

Orbitalgeschwindigkeit des Wassers. 

Das Ergebnis dieser Lastermittlung hängt somit von der Wellenhöhe und der 

Wellenperiode ab. Letztere korreliert wiederum mit der Wellenhöhe. Die Perioden der 

meisten Wellen liegen zwischen rd. 5 und rd . 10 s, wobei große Wellenperioden 

tendenziell zu hohen Wellen gehören. Außerdem hängt 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 gemäß 

Morison-Formel und deren Angriffspunkthöhen h über Seeboden für Wassertiefen von 20 

und 30 m und verschiedene Wellenhöhen und -perioden angegeben. Die Berechnung 

erfolgte mit dem Programm Waveloads (2002) unter Ansatz der Sobey-Fourier

Wellentheorie. 
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Wassertiefe Wellenparameter Pfahlbelastung 
Wellenhöhe Wellenperiode HinMN hin m 

20 m 3m 5s 1,326 14,5 
6m 7s 2,524 12,4 
10 m 9s 3,947 14,4 
14 m 10 s 5,449 19,0 

30 m 3m 5s 1,350 24,0 
6m 7s 2,661 20,3 
10 m 9s 4,147 19,6 
14 m 10 s 5,750 22,1 
17 m 12 s 7,238 24,4 

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

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

Für einen Standort in der Nordsee bei Borkum mit einer Wassertiefe von rd. 34 m wurde 

vom Institut für Strömungsmechanik und Elektronisches Rechnen im Bauwesen (ISEB) 

der Universität Hannover für einen 12-Jahreszeitraum eine Simulation der Wellen

ereignisse durchgeführt (Mittendorf et al. 2004a, ISEB 2005). Ermittelt wurden die 

Häufigkeiten signifikanter Wellenhöhen Hs und deren Wellenperioden und -richtungen. 

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

zeigt sich eine deutlich ausgeprägte Hauptwellenrichtung, in der nahezu die Hälfte aller 

Wellen und insbesondere der Großteil der höchsten Wellen wirkt. 

Bild 9 

N = 15646 (45,1%) 
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3- 6 m 2000 
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N = 5119 (14,7%) 

H. N 

Hs 
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3- 6 m 347 
6->9m 10 

N = 5624 (16,2%) 

Hs N 

5574 
49 

1 

Verteilung der Wellen auf vier Richtungssegmente (ermittelt aus den 

Ergebnissen der Wellensimulation von ISEB 2005) 
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Die signifikante Wellenhöhe Hs ist definiert als der Mittelwert der ein Drittel höchsten 

Wellen eines Beobachtungszeitraums. Der Bild 9 zugrundeliegende Beobachtungs

zeitraum beträgt 3 Stunden. Die Anzahl der tatsächlich auftretenden Wellen und 

Wellenhöhen wurde von Mittendorf et al. ebenfalls ermittelt und ist in Bild 10 

wiedergegeben. Für den betrachteten 12-Jahreszeitraum ergibt sich entsprechend eine 

maximale Wellenhöhe (Bemessungswelle) von 18,5 m. 

Bild 10 
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Verteilung der Wellenhöhen im 12-Jahreszeitraum (Summenkurve, 

Mittendorf et al. 2004a) 

4.2 Verhalten von Pfählen unter zyklischer Horizontalbelastung 

Bei der zyklischen Beanspruchung eines Bodens entstehen generell sowohl reversible 

zyklische als auch permanente Dehnungen. Dieses Verhalten lässt sich zum Beispiel in 

zyklischen Ödometerversuchen beobachten (Bild 11 ), in denen eine Bodenprobe 

ausgehend von einem festgelegten Anfangsspannungszustand zyklisch beansprucht wird. 

Entsprechend erfahren geotechnische Bauwerke abhängig von der Anzahl der 

Lastwechsel zunehmende Verformungen. 

E'max 

N = 100 N = 1 000 

7 ""/""" 
E N 

Bild 11 Verhalten einer Bodenprobe im zyklischen Ödometerversuch (Prinzipskizze) 
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Für die Monopilegründung bedeutet dies, dass sowohl die Verschiebung als auch die 

Verdrehung der Gründungskonstruktion bei gleicher Belastung mit zunehmender 

Betriebsdauer zunimmt. Da insbesondere die Verdrehung ein kritischer Parameter 

bezüglich des Betriebs der Windenergieanlage ist, müssen die maximal zu erwartenden 

Verformungen der Gründungskonstruktion möglichst zuverlässig bestimmt werden. 

Im Ansatz gemäß API (2000) für Pfähle in Sandboden wird der Effekt aus zyklischer 

Lasteinwirkung durch eine Abminderung der A(z)-Funktion (s. Kap. 2) und damit eine 

Reduktion der oberflächennahen Bettungswiderstände erfasst. Diese Abminderung ist 

unabhängig von der Anzahl der Lastzyklen. Für zwei Pfahldurchmesser sowie zwei 

verschiedene Lastangriffshöhen sind die nach dem API-Verfahren ermittelten statischen 

und zyklischen Last-Verschiebungskurven in Bild 12 einander gegenübergestellt. 

Für einen Pfahl von 2 m Durchmesser ergeben sich Erhöhungen der Verformungen in 

Seebodenhöhe gegenüber dem statischen Fall unter einer Belastung von H = 3 MN von 

maximal rd. 36% bei Horizontalbelastung in Höhe des Seebodens (h/L = 0) und von 

maximal rd. 19% für Horizontalkraft- und Momentenbelastung mit h/L = 1. Für einen Pfahl 

mit 7,5 m Durchmesser ergeben sich für h/L = 0 deutlich kleinere Erhöhungen von max. 

rd. 8% bei einer Belastung von 16 MN. Für kombinierte Horizontalkraft- und 

Momentenbelastung (h/L = 1) sind die Erhöhungen dagegen mit max. rd. 34% deutlich 

größer. 

Wie bereits in Kap. 2 ausgeführt, basiert das API-Verfahren auf der Auswertung von 

Probebelastungen mit Pfählen 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 Pfählen in Sand 

ausgewertet. Die meisten Versuche wurden mit weniger als 50 Zyklen durchgeführt. In 

wenigen dieser Tests wurden mehr als 100 Belastungszyklen aufgebracht, die maximale 

Zyklenanzahl betrug in drei Belastungsversuchen N = 500. 
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Gegenüberstellung statischer und zyklischer Last-Verschiebungskurven 

gemäß API für Pfähle in mitteldichtem Sandboden 

Anlass der Untersuchungen von Long & Vanneste war, dass sich aus einer selbst 

ausgewerteten Probebelastung mit maximal 50 Zyklen deutlich größere 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 abhängigen Reduktion der Bettungssteifigkeit. Ausgangspunkt ist 

ein Bettungsmodulverfahren mit linear mit der Tiefe zunehmendem Bettungsmodul. Dieser 

Bettungsmodulverlauf wird wie folgt abhängig von der Zyklen anzahl N ermittelt: 

ks (z )= N-1 n11 1 z (5) 
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Der Parameter t hängt von der Pfahlherstellungsart, der Lastart (Schwell- oder 

Wechsellast) und der Lagerungsdichte des Sandes ab, größenordnungsmäßig liegt er für 

Sehwelllast zwischen 0, 15 und 0,25. 

Für einen Rammpfahl unter Sehwelllast in mitteldichtem Sand empfehlen Long & 

Vanneste den Ansatz von t = 0, 17. Für einen 30 m langen Monopile D = 7,5 m sind die 

daraus resultierenden Ergebnisse in Bild 13 dargestellt. Der Faktor n11,1 wurde dabei 

entsprechend dem Parameter k des API-Verfahrens, der die Anfangsneigung der p-y

Kurve beschreibt, gewählt. 
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Einfluss zyklischer Sehwellbelastung nach dem Verfahren von Long & 

Vanneste (1994) für einen Monopile D = 7,5 min mitteldichtem Sand 

Die elastische Länge eines Pfahls mit linear zunehmender Bettungssteifigkeit wird ermittelt 

aus 

(6) 

Für „lange" Pfähle mit LIL0 > 3 für alle betrachteten Zyklen lässt sich die Reduktion des 

Bettungsmoduls gemäß Gleichung (5) in folgende Gleichungen für die Erhöhung der 

Kopfverschiebung des Pfahls überführen: 

w N = w1 N°·6' (reine H-Last) bzw. w N =w1 N°·41 (reine M-Last) (7) 

Für 500 Belastungszyklen ergeben sich hieraus Erhöhungsfaktoren zwischen 1,53 (reine 

M-Last) und 1,88 (reine H-Last) und für 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 

-größe Erhöhungsfaktoren für die Verformungsgrößen zwischen rd. 1,65 (h/L = 1) und 

1,77 (h/L = 0) für 50 Belastungszyklen, zwischen rd. 2,28 und 2,52 für 500 

Belastungszyklen und zwischen sogar rd . 3,21 und 3,62 für 5000 Zyklen. Der Grund dafür, 

dass hier größere Erhöhungsfaktoren als gemäß Gleichung (7) berechnet erhalten werden 

ist, dass das Verhältnis LIL0 hier kleiner 3 ist und sich mit der zyklenabhängigen 

Verringerung des Bettungsmoduls ändert, sodass sich überproportionale Versch iebungs

zuwächse ergeben. 

Die für große Lastzyklenzahlen prognostizierten Verschiebungszunahmen sind, wie 

nachfolgend noch gezeigt wird, unrealistisch groß. Hier ist wiederum anzumerken, dass 

der Ansatz anhand von Belastungstests mit überwiegend weniger als 50 Zyklen abgeleitet 

wurde. Außerdem erscheint es als unrealistisch, eine tiefenunabhängige Abminderung des 

Bettungsmoduls vorzunehmen, da die zyklischen Dehnungen im Bereich des Pfahlkopfes 

weit größer sind als im Pfahlfußbereich. Bereits Poulos ( 1981) hatte einen ähnlichen 

Ansatz wie Leng & Vanneste vorgeschlagen, in dem allerdings der Parameter t abhängig 

von einer zyklischen Dehnungsrate und damit von der Tiefe anzusetzen ist. 

Hettler (1981) hat in Modellversuchen zyklisch horizontalbelastete Pfähle mit bis zu 20000 

Belastungszyklen untersucht. Sofern der Ausgangsspannungszustand im Boden der 

Ruhedruckzustand ist, kann die Entwicklung der Pfahlkopfverschiebung nach seinen 

Untersuchungen für Sehwelllast durch folgende Gleichung beschrieben werden: 

WN = W 1 (l+CN lnN) (8) 

Der Parameter CN kann zu etwa CN = 0,20 abgeschätzt werden. Daraus ergeben sich für 

große Zyklenanzahl deutlich kleinere und auch experimentell belegte 

Erhöhungsfaktoren als nach dem Ansatz von Leng & Vanneste, für N = 5000 gilt 

beispielsweise w5000 = 2,70 w1. Bei gerammten Pfählen, bei denen der Ruhedruckzustand 

im Zuge der Pfahlherstellung verändert wurde, ist dieser Wert nach Hettler überdies als 

ein oberer Grenzwert anzusehen. 

Die vorstehend beschriebenen Ansätze gelten für eine zyklische Sehwelllast von jeweils 

gleicher Größe bzw. Amplitude. Sofern wie im Falle von wellenbelasteten Monopiles 

Sehwelllasten unterschiedlicher Größe zu betrachten sind, schlägt Hettler (1981) vor, die 

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

erhalten: 

Wces = L W1 (F;)(l+CN lnN;) 
(i) 

(9) 

Allerdings weist Hettler darauf hin, dass im Allgemeinen keine Fehlerschranke für diese 

Abschätzung angegeben werden kann und dass sich erheblich (im Vergleich mit einem 

Versuch rd. 80%) zu große Verschiebungen ergeben können. Tatsächlich ist dieser 

Ansatz für ein kontinuierliches Belastungsspektrum wie bei der hier betrachteten 

Wellenbelastung nicht anwendbar, da die Größe der Gesamtverschiebung nach Gleichung 

9 von der Anzahl der für eine konkrete Berechnung gewählten „Belastungsklassen", d. h. 

von der Anzahl der Summanden, abhängt. 

Lin & Liao (1999) schlagen für die Berechnung der Pfahlverschiebungen unter zyklischen 

Lasten wechselnder Größe das von Stewart (1986) entwickelte Dehnungssuperpositions

verfahren vor. Für die Gesamtverschiebung eines Pfahls unter n unterschiedlichen 

Belastungen B; mit jeweils N; Zyklen ergibt sich danach folgende Gleichung: 

Wc„ = w1,1 [1+11n( N 1 + ~N; )] (10.1) 

(10.2) 

Hierin ist wu die (statische) Pfahlverschiebung infolge einmaliger (N = 1) Belastung B;. 

Diese Werte können wie in Kap. 3 beschrieben anhand der Berechnung der statischen 

Last-Verformungskurven erhalten werden. 

Beispielhaft ist eine Abschätzung für 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 gemäß Bild 10 als in einer Hauptrichtung wirkend angenommen. Da 

tatsächlich nur rd. 45% aller Wellen, dafür allerdings ein größerer Anteil der hohen Wellen , 

auf die Hauptbelastungsrichtung entfällt (vgl. Bild 9), wird durch diese Berechnung ein 

deutlich größerer Zeitraum als 12 Jahre abgebildet. Es wurden 7 Belastungsklassen mit 

mittleren Wellenhöhen gebildet, die zugehörigen Lasten wurden nach der Morison-Formel 

berechnet. 
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Abschätzung der Pfahlverschiebung unter Berücksichtigung zyklischer 

Wellenbelastung (Beispiel) 

Unter Zugrundelegung der numerisch ermittelten Last-Verschiebungskurven für statische 

Belastung sowie des Näherungsverfahrens gemäß Gleichung (10) ergibt sich eine 

Gesamtverschiebung von WGes = rd. 6,50 cm. Die Höhe der Bemessungswelle beträgt für 

den betrachteten Fall rd. 18,5 m und die zugehörige Krafteinwirkung H = rd. 8, 1 MN mit 

h/L = 0,84. Die zugehörige statische Verschiebung beträgt dann Wsiat = rd. 4,5 cm. 

Demnach wäre gegenüber der so ermittelten statischen Verschiebung mit einer Erhöhung 

infolge zyklischer Lasteinwirkungen von rd. 43% zu rechnen. Dies gilt zunächst für einen 

Zeitraum von deutlich mehr als 12 Jahren, für längere Zeiträume würden sich 

entsprechend größere zyklische Verschiebungen ergeben, wobei anzumerken ist, dass 

sich für einen längeren Zeitraum auch die Höhe der Bemessungswelle und damit die 

statische Verschiebung erhöht. 

Dieses Beispiel dient lediglich dazu, Anhaltspunkte bezüglich der Größenordnung des 

Einflusses zyklischer Lasteinwirkungen zu gewinnen. Zum Einen werden die mit dem 
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Dehnungssuperpositionsansatz berechneten zyklischen Verformungen nach Lin & Liao 

(1999) für den Fall sehr vieler Lastzyklen überschätzt, und zum Anderen wurde hier mittels 

zahlreicher Annahmen ein zunächst fiktives Belastungsspektrum gewählt. Es bleibt 

festzustellen, dass es ein auch für große Lastzyklenzahlen abgesichertes Verfahren zur 

Berechnung der Verformungen aus zyklischer Lasteinwirkung derzeit nicht gibt. 

Während es für Sehwelllast aber zumindest die oben dargestellten Berechnungsansätze 

gibt, stellt die Berücksichtigung zyklischer Lasten in unterschiedlichen Richtungen völliges 

Neuland dar. In der Literatur, u. a. auch bei Hettler (1981) und Long & Vanneste (1994 ), 

werden lediglich auch Wechsellasten, d. h. zyklische Belastung mit Kräften 

unterschiedlichen Vorzeichens, aber gleicher Richtung betrachtet. Nach Hettler ist eine 

lastunabhängige Beschreibung des Verschiebungszuwachses bei Wechsellast nicht mehr 

möglich. Im Vergleich zur Sehwelllast 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 t-Wertes (GI. 5) auf 40 bzw. 

sogar nur 20% des Wertes für Sehwelllast vor. 

Gar keine verwertbaren Erkenntnisse liegen bezüglich des Verhaltens von Pfählen unter 

Sehwelllasten allgemein wechselnder Richtungen vor. Dies war Anlass für den Aufbau 

eines Modellversuchsstandes am Institut für Grundbau, Bodenmechanik und 

Energiewasserbau der Universität 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 Außendurchmesser von 60 mm und einer Wandstärke von 3 mm, 

welches einen nahezu biegestarren Pfahl repräsentiert. Dieses Rohr wird mittels einer 

speziellen Vorrichtung in einen mit Sand gefüllten Versuchskessel gerammt. Die 

Belastung erfolgt durch ein Gewicht, welches über eine Umlenkrolle als horizontale 

Zugkraft auf den Pfahl wirkt. Die zyklische Belastung wird über 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 verändert 

werden kann . Somit lassen sich beliebige Belastungsgeschichten mit zyklischen Kräften 

unterschiedlicher Amplituden und Richtungen simulieren. 

Derzeit laufen erste Versuche zur Erprobung der Versuchsanlage. In Versuchen mit 

zyklischer Sehwelllast gleicher Amplitude und gleichbleibender Richtung wurde die von 

Hettler (1981) angegebene und auch dem Ansatz von Lin & Liao (1999) zugrundeliegende 

Gleichung (8) tendenziell bestätigt. 

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 

Einbettungslänge von 25 m bei einem Modellmaßstab von 1 /125. 

Die in Bild 16 dargestellte Entwicklung der Pfahlverschiebungen in einer Messebene zeigt 

erwartungsgemäß, dass eine vorhergehende Belastung in Gegenrichtung zu einer 

„Versteifung" des Systems führt. Die Versuche sollen fortgeführt werden , um derartige 

Effekte zu untersuchen und quantifizieren zu können. 
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Statische Last - Verschiebungskurve 
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Bild 16 Ergebnisse eines Modellversuchs mit wechselnden Belastungsrichtungen 

5 Schlussfolgerungen 

Die Anwendung des API-Verfahrens für die Berechnung der Verformungen von 

Monopilegründungen für Offshore-Windenergieanlagen kann allgemein nicht empfohlen 

werden. Dies gilt für die Betrachtung statischer (Bemessungs-) Lasten und insbesondere 

auch für die Abschätzung des Einflusses zyklischer Lasteinwirkungen. 

Für statische Lasten empfehlen sich derzeit numerische Untersuchungen, wie sie in dem 

vorliegenden Beitrag vorgestellt wurden. 

Bezüglich der Berücksichtigung zyklischer Lasteinwirkungen unterschiedlicher Amplituden 

und Richtungen besteht noch erheblicher Forschungsbedarf. Berechnungsansätze werden 



- 157 -

in diesem Beitrag dargestellt und diskutiert, die Durchführung von Modellversuchen und 

natürlich von Bauwerksbeobachtungen ist aber unverzichtbar. 

Die hier vorgestellten Ergebnisse wurden im Rahmen der Mitgliedschaft im FORWIND

Zentrum für Windenergieforschung der Universitäten Hannover und Oldenburg erarbeitet. 
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Dynamisch beanspruchte Monopile-Gründungen im Sand 

J. Stahlmann, K. Kluge, J. Gattermann 

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 Großteil der Projekte befindet sich im Genehmigungsverfahren, welches 

durch das Bundesamt für Seeschifffahrt und Hydrographie (BSH) durchgeführt wird. 

Bislang liegen lediglich Genehmigungen für 7 Windparks im Offshore-Bereich vor. Reali

siert wurden bisher nur Projekte an Land (Onshore-Windenergieanlagen) und in Küsten

nähe (Nearshore-Windenergieanlagen). Eine mögliche Gründungsvariante für die WEAen 

sind Großrammpfähle, genannt Monopiles. Die aus den Onshore- und Nearshore

Projekten gesammelten Erfahrungen lassen sich aber aufgrund der veränderten Randbe

dingungen nur eingeschränkt auf den Bau von Offshore-WEAen übertragen. So sind die 

Einwirkungen, insbesondere die horizontalen aus Wind, Wellen und Strömung, im Offsho

re-Bereich erheblich größer als die Einwirkungen an Land. Durch die größeren Bauhöhen 

wird außerdem die dynamische Beanspruchung infolge der Rotorunwuchten andere 

Dimensionen aufweisen und auch die Wassertiefen, in denen die geplanten Anlagen 

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

Es ist daher nicht bekannt, wie sich der Boden um den Gründungspfahl verhält, wenn 

diese Einwirkungen auf die Offshore-WEAen wirken. Vorstellbar ist, dass sich durch die 

Wellenbelastung und durch den sich bewegenden Pfahl Drücke im Boden aufbauen, die 

aufgrund der enormen Tiefe nicht sofort wieder abgebaut werden können. Da bekannt ist, 

dass sich bei dynamischer Belastung eines sandigen Untergrundes Porenwasserüberdrü

cke aufbauen können, die zu einem Scherfestigkeitsverlust des Bodens bis hin zur 

Bodenverflüssigung führen, stellt dies ein erhebliches Risiko dar. Daher müssen die 

Phänomene im Untergrund, insbesondere der Porenwasserdruckaufbau, eingehend 

untersucht werden. 
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2 PORENWASSERDRUCKAUFBAU BEI ZYKLISCHER BELASTUNG 

Betrachtet man einen sandigen, teilweise oder vollständig wassergesättigten Boden, so 

setzen sich dessen totale Spannungen cr aus den effektiven Spannungen cr' auf das 

Korngerüst und den auf das Porenwasser wirkenden neutralen Spannungen u zusammen. 

Ob Spannungen auf das Korngerüst oder das Porenwasser wirken, hängt von der Was

sersättigung und den Drainagemöglichkeiten des Bodens ab. Wird eine äußere Last 

aufgebracht, liegen zunächst undrainierte Verhältnisse vor, da das Wasser nicht sofort 

entweichen kann. Die Last wird vom Porenwasser aufgenommen und es bildet sich ein 

Porenwasserüberdruck. Sind Drainagemöglichkeiten gegeben, baut sich dieser Poren

wasserüberdruck mit der Zeit abhängig von der Wasserdurchlässigkeit des Bodens ab und 

geht auf das Korngerüst über (Konsolidation). Die Summe der totalen Spannungen cr 

bleibt dabei immer gleich. 

Bei zyklischer oder dynamischer Belastung des Bodens entwickelt sich ein mit steigender 

Zyklenzahl zunehmender Porenwasserüberdruck ui, der zu einer Abnahme der effektiven 

Spannungen cr' führt. 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'-q-Diagramm in Abbildung 1 dargestellt. p' sind darin die effektiven Spannungen 

und q ist die Deviatorspannung. 

Anfangsscherwldersta~( 

Mohr Coulombsche Bruchgerade 1 

~ 

i 
.. l 
' 1•1 Anfangs-

A-------..+;---r-1.,...,,..,,,..._--t zustand 

p', p' 
p' 

Abbildung 1: Spannungspfad einer wassergesättigten 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 cr' ist 

dabei abhängig vom Verhältnis der aufgebrachten Zyklenzahl N zu derjenigen Zyklenzahl 

N1, die zu einem vollständigen Verlust der effektiven Spannungen im Boden und damit zu 

einer Verflüssigung des Bodens führt. Außerdem geht ein Bodenparameter a mit ein, der 

die Eigenschaft eines Bodens hinsichtlich seines Porenwasserdruckaufbauverhaltens 

beschreibt. Ausgedrückt wird dieses Maß des Porenwasserdruckaufbaus mit folgender 

Formel von Seed und ldriss (vgl. POULOS [1988]): 

Gleichung (1) 

In Abbildung 2 ist dieser Zusammenhang graphisch dargestellt. Der Bereich, in den die 

Ergebnisse aus zyklischen Triaxialversuchen fallen, ist grau hinterlegt. 

Porenwasserdruckgenerierungsrate u / cr' 
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02 
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Abbildung 2: Porenwasserdruckaufbau im zyklischen Triaxialversuch (in Anlehnung an SEED et al. 
[1976]) 

3 BODENVERFLÜSSIGUNG 

Wird locker gelagerter, kohäsionsloser Boden dynamisch belastet, neigt er im Allgemeinen 

zum Verdichten. Ist dieser Sand wassergesättigt und eine sofortige Drainage nicht 

gegeben, verhindert das Wasser zwischen den Körnern zunächst eine Verdichtung des 

Bodens und es baut sich ein Porenwasserüberdruck auf. Die Kräfte zwischen den Körnern 
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werden dabei verringert, d.h. die effektiven Spannungen sinken und der Boden verliert an 

Scherfestigkeit. Wenn die Spannungen zwischen den Körnern völlig verschwunden sind, 

müssen die äußeren Lasten vom Porenwasserdruck aufgenommen werden. Der Boden 

verhält sich wie eine Flüssigkeit und man spricht von totaler Verflüssigung. 

Ob sich ein Boden bei dynamischer Belastung verflüssigt, hängt zunächst von seinen 

Eigenschaften ab. Verflüssigungsfördernd sind dabei folgende Eigenschaften: 

• Gleichförmige Kornverteilung und geringer d10-Wert 

• Relativ junger, wenig konsolidierter Boden 

• Vollständige Wassersättigung 

• lockere Lagerung 

• Runde Kornform 

• Geringe Wasserdurchlässigkeit, und damit undrainierte Verhältnisse 

• Geringe effektive Spannungen 

• Geringe Tiefe 

Des Weiteren spielen die Zyklenzahl und die Dauer der Einwirkung eine wichtige Rolle. 

Nur wenn die Zeiträume zwischen den einzelnen Zyklen nicht ausreichend lang sind und 

das Wasser keine Möglichkeit zur Drainage hat, kann Verflüssigung eintreten. Wie aus 

Gleichung (1) folgt, ist auch die Dauer der Einwirkung bestimmend für die Entwicklung des 

Porenwasserdruckaufbaus. 

Das Phänomen der Bodenverflüssigung ist bisher hauptsächlich 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 Verflüssigung des Bodens um eine 

Monopile-Gründung führen können und in welchem Umfang dies die Standsicherheit der 

Anlagen gefährdet. 
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4 PORENWASSERDRUCKAUSBILDUNG BEI OFFSHORE-PFÄHLEN 

In der Literatur ist wenig zur Porenwasserdruckentwicklung bei zylindrischen Bauwerken 

zu finden. Untersuchungen zu flach gegründeten Bauwerken hingegen wurden beispiels

weise von KUDELLA UND OUMERACI [2004] durchgeführt. 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 abhängt. So ist auch denkbar, dass im Gründungsbereich von Offshore

Pfahlgründungen eine Porenwasserdruckakkumulation zum einen welleninduziert, zum 

anderen durch die dynamischen Einwirkungen auf den Pfahl und damit durch dessen 

Bewegung hervorgerufen wird . Diese Möglichkeiten des Porenwasserdruckaufbaus im 

Meeresboden sollen im Folgenden erläutert werden . 

4.1 WELLENINDUZIERTE VERFLÜSSIGUNG 

Eine durch die Nordsee laufende Welle ruft Druckveränderungen im Meeresboden hervor, 

die unter Annahme einer konstanten Amplitude und Wellenlänge so wie in Abbildung 3 

dargestellt werden können . Unter dem Wellenberg kommt es zu einer Druckerhöhung im 

Boden, unter dem Wellental zu einer Druckreduzierung. Die Größe der Amplitude dieses 

welleninduzierten Druckes p0 hängt von der Zeit, der Wellencharakteristik, der Wassertiefe 

und von den Bodeneigenschaften ab. Um diese Größe zu berechnen, wird vereinfachend 

die lineare Wellentheorie nach AIRY herangezogen und angenommen, dass die Wellen

höhe im Verhältnis zur Wassertiefe klein und der Meeresboden starr und nahezu undurch

lässig ist. 

P=lw Hfd 
f - ~ . _ _ 1 __ _ 
d- 2 cosh (2n:h/L) 

Abbildung 3: Welleninduzierte Druckverteilung im Meeresboden (POULOS [1988]) 
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Die vertikalen Spannungen crv sowie die Scherspannungen 'tvh, die durch die Wellenbewe

gung in der Tiefe z des Meeresbodens entstehen, werden von POULOUS [1988] in 

Abhängigkeit des welleninduzierten Druckes p0 , der Wellenlänge /.... = 2n:/L, der Tiefe z, der 

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

CT v =Po · (1+ A.z) -exp(-AZ) ·COS(Ax-ffit) 

'tvh = Po · A.z · exp(- A.z) · sin(A.x - mt) 
Gleichung (2) 

Es ist zu beachten, dass sich Porenwasserüber- und -unterdrücke abwechseln und diese 

Spannungen daher ständigen Schwankungen unterworfen sind. Der Porenwasserüber

druck unter einem Wellenberg hat die Tendenz, sich in die danebenliegenden, unter 

Unterdruck stehenden Bereiche abzubauen. So strömt so lange Wasser ab, bis das 

Wellental über diesem Punkt steht und sich der Überdruck in einen Unterdruck umgewan

delt hat. Nun strömt wieder Wasser aus dem umliegenden Bereich heran. Porenwasser

druckgenerierung und -dissipation gehen damit einher, wobei dennoch eine längerfristige, 

mit den Wellenzyklen einhergehende Akkumulation des Porenwasserüberdrucks zu 

beobachten ist. Dies ist in Abbildung 4 dargestellt. 

Porenwli.S:iierdruck o 

Poninwa&setdruckgenerietung 

/ Wechsel in der Wellenamplitude 

Zeil 

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

POULOS [1988] stellt zwei Verfahren vor, mit denen überprüft werden kann, ob eine 

Verflüssigung des Meeresbodens durch die Wellenbewegung auftritt. Beide Verfahren 

basieren auf der Gegenüberstellung 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 dafür Daten aus Standard Penetration 

Tests. Es wird zunächst die welleninduzierte Scherspannung 'tvh nach Gleichung (2) 

berechnet und dann den aus SPT-Daten empirisch abgeschätzten Scherspannungen 

gegenübergestellt, bei denen Verflüssigung eintritt. Das Verfahren von ISHIHARA & 

YAMAZAKI benutzt die relative Dichte des Bodens, um das vom Boden aufnehmbare 

Spannungsverhältnis -rlcrv zu bestimmen. Es definiert einen Grenzwert von 0,23, bei 

dessen Überschreitung eine Verflüssigung unwahrscheinlich und bei dessen Unterschrei

tung eine Verflüssigung wahrscheinlich ist. Anhand eines Diagramms wird die Tiefe 

bestimmt, in welcher eine Verflüssigung des Bodens eintritt. 

Für eine über den Meeresboden laufende Welle (Wellenhöhe H = 14 m, Wellenlänge 

L = 168 m, Wellenperiode T = 13 s, Wassertiefe h = 20 m) wurden diese Verfahren 

angewandt. Bei beiden Verfahren übersteigen die welleninduzierten Spannungen im 

Bereich bis ca. 20 bzw. 30 m unter dem Meeresboden die vom Boden ohne Verflüssigung 

aufnehmbaren Spannungen. Es ist also mit einer welleninduzierten Verflüssigung des 

Bodens zu rechnen, die bei einer Offshore-Pfahlgründung über deren gesamte Einbinde

länge reichen kann. Die durchgeführten Berechnungen hängen allerdings stark von den 

für die Wellen und den Boden angesetzten Werten ab und die Ergebnisse reagieren sehr 

sensitiv auf die Eingangsparameter. Auf der Grundlage der bisherigen Erkenntnisse 

können damit keine eindeutig belastbaren Aussagen zu einer Verflüssigungsgefährdung 

abgeleitet werden. Hierzu sind weitere Messungen in situ vorzunehmen und die im 

Untergrund ablaufenden Phänomene modelltechnisch eingehend zu untersuchen und zu 

erfassen. 

4.2 VERSCHIEBUNGSINDUZIERTE VERFLÜSSIGUNG 

Wird ein Monopile von den Einwirkungen aus Wind und Wellen angeregt, kommt er ins 

Schwingen und es sind Abläufe im Untergrund denkbar, die in einem kleinmaßstäblichen 

Modellversuch gezeigt werden konnten: Die Bewegungen des im Sand eingebundenen 

Pfahls führen zu erheblichen Umlagerungen im Untergrund, welche in Abbildung 5 gut zu 

erkennen sind. Es ist zum einen eine Auflockerung in Pfahlnähe zu beobachten. Zum 
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anderen wird der Boden daneben durch die Pfahlbewegung verdichtet. Wegen der langen 

Drainagewege und zusätzlich verstärkt durch die durch die Pfahlbewegung hervorgerufe

ne Bodenverdichtung, kann das Porenwasser nicht schnell genug drainieren und es wird 

ein Porenwasserüberdruck aufgebaut. Die Voraussetzungen für eine Verflüssigung des 

Bodens sind damit gegeben. Dass durch die Bewegungen flächiger Bauwerke eine 

Porenwasserdruckentwicklung im Untergrund hervorgerufen werden kann, wurde bereits 

oben erwähnt. Inwieweit vergleichbare Phänomene 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 Küstenwesen des Leichtweiß-lnstitutes untersucht. 

Abbildung 5: Modellversuch zu zyklisch belasteten Pfahlgründungen 

5 KONZEPT ZUR UNTERSUCHUNG DER PORENWASSERDRUCKAUSBILDUNG 

IM GRÜNDUNGSBEREICH VON OFFSHORE-PFÄHLEN 

In den folgenden Absätzen wird der Modellversuch dargestellt, mit dem die phänomenolo

gischen Zusammenhänge im Gründungsbereich von Offshore-WEAen erfasst werden 

sollen. Damit die Ergebnisse auf die in der Natur vorzufindenden Verhältnisse übertragen 

werden können, werden besondere Anforderungen an einen derartigen Versuch gestellt. 

Dies sind insbesondere die Wahl eines aussagekräftigen Modellmaßstabes, die Einhai-



- 169 -

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 genügt, umso besser und 

realitätsnäher werden die Ergebnisse. 

Nach Durchführung mehrerer Versuchsreihen müssen die Ergebnisse auf Anlagen in situ 

übertragen werden. Dazu sind numerische Simulationen notwendig. Der Versuch wird 

zunächst im Modellmaßstab simuliert und das Modell durch Anpassung an die Messer

gebnisse kalibriert. In einem zweiten Schritt kann die Modellierung einer Monopile

Gründung im Originalmaßstab erfolgen, bei der lediglich die Geometrie und die Einwirkun

gen geändert und alle anderen Erkenntnisse direkt vom ersten Modell auf dieses übertra

gen werden. 

6 MODELLVERSUCH 

Der Modellversuch basiert auf den in Abbildung 6 dargestellten Dimensionen einer 

Offshore-WEA und bildet diese im Maßstab 1 :20 ab. Dafür wurde ein 3m hoher Versuchs

kasten aus Stahl hergestellt, der eine Grundfläche von 2m x 3m aufweist (zwölffacher 

Modellpfahldurchmesser mal achtfacher Modellpfahldurchmesser). 

Wuurfleto20m 

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 fünfeinhalbfachen 

Pfahldurchmessers vorhanden. Dies ist ausreichend, um im Boden um den Pfahl keine 

Störungen durch die Stahlwände zu erzeugen. Im Versuchskasten wurde ein nach den 

Modellgesetzen ausgewählter, speziell feinkörniger Sand eingebaut, in welchen der 

Versuchspfahl mit einem Außendurchmesser von 25 cm einbindet. Über dem Sand steht 1 

m Wasser an, was in der Natur einer Wassertiefe von 20 m entspricht. Über 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 
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Die Übertragung der Natur aufs Modell (bzw. nachher der Ergebnisse des Modells auf die 

Natur) erfordert, dass sich Natur und Modell geometrisch, kinematisch und dynamisch 

ähnlich sind [OUMERACI 1994). Bei den meisten in der Literatur vorzufindenden Versu

chen, werden zwar die Dimensionen der abzubildenden Bauwerke geometrisch ähnlich 

von der Natur aufs Modell übertragen, doch bei dem eingebauten Bodenmaterial wird 
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dieses Ähnlichkeitsprinzip zumeist nicht beachtet. Der in der Nordsee vorzufindende 

Boden besteht aus Fein- und Mittelsanden mit Korngrößen zwischen ca. 0,06 und 2 mm. 

Dieser kann im Modell allerdings nicht im Maßstab 1 :20 verkleinert werden, da ab einer 

Korngröße von rd . 0,06 mm Kohäsionskräfte wirksam werden und zu einem bindigen 

Materialverhalten führen. Um aber möglichst nahe an die Bedingungen in situ heranzu

kommen, wurde sich hier für einen Feinsand entschieden, der mit Korngrößen zwischen 

0,063 mm und 0,2 mm so fein wie möglich ist. In Abbildung 8 ist die Kornverteilungslinie 

des verwendeten Feinsandes dargestellt. 

INSTITUT FÜR GRUNDBAU UND BODENMECHANIKT echnische Universität Braunschweig 

8 Kornsummenkurve nach DIN 18123 

Projekt A- 10703 Versuchsstand Monopile Datum: 01.02.05 
Probenbez.: 6- 15501 # Ort: Versuchssatnad Tiefe: I G B ·TUBS 
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Abbildung 8: Kornverteilungslinie des für den Modellversuch verwendeten Feinsandes 

6.2 EIN- UND AUSBAU DES SANDES 

Da mehrere Versuchsreihen durchgeführt werden und der Sand, der Pfahl und die 

Messtechnik immer wieder ausgebaut und neu eingebaut werden müssen, ist es wichtig, 

diesen Ein- und Ausbau so vorzunehmen, dass bei jeder Versuchsreihe die gleichen 

Bedingungen vorliegen (Lagerungsdichte, Wassersättigungsgrad, Pfahleinbindung, 

Anordnung der Messtechnik etc.). In den Versuchskasten ist zunächst eine Schicht 
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Porotonsteine von einer Höhe von 17,5 cm eingebaut worden. Darauf liegt ein Geotextil, 

das die Drainageschicht vor dem Eindringen des darüber eingebauten Sandes schützt. In 

den Ecken des Versuchskastens sind Entwässerungsrohre eingestellt, die in Höhe 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 möglichst reproduzierbare Lagerungsdichte zu erhalten, wird der Versuchs

stand zweimal komplett entwässert und wieder geflutet. Die Porotonsteine erlauben ein 

einfaches Dränieren des Wassers nach jeder Versuchsreihe. Es sammelt sich in diesem 

unteren Bereich des Kastens und wird dann über die in den Ecken des Stahlkastens 

eingestellten Plastikrohre abgepumpt. Über die 4 Entwässerungsrohre wird außerdem der 

Wasserstand im Sand kontrolliert. 

6.3 WASSER 

Problematisch ist die Übertragung der Viskosität des Wassers von der Natur ins Modell. 

Nach OUMERACI [1994] wäre bei dem gewählten Maßstab von 1 :20 eine Modell

Flüssigkeit erforderlich, die eine kinematische Viskosität von 

1 V Natur 

( )

3/ 2 

V Modell = 
20 

·V Natur "" 89 Gleichung (3) 

hat und damit sehr viel dünnflüssiger als Wasser ist. Die Herstellung einer solchen 

Flüssigkeit ist mit erheblichem Aufwand und Kosten verbunden. Es wird daher Wasser mit 

seiner üblichen Viskosität verwendet. Der hierdurch auftretende Fehler bei der Ver

suchsauswertung wird beachtet. 

6.4 LASTAUFBRINGUNG UND MODELLPFAHL 

Die Lastaufbringung auf den Modellpfahl soll eine möglichst realitätsnahe Simulation der 

zyklischen Einwirkungen aus Wind und Wellen gewährleisten. Dabei erfährt der Pfahl 

zunächst nur aus einer Richtung Einwirkungen. In späteren Versuchsreihen kann eine 

realitätsnähere Simulation aus mehreren Richtungen erfolgen. Eine wichtige Erkenntnis 



- 173 -

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 setir viele Belastungszyklen gefahren, da ansonsten die bei längerer 

Belastung auftretenden Phänomene nicht beobachtet werden können. Der Dimensionie

rung des Modellpfahls liegen Berechnungen unter Berücksichtigung 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 Überprüfung des 

Staudruckes in der obersten Ebene seitlich des Pfahls angeordnet. Die Verschiebungen 

des Pfahls über dem Wasserspiegel werden durch zwei hochpräzise Laser

Entfernungsmesser registriert. Über ein Seilzug-System wird mit herkömmlichen Wegauf

nehmern zusätzlich auch die AuslenkungNerschiebung 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 phänomenologischen Abläufe im Untergrund zu 

erfassen und Aussagen über die Lastabtragung, die Reaktionen im Untergrund und über 

das Sicherheitsniveau zu treffen. Es sind mehrere Versuchsreihen geplant, in denen der 

Einfluss der horizontalen Pfahlauslenkung, der Anregungsfrequenz und der Einbindelänge 

des Pfahls auf die Porenwasserdruckentwicklung und die Tragfähigkeit des Bodens 

untersucht werden. Entgegen einem realen Monopile, der natürlichen Einwirkungen 

ausgesetzt ist, können die Einwirkungen am Modellpfahl variiert und Versagenszustände 

simuliert werden. Im Weiteren können Maßnahmen getestet werden, mit denen einer 

möglichen Verflüssigung oder anderen, die Standsicherheit des Pfahles gefährdenden 

Phänomene im Untergrund, entgegen gewirkt werden kann. 
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6.7 AUSBLICK 

In den ersten Versuchsreihen soll die Belastung aus Wind, Wellen und Strömung durch 

eine am Pfahlkopf angreifende Belastungseinrichtung simuliert werden. Die Porenwasser

drücke, die dabei im Boden gemessen werden, sind daher verschiebungsinduziert. Ein 

welleninduzierter Porenwasserdruckaufbau kann nicht beobachtet werden. Um die 

Belastung einer Offshore-WEA noch realitätsnäher zu simulieren, könnten „echte" Strö

mung und Wellen in den Modellversuch eingebracht werden. Die Strömung lässt sich 

durch Öffnungen im Stahlkasten, die über eine Wasserleitung und eine Pumpe miteinan

der verbunden sind, recht einfach simulieren. Für die Wellen müsste der Modellversuch 

erweitert oder der Versuch eventuell in einem Wellenkanal durchgeführt werden. 
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Rammbarkeitsuntersuchung für Offshore-Monopiles von 

Windenergieanlagen 

Frank Rausche und Oswald Klingmüller 

Zusammenfassung 

Für Offshore-Windenergieanlagen in deutschen Seegebieten werden Monopiles als 

wirtschaftlichste Möglichkeit einer Gründung vorgesehen. Eine wesentliche Schwierigkeit 

besteht darin, dass die Monopiles für die horizontale wechselnde Dauerbelastung in einen 

sehr festen Boden mit hoher seitlicher Bettung eingebracht werden müssen. Es eignen sich 

somit nur sehr dicht gelagerte Bodenformationen. Das bedeutet aber auch, dass der Boden 

für das Einrammen einen hohen Widerstand aufweist. Daraus folgt eine hohe Steifigkeit 

des Rammguts, wobei die Wandstärke wiederum den Rammwiderstand beeinflusst. Eine 

zuverlässige Ermittlung der Rammspannungen ist also die Grundvoraussetzung für eine 

optimierte Bemessung. Es muss auch ein Rammgerät bestimmt werden, welches das 

gefundene Rohrprofil sicher einbringen kann, denn eine Umrüstung ist bei den engen 

Installationsfenstern in den in Frage kommenden Seegebieten nicht möglich. 

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 Lösung für die 

Kombination Rammgerät, Monopile Design, Einbindetiefe wird anhand von Daten für die 

zur Zeit diskutierten Windenergiefelder in der norddeutschen Nordsee dargestellt. 

Einleitung 

Die Gründung von Windenergieanlagen (WEA) ist im Offshorebereich deshalb aufwändig, 

weil dort die Windlasten durch die Wassertiefe bedingt zusätzliche Momente verursachen, 

zusätzliche Lasten durch Wellen entstehen und die für Horizontalkräfte wichtigen oberen 

Bodenschichten durch Kolk ausgewaschen werden können. 
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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 für eine 

Windbelastung in Höhe der Gondel von 2 MN im Boden aufzunehmenden 

Gleichgewichtskräfte sind im Bild 1 zur Veranschaulichung der Größenordnung 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 können. Für statische 

Bemessungen zulässige Werte sollten bei der Bemessung für die Dauerbelastung nicht 

ausgeschöpft werden. 

0 

-20 m 

-60 m 

2 MN Wind 

+--Wellen 

Boden 
+----

Rammgut 

Bild 1: Kräfte an einer Offshore Windenergieanlage 

Zu den genannten schwierigen Bemessungsbedingungen erschweren die 

Umweltbedingungen den Baubetrieb. Auf der anderen Seite gibt es im Offshore Bauwesen 

größere und schwerere Maschinen und Möglichkeiten zur Bewältigung von Aufgaben mit 

großen Abmessungen und Gewichten. 
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Eine gute Zusammenfassung der Probleme und Lösungen bei Offshore WEAs kann man 

bei Wiemann et al. (2002) oder Stahlmann /Schallert (2003) finden. Allerdings werden dort 

die Besonderheiten einer Lösung 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 Berücksichtigung der 

Einbaubedingungen bei Monopiles vernommen werden kann. 

Dynamische Simulierungen 

Wellengleichungsberechnung 

des Pfahlrammvorgangs werden i.a. mit Hilfe der 

nach Smith (1960) durchgeführt. Während Smith 

hauptsächlich versuchte, die dynamische Rammformel durch ein genaueres Verfahren zu 

ersetzen, wurde sein Verfahren im GRLWEAP Programm (PDI, 2003) für die sogenannte 

Rammbarkeitsberechnung verwendet. Bei der Rammbarkeitsuntersuchung wird die 

gesamte Pfahlrammung, einschließlich Pfahlverlängerungen und Rammunterbrechungen 

simuliert und die maximalen Spannnungen und Schlagzahlen ermittelt. Unter Umständen 

muss durch eine größere Pfahlwandstärke, einen schwereren Hammer oder beides eine 

Lösung gefunden werden, bei der die zulässigen 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) durchzuführen. Diese Empfehlungen enthalten die 

praktischen Erfahrungen die während der letzten 50 Jahre bei der Installation von Offshore 

Jackets mit großen Pfahldurchmessern unter verschiedenen Bedingungen gemacht 

wurden. 

Dimensionierung des Pfahles 

Aus Wirtschaftlichkeitsgründen werden die Offshore Rohrpfähle oft mit veränderlicher 

Wandstärke ausgebildet. Wegen der Verteilung der Biegespannungen ist daher die 

Wandstärke im Bereich des Meeresbodens am größten und nimmt von da nach oben und 

nach unten hin ab. Vom rammtechnischen Standpunkt gesehen ist dies äußerst ungünstig, 

weil der verstärkte Mittelbereich des Pfahles die Rammenergie und -kräfte reflektiert und 
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erhöhte Rammspannungen verursacht. Der flexiblere untere Pfahlteil ist dann zwar 

geringeren Spannungen ausgesetzt, er überträgt aber auch geringere Kräfte und kann 

daher nicht so viel Bodenwiderstand überwinden wie ein entsprechender Pfahl mit 

einheitlicher Wandstärke. 

Je höher die Wandstärke umso leichter lässt sich der Rohrpfahl rammen. Das erklärt sich 

dadurch, dass die Pfahlimpedanz linear mit der Wandstärke zunimmt, wodurch bei gleicher 

Energie die Rammkräfte zunehmen. Diese auf wellenmechanischer Grundlage beruhende 

Erkenntnis wurde durch Messungen eindeutig bestätigt. Sie steht im genauen Gegensatz 

zu der auf Rammformeln basierenden allgemeinen Ansicht, dass für höhere Pfahlgewichte 

höhere Rammenergien aufgebracht werden müssen. 

In der Offshore Rammpraxis hat es sich erwiesen, dass die Rammung vereinfacht wird, 

wenn der Pfahl im Fußbereich, also etwa über die unteren 1.5 m, bei konstantem 

Außendurchmesser mit einer 12 mm größeren Wandstärke ausgebildet wird als der 

darüber liegende Rohrpfahl. Dieser verstärkte 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 Böden und bei 

kleineren Rohrdurchmessern kann es zum Beispiel zur teilweisen oder völligen 

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 ausgespült werden 

könnte. Dies wäre bei einem Monopile, der sehr hohe Horizontalkräfte aufzunehmen hat, 

besonders gefährlich. 

In sandigen oder weichen bindigen Böden können Vibrationsbäre sehr wirtschaftlich 

Rohrpfähle einbringen, hauptsächlich weil der rollige Boden durch die hohen Frequenzen 
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seinen Scherwiderstand verliert. Ein Betonrohr mit 12 m Durchmesser und 250 mm 

Wandstärke wurde bereits mit vier simultan arbeitenden Vibrationsbären 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 größer ist als das statische 

Gewicht von Rammsystem und Pfahl. In bindigen Böden ist es schwieriger allgemein 

gültige Aussagen zu machen. 

Zeit ist im Offshore Baubetrieb kostbar und damit schnelle Entscheidungen getroffen 

werden können, wenn der Rammfortschritt anders als geplant verläuft, werden häufig 

Messungen von Kraft und Geschwindigkeit am Pfahlkopf während der Rammung 

durchgeführt. Ein Pile Driving Analyzer wertet diese Ergebnisse sofort aus und bestimmt 

dabei für jeden Schlag die in den Pfahl übertragene Energie, die Spannungen im Pfahl und 

den Bodenwiderstand. Mit Hilfe dieser Ergebnisse kann dann sofort entschieden werden, 

ob ein ungenügender Rammfortschritt mangelhafter Hammerenergie oder 

unvorhergesehen hohem Bodenwiderstand zuzuschreiben ist. Die Messungen können 

auch für zukünftige 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 

Widerstandskräfte basiert meistens auf den Ergebnissen von Drucksondierungen oder 

Rammsondierungen, die dann mit lokal verschiedenen Ansätzen ausgewertet werden. Die 

dadurch ermittelten Grenzen der vertikalen Druck- und Zugtragfähigkeiten gelten für die 

statische Belastung, die von der Bodenart abhängig, wenige Stunden oder einige Wochen 

nach der Pfahlrammung auftreten wird. Für die horizontale Belastbarkeit ergeben dieselben 

Aufschlüsse oder ln-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 Böden kann es zu einer Verdichtung kommen, 

während sehr dichte Böden aufgelockert werden können. Bei bindigen Böden ist diese 

Dichteänderung weniger ausgeprägt, dafür kann es aber zur permanenten Umlagerung der 

Bodenstruktur kommen und bei hohem Karbonatgehalt zerbrechen häufig die 

Bodenteilchen und verlieren dadurch ihren Widerstand. Der nach der Rammung 

vorhandene Langzeit-Bodenwiderstand wird mit Ru (ultimate resistance oder ultimate 

capacity) bezeichnet. 

Die Rammung verursacht auch eine zeitlich begrenzte Änderung des Bodenwiderstandes. 

1. a. nimmt bei feinkörnigen Böden die Mantelreibung mehr, bei grobkörnigen Böden 

weniger stark ab. Beim Spitzenwiderstand sieht man geringere Veränderungen. Die durch 

die Rammung bedingte, kurzfristige Abnahme der Pfahltragfähigkeit bezieht sich auf den 

statischen, d.h. den vom Eindringungsweg abhängigen Anteil des Rammwiderstandes 

(SRD = Static Resistance to Driving). Der dynamische Widerstandsanteil, d.h. der von der 

Pfahlgeschwindigkeit abhängige Bodenwiderstand, spielt eine untergeordnete Rolle. Für 

die Dämpfung wird daher i.a. angenommen, dass sie mit den gleichen Ansätzen für 

Rammung und eine spätere Nachrammung berechnet werden kann. Statischer und 

Dämpfungswiderstand ergeben zusammen den gesamten dynamischen Widerstand. 

Hauptsächlich für die Mantelreibung aber parallel dazu auch für den Spitzenwiderstand, 

ergibt sich 

SRD =Ru I fs. 

Der sogenannte "Soil Setup Factor", fs , kann umgekehrt mit den während der Rammung 

durch dynamische Messungen ermittelten Mantelreibungen multipliziert werden (Rausche 

et al. 2004-a). Das führt dann auf den Langzeit-Bodenwiderstand. Für normal konsolidierte 

Offshore-Tone wurden bereits f5-Werte bis zu 10 ermittelt. Als Grund dafür 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 erhöhte Porenwasserdrücke oder durch ein vergrößertes Rammloch und 
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dadurch verringerte horizontale Effektivspannungen in der Umgebung des Rohrpfahles 

erklärt. 

Bei offenen Rohren ergibt sich noch eine weitere Schwierigkeit beim Spitzenwiderstand. 

Für kleinere Rohrdurchmesser, z.B. 500 mm oder weniger, bildet der Pfahl beim Rammen 

durch dichte Böden einen Propfen. Dann tritt keine innere Rohrreibung auf und der 

Spitzendruck wirkt auf der gesamten Querschnittsfläche des Pfahles. Bei sehr großen 

Pfahldurchmessern ist die Trägheit des Bodens im Pfahl aber so groß (Beschleunigungen 

können während der Rammung leicht mehrere hundert g-Werte erreichen, g=9.81 m/s2
), 

dass der Bodenpfropfen dann relativ zum Pfahl während 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. während 

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 vollständiges 

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 groß 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 Rammgeräte und 

Berechnung der Grenztragfähigkeit muss eine dynamische Simulierung des 

Rammvorganges unternommen werden. Bär und Pfahl werden dabei als eine Serie von 

linearen Federn und Massenpunkten dargestellt. Der Bodenwiderstand wird, wie erwähnt, 

durch einen statischen, d.h. eindringungsabhängigen, elastisch-plastischen Anteil 

repräsentiert. Die elastische Grenzeindringung, bei der der Bodenwiderstand vom 

elastischen in den plastischen Zustand übergeht, wird gewöhnlich mit "Quake" bezeichnet. 

Zum statischen Widerstandsanteil kommt noch der dynamische, d.h. 

geschwindigkeitsabhängige Bodenwiderstand. 

Seit den ?Oer Jahren wurde dieses Modell erfolgreich für Berechnungen von Offshore 

Pfahlrammungen eingesetzt. Der Ansatz wurde von Smith, (1960) entwickelt und später 

vielfach angewendet und bestätigt (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 verändert, ist die größte 

Schwierigkeit bei der Rammbarkeitsberechnung, den statischen Anteil des zur Zeit der 

Rammung auftretenden Widerstandes realistisch abzuschätzen. Im Vergleich zu dieser 

Schwierigkeit ist die Abschätzung des zusätzlichen dynamischen Widerstandsanteils relativ 

unproblematisch. 

Wegen der vielen Annahmen und Unbekannten, werden wie oft in der Praxis, im folgenden 

Beispiel zwei Fälle untersucht, so dass obere und untere Grenzen für 

bemessungsbestimmende Größen, wie maximale zu erwartende Spannungen oder 

maximale zu erwartende Schlagzahlen, bestimmt werden können: 

(a) Optimistisch mit reduziertem Bodenwiderstand für eine Rammung die 

ohne Unterbrechung abläuft und gut arbeitendem Rammsystem und 

(b) Pessimistisch, das heißt mit erhöhtem 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 

können die Ergebnisse leicht unrealistisch werden. Im folgenden Beispiel werden daher 

nicht extreme, sondern häufig angetroffene Werte als Eingaben gewählt. 

Pfahl 

Der Pfahl soll einen Durchmesser von 4000 mm und eine Wandstärke von 100 mm haben. 

Die Wandstärke soll auf 150 mm im Meeresbodenbereich zunehmen, und auf 60 mm in der 

unteren Pfahlhälfte abnehmen. Wie erwähnt ist das für die Rammung ein recht ungünstiges 

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 

Gesamtpfahllänge mit einem inneren Rammschuh, d.h. mit einer auf 76 mm erhöhten 

Wandstärke, versehen. Der Pfahl soll mindestens auf eine Tiefe von 40 m gerammt 

werden, damit die Horizontalkräfte und Momente sicher in den Boden abgetragen werden 

können. Die vertikalen Lasten eines Monopiles sind i. a. für die Bemessung bei WEA nicht 
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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 Querschnittsfläche und Wandstärke über die Tiefe. 
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Bild 3: (a) Pfahlwandstärke und (b) Querschnittsfläche für die Beispielsberechnung 

Rammsvstem 

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

beteiligten Massenteile ist bei diesem Hydraulikbär 922 kN und seine maximale kinetische 

Energie ist 1667 kJ, was einer Freifallhöhe 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. Für 

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

Die Schlagkraft und -energie muss durch eine Haube auf den Pfahl übertragen werden. 

Eine für einen Pfahl von 4 m Durchmesser gefertigte Haube wäre nicht nur teuer, sie würde 

wahrscheinlich auch hohe Energieverluste verursachen. Daher wird in diesem Beispiel 

angenommen, dass eine Haube für einen 1.8 m Durchmesser Pfahl zur Verfügung stünde. 

Darunter kommt dann ein 10 m langer, konischer Adapter zum Einsatz mit 100 mm 
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Wandstärke. Er soll oben aus einem Rohr mit Durchmesser 1,8 m bestehen und dann über 

eine Länge von 4 m auf einen Durchmesser von 4 m zunehmen. Dieser Adapter sitzt frei 

auf dem Pfahlkopf auf und wird durch ein äußeres, 1 m langes Rohrstück geführt. 

Bodeneigenschaften 

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

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

Kies, Geschiebemergel und manchmal hartem Ton. Für 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 während der 

Rammung auftretenden statischen Bodenwiderstände höher sein können als die für 

vertikale Lasten zugelassenen Werte (API empfiehlt z.B. für sehr dichten Sand nicht mehr 

als 125 kPa Mantelreibung anzusetzen). 

Tabelle 1: Bodenprofil des Beispiels 

Schicht Mantel- Spitzen-

No. 

1 

II 

III 

Tiefe Beschreibung* 
reibung druck 

m kPa MPa 

Feinsand 
0-10 

<p'< 35°; qc < 6 kN/m2 5 - 30 0.5-2.5 

Sehr dichter Sand 
10 - 20 

<p'< 40°; qc >11 kN/m2 60-100 6.0-10 

Geschiebelehm 
20-40 

Cu> 50 kN/m2 
150 - 200 1.0 

<p'„. Effektiver Reibungswinkel; qc „. Sondenspitzendruck 

Cu „ . undränierte Scherfestigkeit 

Statischer Rammwiderstand (SRD) 

Dämpfung 

am Mantel 

s/m 

0.16 

0.16 

0.60 

Die Werte in der Tabelle 1 gelten von der oberen zur unteren Schichtgrenze. Tatsächlich 

würde man auch hier optimistische und pessimistische Grenzwerte für die Rammung 

erwarten können. 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 für die Berechnung des optimistischen Falls oder vergrößert für die Berechnung 

des pessimistischen Falls. Stehen bodenmechanische Ergebnisse von mehreren Verfahren 

zur Verfügung, dann könnten diese ebenfalls als obere und untere Widerstandsgrenzen in 

die Berechnung eingehen. 

Für 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 während der Rammung haben. Für den pessimistischen Fall wird dagegen 

volle Mantelreibung und ein um 25% (fs = 0.8) erhöhter Spitzendruck angesetzt. Ein f 5-Wert 

kleiner als 1.0 kommt im Relaxationsfall vor, z.B. wenn durch Dilatation in sehr dichten 

feinen Sanden bedingt, ein negativer Porenwasserdruck während der Rammung an der 

Pfahlspitze auftritt. Bild 4 zeigt die untere und obere Grenze des für die Berechnung 

angenommenen Bodenwiderstandes und seinen Spitzendruckanteil. 

Bodenwiderstand in MN 

200 400 600 800 1000 1200 
0 . 

5 
--Obere G. -Spitze 

--Obere G. - Gesamt 
~---+----;--~~-H 

Gl 
G) 

- - - - - - ·Untere G. - Spitze 
:::!; 

·= 15 . - - - . Untere G.- Gesamt 

c: 
Gl 
"O 
0 

20 .c 
IJ) 

!!! 
m 

:::!; 25 
! 
c: 
::i 

.; 30 
j:: 

35 

40 

Bild 4: Annahmen für den Bodenwiderstand 

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

Gesamtquerschnitt oder die innere Reibung im Rohr. Beim kontinuierlichen Rammen von 
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großen Rohren wird aber Spitzendruck nur unter dem Stahlrohr selbst entstehen, weil die 

Trägheitskräfte beim großen Pfahldurchmesser viel größer sind als die im Pfahlrohr 

auftretenden Reibungskräfte. Für den optimistischen Fall kann erwartet werden, dass im 

Bereich des 1.5 m langen Rammschuhs Reibungskräfte im Rohrinnern entstehen, die 

gleich groß wie die an der Außenwand auftretenden Reibungskräfte sind. Im 

pessimistischen Fall werden zusätzliche innere Reibungskräfte dort angesetzt, wo sich der 

innere Pfahldurchmesser verringert. Wo sich der innere Durchmesser nach oben hin wieder 

erweitert, wird es kaum zu inneren Reibungskräften kommen können. Die Berechnung wird 

also mit verdoppelten Mantelreibungskräften im Bereich des Rammschuhs (optimistisch) 

und von Pfahlspitze bis zur Oberkante des 150 mm starken Rohrteils (pessimistisch) 

durchgeführt. 

Schließlich müssen noch die dynamischen Bodenwiderstandswerte festgelegt werden. Die 

Smith-Dämpfungswerte am Pfahlfuß und die Quakewerte am Mantel werden mit ihren 

Normalwerten von 0.5 s/m und 2.5 mm sowohl für die optimistische wie auch für die 

pessimistische Berechnung eingesetzt. Je nach Feingehalt der Bodenarten können die 

Dämpfungswerte am Pfahlmantel aber stark variieren. Aus diesem Grund wird die 

optimistische Berechnung mit den Standardwerten, die pessimistische mit um 50% 

erhöhten Dämpfungsfaktoren durchgeführt. Für die Quakewerte am Pfahlfuß wird für offene 

Rohrpfähle meist ein Wert von 2.5 mm angenommen. Für den pessimistischen Fall wird 

dieser Wert in unserem Beispiel verdoppelt. 

Ergebnisse 

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

Selbst im oberen Grenzfall, der hauptsächlich die Bedingungen nach einer längeren 

Rammunterbrechung wiedergibt, liegen die höchsten Schlagzahlen bei 180 pro 250 mm 

Eindringung. Das bedeutet, dass der Hammer in der Lage ist, den Pfahl auch nach längerer 

Rammunterbrechung weiterzurammen. Würde diese schwierigste Rammbedingung für die 

gesamte Rammung gelten dann müssten insgesamt 4400 Schläge aufgebracht werden, 

was einer reinen Rammzeit von etwa 110 Minuten entspricht. Im unteren Grenzfall, der für 

das ununterbrochene Rammen realistischer ist als die obere Grenze, würden die 

maximalen Schlagzahlen bei nur 18 Schlägen pro 250 mm liegen und die reine Rammzeit 

würde ungefähr eine halbe Stunde betragen. 
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Bild 5: GRLWEAP berechnete Schlagzahlen 

Die maximale Druckspannungsverteilung im Pfahl zeigt Bild 6 für den optimistischen Fall 

(Wirkungsgrad des Hammers 0.95) und für den letzten Rammschlag bei 40 m Tiefe. Die 

höchsten Spannungen werden im Adapter auftreten und Werte von rund 250 MPa 

erreichen. Der Grund für diese hohen Spannungen ist die starke Zunahme des 

Querschnitts und die dadurch bedingten Spannungsreflexionen im oberen Adapterteil, wo 

der Querschnitt am schwächsten ist. Obwohl diese Spannungen im dynamischen 

Belastungsfall für Pfähle durchaus annehmbar sind für Stahlgüten mit Fließgrenze über 280 

MPa, würde man bei einem Adapter der wiederholt eingesetzt werden soll, doch etwas 

vorsichtiger sein und seine Querschnittsfläche etwas vergrößern. Günstig ist in diesem Fall, 

dass die Zugspannungen im Adapter relativ gering sind, wodurch die Ermüdungsgefahr 

reduziert wird. Wäre der Adapter fest mit dem Pfahl verbunden, dann würden 

wahrscheinlich höhere Zugspannungen auftreten. Der Spannungsverlauf über die Zeit und 

die Anzahl der Lastwechsel ist im Bild 7 erkennbar, allerdings zeigen Messungen i.a. ein 

gedämpfteres Verhalten als die Rechnung, und das bedeutet, dass diese Ergebnisse für 

eine Ermüdungsuntersuchung auf der sicheren Seite liegen. 
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Maximalspannungen im Pfahl in MPa 
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Bild 6: GRLWEAP berechnete Rammspannungen im Pfahl 

Zusammenfassung und Ausblick 

Mit diesem Beitrag sollte gezeigt werden wie die bei anderen Offshore Installationen 

gemachten Erfahrungen für die Rammung von Offshore Monopiles für WEA angewendet 

werden können. Dabei wurde das Wave Equation Verfahren vorgestellt und Empfehlungen 

für Pfahl-, Rammsystem- und Bodenmodell zur Untersuchung der Rammbarkeit dieser 

großen Rohrpfähle gemacht. Es zeigt sich, dass zur Verfügung stehendes Gerät durchaus 

in der Lage ist einen Monopile sicher und schnell in den Meeresboden zu rammen. Wegen 

ihrer hohen Steifigkeit (Wandstärke) haben diese Rohre eine große Impedanz und dadurch 

eine relativ gute Rammbarkeit. 
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Bild 7: Spannungen im Adapter und am Pfahlkopf während 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 

Rammgerät- und Monopileauslegungen zu bestimmen. Durch Überwachung des Rammens 

mit dem Pile Driving Analyzer können die Eingangswerte der Berechnung mit dem 

Programm GRLWEAP überprüft werden und die Differenz zwischen oberen und unteren 

Schranken für die Bemessungsgrößen vermindern. 
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Knicken von Pfählen in breiigen und weichen Böden 

N. Vogt, S. Vogt 

Einführung in die Problemstellung 

Micropfähle bieten eine wirtschaftliche Lö

sung für 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 über einen Verpresskörper in den 

Boden weiter. Eine Pfahlgruppe, bestehend 

aus mehreren Pfählen unterschiedlicher 

Neigungen, ermöglicht auch das Abtragen 

La_::ri) 

(sehr) weiche 

Bodenschicht 

• 0 0 0 

tragfähige 

Bodenschicht 

Fundament 

von Horizontalkräften oder Momenten vom 

Bauwerk in den Untergrund. 

Abbildung 1.1: Gründung eines Bauwerkes 

mit Micropfählen 

Einerseits bestimmen Verpresskörper und 

Boden die äußere Tragfähigkeit eines 

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

keiten bestimmt. Für druckbeanspruchte Pfähle trägt der Verbund aus Verpresskörper 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 GEWl-Pfählen oft nur der Stahlquerschnitt berücksichtigt wird. Diese 

Druckkraft wird aber nur maßgebend, wenn bis zu dieser Last ein Stabilitätsversagen nach 

Theorie 2. Ordnung ausgeschlossen ist. 

Bei Pfählen mit größeren Durchmessern kann erfahrungsgemäß bei üblichen Situationen 

ein Stabilitätsversagen selbst in breiigen Böden 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 Pfähle von Böden mit einer repräsentativen Scherfes

tigkeit im undrainierten Zustand von Cu> 10 kN/m2 umschlossen sind. Sie fordert jedoch, 

dass schlanke Pfähle, die teilweise im Wasser oder in sehr weichen Sedimenten größerer 

Mächtigkeit stehen, auf Knicken untersucht werden müssen. Die DIN 1054 (Abschnitt 

8.5.1-2) fordert einen Knicknachweis, wenn Pfähle Böden mit Cu < 15 kN/m2 durchörtern. 

Für Pfähle mit Durchmessern unter 30 cm geben die DIN 4128 (Abschnitt 9.3) sowie die 

bauaufsichtlichen Zulassungen des DIBt für verschiedene Pfahlsysteme eine Grenze der 

undrainierten Scherfestigkeit von 10 kN/m 2 an , ab der ein Stabilitäts nachweis nach DIN 

18800 Teil 2 notwendig wird. Die genannten Grenzen wurden in vielen Aufsätzen und mit 

Hilfe von Vergleichsrechnungen in Frage gestellt. (BRANDTZARG und HARBOE 1957, 

MASCARDI 1968, WENZ 1972, MEEK 1999). Eine kritische Untersuchung der verwende

ten Berechnungsansätze und Methoden ist unumgänglich geworden. 

2 Berechnungsansätze 

2.1 Der ungestützte Pfahl 

Der zentrisch belastete, ungestützte Pfahl bleibt für kleine Lasten 

perfekt gerade. Um ihn seitlich auszulenken, ist eine zusätzliche 

Seitenkraft erforderlich. Wird diese weggenommen, kehrt der 

Pfahl wieder in seine perfekte Lage zurück. Es gibt jedoch genau 

eine Normalkraft, unter der bei einer zufällig herbeigeführten 

Auslenkung dieser Stab in der ausgelenkten Lage stabil bleibt. 

Für die Last gibt es also zwei stabile Verformungszustände: den 

geraden und den ausgelenkten Stab. Die Last - Verformungs

kurve verzweigt sich (Verzweigungs- oder Stabilitätsproblem). 

Betrachtet man das Gleichgewicht eines differentiell kleinen 

Pfahlelements mit einer Auslenkung w(z), so ergibt sich folgende 

homogene Differentialgleichung: 

d4 w d2 w 
E ·I ·--N·-=0 

P P dz4 dz2 

Abbildung 1.2: Ideal 

gerader Stab 

Sie wird bei speziellen Verzweigungslasten (Knicklasten Nk) von sinusförmigen Biegelinien 

erfüllt. Für die maßgebende Form mit einer Halbwelle ergibt sich die bekannte EU

LER'sche Knicklast: 
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7t2 
N =--·E ·I 

k L2 p p 

Die Lösung der Differentialgleichung liefert die Größe der kritischen Last Nk unabhängig 

von der Größe 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 Pfählen ist in der Realität nicht möglich. 

lmperfektionen ergeben sich bei allen Stabwerken aus: 

• der geometrischen 1 mperfektion 

• der Lageänderung des Querschnittsschwerpunkts aus einer zufälligen Veränderung 
der Querschnittsform 

• der Streuung der Materialeigenschaften im Querschnitt 

• Temperaturverkrümmungen 
• Kriech- und Sehwindverformungen bei nicht symmetrischen und nicht homogenen 

Querschnitten 

1 l w(z) 
! !-

• ! 

! f 
1 f 

L 

1 

Abbildung 2.1: Der im perfek

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 möglich. 

Die zufälligen 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 0 (z)+ w(z)) 

Weiter soll das Elastizitätsgesetz für den Pfahlwerkstoff 

unverändert gelten: 

d2w 
M=-E ·I ·-

P P dz2 
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Durch Einsetzen ergibt sich die nachfolgende inhomogene Differentialgleichung: 

d2w 
E ·I ·--+N W=-N·W 

P P dz2 o 

Wird als Vorverformung w0(z) eine Sinushalbwelle gewählt, welche in der Mitte den Bo

genstich wo.M besitzt, und zudem /...2 = N / Ep · lp eingeführt, ergibt sich mit den zu erfüllen

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

W (7t ·Z) w(z) = n ° ·~ · sin -L-

( u) -1 

Der Pfahlwerkstoff kann in der Regel 

nur für sehr kleine Verformungen mit 

einer elastischen Modellierung be

schrieben werden. Ein Versagen des 

Druckpfahles ist bereits vor dem Er

reichen der Knicklast des perfekten 

Systems durch die beschränkte Mate

rialfestigkeit möglich. Pfähle mit Ver

bundquerschnitten aus Beton und 

Stahl weisen eine ausgeprägt nichtli

neare Last - Verformungs - Bezie

hung auf. Überschreiten die aus Bie

gemomenten oder Zugkräften herrüh

renden Zugspannungen die Festigkeit 

des Betons, verringert sich die Steifig

keit des Systems stark. Die entste-

\ 

mögliche Gleichgewichtszustände 

Versagen durch begren

/ zte Materialfestigkeit 

Verformung eines Pfahles mit 

Verbundquerschnitt 

Rissbildung 

w w 

Abbildung 2.2: Verformungen nach Theorie II. Ord-

nung 

henden Zugrisse verkleinern die nutzbare Querschnittsfläche und das Flächenträgheits-

moment. Dadurch wandert die Resultierende der Spannungen weiter aus dem Zentrum 

des Querschnitts und vergrößert dadurch zunehmend das Biegemoment im Stab. Diese 

Effekte sind bei einer genauen Berechnung nach Theorie 2. Ordnung zu berücksichtigen. 
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2.2 Der gestützte Pfahl 

2.2.1 Beschreibung der stützenden seitlichen Bodenreaktion 

Für eine Betrachtung des Knickvorgangs von Pfählen in Böden ist erforderlich zu wissen, 

welche seitlichen Stützkräfte in Abhängigkeit von horizontalen Verschiebungen geweckt 

werden können (Mobilisierungsgesetz). Bei den folgenden Betrachtungen setzen wir vor

aus, dass der Pfahl im Boden nicht planmäßig, z.B. durch Seitendruck infolge seitlicher 

Auflasten , horizontal belastet wird. 

Es gibt eine Vielzahl von Veröffentlichungen, welche im Themenkomplex der horizontal 

belasteten und seitlich ausweichenden Pfahlgründung modellhaft die Interaktion zwischen 

Boden und Pfahl beschreiben. Die häufigsten Beschreibungen können aus folgender Ab

bildung 2.3 entnommen werden. 

elastischer Ansatz: plastischer und bilinearer Ansatz: 

p 

Pt 

w w 

Abbildung 2.3: Seitliche Bodenreaktionskraft p [kN/m] in Abhängigkeit einer horizontalen Verschie

bung der Pfahlachse w 

In den meisten der neueren Veröffentlichungen (z.B.: WENZ 1972, POULOS 1980, MEEK 

1996, CADDEN 2002) werden die Parameter Bettungsmodul (Linienfeder) k1 [kN/m 2
] und 

maximaler Bodenwiderstand (pro Pfahlmeter) Pt [kN/m] mit der undrainierten Scherfestig

keit Cu korreliert. 

Aus der Literatur lassen sich folgende Werte entnehmen: 

70 · Cu s k1 s 100 · Cu Wenz (1972), Winter (1982) 

7 ·Cu· d s Pt s 10 · Cu· d Wenz (1972), Poulos (1980) 

Jedoch sind auch stark abweichende Größen der Korrelation zu finden : 

k1 = 8 · Cu oder k1 = 44 · Cu Rinkert (1960), Smoltczyk (1966) 
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2.2.2 Elastisch gebetteter Pfahl 

Nach ENG ESSER (1884) erhält man für den gebetteten, beidseits gelenkig gelagerten 

Pfahl die Knicklast Nk nach der Formel: 

N =n · - ·E · I +- · - ·k 2 (rr )
2 

1 (L )
2 

k L P P n2 rr 1 
Der erste Summand ist der bekannte Gleichgewichtzustand des Verzweigungsproblems 

eines ungebetteten Pfahles nach Euler. Die Verzweigungslast (auch Kn icklast) Nk für den 

gebetteten Pfahl erhöht sich um den zweiten Summanden, in den die Linienbettung k1 ein

geht. Der Bezeichner n ist ein ganzzahliges Maß für die Welligkeit der Knickfigur. Die 

maßgebende Knicklast ist das Minimum der für die Welligkeiten n = 1, 2, 3 .„ ni berech

neten Knicklasten. Die maßgebende Welligkeit kann dem folgendem Diagramm nach 

PFLÜGER (1964) entnommen werden. Auch hier wird die Differentialgleichung der Biege

linie für einen elastischen Stab mit konstantem Querschnitt und bei einem konstanten Bet

tungsmodul von sinusförmigen Biegelinien erfüllt: 

N ·L2 

<p = k 

1[2 . Ep · IP 

5 

50 100 

Abbildung 2.4: Knicklasten in Abhängigkeit der Welligkeit 

150 
[ß 

200 vn 
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Die maßgebende (niedrigste) Knicklast bestimmt sich hier nach Ablesen des niedrigsten 

Wertes des Hilfsparameters cp aus Abbildung 2.4 zu: 

7t
2 

· E · I 
N =m - P P 

k 't' L2 

Je höher die Bettung des Pfahles ist, desto welliger wird sich bei konstantem Ep·lp des 

Pfahls eine Knickfigur einstellen. Bei sehr langen Pfähle kann sich die Knieklänge frei von 

Auflagerrandbedingungen beliebig ausbilden. Die zugehörige Knicklast berechnet sich 

dann zu: 

Dabei ergibt sich eine zugehörige Knieklänge (Halbwellenlänge) von : 

L, ~it ·ff 
Die Knieklänge Lk sowie die Knicklast Nk ist ausschließlich vom Verhältnis der Pfahlsteifig

keit Ep·lp zum Linien-Bettungsmodul k1 abhängig. Anschaulich lässt sich diese Knicklast als 

untere Einhüllende der für die einzelnen Welligkeiten berechneten "Lastgirlanden" deuten 

und liefert für begrenzte Pfahllängen eine auf der sicheren Seite liegende Abschätzung der 

Knicklast. 

2.2.3 Pfahl mit einer bilinearen oder plastischen seitlichen Bodenstützung 

Plastische seitliche Bodenstützung 

WENZ trifft den Ansatz, dass sich ein weicher, 

breiiger Boden wie ein BI NGHAM - Körper ver

hält und macht verformungsunabhängig einen 

plastischen Ansatz der seitlichen Bodenreakti

on. Unabhängig von der Größe einer seitlichen 

Auslenkung der Pfahlachse in den Boden er

fährt damit der Pfahl die Stützkraft p [kN/m]. In 

den rechnerischen Ansätzen wird diese Stütz

kraft p stets als konstant über die Pfahltiefe an

genommen (Abbildung 2.5). Dabei setzt WENZ 

die Höhe der Stützkraft p unabhängig der seitli-

p~ 
Abbildung 2.5: Ansatz der Stützkraft p 

auf eine Knickfigur der Welligkeit n = 2 



- 204 -

chen Verschiebung w dem maximalen Bodenwiderstand Pt gleich (siehe Abschnitt 2.2.1 ). 

Für den zentrisch belasteten, in der Ausgangslage mit wo.m spannungslos vorgekrümmten 

Pfahl gibt WENZ folgenden Zusammenhang zwischen der Normalkraft N und dem Biege

stich in Halbwellenmitte WM (wM = w(z* = LHw/2) an: 

Die Vorverformung wird so angenommen, dass über die Länge der maßgebenden Halb

welle LHw der Knickfigur eine sinusförmige Vorverformung besteht. Dabei hat sie den Ma

ximalwert in der Mitte der Halbwelle wo.M (wo,M = wo(z* = LHw/2). 

Die Beziehung ist nicht geeignet, eine kritische Last zu ermitteln. Sie ergibt für geringe 

Auslenkungen sehr hohe mögliche Pfahlnormalkräfte, da bereits geringste seitliche Ver

schiebungen der Pfahlachse den maximalen Fließdruck mobilisieren. Bei großen Auslen

kungen wird das haltende Moment aus der Bodenstützung sehr klein gegenüber dem ab

treibenden Moment aus der Normalkraft und der seitlichen Auslenkung des Pfahls. Die 

Traglast konvergiert für große Verschiebungen gegen die Verzweigungslast des unge

stützten Systems. 

Pfahl mit einer stützenden Linienfeder und einer 

bilinearen Federcharakteristik - Numerische Be

rechnungen 

Für die Ermittlung der Grenzlast für das Modell 

eines hinsichtlich der seitlichen Stützung ideal e

lastisch - ideal plastischen Bodens wurden im Zu

sammenhang mit dieser Arbeit FEM - Berechnun

gen (SOFISTIK) durchgeführt. Die Grenzlast, die 

durch iterative Berechnungen mit kleinen Lastin

krementen ermittelt wurde, ist bei gegebenem 

Pfahlquerschnitt und gegebener Pfahllänge ab

hängig von der Vorverformung des Pfahles (Wel

ligkeit und Amplitude) sowie der Bettung. Das Mi-

L 

Abbildung 2.6: Pfahl im ausgeknick

ten Zustand (Welligkeit n = 2) 
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nimum der erhaltenen Werte für verschiedene Biegeformen stellt die charakteristische 

Knicklast dar. Die Vorverformung wurde zu 1/300 gewählt. Das Modell besteht aus n Stab

elementen mit gleichen Längen 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 Fließlast von 

10 · Cu · Elementlänge · Pfahldurchmesser zugeordnet wurde. Die Federsteifigkeit wurde 

zu 100 · Cu · Elementlänge gewählt. Pfahlgeometrie, Vorverformung (Welligkeit und Ampli

tude) sowie Bettung und Fließlast sind in der Eingabedatei als Variablen deklariert, so 

dass Parameterstudien schnell und einfach durchgeführt werden können. 

Pfahl mit einer stützenden Linienfeder und einer bilinearen Federcharakteristik - Berech

nungsverfahren nach MEEK 

MEEK stellt fest, dass zwar sämtliche Aspekte des Knickproblems nichtlinear sind , jedoch 

geschlossene Lösungen mittels Differentialgleichungen oder Energiemethoden eine, im 

Hinblick auf die stark schwankende Scherfestigkeit und damit der Stützwirkung des Bo

dens auf den Pfahl , unnötige 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 lässt. 

Die Nichtlinearität der Bodenstützung p berücksichtigt er mit einer bilinearen Mobilisie

rungsfunktion. Dabei greift er auf den Ansatz der maximalen Bodenreaktion kohäsiver Bö

den von Pt = 10 · Cu, welche mit einer Relativverschiebung Pfahl-Boden bei 0, 1 · D erreicht 

ist, zurück. Nichtlinearitäten des Pfahlwerkstoffes (Traggliedes) berücksichtigt er mit einem 

elasto-plastischen Gesetz, welches die Bestimmung des Biegemomentes und der Normal

kraft im maßgebenden Pfahlquerschnitt in Abhängigkeit der jeweiligen Verschiebung f 

(Abbildung 2.7) und den vollplastischen Schnittgrößen ermöglicht. Dabei gibt zwar die vier

fache Differentiation der Biegelinie des Pfahls die Funktion der stützenden Bodenreakti

onskraft nicht mehr exakt wieder, dieser Effekt ist jedoch nach MEEK für die Berechnung 

der Traglasten des Pfahles im Hinblick auf die Genauigkeit der Eingabeparameter unbe

deutend. Für die Implementierung in Berechnungsprogrammen nähert er die elasto

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

Abbildung 2.7: Knickfiguren nach MEEK 
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I 

\ 
L 

\ 

„ .. \. \ 
···~ ! 

\i JN L 
~ \ ~ M1 
. f 

n ~ 2 (nach MEEK: n ~ 3) 

Die Stabilitätsbedingung wird nun mit Hilfe des Momentengleichgewichtes berechnet: 

N . 2 · (f +L/200)= M1 +M2 +MBoden 

Die haltenden Momente an den Stabenden M1 und M2 werden mit der Annahme eines e

lastisch-plastischen Verhaltens des Pfahlwerkstoffes bestimmt. Zudem stützt das Moment 

aus der Bodenstützung Msoden den Pfahlabschnitt. Die Traglast ermittelt sich nun aus ei

nem Minimax-Optimierungsverfahren: Die Länge des Pfahlabschnittes wird zu Beginn den 

Randbedingungen entsprechend frei gewählt. Für diese Länge wird die seitliche Verschie

bung w bzw. f schrittweise erhöht, bis Versagen eintritt. Danach wird die Länge des Pfahl

abschnittes L und damit die Länge der Halbwelle der Knickfigur variiert. Für ein ganzes 

Spektrum an möglichen Halbwellen wird daraus die maßgebende Traglast errechnet wer

den. Obwohl MEEK (Bautechnik 1996) grundsätzlich einen Bezug zur klassischen Stabili

tätstheorie herstellen kann , konvergieren die Traglasten für Pfähle in Böden mit extrem 

geringer Scherfestigkeit nicht gegen die Verzweigungslast nach EULER. 
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3 Kleinmaßstäbliche Versuche 

3.1 Konstruktion, Instrumentierung und Versuchsdurchführung 

Abbildung 3.1: Ansicht des Versuchsstandes 

In zwei Stufen - zunächst mit kleinmaß

stäblichen, später mit großmaßstäblichen 

Versuchen wurde das Knicken von Pfäh

len in sehr weichen Böden in der Ver

suchshalle des Münchner Zentrum Geo

technik experimentell untersucht. Die klei

ne Prüfanlage 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 präzise eingestell

ten flüssigen Boden verfüllt. Anschließend 

wird der Boden mit Hilfe von Auflasten 

konsolidiert, bis die gewünschte Festigkeit 

erreicht ist. Abbildung 3.3 zeigt das An

wachsen der undrainierten Scherfestigkeit 

Cu mit sinkendem Wassergehalt w für den 

verwendeten Versuchsboden. 

Anschließend wird der Pfahl mit einer hyd

raulischen Presse bis zum Knicken be

lastet. Dabei werden die Pfahlnormalkräf

te am Pfahlkopf mit einer Kraftmessdose 

erfasst. Die während 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 

Fuß ermöglichen bei Rohren oder runden Vollstäben 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 über vor

gespannte Messdrähte, welche in das innere 

des Versuchsbehälters führen, 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 Wp liegt bei 

33,5 %, die Fließgrenze w1 bei 55,0 %. Nach 

DIN 18196 ist der vorliegende Versuchsboden 

als mittelplastischer Schluff zu klassifizieren. 

"'E 
z ::. 

steif weich 

U 20 +----1----T · 

Konsistenzbereiche 

breiig 

radialer Wegsensor 

am Pfahlkopf 

1 

in Pfahlmitte 

0,8 m 

axialer Wegsensoj 

in Pfahlmitte 

Abbildung 3.2: Instrumentierung des 

modellmaßstäblichen Versuchsstandes 

flüssig 

• Kaolin - händisch aufbereitete Proben 

• Kaolin - Konsolidierte Proben 
(100kN/m2

) 

- Exponentiell (Kaolin - händisch 
aufbereitete Proben) 

- Exponentiell (Kaolin - Konsolidierte 
Proben (1 OOkN/m2

)) 

o ~· ~~~~~~~~~~ 
30 35 40 45 50 

w[%] 
55 60 65 70 

Abbildung 3.3: undrainierte Scherfestigkeit Cu gegenüber dem Wassergehalt bzw. der Konsistenz 
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3.2 Versuchsergebnisse und Vergleich mit Rechenmodellen 

Als Modellpfähle wurden glatte, nahtlos gezogene Stahlrohre mit einer Streckgrenze fy von 

etwa 500 N/mm2 verwendet. Der maximale Biegestich wM.o und damit die geometrische 

lmperfektion der zum Teil planmäßig vorgebogenen Rohre wurde vorab vermessen. 

Modellpfahl 8 §. 

Außendurchmesser da [mm] 22,0 20,0 

Wandstärke t [mm] 1,5 1,0 

Biegesteifigkeit Ep·lp [kNm2
] 1,071 0,567 

vollplastische Normalkraft Np1 [kN] 48,3 29,9 

vollplastisches Moment Mp1 [kNm] 0,315 0,180 

Verzweigungslast des ungestützten [kN] 16,52 8,74 

Pfahles Nk (L = 0,8 m) 

Die Abbildung 3.4 zeigt eine Erhöhung der erreichten Traglasten, sobald stützendes Bo

denmaterial den Pfahl umgibt. Auf der Ordinate ist die gemessene maximale Pfahlnormal

kraft Nk und auf der Abszisse ein Biegemoment im Pfahl MM, welches sich aus der Nor

malkraft N, multipliziert mit der Summe aus der lmperfektion wM.o und der registrierten ho

rizontalen Verschiebung WM errechnet, angetragen. Das tatsächliche Biegemoment im 

Pfahl ist geringer, da aus der Bodenstützung ein rückdrehendes Moment entsteht, welches 

nicht gemessen werden konnte. 

z 
~30 ,0 +---1'----i----....--T----t-------t-
z 

0,00 0, 1 O MM [kNm] 0,20 0,30 

40,0 
-- lnteraktionskurve mit fy = 500 N/mm2 

-- lnteraktionskurve mit fy = 400 N/mm2 

c, = 14 kN/m2 1 

c, = 17 kN/m 2 

30,0 .,,.__---+------t-------o--------1 

z 
~20 , 0 +--~--+------+---+-----+-------< 

z 

c, = 0 kN/m 2 

10,0 +-----"~~'--+-

• • 
c, = 0 kN/m2 

0,0 +---<-~--+-~~~+-r-~~,._,_~----~ 

0,00 0,05 0,10 
MM [kNm] 

0 ,15 0,20 

Abbildung 3.4: Gemessene maximale Traglast und zugehöriges Moment aus Theorie 2. Ordnung 

(ohne Wirkung der Bettung) für die gemessene Pfahlauslenkung (links: Modellpfahl A, rechts: Mo

dellpfahl B) 
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Die Versuche ohne Bodenstützung (cu = 0) geben recht genau die Verzweigungslast wie

der. Die maximalen erreichbaren Traglasten erreichen die lnteraktionskurve nicht. Der 

Pfahl versagt bereits, bevor der Querschnitt an der maßgebenden Stelle plastifiziert. 

Schon bei geringer Bodenstützung erhöht sich die Traglast. Der stützende Boden bewirkt 

ein rücktreibendes Moment auf den Pfahl in dem Maße, dass die tatsächliche Pfahlbean

spruchung (bei unverändertem N) die lnteraktionskurve maximal erreicht. 

Trägt man auf der Abszisse die undrainierte Scherfestigkeit Cu und auf der Ordinate die 

maximale Traglast Nk der Modellpfähle 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 k1 = 100 · Cu erreicht werden. Die gestrichelte Linie 

gibt die Grenzlasten wieder, welche durch einen elastisch-plastischen Ansatz mit 

k1 = 100 · Cu und Pt = 10 · Cu 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 höhere Welligkeiten 

maßgebend werden sollten. Dies wurde in den ausgeführten kleinmaßstäblichen Ver

suchsreihen nicht beobachtet. 

100,0 100,0 ,-------.----,------~--~ 

80,0 

60 ,0 

~ 
z 
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Abbildung 3.5: Gemessene maximale Traglast N k gegenüber der undrainerten Scherfestigkeit Cu 

(links Modellpfahl A, rechts Modellpfahl B) 
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Wie erwartet, hängen die erreichbaren Traglasten stark von der Art der Bodenstützung ab. 

Allerdings überschätzen die Ergebnisse einer rein elastischen Berechnung die registrierten 

Maximallasten deutlich. Eine wenigstens grobe Übereinstimmung von Berechnung und 

Versuchsergebnis konnte mit einer elastisch-plastischen Modellierung der Bodenstützung 

erzielt werden, wobei ein Bettungsmodul (Linienfeder) von k1 = 100 · Cu und der maximale 

Bodenwiderstand mit P1 = 10 · Cu angesetzt wurde. 

4 Großversuche 

4.1 Im Feld 

Im April 2004 wurde in Zusammenarbeit mit der 

Fa . KELLER GRUNDBAU die Probebelastung eines 

GEWl-Pfahles in situ durchgeführt. Auf der Baustelle 

eines nachzugründenden Anwesens im Nordwesten 

Münchens wurde ein Verbundpfahl mit GEWI Durch

messer 28 mm als Tragglied und einem Körper aus 

Zementstein, der einen Durchmesser von 140 mm be

saß, hergestellt. Der Pfahl wurde durch eine 3,5 m 

mächtige organische Weichschicht gebohrt und band 

anschließend 8 m in mitteldicht bis dicht gelagerten 

glazialen Kies ein. Der Bohrkopf (Räumer) hatte einen 

Durchmesser von 140 mm. Die Bohrung erfolgte mit 

Hilfe einer Innenspülung durch Zementsuspension, 

wobei das Bohrgut am Bohrkopf zum Teil in die umlie

genden Bodenschichten verdrängt wurde . Nach dem 

Ziehen des Bohrgestänges wurde das Bohrloch durch 

die Zementsuspension gestützt. Zunächst wurde ein 

4 m Stück des GEWl-Traggliedes, durch Abstandshal-

ter zentrisch gesichert, eingehoben; daran wurde mit 

::c 
J!1 
Cl. 
<I) 
.0 e a.. 

organische 

3,5 m Weichschicht 

aus Torf und 

Abbildung 4.1: Untergrund und 

Probepfahl 

Muffen ein 8 m langes Stabstück angeschraubt. Sieben Tage nach der Pfahlherstellung 

wurde der Pfahl bis zum Versagen belastet. Abbildung 4.1 zeigt den geologischen Aufbau. 
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Abbildung 4.2: Ergebnisse der Drehflügelson

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 über 200 

Scherflügelversuche nach DIN 4094-4 

durchgeführt. Die Dichtefunktionen mit 

den zugehörigen Mittelwerten und Stan-

dardabweichungen des maximalen 

Scherwiderstandes und des Restscher

widerstandes sind in Abbildung 4.2 zu 

finden. Zudem wurden an drei Boden

proben Ödometerversuche durchgeführt. 

In einem Spannungsbereich von 10 bis 

30 kN/m2 wurden Steifemoduln von 0,4 

bis 1, 1 MN/m2 ermittelt. 

Die Belastungskraft wurde mit Hilfe einer 

hydraulischen Presse erzeugt. Als Wider

lager wurden zwei im 90 ° Winkel zuein

ander stehende Querträger genutzt, wel

che an den Enden die Kräfte über vier 

Reaktionspfähle in den Boden leiten. 

Gemessen wurden die Belastungskräfte, 

die Setzung des Pfahlkopfes und mit Hil

fe von Dehnungen am Stahltragglied das 

seitliche Ausweichen des Pfahls. Eine 

schematische Übersicht 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 verschiebungsunabhängigen 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 Vollbrücken 

mit jeweils vier Messgittern für jeweils eine E

bene der Verformung . Um eine Auslenkung 

des Pfahls in jede Richtung erfassen zu kön

nen, bilden jeweils zwei Vollbrücken, welche in 

einem 90° Winkel zueinander stehen, eine 

Messebene (siehe Abbildung 4.4). Über die 

Pfahllänge 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 Tragfähigkeit wird unter Vernach

lässigung des Zementsteines aus der vollplas

tischen Normalkraft des Traggliedes berechnet. 

Der Bemessungswert der inneren Tragfähigkeit 

errechnet sich nach der bauaufsichtlichen Zu

lassung zu: 

Nd = Nplk I ßs = 402kNI1,71=235 kN 

Der Grenzzustand eines Versinkens des Pfah

les in den Boden konnte aufgrund der aus Er

fahrungswerten anzusetzenden Mantelreibung 

in der tragfähigen Kiesschicht ausgeschlossen 

werden: Setzt man die maximal mobilisierbare 

Mantelreibung in einer Größenordnung zwi

schen 200 und 500 kN/m2 an, so ergeben sich 

die charakteristischen Grenzwiderstände 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 über 

Cu = 10 kN/m2 nicht notwendig. 

Abbildung 4.4: am Tragglied applizierter 

DMS 

Widerlager bzw. Traverse 

Abbildung 4.5: am Tragglied applizierter 

DMS 
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Die Pressenkraft wurde von einem Vorlastniveau von etwa 5 kN zunächst in drei Schritten 

auf die Gebrauchslast Nd = 235 kN erhöht. Um den Trend einer Kriechverformung erken

nen zu können, wurde auf jeder Laststufe 15 min lang verweilt. Damit die plastischen Ver

formungen, welche aus der Gebrauchslast von 235 kN herrühren, zu ermitteln sind, wurde 

fünf Minuten lang die Pressenkraft auf das Niveau der Vorlast gesenkt. Danach wurde die 

Kraft erneut auf 235 kN erhöht. Es war geplant, den Pfahl in weiteren Laststufen von je 

zusätzlich 50 kN bis zum Versagen zu belasten. Bei einer Last von 273 kN trat schlagartig 

das Versagen des Pfahls ein. 
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Abbildung 4.6: Versuchsverlauf mit der Pfahlbelastung und der Einsenkung am Pfahlkopf 

Die Ermittlung eines kontinuierlichen Krümmungsverlaufes gelingt unter Verwendung der 

Messdaten der Dehnungsmessstreifen. Da die Krümmungen nur in diskreten Messebenen 

ermittelbar waren, sind die Krümmungsverläufe nach Abbildung 4.7 zwar plausibel, es ist 

jedoch nicht möglich, Aussagen über die exakte Größe und Lage der maximalen Krüm

mung zu treffen. Dennoch ist es naheliegend, dass die maximale horizontale Pfahlauslen

kung im Bereich der Messebene A liegen muss. Dort erreichen die Krümmungen nach 

dem Pfahlversagen Werte um die 0,2 1/m. Damit beträgt der Krümmungsradius gerade 
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etwa 5 m. Im Krümmungsverlauf ist die eingetretene Halbwelle der Knickfigur mit ungefähr 

2 m erkennbar. 

..-- 1/R [1/m] --

0,25 0,2 0,15 0, 1 0,05 0 -0 ,05 
o ,..... ............................................... ....,... ........................ ._.. ................ ......,~~--.,.... ........................ __ ~~~~-
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~ -3 --i---------------------u~----
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O diskrete Messwerte Kies 
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unausgelenkte Pfahlachse 

-6 -'------------------------L-----

Abbildung 4.7: aus den Messergebnissen konstruierter Krümmungsverlauf 

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 Stabilitätsversagens 

auftrat. 

Obwohl die gemessenen Scherfestigkeiten von deutlich über 15 kN/m2 kein Knickversa

gen erwarten ließen, wurde die vollplastische Normalkraft bei weitem nicht erreicht. In 

diesem Zusammenhang wurde die Teileinspannung am Pfahlkopf, welche die Knickfigur 

beeinflusst und eventuell eine Erhöhung der Knicklast bewirkte, nicht berücksichtigt. Es 

sollte angemerkt werden , dass weiche organische Böden mit einer Strukturfestigkeit wie 

bei dem vorliegenden Almböden zwar relativ hohe Scherfestigkeiten mobilisieren können, 

jedoch gegenüber einer kompressiblen Bewegung wenig Widerstand geben. Daher ist es 

möglich , dass hier mit Steifigkeitswerten aus der Korrelation mit gemessenen Scherfestig-
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keiten die tatsächliche Bodenreaktion gegenüber einer seitlichen Verschiebung (horizonta

le Bettung) überschätzt wird. 

4.2 Großmaßstäbliche Versuche 

In der Versuchsgrube der Halle des Münchner 

Zentrum Geotechnik wurde für großmaßstäbli

che Untersuchungen des Knickens ein weite

rer Versuchsstand erstellt. Darin ist es mög

lich , 4 m lange Pfähle einer Probebelastung zu 

unterziehen. Dazu wurden zwei Behälter, be

stehend aus Betonschachtringen (ON 1000) 

aufgebaut. Die Behälter stehen auf einem bis 

zur Grubensohle reichenden starren Funda

ment. Mit einer frei verschiebbaren Belas

tungsbrücke kann eine hydraulische Presse 

über den Pfahlkopf positioniert werden . 

Ähnlich den kleinmaßstäblichen Versuchen 

wird der Versuchsboden in flüssiger Konsis

tenz aufbereitet. Das Mischen und Einpumpen 

der für die Füllung eines Behälters notwendi

Abbildung 4.8: Belastungsversuch eines 

ungestützten Verbundpfahles (GEWI 28) 

gen 4 m3 Bodenmaterials geschieht mit einer leistungsstarken lnjektionsanlage. Als Ver-

suchsboden dient wie in den Modellversuchen ein in Sackware vorrätiger Kaolin. Um die 

gewünschte Scherfestigkeit zu erreichen, ist die Abgabe von Wasser notwendig. Hierfür ist 

es notwendig, den Behälter so zu füllen, dass eine mit der Konsolidation verbundene Set

zung möglich ist. Um, ausgehend von einem flüssigen Boden mit einem Wassergehalt von 

80 %, eine undrainierte Scherfestigkeit von etwa 15 kN/m2 zu erreichen, ist eine Setzung 

von über 1 m notwendig (siehe Abbildung 4.3 bzw. 4.9). Die Konsolidation des schwach 

durchlässigen Tonbodens geschieht unter Auflasten mit zusätzlicher Hilfe von elektroos

motischen Effekten. Die Entwässerung erfolgt über an der Innenseite der Sehachtringe 

befestigte geotextile Vertikaldrains. In diesen Dränstreifen und in Behältermitte befinden 

sich Elek-troden aus Stahlstangen (Durchmesser 6 mm). Wird eine elektrische Spannung 

so angelegt, dass sich ein elektrisches Potential zwischen Sehachtmitte und Sehachtrand 
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im Boden ausbildet, so entwässert 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 Behälter radial wesentliche Änderungen im Wassergehalt und 

damit der undrainierten Scherfestigkeit zu erzeugen. Die Ansichten eines Behälters wäh

rend der Phase der Konsolidation und während der Versuchsdurchführung sind in Abbil

dung 4.9 gezeigt. 

! ! ~u*as; ! ! Belastungsbrücke ___ 

t 
erforderliche Setzung Presse 

4\1' ~ + 

4\1' ~ 
Probepfahl 

4\1' ~ geotextile 

Drainage 

4\1' ~ 

Fundament 

Abbildung 4.9: links Versuchsbehälter während der Konso

lidationsphase (Kathode bzw. Reduktion im Drain) und 

rechts während der Probebelastung 

Kraft-

messdose 
Wegsensor am 

1,0m 

Wegsenso~ j 
1,0 m 

Wegsenso~ 1 4,0 m 

1,0 m 

Wegsenso~ j 
1,0 m 

Abbildung 4.10: Instrumentierung 

während der Probebelastung 

Die messtechnische Erfassung der horizontalen Pfahlverschiebungen erfolgt ähnlich dem 

kleinmaßstäblichen Versuch mit vorgespannten Messdrähten, welche aus dem Behälter 

führen und mit Wegaufnehmern verbunden sind. Einen Überblick der verwendeten Mess

technik ist in Abbildung 4.1 O ersichtlich. Die Pfahlauflager oben und unten wurden so kon

struiert, dass eine freie Drehbarkeit in alle Richtungen möglich ist. 
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Erste Versuche mit Verbundpfählen und Flachprofilen aus Aluminium in Böden mit einer 

undrainierten Scherfestigkeit zwischen 10 und 15 kN/m2 zeigten, dass wiederum ein Kni

cken der Pfähle weit unterhalb der vollplastischen Normalkraft auftrat. Zudem waren die 

Knicklasten der Pfähle unabhängig von den Randbedingungen am Pfahlfuß und Kopf, da 

die erfassten maßgebenden Halbwellen der Knickfigur weit weniger als 4 m betrugen und 

sich frei und zufällig ausbildeten. 

Die Versuchsdurchführung und weitere Auswertung der Versuchsdaten sind zur Zeit noch 

nicht abgeschlossen . Mit dem Ende der ersten großmaßstäblichen Versuchsreihe werden 

die Ergebnisse der Probebelastungen von jeweils zwei durch breiige bzw. weiche Böden 

gestützten Pfähle vorliegen . Die Bodenfestigkeit beträgt dabei zwischen Cu = 10 und 

15 kN/m2 sowie zwischen 20 und 25 kN/m2
. 

Dem Deutschen Institut für Bautechnik sei an dieser Stelle für die Förderung der For

schung und die Zustimmung zur Veröffentlichung der Ergebnisse gedankt. 
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Betonsäulen als pfahlartige Tragglieder 

Herstellverfahren, Qualitätssicherung, Tragverhalten und 

Anwendungsbeispiele 

Kurt-M. Borchert, Fabian Kirsch, Jens Mittag 

Kurzfassung: 

In zunehmendem Maße finden im Spezialtiefbau Gründungssysteme Anwendung, deren 

Lastabtrag über unbewehrte vertikale Elemente erfolgt. Diese Systeme lassen sich unter 

dem Oberbegriff "pfahlartige Tragglieder" zusammenfassen. Die Herstellverfahren sind 

sowohl im Hinblick auf die eingesetzten Geräte, als auch hinsichtlich der während der 

Herstellung ablaufenden Prozesse sehr unterschiedlich. Im Ergebnis werden vertikale 

Säulen erstellt, die eine relativ hohe innere Festigkeit besitzen und deren äußere 

Tragfähigkeit aus der Aktivierung von Mantelreibung und Spitzendruck besteht. 

Im Allgemeinen wird der anstehende Boden während der Herstellung zumindest teilweise 

verdrängt, so daß man auch von Teilverdränger- und Vollverdrängersystemen spricht. 

Dabei ist es gleichgültig, ob die Ursprünge des Verfahrens in den klassischen 

Pfahlsystemen wie dem Schraubbohrpfahl oder in Baugrundverbesserungssystemen wie 

der Rüttelstopfverdichtung liegen. Einen Sonderfall stellen unbewehrte Bohrpfähle oder 

Systeme dar, bei denen der anstehende Boden mit hydraulisch aktivem Zugabematerial 

vermengt wird. 

In dem Beitrag wird zunächst ein Überblick über aktuelle am Markt befindliche Systeme 

und ihre herstellungsbedingten Spezifika gegeben und wo dies möglich ist eine 

Einordnung in die neuen Herstellungsnormen für die Ausführung vorgenommen. 

Besonders wichtig ist, wie bei den vorgestellten Verfahren die Qualität des Produktes im 

Hinblick auf die ordnungsgemäße Herstellung, die gewünschte Geometrie und Integrität 

und die zu erzielende Tragfähigkeit sichergestellt werden kann. Dazu werden die 

Möglichkeiten der einzelnen Systeme aufgezeigt und einander gegenübergestellt. 

Die z.T. doch sehr unterschiedlichen Herstellverfahren bedingen einerseits Abweichungen 

im Hinblick auf die Einsatzgebiete der vorgestellten Verfahren. Andererseits wird auch die 

äußere Tragfähigkeit von den bei der Herstellung ablaufenden Prozessen beeinflußt. 
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Umfangreiche Untersuchungen der äußeren Tragfähigkeit unterschiedlichster 

Gründungselemente erlauben eine Gegenüberstellung der einzelnen Systeme im Hinblick 

auf das Last-Verformungsverhalten. 

Einleitung 

Betonsäulen als pfahlartige Tragglieder schließen die Lücke zwischen einer Gründung auf 

Einzelpfählen, die ggf. im Verbund mit einer Lastverteilungskonstruktion aus 

Gründungsplatte oder Pfahlkopfbalken als Pfahlgründung vertikale Zug- und 

Druckbeanspruchungen sowie Horizontallasten und Biegemomente aufnehmen können 

und einer Flachgründung ggf. unter Einsatz baugrundverbessernder Maßnahmen. 

Derartige Betonsäulen werden meist in einem regelmäßigen Raster zum Abtrag 

flächenhafter Lasten oder bei Linienbauwerken des Verkehrswegebaus eingesetzt, so daß 

sie zwar wie ein Einzelpfahl bemessen werden, indem ihre Grenztragfähigkeit 

beispielsweise über Probebelastungen ermittelt wird, aber im Allgemeinen in der Gruppe 

mit benachbarten Säulen 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 

eingerüttelt wird. In diesem Beitrag soll jedoch vor allem der Einsatz als Betonsäulen 

vorgestellt werden, die häufig geringeren Beanspruchungen ausgesetzt sind und 

planmäßig nur axiale Druckbelastungen erfahren. Aus diesem Grund werden sie in den 

allermeisten Fällen unbewehrt ausgeführt. 

2 Herstellungsverfahren 

2.1 Allgemeines 

Im Weiteren werden hauptsächlich die Herstellverfahren behandelt, die sich nicht 

eindeutig in das neue europäische Normenwerk zur Ausführung spezieller geotechnischer 

Arbeiten einordnen lassen, wobei zusätzlich noch die Einschränkungen in den Normen in 

bezug auf unbewehrte Pfähle zu beachten sind . 

So werden alle System, die auf dem Einrammen eines Stahlrohres mit anschließender 

Betonage beruhen, nicht näher behandelt, da sie sich in die DIN EN 12699 



- 221 -

(Verdrängungspfähle) einordnen lassen. Ebenso müssen Systeme mit Bodenförderung, 

also Bohrpfähle nicht ausführlich behandelt werden, da ihre Herstellung in DIN EN 1536 

geregelt ist. Zu solchen Verfahren gehören sowohl verrohrte als auch unverrohrte 

Bohrungen mit Stützflüssigkeit, aber auch die Schneckenbohrpfähle, die häufig auch als 

Teilverdränger bezeichnet werden. Nicht behandelt werden Methoden, bei denen 

Bindemittelgemische entweder trocken oder als Suspension zur Herstellung sogenannter 

Stabilisierungssäulen in den Boden eingebracht werden. Diese Verfahren sind in dem 

Merkblatt für die Herstellung, Bemessung und Qualitätssicherung von Stabilisierungs

säulen zur Untergrundverbesserung der DGGT geregelt. Ebenfalls wird das Verfahren der 

Verdichtungsinjektion nicht näher untersucht, da die Wirkungsweise der entstehenden 

Elemente aufgrund der sehr unregelmäßigen 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 möglich ist, wird diese 

angegeben. Die im Weiteren intensiver behandelten Verfahren sind fett gedruckt. 

Verrohrtes Bohren 

Unverrohrtes Bohren 
mit Stützflüssigkeit 

Schraubbohrpfähle 
(CFA-Pfähle) 

Verfahren zur Herstellung 
von Betonsäulen als 

pfahlartige Tragglieder 

Verdrängen des 
Bodens 

Rammen 
DIN EN 12699 

Bohren 

Rütteln und 
Vibrieren 

Systeme ohne 
Bodenförderung 

Fertigpfähle 

Ortbeton-Rammpfähle (z.B. Simplex, 
Vibrex, Franki-Pfahl) 

Ortbeton-Rammpfähle mit bleibender 
Verrohrung (z.B. Lacor, Raymond) 

Atlas-Pfahl 

Fundex-Pfahl 

Vollverdränger (Omega
Pfahl, CMC, u.ä.) 

Herstellung mit Tlefenrüttler (Beton
Rüttelsäule, Fertlgmörtel-Stopfsäule, 
vermörtelte Stopfsäule) 

Herstellung mit Aufsatzrüttler 

Bild 1: Verfahren zur Herstellung pfahlartiger Tragglieder. 



- 222 -

2.2 Systeme mit Bodenförderung 

2.2.1 Verrohrtes Bohren 

Das verrohrte Bohren ist das Standardverfahren zur Herstellung von Bohrpfählen. 

Ausführliche 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 

höherer Herstellungskosten nur geringe Bedeutung. 

2.2.2 Unverrohrtes Bohren mit Stützflüssigkeit 

Insbesondere für Pfähle mit großem Durchmesser findet das unverrohrte Bohren mit 

Stützflüssigkeit Verwendung . Bezüglich der hier betrachteten pfahlartigen Tragglieder 

spielt das Verfahren ebenfalls aufgrund vergleichsweise höherer Herstellungskosten nur 

eine untergeordnete Rolle. Nähere Hinweise zu dem Verfahren und zum aktuellen Stand 

der Technik sind auch in Vo1GT et al. (2003) zu finden. 

2.2.3 Teilverdränger-Bohrpfähle 

Zu den Teilverdrängersystemen gehören beispielsweise die sog Schnecken-Ortbeton

pfähle (SOB), die Verdränger-Schraubbohrpfähle (VSB) oder die Schnecken

Verdrängungsbohrpfähle (SVB). Den Systemen ist gemein, daß sie mit einer 

durchgehenden Bohrschnecke mit kleinem oder großem Seelenrohr in den Untergrund 

gebohrt werden. Während des Bohrvorganges ist die Bohrlochwandung durch den in den 

Wendeln der Bohrschnecke verbliebenen Boden permanent seitlich gestützt. 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 Teilverdränger-Bohrpfahles mit großem Seelenrohr. 

Aufgrund der teilweisen seitlichen Verdrängung ist in verdichtungsfähigen Böden eine 

Erhöhung der Lagerungsdichte im Lasteinleitungsbereich möglich. Falls diese in der 

Bemessung zum Ansatz kommt, beispielsweise indem die Anhaltswerte für Mantelreibung 

und Spitzendruck gern. DIN 1054 erhöht 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, 

daß nur der auf der Wendel befindliche Boden beim Ziehen der Verrohrung (Phase 3 in 

Bild 2) gefördert wird, was häufig schwer zu kontrollieren ist. Weiterhin ist dafür zu sorgen, 
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daß ein ausreichender Betonüberdruck während des Ziehens vorhanden ist, damit sich die 

zuvor verdichteten Bereiche der Bohrlochwandung nicht entspannen. 

1 2 3 4 

Tragfähiger Baugrund 

Bild 2: Herstellung Teilverdränger und Gerät (Quelle: BAUER Spezialtiefbau). 

2.3 Systeme ohne Bodenförderung - Herstellung durch Verdrängen des 

anstehenden Bodens 

2.3.1 Vollverdränger-Bohrpfähle 

Es existiert auch eine Reihe von Bohrverfahren zur Herstellung von Betonsäulen ohne 

Bodenförderung. Deren wesentliches Element ist die vollständige Verdrängung und - falls 

es sich um verdichtungsfähiges Material handelt - die Erhöhung der Lagerungsdichte des 

anstehenden Materials. Aufgrund der Beeinflussung ggf. auch Verbesserung des 

anstehenden Bodens ist es bisher nicht ohne weiteres möglich, aus den Ergebnissen einer 

Baugrunderkundung eine Abschätzung der Tragfähigkeit vorzunehmen. Wichtige Aspekte 

dieser Verfahren sind daher einerseits die Aufzeichnung der maßgeblichen Herstell

parameter und andererseits die Festlegung individueller Herstellkriterien, die in der Regel 

an Probebelastungsergebnissen zu kalibrieren sind. Für die Vordimensionierung werden 

häufig die Anhaltswerte für Bohrpfähle nach DIN 4014 bzw. DIN 1054:01-2005 verwendet 

und aufgrund der herstellungsbedingten Bodenverbesserung mit einem individuellen 

Faktor (z.B. 1,5) erhöht. 

Alle Vollverdränger-Bohrpfähle werden mit Hilfe von Rotationsenergie und Vertikalkraft in 

den Baugrund eingebracht. Man bezeichnet sie daher oft auch als Schraub-Pfähle. Für die 
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Qualitätskontrolle spielt die über die Eindringtiefe kontinuierliche Aufzeichnung des Dreh

momentes, meist in Form eines Hydraulik-Druckes, und ggf. der zusätzlich aufgebrachten 

Vertikalkraft eine entscheidende Rolle. 

Fundex-Pfahl 

Beim Fundex-Pfahl wird ein glattes Stahlrohr üblicherweise mit Durchmessern zwischen 

38 cm und 52 cm, welches am unteren Ende mit einem kegelförmigen Pfahlschuh 

versehen ist, der treppenförmige Schraubengänge aufweist, in den Untergrund gedreht 

und gedrückt. Der Durchmesser der kegelförmigen Spitze ist dabei um einige Zentimeter 

größer als der des Rohres, so daß sich der Querschnitt zur Ermittlung des Spitzendruckes 

vom Pfahlschaftdurchmesser unterscheidet. 

Bei der anschließenden 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 erhöht. Die gesamte Bohrspitze 

verbleibt als verlorene Spitze im Untergrund. Aufgrund seiner Herstellung kann der Pfahl 

als Ortbeton-Verdrängungspfahl 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. 

1 2 3 4 
Tragfähiger 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 gedrückt. Dabei entsteht ein 

schraubenförmiger Hohlraum, der jedoch nicht über den gesamten Zeitraum der 

Pfahlherstellung gestützt 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 

schraubenförmiger Pfahl (vgl. Bild 4). 

1 2 3 4 5 

Tragfähiger Baugrund 

Bild 4: Herstellung eines Atlas-Pfahls und Pfahlschaft (Quelle: FRANKIPILE Australia). 

Weitere Vollverdränger-Systeme 

In diesem Abschnitt wird eine Gruppe von Pfahlsystemen zusammengefaßt, denen ein 

speziell ausgeformter Bohrkopf gemein ist. Zu diesen Systemen gehören beispielsweise 

der Omega-Pfahl, der DeWaal-Pfahl und eine Reihe weiterer firmenspezifischer 

Pfahlsysteme (z.B. der STRABAG-Vollverdrängerbohr (SVV) Pfahl, der Vollverdränger

pfahl - System HARTUNG/BAUER oder die CMC-Säulen System MENARD). Der Ver

drängerkopf befindet sich am unteren Ende eines Hohlgestänges. Unter Zuhilfenahme von 

Vertikalkraft und Drehmoment wird der Verdrängerkopf in den Untergrund gedreht und 

gedrückt. Dabei ist er am unteren Ende durch eine Fußplatte oder eine Klappe 

verschlossen. Aufgrund der speziellen Geometrie des Verdrängerkopfes wird der Boden 
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dabei vollständig seitlich verdrängt und ggf. verdichtet. Ist die Endtiefe erreicht, wird Beton 

durch die Seele des Bohrgestänges gepumpt und verläßt diesen durch die Klappe am 

unteren Ende des Verdrängerkopfes. Dieser wird nun in gleicher Richtung wie beim 

Eindrehvorgang wieder herausgedreht. Dabei wird die ggf. entspannte Bohrlochwandung 

wieder auf den Außendurchmesser des Bohrkopfes verdrängt und eventuell nachgefallene 

Bodenbereiche werden in den umgebenden Untergrund gedrückt. Beton wird unter Druck 

eingefüllt. Der Verdrängerkopf läßt sich in die Bereiche zum Lösen des Bodens, zum 

seitlichen Verdrängen und Verdichten, zur Stabilisierung der Bohrlochwandung und zur 

neuerlichen Verdrängung beim Herausdrehen des Bohrwerkzeuges einteilen (vgl. Bild 5). 

Das System ist zusammen mit weiteren Vollverdrängern auch in STöTZER und SCHÖPF 

(2003) vorgestellt. 
Beton 

1 2 3 4 
Tragfähiger Baugrund 

Bild 5: Herstellung eines Vollverdrängerpfahles System HARTUNG. 

Nachverdichten 

Stab11is10r0n 

Verdrängen 

Bohren u. Lösen 

Bild 6: Verdrängerkopf 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 Außendurchmesser des 

Verdrängerkopfes aufweist (vgl. Bild 7). 

Bild 7: Verdrängerkopf CMC-Säulen System MENARD (Quelle: BVT DYNIV GmbH). 

2.3.2 Herstellung durch Rütteln oder Vibrieren 

Herstellung mit Tiefenrüttler 

Anders als bei den bisher beschriebenen Systemen werden Betonrüttelsäulen und 

Fertigmörtelstopfsäulen mit einem Tiefenrüttler hergestellt. Im Rahmen der Herstellung 

von Betonrüttelsäulen wird der Schleusenrüttler auf die erforderliche Absetztiefe nieder

gebracht (vgl. Bild 8). Der Rüttler dringt dabei aufgrund der Schwingungen, die durch im 

Inneren des Rüttlers rotierende Unwuchten erzeugt werden, unter Eigengewicht ggf. mit 

Zuhilfenahme einer zusätzlichen Vertikalkraft in den Boden ein. Nach Erreichen der End

tiefe wird der Rüttler wieder gezogen, während über eine Pumpe Beton in den entsteh

enden Hohlraum gepumpt wird. Alternierendes Heben und Senken sorgt für eine zusätz

liche Verdichtung des Betons. Das Verfahren ist auch in SONDERMANN (1995) beschrieben. 

Im Unterschied zu Betonrüttelsäulen wird bei Fertigmörtelstopfsäulen der Beton nicht 

durch den Rüttler gepumpt. Statt dessen wird die Materialschleuse des Rüttlers 

chargenweise mit Fertigmörtel, der entweder auf der Baustelle angemischt oder geliefert 

wird, befüllt. Beim Ziehen des Rüttlers tritt dieser an der Rüttlerspitze und wird durch 

alternierendes Anheben und Absenken des Rüttlers gegen den anstehenden Baugrund 
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verstopft, was dadurch ermöglicht wird, daß der Beton im Vergleich zu Betonrüttelsäulen 

wesentlich weniger fließfähig ist. Derartige Verfahren sind explizit in DIN EN 12699 

ausgeschlossen, so daß die ausführenden Firmen über allgemeine bauaufsichtliche Zulas

sungen der Verfahren verfügen. 

Vorberelren ium 
Einfah re n 

nl:ht 1tagfl/hlger Baugrund 

Ein fahren und 
Ausformen des 
full es 

He rst ellen des 
Scha ftes 

~~~~~~~~~~~~~-S_ero_M_u_str_itt~-...örott+~~~~--~

Fuß.---tmgfcthiger Baugrund 

Bild 8: Herstellung von Betonrüttelsäule (Quelle: KELLER Grundbau GmbH). 

Zur Erhöhung der Tragfähigkeit im Fußbereich kann vor der Herstellung der 

Fertigmörtelstopfsäule ein verdichteter Kiesfuß hergestellt werden, indem nach Erreichen 

der Absetztiefe zunächst Schottermaterial in den anstehenden Baugrund gestopft wird. 

Ebenso ist es möglich, in Bodenbereichen sehr geringer Festigkeit entlang des Säulen

schaftes zunächst eine klassische Kiesstopfsäule herzustellen. Durch erneutes Abteufen 

des Rüttlers wird die Fertigmörtelstopfsäule dann im Schutze dieses Kiesmantels errichtet 

und hat während des Abbindevorganges so eine ausreichende seitliche Stützung. 

Herstellung mit Aufsatzrüttler 

Zur Herstellung von Betonsäulen besteht auch die Möglichkeit, ein unten mit einer Klappe 

verschlossenes Stahlrohr unter Zuhilfenahme eines Aufsatzrüttlers in den Untergrund 

einzubringen. Dies kann entweder freireitend mit einem Kran oder mäklergeführt an einem 

Trägergerät erfolgen. Die Systeme unterscheiden sich - abgesehen von der Leistung der 

Aufsatzrüttler - im Wesentlichen durch die Art der Verschlußvorrichtung . Nach Erreichen 

der Endtiefe werden die Vortreibrohre mit Beton gefüllt und ggf. erneut unter Zuhilfenahme 

von Vibration aus dem Boden gezogen. Im Hinblick auf eine Einordnung in die Normung 

können diese Verfahren als Ortbeton-Verdrängungspfahl in DIN EN 12699 eingeordnet 

werden . In Abhängigkeit von der Verschlußkonstruktion kann auch eine Stopfung des 
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eingebrachten Materials erreicht werden, indem bei alternierenden Heb- und Absenk

vorgängen die Klappe während des Absenkvorganges wieder verschlossen wird. In Bild 9 

und Bild 1 O sind beispielhaft zwei Systeme gezeigt, die sich durch die unterschiedliche 

Konstruktionsform der Verschlußklappe unterscheiden. Das System FRANKI erlaubt dabei 

durch Anheben bei geöffneter und Absenken bei geschlossener Klappe das Ausstopfen 

der Säulen. 

Bild 9: Ortbeton-Rüttelsäulen mit Aufsatzrüttler - Verschlußsystem (SELCO Costruzioni). 

Bild 10: Ortbeton-Rüttelsäulen mit Aufsatzrüttler - Verschlußsystem (FRANKI Grundbau). 

2.3.3 Zusammenfassung 

Die vorgestellten Vollverdrängersysteme unterscheiden sich zum Teil erheblich 

voneinander. Während sich einige in die DIN EN 12699 einordnen lassen, ist dies bei 

anderen nicht möglich. Die Tabelle 1 zeigt eine Gegenüberstellung der Vollverdränger

systeme im Hinblick auf Anwendungsgebiete und Herstellungsparameter. 
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Tabelle 1: Gegenüberstellung der Vollverdrängersysteme. 
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System: ::i ~ >o ro:::2: Q) ai,ro >. ::i 
LL >~Iü CO LL V> <fJ<I: 

Herstellungsart Bohren Bohren Bohren Rütteln Rütteln 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 

Oberflächen- glatt 
schrauben-

relativ glatt 
unregelmäs unregelmäs i.d.R. rel. 

beschaffenheit förmig sig , rauh sig , rauh glatt 

Bohrlochstützung ja, durch 
nein 

i.A. nein, ja, durch ja, durch ja, durch 
Verrohrung (CMCja) Rüttler Rüttler Verrohrung 

Bewehrung möglich? ja ja ja ja nein ja 

Zusätzliches Ausstopfen nein nein nein bedingt ja bedingt 
im Fußbereich möglich? 

Max. Längen [m] ca. 30 ca . 25 ca. 30 ca . 15 ca . 15 ca. 30 

Anwendung nicht F,HN,HZ bzw. eu<15 kN/m2 je mit d>1m 
gesichert in: bzw. 8 kN/m2 <eu<15 kN/m2 mit d<1m 

2.4 Systeme ohne Bodenförderung - Vermischen 

Eine grundsätzlich andere Herstellungsart für 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 Flüssigkeitsstrahl (Düsenstrahlverfahren) erfolgen. Bei den Tiefen

mischverfahren unterscheidet man das Einmischen von granularem Material (Trocken

mischverfahren) und von Suspensionen (Naßmischverfahren). 

2.4.1 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 TOPOLNICKJ (2004) gegeben, so daß hier auf weitere Details verzichtet 

wird, zumal die Anwendung des Tiefenmischverfahrens für pfahlartige Tragglieder eher die 

Ausnahme ist. Im Rahmen der neuen europäischen Spezialtiefbaunormen existiert ein 

Norm-Entwurf prEN 14679, in dem die tiefreichende Bodenstabilisierung geregelt wird. 
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2.4.2 Düsenstrahlverfahren 

Die Verwendung von Düsenstrahlkörpern als pfahlartige Tragglieder ist zwar prinzipiell 

möglich, stellt jedoch auch aufgrund der höheren Kosten und einiger Verfahrens

eigenheiten eher die Ausnahme dar. Insbesondere für Nachgründungen ist das Verfahren 

jedoch gut geeignet, da nur ein geringer Bohrdurchmesser genügt, um im Untergrund 

Säulen 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, daß die allgemeinen bauaufsichtlichen Zulassungen der einzelnen Hersteller 

für das Düsenstrahlverfahren einzelstehende Säulen als vertikale Tragglieder explizit 

ausschließen, während dies in DIN EN 12716 nicht der Fall ist. 

3 Meßtechnische Überwachung von Betonsäulen 

Bei einigen der vorgestellten Verfahren ist das Bohrloch nicht durch eine Verrohrung 

gesichert. In manchen Fällen ist es auch nicht über den gesamten Herstellungszeitraum 

anderweitig gestützt. Damit die Betonsäule dennoch den Anforderungen genügt, sind im 

Allgemeinen qualitätssichernde Maßnahmen erforderlich, die sich von der herstellungs

begleitenden Erfassung der Produktionsparameter bis hin zu Überprüfungen der 

Pfahlintegrität und der Tragfähigkeit erstrecken. 

3.1 Protokollierung der Herstellparameter bei Vollverdrängersystemen 

Während der Herstellung von Fertigmörtelstopfsäulen werden üblicherweise die 

Parameter Eindringtiefe des Rüttlers, Frequenz (wenn variabel), der Vorschub, ggf. eine 

zusätzlich aufgebrachte Vertikalkraft und die eingebrachte Energie (über die 

Stromaufnahme oder den Hydraulikdruck) kontinuierlich über die Zeit erfaßt. Zusätzlich 

werden die Säulendaten und das eingebrachte Betonvolumen je Säule erfaßt. 

Bei den Systemen mit Aufsatzrüttler wird meist neben der Eindringtiefe auch die Frequenz 

und die Leistung des Vibrators, z.B. über den Hydraulikdruck, aufgezeichnet. Zusätzlich 

erfolgt die Kontrolle des Betonvolumens, bei Einsatz von Betonpumpen auch des Beton

druckes. 

Die herstellungsbegleitende Aufzeichnung der Produktionsparametern von Vollverdränger

Bohrpfählen umfaßt neben den Pfahldaten im Allgemeinen die kontinuierliche Erfassung 
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von Eindringtiefe, Vorschubdruck, Drehmoment über den Druck am Kraftdrehkopf, 

Drehzahl, Betondruck und Betonverbrauch. 

Bei verrohrten Vollverdrängersystemen wie dem Fundex-Pfahl wird neben den Pfahldaten 

und dem eingebrachten Betonvolumen in der Regel nur das Drehmoment über den 

Hydraulikdruck am Kraftdrehkopf und die Eindringtiefe erfaßt. 

Eine Übersicht über die kontinuierlich über die Zeit erfaßten Parameter ist Tabelle 2 

gegeben. Wenn die Parameter nur eingeschränkt bzw. nur bei einzelnen Untersystemen 

aufgezeichnet werden, sind sie durch einen Klammerausdruck markiert. 

Tabelle 2: Aufzeichnung der Herstellparameter. 
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Eindringtiefe [m] X X X X X X 

Vorschubdruck / Vertikalkraft [kN] X X X X X (X) 

Drehzahl [LI/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 [m3
] 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 Maßnahme der Qualitätssicherung ist die Anfertigung von Rückstellproben 

zur regelmäßigen Überwachung der Betonqualität, die allerdings nur indirekt 

Rückschlüsse auf die Produktionspfähle erlauben. 

Üblicherweise werden etwa drei bis fünf Rückstellproben alle 100 Säulen bzw. 1000 

Säulenmeter genommen. Tabelle 3 zeigt beispielhaft eine Gegenüberstellung der 

Ergebnisse von Druckfestigkeitsuntersuchungen an Rückstellproben mit den Druck

festigkeiten und Elastizitätsmoduln, die an Proben aus Kernbohrungen der ent

sprechenden Fertigmörtelstopfsäulen gewonnen wurden. Es zeigt sich, daß die Festig

keiten am Pfahl die der Rückstellproben teilweise um mehr als das 1,5fache übersteigen -

was der Erfahrung auf einer Vielzahl von Baustellen entspricht. 
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Tabelle 3: Beispiele für Festigkeiten und E-Moduln von Fertigmörtelstopfsäulen. 
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Säule A Säule B Säule C Säule D 

Zylinderdruckfestigkeit ßc 

bzw. E-Modul Om-3m 33 47400 44 35100 18 19200 17 18700 

Zylinderdruckfestigkeit ßc 
bzw. E-Modul 3m-5m 42 45300 37 31300 43 33400 30 34500 

Zylinderdruckfestigkeit ßc 
bzw. E-Modul 5m-7m 40 39900 29 32900 38 31300 37 40700 
Mittelwert 38 44200 37 33100 33 27967 28 31300 
Würfeldruckfestigkeit der 

26 22 24 20 
Rückstellproben ßw20 

Quotient (ß/ 1, 18)/ßw20 1,77 1,93 1,61 1,64 

3.2.2 Säulengeometrie 

Eine Möglichkeit, um die tatsächlich ausgeführte Geometrie der Säulen zu bewerten 

besteht darin, die Tragglieder auszugraben, was jedoch mit einigem Aufwand verbunden 

und nur an Probesäulen möglich ist. Mit der Pfahlintegritätsprüfung nach der Low-Strain 

Methode kann die Unversehrtheit der Pfähle zerstörungsfrei bewertet werden. Näheres zu 

Integritätsprüfungen ist beispielsweise in KIRSCH und KUNGMÜLLER (2004) zu finden. Dort 

ist auch ein Vergleich zwischen einer ausgegrabenen Betonsäule und dem zugehörigen 

Integritätssignal gezeigt. Bild 11 zeigt Fotos von ausgegrabenen Vollverdrängerpfählen 

System HARTUNG. 

Bild 11: Freigelegte Vollverdrängerpfähle System HARTUNG. 
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Die hergestellte Säulengeometrie ist abhängig vom Herstellverfahren. So weisen 

Fertigmörtelstopfsäulen systembedingt aufgrund des Ausstopfens einen weniger gleich

mäßigen Querschnittsverlauf über die Tiefe auf. Auch die Bodenschichtung ist von großer 

Bedeutung für die Säulengeometrie. So besteht beispielsweise bei Vollverdränger

Bohrpfählen die Möglichkeit, daß ausgeprägt elastische Weichschichten (Organische 

Böden und Torfe) auf die seitliche Verdrängung mit einer anschließenden Rückverformung 

reagieren und die Frischbetonsäule einschnüren können . Generell ist bei derartigen Böden 

die Herstellung und Freilegung von Probesäulen im Rahmen einer Versuchsherstellung zu 

empfehlen. 

3.3 Äußere Tragfähigkeit 

Im folgenden wird anhand einiger Beispiele der Einsatz der hier behandelten Verfahren 

zur Herstellung von pfahlartigen Traggliedern gezeigt und Ergebnisse von Probe

belastungen in Abhängigkeit von den anstehenden Bodenverhältnissen vorgestellt. 

3.3.1 Fertigmörtelstopfsäulen 

Bei einem Bauvorhaben zur Gründung eines Bahndammes auf nicht-tragfähigen 

organischen Weichschichten im norddeutschen Raum wurden Fertigmörtel-Stopfsäulen 

System KELLER Grundbau eingesetzt, um die organischen Schichten zu überbrücken und 

die Lasten aus dem Dammaufbau und dem Verkehr in die darunter anstehenden Sande 

zu übertragen. 

In den Abschnitten, in denen aufgrund geringer Scherfestigkeiten von Cu < 15 kN/m2 oder 

organischer Schichten die Stabilität der Wandung nicht gewährleistet war, wurden die 

Fertigmörtelstopfsäulen mit einer Kiesummantelung hergestellt. Weiterhin erfolgte das 

Ausstopfen eines Kiesfußes von ca. 50 cm Länge vor der Herstellung der eigentlichen 

Fertigmörtelstopfsäule 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, daß die ursprünglich vorgesehene Absetztiefe 

bereichsweise zu gering war. Die Probesäule S1 wies unter Gebrauchslast große 

Verschiebungen auf und versagte etwa beim 1,3-fachen der Gebrauchslast (vgl. Bild 13). 

Seitens der Baufirma zusätzlich ausgeführte Drucksondierungen zeigten, daß die 
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ursprünglich geplante Absetztiefe etwa zwei Meter zu hoch lag. Die Ergebnisse weiterer 

Probebelastungen z.B. an Säule S2 bestätigten dies. In Bild 13 sind die Ergebnisse des 

Baugrundaufschlusses, der zusätzlichen Drucksondierungen und der Probebelastung 

zusammenfassend dargestellt. 

Bild 12: Belastungseinrichtung zur Probebelastung von Fertigmörtelstopfsäulen. 

Fertigmörtel
stopfsäule 

Kiesfuß 

Bild 13: Baugrund und Probebelastungsergebnis. 

3.3.2 Vollverdränger-Bohrpfahl 
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Im Zuge der Errichtung eines Verkehrswegedammes auf weichen schluffigen Böden bzw. 

Torten sollen Vollverdrängerpfähle System HARTUNG zur Abtragung der Vertikallasten in 

den tragfähigen Untergrund eingesetzt werden. Im Rahmen einer Reihe von 

Probebelastungen wurde die Tragfähigkeit in Abhängigkeit von unterschiedlichen 

Untergrundverhältnissen in mehreren Probefeldern untersucht. 
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In einem ersten Probefeld wurde die Tragfähigkeit in Weichschichten mit relativ geringen 

undrainierten Scherfestigkeiten untersucht. Bei einer im Bereich des Testfeldes gelegenen 

Bohrung steht unter einer 0,7 m dicken Sandaufschüttung bis 2,0 m ein schluffiger 

Feinsand an. Darunter wurde bis zu einer Tiefe von 11,5 m Schluff 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 tertiärer Schluff mit halbfester bis fester 

Konsistenz beschrieben. Unter dem Schluff steht bis zur Aufschlußtiefe von 15 m ein 

schwach schluffiger Feinsand an. Die folgenden Abbildungen zeigen die Ergebnisse der 

relevanten Drucksondierungen und das Ergebnis der Probebelastungen. Weitere 

Aufschlüsse bestätigen den oberen Weichschichten schwach organische bis organische 

Anteile und undrainierte Scherfestigkeiten von im Minimum Cu = 15 kN/m 2
• In Bändern von 

ca. 25 cm wurden auch Torfe (HZ) erkundet. Die Einteilung nach DIN 18196 ergibt für 

diese Schichten Bodenklassen von TL/TM/TA/UL/UM/GU*/SU*. Die Säulenlänge wurde 

mit 6,8 m so festgelegt, daß eine Einbindelänge von 1,8 m in die tertiären Schluffe 

vorhanden ist. 
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Bild 14: Drucksondierung, undrainierte Scherfestigkeit und Probebelastungsergebnis. 

Zur weiteren Untersuchung der Tragfähigkeit in Böden, die durch relativ mächtige 

organische Schichten und geringe undrainierte Scherfestigkeiten gekennzeichnet ist, 

wurde ein weiteres Probefeld angelegt. Dort steht unter einer 0,2 m mächtigen Mutter

bodenschicht bis 0,7 m Schluff und Ton an, der dann von einer ca. 3 m mächtigen 

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 Cu-Werte von ca. 8 kN/m2 bis 

12 kN/m 2 auf. 
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Bild 15: Drucksondierung, undrainierte Scherfestigkeit und Probebelastungsergebnis. 

Nur einer von vier Pfählen konnte bis zur geforderten Prüflast (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 Vollverdrängersystems wurde daraufhin in Böden mit einer Mächtigkeit 

d>1 m der organischen Schichten bzw. der undrainierten Scherfestigkeiten Cu < 15 kN/m 2 

ausgeschlossen. 

4 Zusammenfassung 

Die einzelnen Verfahren zur Herstellung von Betonsäulen als pfahlartige Tragglieder 

weisen sehr individuelle Herstellungsrisiken auf, die vor der Entscheidung gegeneinander 

abgewogen werden müssen. Dabei sind so unterschiedliche Aspekte wie die Lärm und 

Erschütterungsempfindlichkeit der Umgebung, die Festigkeit zu durchörternder Weich

schichten sowie geplante Längen und Lasten zu berücksichtigen. 

Der Baugrunderkundung kommt eine zentrale Bedeutung bei der Planung von 

Ortbetonsäulen zu. Je nach Verfahren müssen neben den Schichtmächtigkeiten 

insbesondere die Festigkeitseigenschaften und ggf. die Verdichtungsfähigkeit bekannt 

sein. 
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Einige der Systeme sind nicht in Normen einzuordnen, so daß Art und Umfang von 

Kontrollprüfungen, falls diese nicht in den einzelnen Zulassungen vorgeschrieben sind , vor 

Baubeginn vereinbart werden sollten. Die Möglichkeiten der Qualitätssicherung sind je 

nach Herstellungsart sehr unterschiedlich . Es ist jedoch zu empfehlen, daß die 

Tragfähigkeit durch Probebelastungen nachgewiesen wird . Anhand der Probebelastungen 

können dann die baustellenspezifischen Herstellungsparameter festgelegt werden. Die 

Qualität der Betonsäule im Hinblick auf ihre Geometrie und ihre Materialeigenschaften 

kann entweder durch Ausgrabungen oder durch Kernbohrungen und Low-Strain

lntegritätsprüfungen nachgewiesen werden . 
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Gründung des Mercedes-Benz Museums in der Kernzone des 

Heilquellenschutzgebietes in Stuttgart 

Michael Kotthaus 

1 Einleitung 

Im Frühjahr 2006, rechtzeitig zur Fußball Weltmeisterschaft in Deutschland, plant die 

DaimlerChrysler AG die Eröffnung der neuen 'Mercedes-Benz Welt' (Bild 1) auf einem ca. 

60.000 m2 großen Areal direkt vor den Toren des DaimlerChrysler Werkes in Stuttgart

Untertürkheim. Die Mercedes-Benz Welt besteht aus dem Mercedes-Benz Museum mit 

Nebengebäuden und dem Mercedes-Benz Center. Der Gebäudekomplex des Mercedes

Benz Museum umfasst eine Gesamtfläche von ca. 30.000 m2 . Neben dem eigentlichen 

Museumsgebäude werden ein zweigeschossiges Parkhaus, ein Technikgebäude, eine Open 

Air Arena sowie unterirdische Verbindungsgebäude 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 für alle Eingriffe in den tieferen Untergrund, mit maßgeblichen Auswirkungen für 

die Gründungsmaßnahmen. 

2 Bauaufgabe 

Das Mercedes-Benz Museum (Bild 2), mit einer Grundfläche von ca. 5.000 m2 , erhebt sich 

über seinem charakteristischen Grundriss in Form eines gleichseitigen Dreiecks mit 

abgerundeten Ecken, mit insgesamt 1 O Ebenen bis 48 m über das vorhandene Gelände. 

Das sehr anspruchsvolle architektonische Konzept des Gebäudes ist einer Spirale nach

empfunden und verzichtet daher auf Ecken und Kanten. Die oberhalb der beiden Unter

geschossebenen folgenden 8 Ebenen werden über eine spiralförmig aufwärts führende 

Rampenkonstruktion erschlossen. 
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Bild 1: Mercedes-Benz Welt 

Bild 2: Mercedes-Benz Museum 
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Das Gebäude wird bezogen auf das vorhandene Gelände zunächst ebenerdig errichtet und 

bindet lediglich mit den Fundamenten in den vorhandenen Untergrund ein. Später wird das 

umgebende Gelände um 5-6 m auf das Niveau der benachbarten Bundesstraße B 14 

angehoben. Bezogen auf die endgültige Geländehöhe werden die beiden untersten Ebenen 

dann zu Untergeschossen. 

Die Lastabtragung der Geschossdecken erfolgt weitestgehend über drei innen liegende 

Gebäudekerne sowie in der Umhüllenden des Gebäudegrundrisses (Bild 3). Aufgrund der 

Gebäudehöhe und der großen Spannweiten ergibt sich eine abzutragende Vertikallast von 

ca. 120 MN pro Gebäudekern. Über das parallel zur Umhüllenden verlaufende, ca. 265 m 

lange Ringfundament ist eine vertikale Linienlast von etwa 3 MN/m abzutragen . Das 

Gesamtgewicht des Gebäudes beträgt 1.500 MN. Aufgrund der hohen Gründungslasten und 

der Setzungsempfindlichkeit ergeben sich hohe Anforderungen an die Gründung des 

Gebäudes. 

Das Baufeld des Museums liegt 200-300 m nordöstlich des Neckars innerhalb der 

Neckartalaue, unmittelbar an der Brücke der Bundesstraße B 14. Es liegt somit in der 

Kernzone des Heilquellenschutzgebietes der Mineralheilquellen von Stuttgart. Bereits in den 

30er Jahren des letzten Jahrhunderts wurden hier im Rahmen der Kiesgewinnung groß

flächig die anstehenden quartären Neckarkiese mit den überlagernden Auelehmen bis auf 

den unterlagernden Gipskeuper ausgebaggert. Ab den 40er Jahren wurden die so ent

standenen Baggerseen mit Bauschutt und Erdaushub verfüllt. 

Im Bereich des Museumsgebäudes stellt sich die Baugrundsituation heute wie folgt dar 

(Bild 4): Die sehr heterogene Auffüllung, im Wesentlichen bestehend aus Bauschutt und 

Erdstoffen, steht mit einer Mächtigkeit von 5-6 man. Zur Basis hin weisen die Auffüllungen 

zumeist eine nur breiige, zum Teil weiche bis breiige Konsistenz auf. Unterlagert werden 

die Auffüllungen von den Schichten des Gipskeupers. Beim Gipskeuper handelt es sich um 

Schlufftonsteine der Dunkelroten Mergel. Oberflächennah sind diese zu einem tonigen 

Schluff mit halbfester und fester Konsistenz verwittert. 

Der Gipskeuper mit einer Mächtigkeit von ca. 28 m bildet eine natürliche Sperrschicht für 

das in den unterlagernden Schichten des Oberen Muschelkalks, artesisch mit bis 9 m über 
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Bild 3: Schematischer Grundriss des Museumsgebäudes 

GOK gespannte Mineralwasser. Der GW-Spiegel innerhalb der quartären Talkiese bzw. 

Auffüllung liegt bei ca. 3 m unter GOK. 

Aufgrund der Lage des Bauvorhabens innerhalb der Kernzone des Heilquellenschutzgebietes 

ergeben sich maßgebliche Einschränkungen und Auflagen für alle Eingriffe in den Baugrund 

mit dem Ziel , eine Entspannung des artesisch gespannten Mineralwassers zu verhindern. 

Unter anderem werden durch die Schutzverordnung folgende Maßnahmen und Eingriffe 

untersagt: 

• Flächenhafte Eingriffe unter die Basis der quartären Ablagerungen 

• Das Entnehmen, Fördern und Ableiten von Grundwasser mit Ausnahme 

von Grundwassersanierungen 

• Das Freilegen des Grundwasserspiegels auf Flächen größer 500 m2 
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Bild 4: Baugrundschnitt im Bereich des Museums 

Darüber hinaus wurden basierend auf Erfahrungen bei benachbarten Bauvorhaben und den 

hierbei mit dem Amt für Umweltschutz getroffenen Abstimmungen folgende Vorgaben 

erwartet: 

In Bereichen, in denen noch quartäre Ablagerungen (Auelehm, Kies) oberhalb des 

Gipskeupers vorhanden sind, müssen diese zur Gründung genutzt werden. Die 

Gründungskörper müssen einen Sicherheitsabstand zur Oberkante des Gipskeupers 

im Regelfall von 1,0 m, mindestens jedoch 0,5 m aufweisen. 

In Bereichen, in denen das Quartär, wie im Bereich des Museumsgebäudes, bis zum 

Gipskeuper ausgeräumt und durch unzureichend tragfähige Auffüllungen ersetzt 

wurde, dürfen Gründungskörper auf dem Gipskeuper aufgesetzt werden, wenn durch 

entsprechende Überwachung eine Einbindung in den Gipskeuper vermieden wird. 
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3 Wahl des Gründungssystems 

Aufgrund der hohen Lasten sowie der Setzungsempfindlichkeit des Gebäudes schied eine 

Flachgründung innerhalb der zum Teil nur breiigen Auffüllung von vornherein aus. Eine 

technisch richtige Lösung konnte nur in der Gründung auf und bereichsweise im Gipskeuper 

bestehen. Da die Gründung im Gipskeuper innerhalb der Kernzone des Heilquellenschutz

gebietes durch die Schutzverordnung grundsätzlich untersagt ist, musste hierfür eine Aus

nahmegenehmigung beantragt werden. Aus der Forderung, den Eingriff in den Gipskeuper 

so gering wie möglich zu halten , ergab sich fast zwangsläufig der Einsatz von voll

verdrängenden Pfahlsystemen. Diese bieten den Vorteil , dass sie bei geringer Einbindetiefe 

relativ hohe Lasten abtragen können , die Durchlässigkeit des Gipskeupers im Einbinde

bereich verringern und das Grundwasser zu jeder Zeit absperren. 

Aus Erfahrungen bei Bauvorhaben mit vergleichbaren Baugrundverhältnissen ist bekannt, 

dass mit FRANKIPFÄHLEN, mit 3 m Einbindung in den Gipskeuper, Gebrauchslasten von 

bis zu 2.800 kN abgetragen werden können. Der FRANKIPFAHL (Bild 6 und 7) ist ein 

Ortbetonrammpfahl mit lnnenrammung und Fußausbildung nach DIN EN 12699. infolge der 

variablen Fußausbildung sowie der Möglichkeit der Kiesvorverdichtung (KVV) , zeigt der Pfahl 

eine optimale Anpassungsfähigkeit an veränderliche Baugrundverhältnisse sowie eine sehr 

hohe Tragfähigkeit bei einem ausgezeichneten Last-Setzungsverhalten. 

Da eine technisch einwandfreie Gründung des Gebäudes, speziell unter den hoch belasteten 

Gebäudekernen, ohne Einbindung in den Gipskeuper nicht möglich war, genehmigte das 

Amt für Umweltschutz, unter Auflage eines umfangreichen Überwachungsprogramms, 

zunächst die Herstellung von insgesamt 4 Probepfählen. Davon sollten zwei Pfähle auf dem 

Gipskeuper aufgesetzt und zwei bis zu maximal 3 m in den Gipskeuper eingebunden werden. 

Ziel der Proberammung/Probebelastungen war es nachzuweisen, dass 

• durch die in den Gipskeuper einbindenden Pfähle keine Beeinträchtigung der Schutz

wirkung des Gipskeupers für das Mineralwassersystem zu erwarten ist, 

• das Aufsetzen der Pfähle auf dem Gipskeuper technisch sicher beherrschbar ist 

• eine ausreichende Tragfähigkeit des gewählten Pfahlsystems gegeben ist. 
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Der Bauherr, DaimlerChrysler Immobilien (DCI}, beauftragte daraufhin FRANKI Grundbau 

mit der Herstellung der Probepfähle als FRANKIPFÄHLE sowie der Durchführung von 

dynamischen Pfahlprobebelastungen. Die Pfahlherstellung sowie die Durchführung und 

Auswertung der Probebelastungen wurden durch Smoltczyk & Partner gutachterlich betreut 

und begleitet. 

4 Durchführung von Pfahlprobebelastungen 

4.1 Herstellung der Probepfähle 

Speziell im Hinblick auf die in den Gipskeuper einbindenden Pfähle forderte das Amt für 

Umweltschutz ein umfangreiches Überwachungsprogramm. So wurden vor, während und 

nach der Herstellung eines jeden Pfahles Analysen des quartären Grundwassers 

vorgenommen, um eventuelle Mineralwasseraustritte und C02-Ausgasungen festzustellen. 

Hierzu wurden vorab im Nahbereich der Probepfähle 2" Pegelrohre sowie im Umfeld 5" 

Messstellen eingerichtet. Darüber hinaus wurden zur Ermittlung der mechanischen 

Beanspruchung des Gipskeupers infolge der Rammerschütterung Schwingungsmessungen 

auf dessen Oberfläche durchgeführt. 

In der Versuchserie wurden vier Probepfähle mit einem Durchmesser von D = 61 cm 

hergestellt, wobei die Pfähle mit unterschiedlichen Absetzkriterien ausgeführt wurden (Bild 

5). Im Hinblick auf die geringer belasteten Gebäudeteile sollte mit den Pfählen P1 und P2 

die Tragfähigkeit von auf dem Gipskeuper abgesetzten Pfählen untersucht werden. Zur 

Erlangung möglichst großer Tragfähigkeiten, für die Gründung der hoch belasteten Gebäude

kerne, wurden die Pfähle P3 und P4 im Gipskeuper abgesetzt. 

Die Absetzsituation der Pfähle P1 bis P4 sowie die für 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 Probepfähle P1 - P4 

Tabelle 1: Kennwerte der Probepfähle 

Pfahl D Länge tGK
1) KVV 2) V Fuß 1:ER3) 

[cm] [m] [m] [m3] [MNm] 

P1 5,6 0 - 1,00 15,75 

P2 5,4 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 .[ER= Fallhöhe (6,5 m) • Bärgewicht (0 ,045 MN)• .[Schlagzahl (N) 

a) Auf dem Gipskeuper abgesetzte Pfähle 

Eine Hauptforderung des Amtes für Umweltschutz bestand darin, dass die aufgesetzten 

Pfähle keinesfalls in den Gipskeuper einbinden durften. Um dies sicherzustellen, wurde die 

Schlagzahl ab 1,0 m oberhalb der theoretischen Gipskeuperoberfläche nicht wie sonst bei 

der Pfahlherstellung üblich pro 1,0 m, sondern pro 0, 1 m Rammfortschritt ermittelt und 

protokolliert. Da der Übergang zwischen der breiig/weichen Auffüllung und dem Gipskeuper 

eine markante Veränderung 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 Fußherstellung sichergestellt, dass das Fußmaterial nicht 

in den Gipskeuper eindringt. Dem Weg des geringsten Widerstandes folgend wird der 

Pfahlfuß komplett innerhalb der Auffüllung 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 Fuß mit 1,0 m3 Trockenbeton her

gestellt. Bei Pfahl P2 wurde die Pfahltragfähigkeit durch eine vorausgehende Verbesserung 

der anstehenden Auffüllung mittels einer Kiesvorverdichtung (KVV) vergrößert. Hierzu wurde 

nach Erreichen des Gipskeupers das Rammrohr auf einer Höhe von 2 m unter kontinuierli

chem Ausstampfen von Kies gezogen (Bild 6) und anschließend wieder auf die ursprüngliche 

Tiefe zurückgerammt, wobei erwartungsgemäß ein deutlich vergrößerter Rammwiderstand 

festgestellt wurde (siehe hierzu Bild 5, Darstellung der aufgebrachten Rammenergie ER). 

Aufgrund des höheren Rammwiderstandes erfolgte die Ausbildung des Pfahlfußes mit einer 

Größe von 0,85 m3. 

b) Im Gipskeuper abgesetzte Pfähle 

Durch das Amt für Umweltschutz wurde, wie oben bereits erwähnt, für die im Gipskeuper 

abgesetzten Pfähle eine maximale Einbindung von 3,0 m zugelassen. Mit Pfahl P3 wurde 

zunächst versucht, mit einer minimalen Einbindung von 1,0 m eine möglichst hohe Last 

abzutragen. Bei Pfahl P4 sollte die maximal zugelassene Einbindung ausgenutzt werden . 

Nach 2,5 m Einbindung waren die Rammwiderstände bereits so hoch, dass ein Tieferrammen 

nicht sinnvoll gewesen wäre, so dass der entsprechende Pfahlfuß mit 0,8 m3 auf dieser Tiefe 

ausgebildet wurde. Die prinzipielle Herstellung der Pfähle P3 und P4 ist in Bild 7 dargestellt. 

Die im Rahmen der Überwachung durchgeführten Wasseranalysen zeigten keine, durch 

etwaige Mineralwasseraustritte oder C02-Ausgasungen verursachten Veränderungen. Auch 

das Ergebnis der Erschütterungsmessungen ergab eindeutig unkritische Werte. Bei der 

Herstellung der Probepfähle konnte somit keine Beeinflussung des Schutzsystems des 

Mineralwassers beobachtet werden. Das Amt für Umweltschutz stellte daraufhin für die 

hochbelasteten Bereiche die Genehmigungsfähigkeit für in den Gipskeuper einbindende 

Pfähle in Aussicht. 
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Rohres in den zuvor 
ausgestampften Kies 

Ausbilden des Pfahl
fußes durch 

Ausstampfen 
von Beton 

Kappen des 
Pfahlkopfes; 

Herrichten der 
Anschlußbewehrung 

5 

Ziehen bei der 
Fußausbildung 

Glpskeuper 

Bild 6: Kiesvorverdichtung (KVV) bei der Herstellung des Pfahles P2 
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Bild 7: Prinzipielle Herstellung der Probepfähle P3 und P4 
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4.2 Durchführung und Ergebnis der Probebelastungen 

Die Pfähle wurden 3 Wochen nach der Herstellung dynamischen Probebelastungen unter

zogen. Zur Lastaufbringung wurde ein Fallgewicht mit einer Masse von 9,7t und variablen 

Fallhöhen von 0,8 bis 2,0 m eingesetzt. In allen Versuchen wurde die Grenztragfähigkeit 

der Pfähle erreicht. Die mit der CAPWAP-Analyse ermittelten Grenzlasten sowie die 

zugehörigen Widerstand-Setzungs-Linien sind in Tabelle 2 bzw. Bild 8 zusammengestellt. 

Die auf dem Gipskeuper abgesetzten Pfähle zeigen unter den vorliegenden Randbedingun

gen eine hohe Tragfähigkeit. Erwartungsgemäß führt die KVV beim Pfahl P2 zu einer 

deutlichen Steigerung der Tragfähigkeit verglichen mit der des Pfahles P1. Die Begründung 

hierfür liegt in der Verbesserung der anstehenden Auffüllung im Fußbereich der Pfähle, 

wodurch das Fußmaterial konzentrierter und mit höherem Anpressdruck auf dem Gipskeuper 

aufgebracht wird. 

Pfahl P3, mit 1,0 m Einbindung in den Gipskeuper, zeigt nur eine geringfügig höhere Grenz

last als die mit KVV auf dem Gipskeuper abgesetzten Pfähle. Da durch das Amt für Umwelt

schutz für in den Gipskeuper einbindende Pfähle ein umfangreiches, baubegleitendes Über

wachungsprogramm des quartären Grundwassers gefordert wird, ist die Verwendung von 

Bauwerkspfählen des Pfahltyps P3 nicht sinnvoll. 

Der mit 2,5 m im Gipskeuper einbindende Pfahl P4 zeigt wie erwartet mit 6.100 kN die 

höchste Grenzlast aller Probepfähle. 

Tabelle 2: Ergebnis der Probebelastungen 

CAPWAP-Analyse 

Pfahl 
OFuß OMantel OGrenz 111) Smax Ozul. 

[kN] [kN] [kN] [-] [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 

1J Sicherheitsbeiwert nach DIN 1054 
2J Verringerung des Sicherheitsbeiwertes durch Ausführung von 3 weiteren Probebelastungen an 

entsprechend Pfahltyp P2 hergestellten Pfählen parallel zur Bauausführung. 
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5 Ausführung der Gründung 

Die ARGE 'Neues Mercedes-Benz Museum', bestehend aus der Ed. Züblin AG und Wolf & 

Müller, beauftragte im November 2003 FRANKI Grundbau mit der Gründung des Museums 

inklusive der Nebengebäude. Auf Grundlage der Ergebnisse der Probepfahlherstellung 

genehmigte das Amt für Umweltschutz eine Gipskeupereinbindung von bis zu 2,5 m für die 

hochbelasteten Bauwerkspfähle, unter Auflage eines umfangreichen Überwachungs

programms. 

Um den Eingriff in den Gipskeuper so gering wie möglich zu halten und das baubegleitende 

Überwachungsprogramm soweit wie möglich zu reduzieren, wurde die Gründung hinsichtlich 

des Eingriffs in den Gipskeuper optimiert. Letztendl ich konnte der Einsatz von Gründungs

pfählen mit Gipskeupereinbindung auf die Gebäudekerne des Museums beschränkt 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 Tragfähigkeit zeigte wie der auf dem Gipskeuper abgesetzte Pfahltyp P2, schied 

seine Verwendung von vornherein aus. Hierdurch konnte das baubegleitende Über

wachungsprogramm des quartären Grundwassers auf den Bereich der Gebäudekerne 

beschränkt werden. 

Abgesehen von den Pfählen zur Gründung der Gebäudekerne und der Bodenplatten wurden 

alle Pfähle mit KVV analog Pfahltyp P2 ausgeführt. Für die Pfähle unter dem Ringfundament 

(Bild 9) ergab sich bei deren Anordnung im Mindestachsabstand von 3,5 x D 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 Pfählen, entsprechend Pfahltyp P2 durchgeführt. Die Ergebnisse be

stätigten das des Probepfahles P2. Durch die Verringerung des Sicherheitsbeiwertes von 

11=2,0auf11=1,75 konnte die Gebrauchslast von 2.000 kN nachgewiesen werden. 

Die mit bis zu 550 kN belasteten Pfähle unterhalb der Bodenplatten des Museumsgebäudes 

und der Nebengebäude konnten aufgrund der geringen Gebrauchlasten ohne KVV, analog 

Pfahltyp P1 sowie mit einem reduzierten Pfahldurchmesser von D = 42 cm ausgeführt 

werden . 
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Bei den Nebengebäuden kamen aufgrund der geringeren Belastung ausschließlich auf dem 

Gipskeuper aufgesetzte Pfähle zur Ausführung, so dass in diesen Bereichen gleichfalls auf 

ein baubegleitendes Überwachungsprogramm für das Grundwassers verzichtet werden 

konnte. 

Die Gründungsarbeiten wurden in zwei Bauabschnitten ausgeführt. Von November 2003 

bis Januar 2004 wurden im 1. BA die Pfähle für das eigentliche Museumsgebäude und das 

Technikgebäude mit 3 Rammen hergestellt. Im 2. BA von Juni bis August 2004 wurde die 

restliche Gründung (Parkhaus und Verbindungsbau) mit 2 Rammen erstellt. Insgesamt 

wurden für das Museum mit Nebengebäuden 1.397 Pfähle mit Längen zwischen 3,5 und 

5,5 m ausgeführt. Die Zusammenstellung der ausgeführten Pfähle im Einzelnen zeigt 

Tabelle3. 

Tabelle 3: Ausgeführte FRANKIPFÄHLE 

D Qzul. Gipskeuper- Pfahl-
Bauteil anzahl 

[m] [kN] einbindung [-] 

0,42 550 - 35 

Museum 0,61 2.000 - 567 

0,61 3.000 X 172 

0,42 550 - 219 
Nebengebäude 

0,61 2.000 - 404 

Insgesamt 1.397 

Das vom Amt für Umweltschutz geforderte Überwachungsprogramm für das quartäre Grund

wasser im Bereich der Bauwerkspfähle mit Gipskeupereinbindung zeigte erwartungsgemäß 

keine Beeinflussung des geschützten Mineralwassersystems. Durch den Einsatz des 

FRANKIPFAHLES mit seinen optimalen Anpassungsmöglichkeiten an die Rahmen 

bedingungen konnte die anspruchsvolle Gründungsaufgabe technisch einwandfrei gelöst 

werden . infolge der hohen Tragfähigkeit der auf dem Gipskeuper abgesetzten Pfähle konnte 

der Eingriff in den Gipskeuper und somit in das Schutzsystem des Mineralwassers, minimiert 

und auf lediglich 12% der Pfähle begrenzt werden. 
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Bild 8: Pfahlherstellung für das Museumsgebäude 

6 Zusammenfassung 

Direkt vor den Toren des DaimlerChrysler Werkes in Stuttgart-Untertürkheim baut die 

DaimlerChrysler AG das Mercedes-Benz Museum. infolge der großen Stützweiten sowie 

der Gebäudehöhe ergeben sich für das setzungsempfindliche Gebäude sehr hohe 

Gründungslasten. Im Bereich des Baufeldes stehen oberhalb des Gipskeupers Auffüllungen 

mit einer unzureichenden Tragfähigkeit für die Gründung eines hochwertigen Gebäudes an. 

Da das Baufeld innerhalb der Kernzone des Heilquellenschutzgebietes der Mineralheilquellen 

von Stuttgart liegt, ergeben sich hieraus maßgebliche Einschränkungen und Auflagen für 

alle Eingriffe in den Baugrund mit dem Ziel, eine Entspannung des artesisch gespannten 

Mineralwassers unterhalb des Gipskeupers zu verhindern . Zur Optimierung der Pfahltrag

fähigkeit sowie unter dem Aspekt, den Eingriff in den Gipskeuper zu minimieren, wurden 

dynamische Pfahlprobebelastungen, sowohl an , auf dem Gipskeuper, als auch im 

Gipskeuper abgesetzten FRANKIPFÄHLEN durchgeführt. 
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Mit einem die Herstellung der Probepfähle begleitenden Untersuchungsprogramm konnten 

keine negativen Auswirkungen der Pfahlherstellung auf das Schutzsystem des Mineral

wassers festgestellt werden, worauf das Amt für Umweltschutz der Gründung des Gebäudes 

mit FRANKIPFÄHLEN auch im Gipskeuper zustimmte. Durch die Ausführung von Kiesvor

verdichtungen im Pfahlfußbereich konnte die Tragfähigkeit der auf dem Gipskeuper auf

gesetzten Pfähle so gesteigert werden, dass die Bauwerkspfähle mit Gipskeupereinbindung 

auf die hoch belasteten Gebäudekerne beschränkt werden konnten. 

Dr.-lng. Michael Kotthaus 

Franki Grundbau GmbH & Co. KG 

Benrather Schlossallee 49-53 

40597 Düsseldorf 
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Ausführung von Rüttelstopfsäulen bis in große Tiefen mit dem 

S-a-Schleusenrüttlersystem für Kräne 

Dr.-lng. 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 

Für die Herstellung von Rüttelstopfsäulen zur Baugrundverbesserung mit Materialzugabe 

an der Rüttlerspitze wurde in den 70er Jahren des zurückliegenden Jahrhunderts von 

Keller Grundbau der sogenannte Schleusenrüttler entwickelt. Dieser wird seither im In

und Ausland im Spezialtiefbau erfolgreich eingesetzt. Um die für das Verfahren 

notwendige Aktivierungskraft aufbringen zu können, wird der Schleusenrüttler an der 

Trageraupe mäklergeführt. Die maximale Einfahrtiefe des Rüttlers beträgt ca. 20 m. 

Sind größere Verdichtungstiefen erforderlich, können diese mit einem weiterentwickelten 

und ebenfalls mit einem Schleusensystem ausgestatteten sogenannten S-alpha-System 

ausgeführt werden. Der Rüttler wird hierbei am Kran hängend abgeteuft. Die Aktivierung 

erfolgt durch das Eigengewicht des S-alpha-Systems. Die Stopfsäulen werden wie 

bewährt von unten nach oben aufgebaut, wobei die Materialzufuhr zur Schleuse über 

einen seilgeführten Kübel erfolgt. 

Mit dem System lassen sich nun auch Rüttelstopfsäulen mit hoher Produktivität bis zu ca. 

50 m Länge mit der bewährten Materialzugabe an der Rüttlerspitze herstellen. Hiermit 

eröffnen sich erweiterte Einsatzmöglichkeiten, z.B. bei Offshore-Anwendungen. 

1. Einleitung 

Schottersäulen werden standardmäßig mit Tragraupen und Längen bis zu 20m 

ausgeführt. Es ist nun durch Weiterentwicklung möglich auch größere Längen 

herzustellen. Als Grundgerät wird dann anstatt der Tragraupe ein Kran verwendet, an dem 
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ein spezieller Schleusenrüttler (S-alpha-System) hängt. Die von der Firma Keller weltweit 

größten Längen von Rüttelstopfverdichtungen waren bisher: 

• Annacis island, Vancouver, British Columbia (32m) 

• Ketchican , Alaska (37m) 

• Jebba Damm in Nigeria (38m) 

2. Vorstellung des neuen 5-alpha-Systems 

Abb 1.: Herstellung von Schottersäulen unter Wasser 

Um Schottersäulen unter Wasser herstellen zu können, war es bisher nötig, zuerst eine 

Schicht Schotter auf dem Meeresboden zu verteilen. Anschließend wurde dieser Schotter 

mit dem Standard-Tiefenrüttler in den Boden einvibriert (Abb 1 ). Um an jeder Stelle genug 

Schotter zur Verfügung zu haben, mußte ca. 15% mehr Schotter vorgeschüttet werden , 

als für die Säulen gebraucht wurde. 

Mit dem neuen S-alpha System der Firma Keller Grundbau GmbH entfällt die 

Schotterverteilung auf dem Meeresboden und damit auch der o.g. Schottermehrverbrauch. 

Es gibt 2 verschiedene Systeme: 
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A) Entweder wird der Schotter mit einem Langarmbagger in einen über der 

Materialschleuse befindlichen Trichter eingefüllt (siehe Beispiel in Kapitel 4) 

B) Oder der Schotter wird mit einem Standardbagger in einen Kiessender gefüllt, der 

die Materialschleuse durch hydraulisches Pumpen des Kieses versorgt, (siehe 

Abb. 2 und Beispiel in Kapitel 5) 

In beiden Fällen gelangt der Kies von der Materialschleuse direkt an die Rüttlerspitze, wo 

er aus dem Materialrohr austritt. Die Schottersäulen können dann im Pilgerschritt

Verfahren von unten nach oben hergestellt werden. 

-- -- - __ _____..,..--

Abb. 2: Neues S-alpha System zur Herstellung von Schottersäulen unter Wasser 

Im folgenden wird ein Projekt mit dem neuen S-alpha-System an Land und daran 

anschließend zwei Projekte mit für offshore Anwendungen modifizierten S-alpha Geräten 

vorgestellt. 
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3. Umgehungsstraße in Deutschland 

Abb. 3: Kran mit 43m langem Vibratorstrang 

In den neuen Bundesländern wurde auf einer überwiegend sandigen Mischbodenkippe 

eine Umgehungsstraße gebaut. Das Grundwasser befindet sich in ca. 8-10m Tiefe. Da 

eine Rütteldruckverdichtung durch den variablen teilweise hohen Feinkornanteil des 

Bodens nicht möglich war, wurden Schottersäulen 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 Säule 

eingebaut. Der Split besaß die Körnung 5mm-32mm. 
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Wegen der großen Länge von Rüttler und Aufsatzstrecke musste ein großer Kran mit 

einem Gewicht von 280 Tonnen gewählt werden . 

Abb. 4: Schleuse mit Einfülltrichter und seilgeführter Kübel 

Die Abb. 4 zeigt den oberen Teil des Vibratorstranges mit der Schleuse unten und dem 

darüber liegenden Einfülltrichter. Da kein Bagger das Material bis in über 45m Höhe 

heraufreichen kann, wird der Kies unten in einen Kübel (rechts in Abb.4) eingefüllt. Dieser 

wird dann über ein separates Seil zum Einfülltrichter hinaufgezogen und über einen 

Klappmechanismus in den Trichter entleert. 
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4. Brücke zwischen Singapur und Malaysia 

Abb. 5.: Fotomontage der neuen Brücke 

Zwischen den Staaten Singapur und Malaysia soll eine S-förmige Brücke über die dort 

vorhandene Wasserstraße gebaut werden (Abb 5). Die Stadt auf der Seite Malaysias heißt 

Johor Bahru. 

; ' ; \ 
\ 

Abb. 6: Grundriss mit Brückenwiderlager auf Schottersäulen (blau) 

Zur Gründung eines Brückenwiderlagers im Wasser wurden 11 OOOm Schottersäulen 

geplant, Abb.6. 
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Abb. 7: Ausführung mit zwei Pontons und Langarmbagger 

Zur Ausführung der Schottersäulen im Jahre 2003 wurden zwei Pontons gewählt (Abb.7), 

ein Arbeitsponton mit dem Kran und der Ausrüstung (links) sowie ein Ponton für den 

Schotter (rechts). Zum Einfüllen des Schotters in den auf der Schleuse befindlichen 

Trichter wurde ein Langarmbagger eingesetzt. Nachteilig bei dieser Variante ist, dass der 

Schottersäulenpunkt wegen der begrenzten Baggerarmlänge immer in der Nähe des 

Schotterpontons liegen muss. Außerdem ist gleichermaßen die Einfüllhöhe und damit 

auch die Säulenlänge begrenzt. 

Abb. 8: GPS-System für den Kranfahrer 
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Um die Punkte auch unter Wasser zuverlässig finden zu können, wurde ein GPS-System 

verwendet (Abb.8). Auf dem Bildschirm waren alle Punkte hinterlegt. Bereits fertiggestellte 

Punkte wurden farblich markiert, so dass die Arbeit für den Kranfahrer wesentlich 

erleichtert wurde. 

5. Landgewinnung bei Pulau Tekong in Singapur 

Im Anschluß an die Sandverdichtung auf der Insel Tekong, die von der Firma Keller mit 

einer Tiefe von 53m ausgeführt wurde, sollten im Jahr 2004 und 2005 vom Wasser aus 

Schottersäulen hergestellt werden. 

-~> / 
// / 

Insel 

Abb 9. Schottersäulen im Wasser in den zehn rechteckigen Flächen 

Zuerst wurde die Insel durch eine Sandanschüttung links daneben vergrößert (Abb.9). Die 

Böschungen hatten eine Neigung von 1 :3. Um den Damm weiter bauen zu können, 

mussten zuerst die oberen Meter des weichen Seebodens entfernt werden. Man 

befürchtete, dass es durch die Arbeiten des Dredgers zu einem Böschungsversagen an 

der Sandaufschüttung und der Insel kommen könnte. Um dieses zu vermeiden, wurden 

auf einer in zehn Rechtecke geteilten Fläche von insgesamt 57m x 200m Schottersäulen 

geplant. Nach der Säulenherstellung wird dann zunächst der neue Dammabschnitt rechts 

oben in Abb.9. 5m-15m tief ausgebaggert. Am Ende erfolgt der Bau des Dammes sowohl 

über den Schottersäulen als auch über dem tieferliegenden ausgebaggerten Abschnitt. 
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Insgesamt wurden 45.000 Meter Säulen mit einem vertraglich spezifizierten unüblich 

großen Mindestdurchmesser von 1, 1 m eingebaut. Dieser war möglich, da der Seeboden 

sehr weich war. Es wurde ein quadratisches Raster mit 1,8m Kantenlänge verwendet. 

Abb .10: Arbeitsponton links und Schotterponton rechts 

Zur Ausführung der Schottersäulen wurden wiederum ein Arbeitsponton (links in Abb.10) 

und ein Ponton für den Schotter rechts gewählt. 
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Abb. 11: Einfüllen des Schotters und Schleuse 

Im Unterschied zum voran beschriebenen Projekt wird der Zuschlagstoff nicht mit einem 

Langarmbagger in den Trichter über der Schleuse gegeben, sondern hydraulisch 

gefördert. Hierzu wird der Schotter in einen auf dem Ponton stehenden Trichter gefüllt und 

über Leitungen durch die Schleuse an der Mastspitze zur Austrittsöffnung des 

Tiefenrüttlers gepumpt (Abb.11 ). 
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Vergleichende Darstellung der Pfahlbemessung in DIN 1054 neu und 

DIN EN 1997-1 (EC 7) sowie Entwicklung der nationalen Anwendung 

Einleitung 

H.-G. Kempfert 

M. Rudolf 

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 ergänzenden Regelungen nach DIN 1054/A1:2004-08 zusammengeführt. 

Die bauaufsichtliche Einführung der DIN 1054 ist für das Jahr 2005 vorgesehen, nachdem 

die Fachkommision Bautechnik beschlossen hat, die DIN 1054 ebenso wie die DIN 

EN1536 (Ausführungsnorm Bohrpfähle) im Jahr 2004 in die Musterliste der technischen 

Baubestimmungen aufzunehmen. Die DIN EN 1997-1 wird voraussichtlich 2007 bauauf

sichtlich eingeführt. Für 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 für weitere Diskussionen zum Thema Pfahlgründun

gen bei der Zusammenführung von EC 7 und DIN 1054 im Zusammenhang mit der Erar

beitung des nationalen Anhangs und einer möglichen nationalen Ergänzungsnorm dienen. 

2 Überblick zum Vergleich von DIN 1054 und DIN EN 1997-1 

Mit der DIN EN 1997-1 gilt für die Mitgliedsländer der EU und EFTA ein einheitliches Re

gelwerk für den Entwurf, die Berechnung und die Bemessung im geotechnischen Auf

gabenbereich. Aufgrund der unterschiedlichen Vorgehensweisen, mit denen die einzelnen 

Länder langjährige Praxiserfahrung vorweisen können, war es in letzter Konsequenz nicht 

möglich, eine tatsächlich einheitliche Vorgehensweise in der DIN EN 1997-1 umzusetzten. 
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Vielmehr wurde sich mit dem Teilsicherheitskonzept zwar auf eine Bemessungsphilosphie 

verständigt, für die Anwendung wurden dann allerdings drei parallel geltende Nachweis

verfahren aufgestellt, die zurückzuführen sind auf die britisch, die deutsche und die fran

zösiche Vorgehensweise. Diese drei Nachweisverfahren werden in Abschnitt 3.1 näher 

erläutert. 

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 über den Streuungs

faktor ~ in charakteristische Werte umgewandelt. Dabei zeigen sich deutliche Unterschiede 

in den Werten des Streuungsfaktors, siehe auch Abschnitt 3.3. Für 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 für Ein

wirkungen und Widerstände 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 Gründungssohlen wird nach 

DIN 1054 für den Grenzzustand des Verlustes der Lagesicherheit GZ 1A geführt, welches 

sich in der Vorgehensweise vom Nachweis nach DIN EN 1997-1 unterscheidet, siehe Ab

schnitt 3.4. In beiden Normen werden unterschiedliche Geometrien für einen widerste

henden Bodenblock definiert. Zahlenbeispiele sind in Abschnitt 4 aufgeführt. 

Zwischen DIN EN 1997-1 und DIN 1054 gibt es weitere geringfügige Unterschiede, die für 

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 Ländern wurde bisher die Pfahltragfähigkeit auf der Grundlage des Globalsicher

heitskonzeptes bestimmt. Das bedeutet beispielsweise, dass sich die zulässige Tragfähig

keit eines Pfahles durch Bezug auf den Bruchzustand dividiert durch einen globalen Si

cherheitsbeiwert ergibt, z.B. ri = 2,0. 

Das nach DIN 1054 und DIN EN 1997-1 gültige Teilsicherheitskonzept definiert partielle 

Sicherheitsbeiwerte getrennt für Einwirkungen, Widerstände und Bodenkenngrößen. Die 

Gesamtsicherheit ergibt sich dann aus dem Produkt der einzelnen Teilsicherheitsbeiwerte, 

wobei diese automatisch über den Anteil ihrer Bezugsgröße (Einwirkungen, Widerstände 

oder Bodenkenngrößen) gewichtet werden. 

Gegenüber DIN 1054 stellt die DIN EN 1997-1 mehrere Sätze an Teilsicherheitsbeiwerten, 

siehe Tabelle 1 bis Tabelle 3, zur Verfügung. Im Einzelnen sind dies die Sätze A 1 und A2 

für Einwirkungen bzw. Beanspruchungen, die Sätze M1 und M2 für Baugrund-Kenngrößen 

und die Sätze R1 bis R4 für Widerstände. 

Im Folgenden werden die nach DIN EN 1997-1 anzuwendenden Nachweisformen skiz

ziert. Diese unterscheiden sich zunächst darin, dass aus den drei Sätzen (A, M, R) jeweils 

unterschiedliche Werte miteinander kombiniert werden. 

Im Nachweisverfahren 1 muss für Pfähle nachgewiesen werden, dass ein Grenzzustand 

durch Bruchversagen oder zu große 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 Abhängigkeit von der Art der Belastung die Sicherheitsbeiwerte für die Boden

kenngrößen gewählt. Dabei ist der Satz M2 im Falle von ungünstig 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 für den Grenzzustand GZ 1 (für Pfähle GZ 1B) nach DIN 1054, 

wobei in DIN EN 1997-1 unterschiedliche Teilsicherheitsbeiwerte und ~-Werte gegenüber 

DIN 1054 angesetzt werden. 

Kombination : A1 "+" M1 "+" R2 

Alle Teilsicherheitsbeiwerte des Satzes M1 für die Baugrund-Kenngrößen betragen 1.0, so 

dass bei diesem Nachweisverfahren die Teilsicherheiten lediglich bei den Einwirkungen 

und Widerständen einfließen. Weiterhin sind in DIN 1054 noch weitere Modifizierungen 

vorgenommen worden, wobei 3 Lastfälle (LF 1-3) Berücksichtigung finden. 

Das Nachweisverfahren 3 beschreibt Nachweiskombination. 

Kombination: (A 1 oder A2) "+" M2 "+" R3 

Bei dieser Vorgehensweise werden die Beanspruchungen nach zwei Arten unterschieden. 

Der Satz A 1 ist für Beanspruchungen anzusetzen, die aus dem Bauwerk herrühren. Bean

spruchungen, die aus dem Boden selber stammen oder über den Boden angreifen, wer

den mit dem Satz A2 berücksichtigt. 

3.2 Teilsicherheitsbeiwerte 

Den drei Nachweisverfahren nach DIN EN 1997-1 aus Abschnitt 3.1 liegen zunächst die 

Teilsicherheitsbeiwerte nach Tabelle 1 bis Tabelle 3 zugrunde, wobei diese allerdings na

tional verändert werden dürfen. 

Dabei entsprechen sich die Teilsicherheitsbeiwerte für Einwirkungen nach dem Nachweis

verfahren 2 (A 1) mit den Teilsicherheitsbeiwerten nach DIN 1054 Lastfall 1, siehe Tabel

le 1. Gleiches gilt für die Teilsicherheitsbeiwerte für die effektiven Baugrund-Kenngrößen, 

siehe Tabelle 2. Für die Scherfestigkeit im undränierten Zustand sind Unterschiede vor

handen. 
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Tabelle 1 Teilsicherheitsbeiwerte der Einwirkungen für den Grenzzustand GZ 1 B nach 

DIN 1054 und DIN EN 1997-1 angewendet auf Pfahlgründungen 

DIN 1054 DIN EN 1997-1 
Einwirkung Symbol 

Lastfall Satz 

Dauer Bedingung LF 1 LF 2 LF 3 A1 A2 

ständig 
ungünstig YG 1,35 1,20 1,00 1,35 1,00 

günstig YG *) *) *) 1,00 1,00 

veränderlich 
ungünstig Ya 1,50 1,30 1,00 1,50 1,30 

günstig Ya - - - 0 0 

*) Eine Unterscheidung von ständigen Einwirkungen günstig oder ungünstig im Grenzzu

stand GZ 1 B ist in DIN 1054 nicht vorgesehen. Ausgenommen bei Pfählen, die sowohl 

Druck- als auch Zugbeanspruchungen ausgesetzt sind. Bei der Ermittlung der Zugbe

anspruchung ist eine gleichzeitig wirkende Druckbeanspruchung aus günstigen ständi

gen Einwirkungen mit dem Teilsicherheitsbeiwert YGJnf = 1,00 zu berücksichtigen. 

Tabelle 2 Teilsicherheitsbeiwerte für Baugrund-Kenngrößen nach DIN EN 1997-1 

Baugrund-Kenngrößen Symbol 
M1 

Satz 

M2 

effektiver Scherwinkel Yqi1 1,00 1,25 

effektive Kohäsion Yc 1,00 1,25 

Scherfestigkeit im undränierten Zustand Ycu 1,00 1,40 

einaxiale Druckfestigkeit Yqu 1,00 1,40 

Wichte Ys 1,00 1,00 
1 Diese Bezeichnung bezieht sich auf tan cp' 

Bei den Teilsicherheitsbeiwerten für die Pfahlwiderstände 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 Pfahlwiderstände unterschieden 

werden nach der Ermittlungsmethode der Pfahlwiderstände (Pfahlprobebelastung, Erfah

rungswerte) während in DIN EN 1977-1 zunächst nach Widerstandsanteilen (Spitzen

druck, Mantelreibung) und nach Druck- und Zugpfählen unterschieden wird . Es wird an

schließend 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. Zusätzlich gibt DIN EN 1997-1 auch noch Teilsicherheitsbeiwerte 

für unterschiedliche Pfahlarten an. Diese unterscheiden sich allerdings bei den Teilsicher

heitsbeiwerten R2 nicht. 

Tabelle 3 Teilsicherheitsbeiwerte YR der Pfahlwiderstände für den Grenzzustand GZ 1 B 

nach DIN 1054 und DIN EN 1997-1 angewendet auf Pfahlgründungen 

DIN 1054 DIN EN 1997-1 

("') 1 

0,:C :c C-
0 u.... 0 Q) ..c 

_J .tl 
c C'O $ ~$ ..c ..c :~g. Pfahlwiderstand E 1 Pfahlwiderstand E C'O 0.. () 0.. 

.c Q) ...... 
>. ..-- >. (/) "E O'l c..c 

(/) (/) Q) c 0 ..c 0 u.... >::::i ((l () ..c 
_J (/) 

Spitzendruck R1 1,00 1,25 1,10 

Gesamtwiderstand Pfahl probe- R2 1,10 1,10 1,10 

Erfahrungswerte 
YP 1,40 

belastung oder 
Yb 

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 1,10 

Pfahl probe- Ys 
R3 1,00 1,00 1,00 belastung oder 

Erfahrungswerte R4 1,30 1,30 1,30 

Gesamtwiderstand Gesamtwiderstand R1 1,00 1, 15 1,10 

(Druck) (Druck) R2 1,10 1,10 1,10 
YPc 1,20 Pfahlprobebe- Yt 

Pfahl probe- lastung oder dyn. R3 1,00 1,00 1,00 
belastung Schlagversuch R4 1,30 1,50 1,40 

Gesamtwiderstand R1 1,25 1,25 1,25 

(Zug) Mantelreibung R2 1, 15 1, 15 1, 15 
YPt 1,30 

(Zug) 
Ys,t 

R3 1,10 1,10 1,10 Pfahl probe-
belastung R4 1,60 1,60 1,60 

Im Vergleich der Teilsicherheitsbeiwerte zeigt DIN EN 1997-1 zunächst ein insgesamt 

geringeres Sicherheitsniveau als DIN 1054, da sich die Teilsicherheitsbeiwerte für Einwir

kungen und Baugrund-Kenngrößen entsprechen, die Teilsicherheitsbeiwerte für die Wi

derstände nach DIN EN 1997-1 aber deutlich geringer sind. 
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Zusätzlich muss allerdings das unterschiedliche Vorgehen in der Festlegung der charakte

ristischen Pfahlwiderstände beider Normen berücksichtigt werden. Bei Pfahlprobebelas

tungen werden nach Vorgaben von DIN EN 1997-1 die Messwerte über den Streuungs

faktor s 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 übliche Streuungsfaktor s wurde aus Gründen der Kompatibilität mit 

DIN EN 1997-1 eingeführt. Dabei wurde der <;-Wert in DIN 1054 wesentlich niedriger als in 

DIN EN 1997-1 gewählt und dieser kompensiert somit weitestgehend die Unterschiede der 

Teilsicherheitsbeiwerte beider Normen, siehe Abschnitt 3.3. 

Anmerkung: Bei der Entscheidung für die Zahlenwerte der Teilsicherheitsbeiwerte und 

Streuungsfaktoren für Pfahlgründungen wurde in DIN 1054 der bisherigen 

Vorgehensweise der Vorzug gegeben, nämlich dass bei Flach- und Pfahl

gründungen etwa die gleichen Sicherheitsbeiwerte (früher Tl = 2.0, jetzt 

y = 1,4) anzusetzen sind. Außerdem wurden die <;-Werte bei wenigen Probe

belastungen als zu hoch angesehen, da dadurch möglicherweise in der Pra

xis Pfahlprobebelastungen verhindert würden. 

3.3 Werte und Anwendung des Streuungsfaktors s 

Grundlage für die Bemessung von Pfahlgründungen ist der charakteristische Pfahlwider

stand. Im Falle von Pfahlprobebelastungen werden die Messwerte des Pfahlwiderstandes 

R1m,i im Grenzzustand der Tragfähigkeit GZ 1 über den Streuungsfaktor <;, der Pfahlher

stellungseinflüsse und Baugrundunregelmäßigkeiten berücksichtigen soll, in charakteristi

sche Pfahlwiderstände R1,k umgewandelt, indem der Messwert des Widerstandes durch 

den Streuungsfaktor geteilt wird. Dabei werden grundsätzlich zwei Fälle unterschieden. 

Zum einen das System mit starrer Pfahlkopfplatte, bei dem davon ausgegangen werden 

kann, dass Lasten auf die Nachbarpfähle übertragen werden können und das weiche Sys

tem, bei dem von voneinander unabhängig wirkenden Einzelpfählen ausgegangen wird. 

Nach DIN 1054 ergibt sich der charakteristische Pfahlwiderstand R1,k bei weichen Syste

men aus dem Kleinstwert der Probebelastungsergebnisse nach Gleichung (1a). Kommt es 

im vorgesehenen Bauwerk zu einer Lastverteilung auf mehrere Pfähle, z. B. durch eine 
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weitgehend starre Kopfplatte, und ist der Variationskoeffizient sN/Rm ::::; 0,25, darf der 

Streuungsfaktor s auf den Mittelwert R1m der Probebelastungsergebnisse bezogen wer

den, siehe Gleichung ( 1 b ). 

(1a) 

(1 b) 

Tabelle 4 Streuungsfaktor s zur Berücksichtigung von Anzahl und Streuung der Ergeb

nisse von Pfahlprobebelastungen nach DIN 1054 

Zahl der 
Streuungsfaktor s 

Mittelwert Kleinstwert 
Probebelastungen -

R1m,min N 
R1m 

SN/R1m = 0 sN/Rm :S; 0,25 

1 - - 1, 15 

2 1,05 1,10 1,05 

>2 1,00 1,05 1,00 

Tabelle 5 Erhöhung des Streuungsfaktors s nach Tabelle 2 bei der Auswertung von 

dynamischen Probebelastungen 

1) Kalibrierung an statischer Probebelastung 

Ort der Probebelastung Auswerteverfahren Erhöhung 

gleiches Baufeld erweitertes Verfahren 
keine 

(z.B. CAPWAP) 

direktes Verfahren 

(z.B. CASE-Formel) 
L'ls = o, 10 

andere Baumaßnahme erweitertes Verfahren L'is = o,o5 

direktes Verfahren L'is = o. 15 

2) Ableitung aus allgemeinen Erfahrungswerten L'is = 0.15 
(nur erweitertes Verfahren zulässig) 

Anmerkung: Bei der Anwendung der Streuungsfaktoren s 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 dürfen interpo

liert werden. Dabei ist 

(2) 

Unter bestimmten Voraussetzungen dürfen nach DIN 1054 auch die Pfahlwiderstände aus 

dynamischen Pfahlprobebelastungen abgeleitet werden. Dabei sind ebenfalls die Streu

ungsfaktoren s nach Tabelle 4 zu berücksichtigen, wobei je nach Vorinformationen aus 

vergleichbaren statischen Probebelastungen und gewählten Verfahren die Anzahl der 

dynamischen Pfahlprobebelastungen bzw. auch die s-Faktoren zu erhöhen 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: 

(3a) 

(4b) 

Der Streuungsfaktor ist nach Tabelle 6 anzusetzen. Dabei dürfen beim Vorhandensein 

einer ausreichend starren Pfahlkopfplatte die Zahlenwerte von s1 und s2 durch 1, 1 dividiert 

werden, vorausgesetzt, dass s1 niemals kleiner als 1,0 ist. 

Tabelle 6 Streuungsfaktor s zur Berücksichtigung von Anzahl und Streuung der Ergeb

nisse von Pfahlprobebelastungen nach DIN EN 1997-1 

Zahl der Probebelastungen Streuungsfaktor s1 für den Mittelwert, 
s2 für den kleinsten Wert 

-
N s1 für Rm s2 für Rm,min 

1 1,40 1,40 

2 1,30 1,20 

3 1,20 1,05 

4 1, 10 1,00 

25 1,00 1,00 
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DIN EN 1997-1 gibt weitere Streuungsfaktoren an und zwar bei der Festlegung der cha

rakteristischen Pfahlwiderstände aufgrund von Baugrunduntersuchungen, siehe Tabelle 7, 

und zur Ableitung des Pfahlwiderstandes aus Schlagversuchen, siehe Tabelle 8. 

Tabelle 7 Streuungsfaktor s zur Ableitung des charakteristischen Pfahlwiderstandes 

aus Ergebnissen von Baugrunduntersuchungen nach DIN EN 1997-1 

Zahl der Versuchsprofile Streuungsfaktor S3 für den Mittelwert, 
S4 für den kleinsten Wert 

-
N S3 für Rm S4 für 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 Pfahlwiderstände können rechnerisch auch durch 

R k = '°' A . . q . k 5, L., 5,1 5,1, (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 Pfahlgründung an

hand von Ergebnissen von Baugrunduntersuchungen festgelegt wird, müssen 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 Pfahlwiderständen anhand von Erfahrungswerten nach DIN 1054. 

Für die Ableitung von charakteristischen Pfahlwiderständen nach Tabelle 8 der 

DIN EN 1997-1 ist die Anwendung unterschiedlicher dynamischer Verfahren oder Ramm

formeln möglich. 
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Tabelle 8 Streuungsfaktor s zur Ableitung des charakteristischen Pfahlwiderstandes 

aus Schlagversuchena,b,c,d,e nach DIN EN 1997-1 

Zahl der untersuchten Streuungsfaktor ss für den Mittelwert, 
Pfähle S6 für den kleinsten Wert 

-
N ss für Rm S6 für Rm,min 

22 1,60 1,50 

25 1,50 1,35 

210 1,45 1,30 

215 1,42 1,25 

2 20 1,40 1,25 
a Dies-Werte in der Tabelle gelten für Schlagversuche. 
b Die s-Werte dürfen mit einem Modellfaktor= 0,85 reduziert werden, wenn bei den 

Versuchen die Wellenausbreitung gemessen wird. 
c Die s-Werte sollen mit einem Modellfaktor = 1, 10 erhöht werden, wenn eine 

Rammformel mit Messung der quasi-elastischen Pfahlkopfbewegung beim Schlag 
angewendet wird. 

d Die s-Werte sollen mit einem Modellfaktor = 1,20 erhöht werden, wenn die 
Rammformel ohne Messung der quasi-elastischen Pfahlkopfbewegung 
angewendet wird. 

e Wenn unterschiedliche Pfähle in der Gründung vorhanden sind, sollen bei der 
Wahl der Anzahl n von Versuchspfählen Gruppen gleichartiger Pfähle getrennt 
berücksichtigt werden. 

Im Abschnitt 4.2 sind Zahlenbeispiele für die Entwichlung der globalen Sicherheit in Ab

hängigkeit der Anzahl der Pfahlprobebelastungen und dem damit verbundenen Streuungs

faktor für 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 

grundsätzlich überarbeitet worden. Die im folgenden angesprochenen Punkte beziehen 

sich nur auf die nun gültigen Regelungen, wie sie in der neuesten Ausgabe der DIN 1054 

(Januar 2005) enthalten sind. 
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Beim Nachweis von Zugpfahlgruppen sind grundsätzlich zwei Grenzfälle zu unterscheiden. 

Zum einen muss das Versagen des Einzelpfahles durch Herausziehen aus dem Boden 

ausgeschlossen werden, zum anderen muss die Tragfähigkeit der gesamten Pfahlgruppe 

nachgewiesen werden, wobei das Anheben des Bodenblockes mit den Pfählen betrachtet 

wird. Dabei unterscheidet sich in den beiden Normen die geometrische Definition dieses 

Bodenblockes. 

Nach DIN 1054 ist der Bodenblock als eine vom Pfahlfuß ausgehende Pyramide festge

legt, die in einem Quader mit den Pfahlabständen als Seitenlängen übergeht, siehe Bild 

1a. Die Höhe der Pyramide ist vom Reibungswinkel cp' des Bodens abhängig. Für die ge

samte Pfahlgruppe ergibt sich der angehängte Bodenblock als die Summe der Einzel

pfahlbodenkörper. 

Nach DIN EN 1997-1 wird entlang der Außenkante der Gründungskörper eine umhüllende 

Linie angesetzt. Der angehängte Bodenblock besteht aus dem Boden und Gründungs

elementen, die sich innerhalb dieser Umhüllenden befinden. Den Gründungskörper über

lagernde Bodenschichten werden dabei mit zum Bodenblock gerechnet, siehe Bild 1 b. 

a) r-- 1. __,,., 

1 r-:_: _::::>1<·~::-:·--·-_,,·- <-t---~ 

L 

L die Länge der Zugelemente 

la das größere Rastermaß 

lb das kleinere Rastermaß 

b) f t:d CD 

~L~~rit~~ 

:,______ ~']:itfr~':E~ 
~'.......-...----...-...... ~/1:· 1 / i :· iJ . . 
j i. . i ,t: :,;:· 
~ L _ -~--~ ·~:::t: ; [._:, 

< 1 l Ge1ände~~~r11äche : : :L<--V~'.· .: 
(2) Grundwasserspiegel vd,t:d 

(3) Blockseitenflächen, in denen sich ein Schubwider
stand T d entwickelt. 

Bild 1 Definition des angehängten Bodenkörpers beim Nachweis von Zugpfahlgruppen 

nach a) DIN 1054 und b) DIN EN 1997-1 
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Die anzusetzende Gewichtskraft des Bodenblockes hängt von den geometrischen Abmes

sungen der Gründung ab (Pfahllänge, -abstand und -anzahl). Diese drei Größen beein

flussen die Gewichtskraft des Bodenblockes derart, dass die Änderung eines Parameters 

sich nicht grundsätzlich bei dem Ansatz einer der beiden Normen günstiger auswirkt. Hin

gegen wirken sich größere Pfahldurchmesser günstig nach DIN EN 1997-1 aus, größere 

Reibungswinkel begünstigen dagegen die Gewichtskraft nach DIN 1054. 

Der Nachweis gegen Abheben des angehängten Bodenblockes wird nach DIN 1054 im 

Grenzzustand des Verlustes der Lagesicherheit GZ 1A mit zu Tabelle 1 und Tabelle 3 

abweichenden Teilsicherheitsbeiwerten durchgeführt. Entsprechend den Werten nach 

Tabelle 9 werden günstige ständige Einwirkungen abgemindert, ungünstige ständige und 

veränderliche Einwirkungen werden einfach angesetzt. In der Grenzzustandsgleichung 

werden die stabilisierenden Einwirkungen den destabilisierenden Einwirkungen gegen

übergestellt, siehe Gleichung (6). Widerstände treten hierbei definitionsgemäß nicht auf 

und werden als stabilisierende Einwirkungen betrachtet. 

Gk,dst · Y G,dst + Qk · Y Q,dst S Gk,stb · Y G,stb + GE,k · Y G,stb (6) 

Nach DIN EN 1997-1 werden für den Nachweis des Abhebens des Bodenblockes die mit 

den Teilsicherheitsbeiwerten nach Tabelle 1 und Tabelle 3 gewichteten Einwirkungen und 

Widerstände gegenübergestellt. 

(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 für den Grenzzustand GZ 1A nach 

DIN 1054 

Lastfall 
Einwirkung bzw. Beanspruchung Formelzeichen 

LF 1 LF 2 LF 3 

Günstige ständige Einwirkung YG,stb 0,90 0,90 0,95 

Ungünstige ständige Einwirkungen YG,dst 1,00 1,00 1,00 

Ungünstige veränderliche Einwirkungen Ya,dst 1,00 1,00 1,00 



- 284-

4 Beispiele 

4.1 Beispiel zur Ermittlung von charakteristischen Widerstands-Setzungs

linien aus Probebelastungen 

Bild 2a zeigt eine Gründungssituation mit einem Bohrpfahldurchmesser D = 0,90 m und 

einer ständigen Last FG,k = 1,0 MN sowie der veränderlichen Last Fa,k = 0,5 MN. Ausge

führt werden zwei Pfahlprobebelastungen, deren Ergebnisse als Messwerte Rm,min und 

Rm,max in Bild 2 und Tabelle 10 enthalten sind. Die Grenzsetzung wird mit Gleichung (8) zu 

s1 = 0, 1 ·90 cm = 9 cm festgelegt. Die Beispiele wurden aus Kempfert (2005) entnommen. 

(8) 

(a) Ableitung der charakteristischen Widerstands-Setzungslinie (WSL) nach DIN 1054 

Werden die Lasten des Tragsystems in Bild 2a nicht gleichmäßig auf mehrere Pfähle 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 

s = 1,05 nach Tabelle 4. Bild 2b zeigt die damit abgeleitete charakteristische WSL. 

Bei weitgehend starrer Kopfplatte und Lastverteilung auf mehrere Pfähle, darf der charakte

ristische Pfahlwiderstand aus den Mittelwerten der Probebelastungen abgeleitet und s 

durch Interpolation berechnet werden, wenn wie im vorliegenden Fall die bezogenen Streu

ungen von sN/Rm ~ 0,25 sind, so dass dies-Werte nach Abschnitt 3.3 hier auf die gesamte 

Widerstands-Setzungslinie angewendet werden können, ohne dass Sprünge zu erwarten 

sind. Die sich ergebende charakteristische Widerstands-Setzungslinie zeigt Bild 2c. 

Tabelle 10 Ergebnisse von zwei Probebelastungen und Ableitung der charakteristischen 

WSL für ein weiches bzw. starres System nach DIN 1054 

Setzung - Rk,weich = - Rk,starr = 
s Rm,min Rm,max Rm Sweich Rm,minlSweich SN /R1m Sstarr Rm,mittellSstarr 

[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 2,95 2,775 1,05 2,476 0,089 1,0678 2,598 

6 3,00 3,35 3,175 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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c) 

e) 
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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 gemäß 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 für ein weiches bzw. starres System nach DIN EN 1997-1 

Setzung - Rk= Rk= 
Rk,weich 

Rk,starr = 
Rm,min Rm,max Rm ~2 

Rm,min/~2 
~1 

Rm/~1 Rk,weich · 1, 1 s 

[cm] [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 3,35 3,175 1,2 2,500 1,3 2,442 2,442 2,686 

9 3,30 3,65 3,475 1,2 2,750 1,3 2,673 2,673 2,940 

4.2 Vergleich der verschiedenen Nachweisverfahren auf der Grundlage des 

globalen Sicherheitsniveaus 

Für das Beispiel nach Abschnitt 4.1, Bild 2, siehe auch Kempfert et al. (2003), wird ange

nommen, dass die Einwirkungen auf die Pfähle aus einem aufgehenden Bauwerk resultie

ren. Die Nachweise der Tragfähigkeit ergeben sich damit wie folgt: 

(a) Bei unabhängig voneinander wirkenden Einzelpfählen (weiches System) 

• Nachweis nach DIN EN 1997-1 

Nachweisverfahren 1 

Kombination 1: 

F1,d = Fk,G · YG + Fk,a · Ya = 1,00 MN · 1,35 + 0,50 MN · 1,50=2,10 MN 

R1,d = R1,k / Yt = 2,673 MN I 1, 15 = 2,324 MN 

F1,d = 2, 10 MN< R1,d = 2,324 MN 
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Kombination 2: 

F1,d = Fk,G · YG + Fk,o · Yo = 1,00 MN · 1,00 + 0,50 MN · 1,30 = 1,65 MN 

R1,d = R1,k I Yt = 2,673 MN/ 1,50 = 1,782 MN 

F1 ,d = 1,65 MN< R1,d = 1,782 MN 

Nachweisverfahren 2 

F1,d = Fk,G · YG + Fk,o · Yo = 1,00 MN · 1,35 + 0,50 MN· 1,50 = 2,10 MN 

R1 ,d = R1 ,k /y1 = 2,673MN/1,10 = 2,430 MN 

F1,d = 2, 10 MN< R1,d = 2,430 MN 

Nachweisverfahren 3 

F1 ,d = Fk,G · YG + Fk,o · Yo = 1,00 MN· 1,35 + 0,50 MN · 1,50 = 2,10 MN 

R1 ,d = R1 ,k I Yt = 2,673 MN/ 1,00 = 2,673 MN 

F1 ,d = 2, 10 MN< R1,d = 2,673 MN 

• Nachweis nach DIN 1054 

F1 ,d = Fk,G · YG + Fk,o · Yo = 1,00 MN· 1,35 + 0,50 MN· 1,50 = 2,10 MN 

R1 ,d = R1,k /ypc = 3, 143 MN/ 1,20 = 2,619 MN 

F1 ,d = 2, 10 MN < R1 ,d = 2,619 MN 

(b) 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 : 

R1 ,d = R1,k /y1 = 2,940 MN/ 1, 15 = 2,557 MN 

F1,d = 2, 10 MN< R1 ,d = 2,557 MN 

Kombination 2: 

R 1,d = R1.k /y1 = 2,940 MN/ 1,50 = 1,960 MN 

F1 ,d = 1,65 MN< R1 ,d = 1,960 MN 



- 288 -

Nachweisverfahren 2 

R1 ,d = R1,k I Yt = 2,940 MN/ 1, 10 = 2,673 MN 

F1,d = 2, 10 MN< R1,d = 2,673 MN 

Nachweisverfahren 3 

R1,d = R1.k I Yt = 2,940 MN / 1,00 = 2,940 MN 

F1,d = 2, 10 MN < R1,d = 2,673 MN 

• Nachweis nach DIN 1054 

R1 ,d = R1 ,k I YPc = 3,265 MN/ 1,20 = 2,721 MN 

F1 ,d = 2,10 MN< R1,d = 2,721 MN 

In einem weiteren Beispiel sind als Grundlage für den Vergleich der bekannten Pfahl

nachweise nach dem bisher häufig angewendeten Globalsicherheitskonzept und dem in 

Zukunft anzuwendenden Teilsicherheitskonzept in Tabelle 12 bis Tabelle 14 für Druck

pfähle im Lastfall 1 die Globalsicherheitsbeiwerte 11 für unterschiedliche Randbedingungen 

gegenübergestellt. Damit können die Tendenzen der zahlenmäßigen Änderungen der 

Sicherheit nach der neuen, bezogen auf das bisher übliche Vorgehen, dargestellt werden. 

Für die Beispiele nach DIN EN 1997-1 sind nur Nachweiskombinationen mit dem Satz für 

Einwirkungen A 1 aufgeführt. Folgende Annahmen werden für das Beispiel getroffen: 

• Variation der Anteile aus ständigen und veränderlichen Einwirkungen; daraus ergibt 

sich ein zusammengefasster Teilsicherheitsbeiwert für die Einwirkungen zu 

YF = Anteil aus YG + Anteil aus ro 

• Die Grundgleichung für den Globalsicherheitsbeiwert lautet 

(9) 

• Bei keiner lastverteilenden Wirkung (weiches System) wurde für i; vorausgesetzt, 

dass der Wert bezogen auf den Kleinstwert Rm.min maßgebend ist. 

• Bei einer lastverteilenden Wirkung (starres System) wurde i; nach DIN EN 1997-1 auf 

Rm,min mit 1;/1,1 bezogen und für DIN 1054 sN /Rm = 0,125 vorausgesetzt. 
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Tabelle 12 Beispiel zu den Globalsicherheitsbeiwerten 11 für YF = 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 

N s 11 s 11 11 11 N s 11 s / 1,1~1 ,0 11 11 11 
1 1, 15 1,86 1,40 2, 17 2,08 1,89 1 1, 150 1,86 1,27 1,98 1,89 1,72 

2 1,05 1,70 1,20 1,86 1,78 1,62 2 1,075 1,74 1,09 1,69 1,62 1,47 

3 1,00 1,62 1,05 1,63 1,56 1,42 3 1,025 1,66 1,00 1,55 1,49 1,35 

4 1,00 1,62 1,00 1,55 1,49 1,35 4 1,025 1,66 1,00 1,55 1,49 1,35 

5 1,00 1,62 1,00 1,55 1,49 1,35 5 1,025 1,66 1,00 1,55 1,49 1,35 

Tabelle 13 Beispiel zu den Globalsicherheitsbeiwerten 11 für YF= 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 

N s 11 s 11 11 11 N s 11 s / 1,1~1 ,0 11 1l 1l 
1 1, 15 1,97 1,40 2,29 2,19 2,00 1 1, 150 1,97 1,27 2,09 2,00 1,81 

2 1,05 1,80 1,20 1,97 1,88 1,71 2 1,075 1,84 1,09 1,79 1,71 1,55 

3 1,00 1,71 1,05 1,72 1,65 1,50 3 1,025 1,75 1,00 1,64 1,57 1,43 

4 1,00 1,71 1,00 1,64 1,57 1,43 4 1,025 1,75 1,00 1,64 1,57 1,43 

5 1,00 1,71 1,00 1,64 1,57 1,43 5 1,025 1,75 1,00 1,64 1,57 1,43 

Tabelle 14 Beispiel zu den Globalsicherheitsbeiwerten 1l für YF= 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 s 1l s 1l 11 1l N s 1l s / 1 , 1~1 ,0 11 1l 1l 
1 1, 15 2,07 1,40 2,42 2,31 2,10 1 1, 150 2,07 1,27 2,20 2,10 1,91 

2 1,05 1,89 1,20 2,07 1,98 1,80 2 1,075 1,94 1,09 1,88 1,80 1,64 

3 1,00 1,80 1,05 1,81 1,73 1,58 3 1,025 1,85 1,00 1,73 1,65 1,50 

4 1,00 1,80 1,00 1,73 1,65 1,50 4 1,025 1,85 1,00 1,73 1,65 1,50 

5 1,00 1,80 1,00 1,73 1,65 1,50 5 1,025 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 für den angehängten Bodenkörper nach 

DIN 1054 und DIN EN 1997-1 für den Nachweis gegen Abheben einer Pfahlgründung 

beschrieben. Es zeigt sich jedoch, dass beide Definitionen unabhängig von der Pfahlgrup

pengeometrie und der Bodenart vergleichbare Ergebnisse liefern, siehe Bild 3. 
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Bild 3 

Beispiel zur Entwicklung der Gewichtskraft 
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Bild 4 Beispiel zur Entwicklung der zulässigen Gesamteinwirkung mit dem Pfahlabstand 

beim Nachweis gegen Abheben des Bodenkörpers bei a) nichtbindigen und b) 

bindigen Böden für unterschiedliche Verhältnisse von ständigen und veränderli

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 günstig wirkenden Ge

wichtskraft des angehängten Bodenkörpers GE,k bzw. dem entsprechenden Widerstand 

Rt,k umgestellt: 

F: _ G E,k • Y stb 
k,zul -

Y dst 

Rt k 
Fk,zul = --'-

Y s,t 'YF 

(nach DIN 1054, Gleichung 34) (10) 

(nach DIN EN 1997-1, Gleichung 7.12) (11) 

In diesem Beispiel wird nur das Gewicht des Bodenkörpers als widerstehende Größe an

gesetzt, weitere günstige, lotrecht nach unten wirkende Größen werden nicht angenom

men. Für die ungünstig wirkenden Einwirkungen werden drei Fälle betrachtet, die Ge

samteinwirkung besteht lediglich aus ständigen oder veränderlichen Einwirkungen oder 

beide Anteile kommen in selber Höhe vor. Entsprechend wird nach Tabelle 1 für YF = 1.35, 

1,425 oder 1,50 angesetzt. Der Teilsicherheitsbeiwert Ydst = 1.00 nach Tabelle 9 bleibt bei 

allen betrachteten Lastkombinationen gleich. Die weiteren Teilsicherheitsbeiwerte betra

gen nach Tabelle 9 Ystb = 0,90 sowie Ys,t = 1, 15 nach Tabelle 3. 

Es zeigt sich, dass sich nach DIN EN 1997-1 geringere zulässige Einwirkungen ergeben, 

siehe Bild 4. Dies ist in den Teilsicherheitsbeiwerten für ungünstige .Einwirkungen von 

YG,dst = Ya.dst = 1,00 nach DIN 1054 begründet, die deutlich geringer sind als die Beiwerte 

nach DIN EN 1997-1 mit YF = 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 für den Pfahlabschnitt 

eine zur DIN EN 1997-1 weitestgehend formal übereinstimmende 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-



- 292 -

wendung der DIN EN 1997-1 auch aus den zu dieser Norm gehörenden und noch zu 

entwickelnden Nationalen Anhängen der jeweiligen Länder entnommen werden dürfen. 

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 höhere zulässige Einwirkungen. Dies ist auf die 

geringeren Teilsicherheitsbeiwerte für ungünstige Einwirkungen nach DIN 1054 zurück

zuführen. 
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UL TRASCHALLPRÜFUNG UND HAMMERSCHLAGPRÜFUNG 

Oswald Klingmüller, Matthias Schallert, Beatrice Gottlöber, Christian Mayer 

ZUSAMMENFASSUNG 

In diesem Beitrag wird die Ultraschallprüfung („cross-hole sonic logging" - CSL) mit 

der Hammerschlagprüfung („low-strain"-lntegritätsprüfung) verglichen. Die beiden 

Verfahren der Integritätsprüfung von Pfählen werden beschrieben, wobei auf die 

Durchführung und Auswertung der Ultraschallprüfung näher eingegangen wird. 

Da die Durchführung, Auswertung und Interpretation von Ultraschallprüfungen in 

Deutschland derzeit in keiner Norm geregelt ist, werden Möglichkeiten zur Beurtei
lung der Messergebnisse aufgezeigt. An Fallbeispielen werden Unterschiede der 

Prüfmethoden erläutert. 

In Anwendungsempfehlungen werden die Grenzen und Schwierigkeiten der beiden 

Prüfmethoden aufgezeigt. 

EINLEITUNG 

Zur Qualitätsprüfung von Bohrpfählen werden vor allem zwei Verfahren eingesetzt: 

1. Die Hammerschlagprüfung, bei welcher durch die Stoßwelleneinleitung mit einem 

Hammerschlag aufgrund der Untersuchung von Wellenausbreitungs

phänomenen, Reflexionen und Refraktionen die Qualität der Pfähle bestimmt 

wird, 

2. die Ultraschallprüfung (cross-hole sonic logging - CSL oder Carrotage Sonique), 

bei der die Betonqualität durch Messung zwischen eingebauten Rohren bestimmt 

wird. 

Bei der Hammerschlagprüfung besteht die Schwierigkeit darin, aus den Reflexionen 

und vor allem dem mehr oder weniger deutlichen Fußecho die richtigen Schlussfol
gerungen zu ziehen. 
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Bei der Ultraschallprüfung wird aus den Messungen von einem Messpunkt zum an

deren die Betonqualität 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 ausführlich unter Bezugnahme auf die 

neuen Empfehlungen der DGGT erläutert. Anhand von Fallstudien wird der Unter
schied beider Methoden und der Anwendungsbereich gezeigt. 

2 HAMMERSCHLAGPRÜFUNG 

Mit einem handelsüblichen leichten Handhammer mit Kunststoffkappe (Nylon o.ä.) 

wird auf den Pfahlkopf geschlagen und dadurch eine Stoßwelle 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 Störstellen 

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 Kontaktzeit des Impulses zwischen 

Hammer und Pfahlkopfoberfläche beträgt hier 1, 1255 Millisekunden. 

Nach 4,22 Millisekunden zeigt eine Bewegung nach oben an, dass eine Druckwelle 
reflektiert wurde, das ist ein Anzeichen für eine lmpedanzvergrößerung. Nach 7,03 

Millisekunden zeigt die Bewegung nach unten (also in gleicher Richtung wie die des 
Hammerschlags), dass die Reflexion vom Pfahlfuß den Pfahlkopf erreicht hat. 

In Deutschland wird dieses Verfahren sehr häufig entsprechend den Empfehlungen 
der DGGT als Standardverfahren zur Pfahlintegritätsprüfung angewendet und ist 

demzufolge weitestgehend bekannt, so dass an dieser Stelle für weitergehende In

formationen auf entsprechende Literatur verwiesen sei (Plaßmann, B. (2002), Kirsch, 

F.; Klingmüller, 0. (2003), Stahlmann et al. (2004)). 
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6:# PFAHL NR3 
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0.08 M: 0.9 kg 
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7,03 Mi ll isekunden 

Bild 1: Geschwindigkeitszeitverlauf mit lmpedanzprofil 

3 UL TRASCHALLPRÜFUNG 

3.1 Prinzip, Durchführung und Messwerte 

Durch die Ultraschallprüfung kann die Betonqualität von Pfählen überprüft werden. 

Im englischen Sprachraum nennt man dieses Verfahren cross-hole sonic logging 
(CSL). Dazu werden ein Ultraschallgeber und ein in seiner Frequenz angepasster 

Empfänger 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 (für einen 90 cm Pfahl 

4 Rohre). Zur besseren Übertragung des Ultraschallsignals werden die Messrohre 

mit Wasser gefüllt. Es werden nur longitudinale Wellen durch das Wasser und die 
Außenwand der Messrohre in den umgebenden Beton übertragen. Sender und Emp

fänger werden gleichmäßig zum Messrohrende herabgelassen. Ultraschallsignale 

des Senders laufen durch den Beton und werden vom Empfänger aufgezeichnet. In 

Bild 2 sind der Messaufbau und -ablauf dargestellt. 
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Messen der Kabellänge 

Bildschirmausgabe der 
Ultraschallsignale 

wassergefüllte 
Messrohre 

Sender 

Empfänger 

Kreuzmessungen 

Ringmessungen 

L----- Messrohre 

Betonpfahl Draufsicht auf Pfahl mit 

Rohrabdeckung 
4 eingebauten Messrohren 

Bild 2: Messaufbau für Ultraschallprüfungen 

Während des Messvorgangs werden kontinuierlich Ultraschallimpulse vom Sender 

abgegeben, die sich mit der für Beton spezifischen Wellengeschwindigkeit im Pfahl 

ausbreiten. Die Impulse werden vom Empfänger nach der Zeit t aufgezeichnet. Die 

Laufzeit t der Welle ist vom Abstand der Messrohre L und der Wellengeschwindigkeit 

c abhängig. 

t =Zeit [s] 
L =Abstand der Messrohre [m] 
c =Wellengeschwindigkeit [m/s] 

t = ~ 
c 

Die Laufzeit und die übertragene Energie der Welle zwischen Sender und Empfänger 

werden gemessen. 
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Aus der gemessenen Laufzeit und dem entsprechenden Abstand der Messrohre, der 

jedoch nach der Pfahlherstellung nur an der Pfahlkopfoberfläche gemessen werden 
kann , kann die Wellengeschwindigkeit berechnet werden. 

Bild 3 zeigt das Ergebnis einer Ultraschallprüfung. 
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~~~nc~n190~~540 m 

28.06.200418 :53 
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L=9,50 meters 

~~~nc~n1g0~~4SO m 

28.06.2004 18 :59 
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50 
3·4 
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Spacing=0,450 m 
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Bild 3: Ergebnis einer Ultraschallintegritätsprüfung eines fehlerfreien Pfahles 

Die Ankunftszeiten der Ultraschallwelle sind zusammen mit der Energie des empfan

genen Signals für jeden Messquerschnitt über die Tiefe als Linien aufgetragen (linke 

Bildseite). Der jeweilige Zeitverlauf des empfangenen Signals ist auf der rechten 

Bildseite ebenfalls für jeden Messquerschnitt über die Tiefe dargestellt. Zur übersicht

lichen Darstellung sind die Zeitverläufe als Punktstrecke gezeigt, wobei jedem positi

ven Wert ein grüner Punkt und jedem negativen Wert ein schwarzer Punkt zugeord
net ist. Sind die Signale gleichartig und reproduzierbar ergeben sich parallele grüne 

und schwarze Linien . 

Treten vor Erreichen der Welle am Empfänger lmpedanzveränderungen (Hohlräume, 

Kiesnester etc.) auf, so vergrößert sich die Laufzeit bzw. die Wellengeschwindigkeit 

sinkt. 

Die Ankunftszeit des Ultraschallsignals wird bei der Durchführung der Messung mit 

einer über 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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0 ,23 ms M e ssstrecke: 0 ,70 m 

c = 3.035 m/s 

c = 4 .250 m/s 

Bild 4: Ultraschallwellen verschiedener Intensität im Zeitbereich 

Die ankommende Welle kann schwankende Intensitäten aufweisen. Bei einer gerin
gen Anfangsintensität wird so auf einen späteren Zeitpunkt getriggert. Es ergibt sich 

ein höherer Wert für die Ankunftszeit und somit eine geringere Wellengeschwindig
keit, obwohl die Welle schon viel früher am Empfänger angekommen ist (siehe 

Bild 4 ). Dies ist bei der Triggereinstellung vor Messdurchführung sowie bei der Aus
wertung der Ultraschallprüfung entsprechend zu berücksichtigen. 

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 über die Zeit errechnet. 

Bei der Durchführung der Messung muss daher besonders auf die Einstellung des 
Vergrößerungsfaktors geachtet werden, da dieser nach Beendigung der Messung 

nicht mehr geändert werden kann . Der Vergrößerungsfaktor muss bei jeder Messung 
so an das Ultraschallsignal angepasst werden, dass das Signal vollständig integriert 

werden kann . Zur Erklärung ist in den Bildern 5a und 5b der Verlauf eines Signals mit 

angepasstem und mit zu hoch eingestelltem Vergrößerungsfaktor dargestellt. Die 

markierte Fläche stellt die Integrationsfläche zur Ermittlung des Energiegehalts dar. 
In Bild 5b ist das Signal aufgrund einer zu hoch gewählten Verstärkung gekappt. Die 

Integrationsfläche ist nicht vollständig. 

Bei der Auswertung der Messungen ist es weiterhin von Bedeutung, die Integrations

zeit für die Bestimmung des Energiegehaltes so zu wählen , dass Anomalien nicht 

„übersehen" 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. 



Bild Sa: angepasster Vergrößerungsfaktor 

57.2 
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Bild 6a: Integrationszeit korrekt 
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Bild Sb: zu hoher Vergrößerungsfaktor 

57 .2 

c~21i~~03~ters 
~~':~s~~,soo m 
04.08 .200411:07 

Bild 6b: Integrationszeit inkorrekt 

In Bild 7 ist die erforderliche Messausrüstung abgebildet. Im linken Bildbereich er

kennt man den Messcomputer zur Aufzeichnung der Messdaten. Die Kabelrollen mit 

den Sensoren (schwarze Stäbe vorn rechts) und die Messeinrichtungen zur Bestim

mung der Tiefenlage der Sensoren (Rollen) sind im rechten Teil des Bildes darge

stellt. 

Bild 7: Ultraschallmessgerät (Cross-Hole Analyzer CHA) und Sensoren 
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3.2 Auswertung und Interpretation 

Die Durchführung, Auswertung und Interpretation von Ultraschallprüfungen ist in 
Deutschland nicht geregelt. Zur Auswertung der Messungen ist man also gehalten, 

internationale Richtlinien anzuwenden. In der französischen Norm NF P 94-160-1 

wird eine Vergrößerung 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 lntegrity Testing of Concrete Deep Foundations by Ultra
sonic Crosshole Testing' enthält keine Angaben zur Beurteilung der Pfahlqualität. 

Da in Deutschland keine Normen zur Interpretation von Ultraschallsignalen existie
ren, erarbeiten die Mitglieder des Unterausschusses 'Stoßprüfungen' des AK 2.1 der 

DGGT derzeit für Deutschland einheitliche Richtlinien zur Durchführung und Auswer

tung von Ultraschallprüfungen. 

In Anlehnung an die 'Empfehlungen für statische und dynamische Pfahlprüfungen' 

für Integritätsprüfungen nach der Hammerschlagmethode können auch für die Ultra
schallprüfung Ergebnisklassen definiert werden. 

1. Der Pfahl ist in Ordnung: schnelle Laufzeitvergrößerung ::::; 1,2-fach 

2. Geringfügige Qualitätsminderung: schnelle Laufzeitvergrößerung 1,2 - 2-fach 
3. Starke Qualitätsminderung: schnelle Laufzeitvergrößerung~ 2-fach 

Eine solche Klassifikation hat sich vor allem bei der Prüfung einer großen Zahl von 

Pfählen als sinnvoll erwiesen. 

Bei der Einteilung in die Bewertungsklassen muss berücksichtigt werden, wie groß 

die Abweichungen der Wellengeschwindigkeit und über welchen Bereich im Quer
schnitt und in Längsrichtung des Pfahls sie festzustellen sind. 

Zur Unterstützung der Bewertung können integrale Qualitätsindikatoren bestimmt 

werden. 

Zur Veranschaulichung des Problems sind im Bild 8 verschiedene Möglichkeiten ge

zeigt, warum eine Wellengeschwindigkeit in einer bestimmten Messstrecke von ei
nem Normalwert abweichen kann. 

Theoretisch können Informationen über 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 gleichmäßig minder

wertigem Beton sollte vom Wellendurchgang durch minderwertigen Beton auf einer 
Teilstrecke oder beim Umlaufen eines Kiesnestes unterschieden werden können. Die 

Komplexität der Phänomene der Ausbreitung mechanischer Wellen in einem festen 
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Körper und insbesondere in einem vergleichsweise inhomogenen Material wie Beton 

erschwert jedoch die eindeutige Interpretation des empfangenen Signals. 

t- L= l,Om -t- Ankunftszeit Wellengeschwindigkeit 

0 0 tiT = 1.000/4.000 
0,250 ms 4.000 m/s 

c 0 Beton mit geringer Ausbreitungsgeschwindigkeit 
tiT = 1.000/3.500 
= 0,2857 ms 3.500 m/s 

0 0 Lufthohlraum um Messröhre - Größe 1 cm 
tiT = 990/4.000+10/340 
=0,2769 ms 3.611 m/s 

0 0 
400 mm schwacher und 600 mm gesunder Beton 
tiT = 400/3.000 + 60014.000 
=0,2833 ms 3.529 m/s 

0 0 800 mm mittelschwacher and 200 mm gesunder Beton 
tiT = 800/3.500 + 200/4.000 
=0,2786 ms 3.590 m/s 

~o 
Ausbreitung der Welle um die Fehlstelle 
tiT = 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 

übertragene 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 berücksichtigt wer

den. 

Als Zusammenfassung kann gesagt werden, dass durch Ultraschallprüfung Abwei

chungen in der Qualität des Betons zwischen zwei Messröhren in einer bestimmen 

Tiefe I Querschnitt festgestellt werden können aber ohne eine genaue Charakterisie

rung der Fehlstelle hinsichtlich Ausdehnung oder Grad der Qualitätsminderung. Für 

die Messwertauswertung der Ultraschallprüfung werden folgende Schritte vorge

schlagen. 
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1. Bestimmung der lokalen Laufzeiten (Wellengeschwindigkeiten) und Bestim

mung der durchschnittlichen Wellengeschwindigkeit über die Tiefe ohne Be

rücksichtigung von Bereichen mit Abweichungen > 20%. 

2. Wenn in einem Querschnitt eine Abweichung in der Wellengeschwindigkeit 
von mehr als 20% auftritt: Prüfen der Energie und der Signalformen. Wenn ei

ne Anomalie bestätigt ist, werden alle Durchschnittswerte und maximalen 
Laufzeiten in diesem Querschnitt bestimmt. 

3. Berechnung der gewichteten Wellengeschwindigkeit mit Hilfe der folgenden 
Formel: 

17 

wobei 

Caij: 

Xij := Cij / Caij 

LXü*aij 

:I_a!i 

Abstand zwischen Messröhren i und j 

mittlere Wellengeschwindigkeit für den Weg i-j 

Wellengeschwindigkeit für Weg i-j 

in Querschnitt mit Anomalie Cij < 0,8 caij 

Verhältnis von vorhandener Wellengeschwindigkeit in 

Fehlstelle zu mittlerer Wellengeschwindigkeit für Weg i-j. 

4. Berechnung einer Resttragfähigkeit unter Berücksichtigung der tatsächlichen 

Betonfestigkeit aus Rückstellproben oder Druckprüfungen an Kernen. 

5. Berechnung der reduzierten Beanspruchbarkeit in der Tiefe der Anomalie und 

Bestimmung der inneren Resttragfähigkeit. Kann die Sicherheit nicht nachge
wiesen werden, sind Ertüchtigungsmaßnahmen vorzusehen. 

Die in 3. vorgeschlagene Bestimmung eines Qualitätsindikators ist keine Ableitung im 

strengen wissenschaftlichen Sinn sondern ist als ingenieurmäßig pragmatisches 

Vorgehen anzusehen. 
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Bei der Anwendung sollte die Komplexität des tatsächlichen 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 

über die Pfahlachse auch ein wesentlicher Aspekt der Pfahlbewertung sein. 

Wird der Qualitätsindikator verwendet, um eine Abminderung der Druckfestigkeit zu 

bestimmen, sollte sich auf die tatsächliche Druckfestigkeit, bestimmt an Rückstell
proben oder Kernen, bezogen werden. Bei konsequenter Anwendung eines Sicher

heitskonzeptes mit partiellen Faktoren für die Beanspruchbarkeit, kann das Ergebnis 

einer solchen Ultraschallprüfung in einen Nachweis einfließen. 

Eine Abschätzung der Ausdehnung und Auswirkung einer Fehlstelle kann dadurch 

erfolgen, dass angenommen wird, dass für den defekten Bereich eine untere Wel

lengeschwindigkeit z.B. Luft angesetzt wird. Dann kann aus der Größe der Abwei

chung in der Wellengeschwindigkeit die Größe des defekten Bereichs wie folgt direkt 

bestimmt werden: 

- für Messtrecke a-b mit der Länge Lab und Laufzeit Tab 

- Bestimmung der Ausdehnung des intakten Betons L1 mit der durch die Ultra

schallmessung bestimmten Wellengeschwindigkeit c1 für intakten Beton, 

- Bestimmung der Ausdehnung des defekten Bereichs L2 mit c2 

Geometrie: L1 + L2 =Lab 

Die Auflösung dieses linearen Gleichungssystems ergibt die Ausdehnung L1 des in

takten Bereichs sowie die Ausdehnung des defekten Bereichs L2. Je nachdem wel

che Wellengeschwindigkeit für den defekten Bereich gewählt wird, verändert sich 

auch die Größe des defekten Bereichs. 

Durch eine weitergehende Auswertung können aus den Messwerten auch Schnittbil
der (als Längs- und Querschnitte) oder räumliche Darstellungen erzeugt und so die 

Größe der Fehlstellen veranschaulicht werden. Bild 9 zeigt eine solche Tomogra

phiedarstellung eines Pfahles. 
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Bild 9: Tomographiedarstellung eines Pfahles 

Für 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 

Messröhren dargestellt. 

Bild 10: Modell für die Berechnung der möglichen Ausdehnung des defekten Bereichs aus 

„Computer"-Tomographie 
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Im Beispiel sind 69 Felder gewählt. Zur Bestimmung der 69 unbekannten Wellenge

schwindigkeiten gibt es für die 10 Messstrecken 10 Gleichungen. Es kann sich also 

nur dann eine eindeutige Lösung ergeben, wenn zusätzliche Annahmen getroffen 

werden. 

Eine Grundlösung kann durch die zweite Gaußsche Transformation erzielt werden. 

Mit den bekannten Wellengeschwindigkeiten ist dann wieder ein Qualitätsindikator zu 

bestimmen, um den Pfahl vom ingenieurmäßigen Standpunkt zu bewerten. 

4 VERGLEICH DER VERFAHREN 

4.1 Allgemeines 

• Für die Hammerschlagprüfung muss die Pfahlkopfoberfläche frei zugänglich 

und eben (evtl. anschleifen) sein. Der Pfahlbeton muss mindestens 7 Tage alt 

sein. Bei der Ultraschallprüfung müssen . Messrohe für die Sensoren mit der 

Bewehrung einbetoniert werden. 

• Für die Ultraschallprüfung müssen die zu testenden Pfähle durch den Einbau 

der Messrohre schon vor dem Betonieren festgelegt werden, für die Hammer

schlagprüfung können beliebige Pfähle nach Fertigstellung ausgewählt wer

den. 

• Bei der Hammerschlagprüfung werden Aussagen über die Pfahleigenschaften 
in der Tiefe aus Messungen am Pfahlkopf gemacht. Zur Interpretation der 

Messungen wird eine mechanische Modellbildung der Wellenausbreitung be
nötigt. 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 Ultraschallprüfung werden Sonden in den Messroh

ren herabgeführt. Da die Messrohre über die ganze Pfahllänge verlaufen, 

kann ein Beobachter direkt nachvollziehen, dass Messergebnisse einer be

stimmten Tiefe zugeordnet werden. Dabei wird jedoch gern übersehen, dass 
die Bewertung der Messergebnisse im Hinblick auf die Pfahleigenschaften ei

ner sorgfältigen Signalauswertung und ingenieurmäßigen Interpretation be

darf. 

• Bei der Hammerschlagprüfung wird in den Pfahl eine Stoßwelle eingeleitet. 

Bei der Ultraschallprüfung durchläuft den Pfahl eine Ultraschallwelle. 

• Die Messgröße der Hammerschlagprüfung ist die Schwingbeschleunigung des 
Pfahlkopfes. Bei der Ultraschallprüfung werden die Laufzeit und der lntensi

tätsverlauf des ankommenden Signals gemessen. 

• Durch Integration der Messgröße erhält man im Fall der Hammerschlagprü
fung die Auswertegröße, die Pfahlkopfgeschwindigkeit. Bei der Ultraschallprü-
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fung wird aus der Laufzeit der Welle die Wellengeschwindigkeit berechnet. 

Dies ist eine Auswertegröße. Des Weiteren wird durch Integration über die 

Zeit des lntensitätsverlaufes der Energiegehalt der ankommenden Welle be

rechnet. Dies ist die zweite Auswertegröße der Ultraschallprüfung. 

• Bei beiden Prüfverfahren kann die sich ergebende Wellengeschwindigkeit als 
Qualitätsmerkmal angesehen werden. Ein Vergleich der bei Hammerschlag

und Ultraschallprüfung ermittelten Wellengeschwindigkeiten erwies sich als 

nicht einfach. Es wurde weitgehend festgestellt, dass die Ultraschallprüfung 
höhere Wellengeschwindigkeiten aufzeigte als die Hammerschlagprüfung. Bei 

der Hammerschlagprüfung ergibt sich in Abhängigkeit der Pfahllänge eine ü

ber die Tiefe gemittelte Wellengeschwindigkeit. Zwischen eingeleiteter Druck

welle und reflektierter Zugwelle wird nicht unterschieden. Bei der Ultraschall

prüfung ist die Wellenausbreitung durch unterschiedliche Medien (Wasser im 

Messrohr, Messrohrmaterial, Beton) beeinflusst. Beim Vergleich der Wellen

geschwindigkeit von Ultraschall- und Hammerschlagprüfung muss bei der 

Auswertung der Ultraschallprüfung zum Abgreifen der Ankunftszeit der erste 

Wellenausschlag der ankommenden Welle zugrunde gelegt werden. Ein vor
eingestellter und über die Tiefe gleich bleibender Schwellwert zur Ermittlung 

der Ankunftszeit, wie es bei der Auswertung von Ultraschallprüfungen üblich 

ist, kann für den Vergleichsfall nicht verwendet werden. Bei der Ultraschallprü
fung kann der Messrohrabstand nur am Pfahlkopf erfasst werden. Durch ab

driftende Messrohre von der Vertikalen wird eine über die gesamte Tiefe des 

Pfahls gemittelte Wellengeschwindigkeit verfälscht. Beim Ablesen der Wellen
geschwindigkeit im oberen Pfahlbereich und entsprechende Mittlung über die 

Messstrecken ergibt sich eine Wellengeschwindigkeit, die nahezu mit der Wel

lengeschwindigkeit der Hammerschlagprüfung übereinstimmt. Bei kürzeren 
Pfählen spielt der Einfluss von abdriftenden Messrohren keine so große Rolle. 

Hier wurden mit der über die Länge gemittelten Wellengeschwindigkeit bereits 
gute Übereinstimmungen gefunden. 

• Die Ultraschallprüfung zeigt eine Auflösung bezogen auf die Pfahllängsachse, 

die bis in die Größe der Sensorlänge (5 cm) reichen kann. Bei der Hammer

schlagprüfung ist die Fehlstellenauflösung maßgeblich von der Grenzwellen
länge der erzeugten Stoßwelle abhängig (Plassmann, 2002). 

• Die Ultraschallprüfung erfasst den Beton im Innern des Bewehrungskorbes, 

während die Hammerschlagprüfung sich auf den Gesamtquerschnitt bezieht. 

Fehlstellen_ im Bereich der Betondeckung können daher bei der Ultraschallprü

fung im Allgemeinen nicht erkannt werden. 

• Für die Durchführung einer Hammerschlagprüfung wird für einen Pfahl in der 

Regel von 5 bis 10 Minuten ausgegangen. Der Zeitaufwand für eine Ultra

schallprüfung ist abhängig von der Anzahl der eingebauten Messröhren und 
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der Pfahllänge. Bei vier Messrohren kann mit der Ultraschallprüfung etwas 

mehr als 1 Pfahl pro Stunde geprüft werden, mit der Hammerschlagprüfung 
können in dieser Zeit bis zu 10 Pfähle geprüft werden. Dies ist jedoch abhän

gig von der Art der Pfahlkopfvorbereitung und der Signalqualität. 

Parameter Hammerschlagprüfung Ultraschallprüfung 

Pfahlvorbereitung evtl. anschleifen der Oberflä- Führungsrohre mit Bewehrung 

ehe einbetonieren 

Stichprobe Pfahl frei wählbar vor Betonieren festgelegt 

Durchführung am Pfahlkopf über gesamte Pfahllänge 

Erzeugte Wellenart Stosswelle Ultraschallwelle 

Messgröße Pfahlkopfbeschleunigung • Laufzeit 

• lntensitätsverlauf des ein-
gehenden Signals 

Auswertegröße Pfahlkopfgeschwindigkeit • Laufzeit 

(~Wellengeschwindigkeit) 

• Energie 

Auflösung bezogen je nach Hammer, >50 cm Sensorlänge (ca. 5 cm) 

auf Pfahlachse 

Prüfquerschnitt Gesamtquerschnitt Beton im Innern des 

Bewehrungskorbes 

Durchführung 5 - 10 Minuten (im Normalfall) ca .1 h, bei 4 Messrohren 

Oe Pfahl) 

Auswertung mindestens 10 Minuten ca. 1 h, bei 4 Messrohren 

Oe Pfahl) 

Tabelle 1: Vergleich von Hammerschlag- und Ultraschallprüfung 

• Die Auswertung der Messergebnisse einer Hammerschlagprüfung erfordert 

wenige Minuten. Die Auswertung einer Ultraschallprüfung ist auf Grund der 

verschiedenen Messrichtungen (Ring- und Kreuzmessungen) umfangreicher. 
Für einen 25 Meter langen Pfahl mit 4 Messröhren kann die Auswertung bis zu 

1 Stunde dauern. Werden Fehlstellen gefunden, ist bei beiden Verfahren ein 

sehr viel größerer Zeitaufwand erforderlich. 
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In Tabelle 1 sind die wesentlichen Unterschiede der beiden Verfahren der Integri

tätsprüfung gegenübergestellt. 

4.2 Fallbeispiele 

An zwei Beispielen werden die Unterschiede der beiden verschiedenen Pfahlintegri
tätsprüfungsverfahren weiter erläutert. 

Beispiel 1: 
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Bild 11: Ultraschallsignal mit Anomalie und zugehöriges Signal der Hammerschlagprüfung 

Bei der Ultraschallprüfung zeigte sich in einer Tiefenlage von ca. 3,7 meine deutliche 
Anomalie. Zusätzlich wurde an dem Pfahl auch eine Hammerschlagprüfung durchge
führt. Während bei der Ultraschallprüfung (Bild 11 links) eine Fehlstelle in der Mess-
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strecke deutlich zu erkennen ist, zeichnet sich eine lmpedanzminderung in der 

Hammerschlagprüfung (Bild 11 rechts) nur schwach ab. Wird im Auswerteprogramm 
der Hammerschlagprüfung der Pfahl lediglich bis zur Tiefenlage der Fehlstelle be

trachtet, wird die lmpedanzminderung deutlicher (Bild 11 unten). 

Aufgrund des großen Durchmessers des Pfahles von 1,20 m und der mehr im Inne

ren des Pfahles angeordneten Messröhren (siehe Bild 12) wird bei der Ultraschall

Prüfung hauptsächlich der innere Pfahlbereich geprüft. So können Fehlstellen im In

neren des Pfahls durch die Ultraschallprüfung erkannt werden. 

Ortbetonpfahl, 0 120 cm 

Wendelbewehrung, 0 8 mm 

Betondeckum! :::::: 1 5 cm 

Kreuz- und Ringmessstrecken 

Messrohr, 0 5 cm 

Bild 12: Anordnung der Messrohre in Beispiel 1 

Bei der Hammerschlagprüfung fällt die durch die Ultraschallprüfung ermittelte Fehl
stelle nicht so stark ins Gewicht, da das Signal sich über den gesamten Querschnitt 

ausbreiten kann. 

Dieses Beispiel zeigt den Einfluss der Auflösung der Messsignale bezogen auf die 

Pfahlachse. 

Beispiel 2 

Eine Ultraschallprüfung ergab in allen drei Messrichtungen eine Veränderung der 

Betoneigenschaften zum Pfahlfuß hin (Bild 13). Die Messungen ergaben eine durch
schnittliche Wellengeschwindigkeit von 3.600 m/s. 

Eine Hammerschlagprüfung, der eine erhöhte Wellengeschwindigkeit von 4.200 m/s 
zugrunde gelegt wurde, zeigt durch die sehr breite Pfahlfußreflexion (geringe An

stiegszeit) ebenfalls eine gewisse Veränderung der Betoneigenschaften am Pfahlfuß, 

allerdings wäre bei Verwendung einer Wellengeschwindigkeit von 3.600 m/s eine 

lmpedanzminderung oberhalb des Pfahlfußes deutlich geworden. 

Bei der Auswertung und Interpretation der Hammerschlagprüfung ist auch zu berück

sichtigen, dass der Pfahl mit ca. 23 m Länge und einem geringen Querschnitt von 

60 cm ein ungünstiges Verhältnis LID = 38 aufweist. 
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Bild 13: Ultraschallsignal mit Schaden im Pfahlfussbereich und 

zugehöriges Signal der Hammerschlagprüfung 

5 ANWENDUNGSEMPFEHLUNGEN 
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e>cp - 20 )'t. 
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Die Entscheidung, welches Prüfverfahren eingesetzt wird, ist von verschiedenen Fak

toren abhängig. 

Bei langen Pfählen mit geringem Durchmesser (etwa LID > 20) und / oder hoher 

Mantelreibung, kann die Energie der Stoßwelle bei der Hammerschlagprüfung zu 

gering und das Signal der reflektierten Welle sehr schwach sein. Aussagen über die 

Integrität im unteren Pfahlbereich sind in solchen Fällen nur möglich, wenn die Fuß

reflexion eindeutig identifiziert werden kann. Da nicht von vornherein gesagt werden 

kann, ob die Hammerschlagprüfung zu einer eindeutigen Beurteilung führt, sollte in 

solchen Fällen die Ultraschallprüfung gewählt werden. Extreme Schichtwechsel, sehr 

steife Böden oder Böden mit Verwitterungsbereichen können die Ergebnisse der 

Hammerschlagprüfung beeinflussen, so dass in einigen Fällen keine exakten Aussa

gen zur Pfahlbeschaffenheit möglich sind, ohne weitergehende Informationen zu be

rücksichtigen (Bodenprofil, Kernbohrung etc.). 

Bei sehr kleinen Pfahldurchmessern ist der Einbau von Messröhren für die Sensoren 

und dadurch die Ultraschallprüfung nicht sinnvoll, da der zu prüfende Bereich im 
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Vergleich zum Gesamtquerschnitt relativ klein ist. Bei sehr großen Pfahldurchmes

sern (> 2 m) wird der Abstand der Kreuzmessungen (Diagonalen) sehr groß, dass 

Ultraschallsignal wird dadurch stark abgeschwächt, dass der Empfänger das Signal 

nicht mehr aufzeichnen kann. 

6 AUSBLICK 

Die Ausführungen in diesem Beitrag zeigen, dass die beiden Verfahren der Integri

tätsprüfung von Ortbetonpfählen einander nicht ersetzen können. Entsprechend der 

Prüfvoraussetzungen und weiteren örtlichen Gegebenheiten kann sowohl das eine 

oder das andere Verfahren geeignet sein, Pfahlgründungen zu prüfen. In vielen Fäl

len (sehr lange Pfähle, große Dämpfung, Verdacht auf Risse) ist eine Kombination 

beider Prüfverfahren sinnvoll. 

Da die Durchführung, Auswertung und Interpretation Ultraschallprüfungen in 

Deutschland derzeit in keiner Norm geregelt ist, sollten für eine einheitliche Bewer

tung Richtlinien oder Empfehlungen erarbeitet werden. 
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SYCTOM • ISSEANE 

Herstellung einer 31 m tiefen Baugrube in Paris 

mit Primärstützenpfählen 

Nico von der Hude 

Roland Wend 

Wolfgang Wegner 

Zusammenfassung 

In Paris wird eine neue Müllverbrennungsanlage mit einer Kapazität für rund eine Millionen 

Einwohner errichtet. In nur acht Monaten entsteht die hierzu erforderliche Baugrube auf 

einem Gelände mit 4 Hektar. Bei einer Aushubtiefe bis zu 32 m reichen Schlitzwände bis 

in Tiefen von 50 m verlängert mit lnjektionsschleiern bis auf 71 m. Ein großer Teil der 

Baugrube wird in Deckelbauweise mit über 120 Primärstützen hergestellt, die auf suspen

sionsgestützt abgeteuften Großbohrpfählen gegründet werden. Die Anforderungen an die 

Logistik und die Baustellenorganisation in Kombination mit französischen Auftraggebern 

und ARGE-Partnern stellen eine besondere Herausforderung für die Abwicklung dar. 

1. Einleitung 

Als Gelände für die Müllverbrennungsanlage dient eine ehemalige Produktionsstätte eines 

Autoherstellers mit 38.000 m2 Fläche am Seineufer der Gemeinde lssy-Les-Moulineaux im 

Südwesten der Stadt. Das Bauvorhaben lsseane (s. auch www.syctom-isseane.com) 

versteht sich als eine hochmoderne Sortier- und Verbrennungsanlage für Hausmüll, die 

den Anforderungen des Umweltschutzes bei geringst möglicher Beeinträchtigung der 

Nachbarschaft gerecht wird. 

Die Bauauflagen forderten u. a. eine Bauhöhe von unter 20 m, welches zur Folge hatte, 

dass die technischen Ausrüstungen wie z. B. zwei Verbrennungsöfen größtenteils 

unterirdisch angeordnet werden. Aus diesem Grund wird die Baugrube im zentralen 

Bereich auf - 32 munter Geländeoberfläche ausgehoben. Der Erddruck und vor allem der 

hohe Grundwasserstand fordern Schlitzwände mit Lamellenaussteifung. Die Schlitzwände 

mit bis zu 1,5 m Dicke und 50 m Tiefe werden um 21 m mit Dichtungsschleiern auf-71 m 



- 316 -

unter Geländeoberfläche verlängert, um so die Auftriebssicherheit mit permanenter 

Wasserhaltung im Betrieb der Anlage zu gewährleisten. 

Bild 1: Luftaufnahme des Baufeldes mit Fotomontage 

Der knappe Terminplan und die große Baugrubentiefe erfordern einen Aushub in Deckel

bauweise. Über 120 Pfähle mit bis zu 1,8 m im Durchmesser und 45 m Tiefe mit Primär

stützen tragen die Deckenlasten schon während der Aushubphase in den Boden ab. 

Den Auftrag für die Herstellung der Baugrube, den Rohbau, die Erdarbeiten und den 

Tunnelbau erhielt ein Konsortium aus sieben Firmen. Die Bilfinger Berger Niederlassung 

Spezialtiefbau ist der Federführer innerhalb der Spezialtiefbau-ARGE mit Soletanche 

Bachy, Spie-Fondations und Sefi-lntrafor. RAZEL, die französische Beteiligungsgesell

schaft der Bilfinger Berger AG, ist Federführer der Ingenieurbau-ARGE. Der Bauauftrag 

hat ein Volumen von rund 210 Mio.€. 

Bauherr ist der Abfallwirtschaftsbetrieb SYCTOM (~ndicat mixte fentral de Iraitement 

des Qrdures M_enageres de !'Agglomeration Parisienne), der größte in Europa, bestehend 

aus 89 Gemeinden des Stadtkerns und des Großraums Paris. Nach Fertigstellung der 

Anlage ISSEANE im Jahr 2007 werden dort die Abfälle von 22 Gemeinden der Region lle 
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de France und drei Pariser Stadtbezirken verwertet. Die Kapazität beträgt über 500.000 

Tonnen pro Jahr, wovon 80 Prozent verbrannt und die restlichen 20 Prozent Recycling

prozessen zugeführt 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 

Uferstraße begrenzt, im Osten durch die Stützmauer eines Bahndamms und im Norden 

und Süden durch gewerblich genutzte Gebäude (s. Bild 1 ). Im September 2003 wurde mit 

der Herstellung von rund 80.000 m2 Schlitzwand begonnen , die Ende April 2004 

fertiggestellt wurden. Die Herstellung der Pfähle mit Primärstützen lief von Dezember 2003 

bis Mai 2004. Im August 2004 wurden zusätzliche Injektionen einer Verwerfungszone 

abgeschlossen. Ein weiterer Zusatzauftrag umfasste eine HOi-Sohie, die zwischen Juli 

und September 2004 ausgeführt wurde. Derzeit laufen nur noch die Gewerke der 

Wasserhaltung und des Abfräsens der freigelegten Schlitzwandflächen. 

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 Hälfte per Schiff über 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 

Geländeoberfläche reicht. Beim Aushub stößt man zunächst auf antropogen belastete 

Böden und Auffüllungen in wechselnder Stärke. In der Vergangenheit wurde das Gelände 

zur Jahrhundertwende von Wäschereien belegt - zuletzt durch eine Autolackiererei. 

Bis ca. 16 m Tiefe trifft man auf schluffige Sedimente mit Sand- und Kieseinlagerungen. 

Die danach angetroffene Kreide ändert Ihre Beschaffenheit von oben nach unten wie folgt: 

• bis - 25 m: „Crai pateuse" - weiche Kreide (ähnlich Zahnpasta) 

• bis - 45 m: „Crai fissure" - geklüftete Kreide 

• 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 Durchlässigkeit, die von oben nach unten abnimmt, zwischen 104 

und 10-7 m/s. Der Grundwasserstand mit zeitweise 4 m unter Geländeoberfläche, wird 

durch die Nähe der Seine bestimmt und kann im Fall von Hochwasser bis über die 

Geländeoberfläche reichen . 

4. Die Baugrube 

Die Hauptmassen des Spezialtiefbaus sind : 

•Schlitzwände (60 - 150 cm, bis 50 m) 

• Pfähle mit Primärstützen (0 1,2 - 1,8 m, bis 45 m 

• Pfähle (0 750-1 800 mm) 

• Dichtungsschleier (bis 71 m) 

• Dichtungssohlen 

•Temporäre Anker 

•Wasserhaltung mit Pumpversuchen, Anzahl der Brunnen 

•Zusatzinjektionen im Bereich einer Verwerfungszone; Bohrung: 

• HDl-lnjektionssohlen in den Außenbereichen 

80.000 m2 

5.000 m 

4.500 m 

12.000 m3 

3.400 m3 

10.000 m 

65 Stk 

60.000 m 

3.000 m2 
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Bild 3: Lageplan mit 

Funktionsbereichen und 

Aushubtiefen 

(links Sortierbereich, 

Mitte Anlagenbereich, 

rechts Eingangsbereich) 

Das Baufeld gliedert sich in drei Bereiche mit verschiedenen Aushubtiefen: 

• Eingangsbereich „Entree" : 

• Sortierbereich „Tri" 

•Anlagenbereich „Usine" 

- 6,40 m 

-16,20 m 

-32,40 m (in den Außenbereichen: - 6,40 m) 

Der Anlagenbereich mit 32,40 m Aushub

tiefe hat eine Fläche von rund 1,5 ha und ist 

mit - 50 m tiefen Schlitzwänden 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

körbe der T-Lamellen wurden in einem 

Element eingebaut. 

Bild 4: Aufheben eines Bewehrungskorbes 

mit 35 t in einem T-Element 
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Im Sortier- und Anlagenbereich sind auf Grund der Deckelbauweise Gründungspfähle mit 

Primärstützen gefordert. Insgesamt wurden 123 Primärstützen eingebaut die bis zu 2.000 t 

Lasten aufnehmen. 

Der Eingangsbereich ist auf 210 Pfähle gegründet. 193 Pfähle im Durchmesser 750 bis 

1020 mm wurden im Süß-Verfahren hergestellt und 17 Pfähle mit dem Durchmesser 1380 

und 1670 mm bentonitgestützt mit Kugelgreifern. Die Pfahllänge variiert zwischen 12 und 

28 m. Die Pfähle nehmen die Bauwerkslasten auf und gewähren bei Hochwasser in der 

Seine die Auftriebssicherheit. 

GOK 0 111 

- -40• 

,,\ · - -90• 
'}: 

Auffüllungen 
und Sedimente 

Weiche Kreide 

Bild 5: Systemschnitt durch die 

Verbauwand des Anlagenbe

reiches mit Außenbereich 

In der Längsachse der Schlitz

wand sind Leerrohre mit einem 

Abstand von 1,3 m eingebaut, 

durch die eine Schleierinjektion 

Feste Kreide von - 50 bis auf -71 m in der 

festen Kreide durchgeführt 

wurde. Die Arbeitsabläufe der 

Schleierinjektionen sind wie 

folgt: 

•Durchbohren des Betons der untersten 10 m der unbewehrten Schlitzwand. 

• Injektion der Kontaktfugen Schlitzwandfuß / Boden. 

• Abbohren bis auf - 71 m. 

• Verpressen der festen Kreide in 5 m Schritten von unten nach oben mit einem Packer 

nach einem Mengen / Druck Kriterium. 

• lnjektionsraster mit Primär-, Sekundär- und Tertiär-Bohrungen . 

• Überprüfung des lnjektionserfolges mit Wasserdurchlässigkeitsversuchen. 

Die lnjektionsschleier 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 Bauausführung 

5.1 Herstellung der Pfähle mit Primärstützen 

Die 123 Pfähle mit Primärstützen wurden bentonitgestützt mit Seilgreifern ausgehoben. 

Bei Tiefen bis zu 45 m galt es insbesondere den Anforderungen an die Vertikalität und die 

Einbindung der Stützen in den Beton bei -31 m zu gewährleisten. Die Stützen, die Lasten 

von teilweise über 2000 Tonnen aufnehmen, bestehen aus HD und PRS-Profilen mit bis 

zu 1 t / m Eigengewicht. Das Aufheben und Einstellen dieser Stützen bis zu 35 m Länge 

erforderte eine besondere Prozedur. Der Pfahldurchmesser beträgt 1380, 1670 und 1860 

mm. Folgender Arbeitsablauf ermöglichte die Einhaltung der Qualitätsanforderungen und 

geforderte Leistung von zwei Pfählen je Tag in Doppelschicht mit zwei Aushubeinheiten 

und einer Einbaukolonne: 

•Einmessen der Bohransatzpunkte 

• Einrütteln Vorbohrrohr L = 10,0 m 

•Ausgreifen Vorbohrung t = 8,0 m 

(Kugelgreifer) 

• Einrütteln Teilverrohrung L = 30,0 m 

• Abbohren bis Endtiefe: Kugelgreifer/ 

Meißel 

• Vermessung des Bohrlochs 

•Ziehen der Teilverrohrung 

• Abloten der Endtiefe, 

Suspensionskontrolle 

• Einbau der Primärstütze mit 

Bewehrungskorb 

• Betonieren Stützenfuß 

• Verfüllen der Bohrung und 

Abhängen der Stütze 

• Ziehen Vorbohrrohr 

Bild 6: Pfähle mit Primärstützen: links die Teilverrohrung, rechts die Aushubeinheit 
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Die Vertikalität der Pfahlbohrung wurde in den oberen 30 m durch das lotrechte Einrütteln 

der Teilverrohrung gewährleistet. Als Rüttler diente ein Müller MS 100 mit einem 210 t 

Raupenkran der das Rohr zog und ohne es abzulegen erneut ein rüttelte. 

Das Vorbohrrohr von 10 m Länge wurde vor dem Einrütteln des 30m-Führungsrohres 

gesetzt. Hierzu wurden rund 3 m vorausgehoben. Das Vorbohrrohr wurde bis auf 8 m 

Tiefe ausgegriffen , um das Führungsrohr kippsicher ansetzen zu können. 

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 

Meißel eingesetzt. 

Die Einstellvorrichtung für die Primärstütze wird auf Fertigteilfundamenten aufgelegt und in 

der Höhe justiert. Zu diesem Zeitpunkt ist das Führungsrohr bereits wieder gezogen und 

nur das 10 m lange Vorbohrrohr zur Sicherung des Bohrlochs im Boden. Die dann über 

eine spezielle Verbindungskonstruktion aufgelegte Stütze kann in beiden Achsen 

horizontal justiert werden. Am Stützenfuß wird die Stütze mit dem Bewehrungskorb vor 

dem Ablassen fixiert. 

Bild 7: Einheben ei

nes Bewehrungskor

bes nach Fertigstel

lung der Bohrung, 

(unten die Einstellvor

richtung für den Kopf 

der Primärstütze) 
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Bild 8: Primärstütze mit Kopfbolzen auf dem 

Weg zum Einbau. Länger 34 m, Gewicht 32 to. 

Die Primärstützen wurden mit Hilfe einer 

Einstell vorrich tu ng über dem Bohrloch 

abgefangen und justiert. Sie sind im 

Einbindebereich des Pfahlbetons und der 

Anschlüsse mit der Bodenplatte bzw. den 

Decken mit Bolzen versehen. 

5.2 Herstellung der Schlitzwände mit Seilgreifern und Fräsen 

In der Summe wurden 80.000 m2 Schlitzwände innerhalb von 6 Monaten hergestellt, was 

einen großen Geräteeinsatz bedeutete. In der Spitze befanden sich folgende Geräte auf 

der Baustelle mit entsprechender Leistung: 

• 2 Schlitzwandfräsen 

• 3 Schlitzwandgreifer (Seilgreifer (bzw. Hydraulikgeifer)) 

• 7 Hebegeräte (davon zwei mit 250 t) 

• 5 Entsandungsanlagen (davon zwei mit 450 m3/h) 

• 3 Mischanlagen für Bentonitsuspension und 3.000 m3 Speicher 

• 1.000 m3 Beton pro Tag in der Spitze bei zwei Schichten 

• 50 - 70 t Bewehrungskörbe am Tag 

Die Schlitzwände machen rund zwei Drittel des Bauvolumens für die Gründung aus und 

sind je nach Bereich sehr unterschiedlich bzw. komplex in den Anforderungen an die 

Ausführung: 
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• Eingangsbereich - Tiefe bis 40 m, Stärke 60 und 80 cm 

• Sortierbereich - Tiefe 50 m, Stärke 100, 120 und 150 cm 

•Anlagenbereich - Tiefe 50 m, Stärke 120 und 150 cm als T-Lamellen 

• Außenbereiche - Tiefe 16 m, Stärke 80 cm 

In der Summe wurden 95.000 m3 Beton eingebaut und 6.000 t Bewehrungskörbe auf der 

Baustelle geflochten. Die weniger tiefen Schlitzwände in den Außenbereichen und der 

Voraushub für die gefrästen Wände wurden mit einem „leichten" Schlitzwandgreifer von 

rund 8 t Gewicht bei 2,80 m Breite und einem 80 t Seilbagger ausgehoben. 

Die Schlitzwände 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 m2 am 

Tag in Doppelschicht und Einhaltung der Herstelltoleranzen von 1 % Vertikalität auf 50 m 

Tiefe. Die harte Kreide erwies sich als ein Boden, der mit diesem Greifer gut zu lösen ist. 

Die Schlitzwände des Anlagenbereiches und Teile des Sortierbereiches wurden mit einer 

Schlitzwandfräse ausgehoben. Die Steuerbarkeit der Fräse erlaubte es, Vertikalitäten der 

T-Lamellen im Bereich von 0, 1 % zu erreichen , eine Notwendigkeit für das Absenken der 

40 m langen Schlitzwandkörbe als T-Element und der Anforderung an die Betonüber

deckung in allen Bereichen von 7 cm. Wenn man die Leistung für die fertige Wand über 

einen längeren Zeitraum mit Ausfallzeiten vergleicht so lagen die Schlitzwandfräsen nur 

wenig vor den „schweren" Seilgreifern. 

Zu den vergleichsweise hohen Gerätemiet- und Reparaturkosten sind bei der Fräse noch 

die Kosten für die zusätzliche Entsorgung der Bentonitsuspension hinzuzurechnen . Die 

Stützsuspension 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. Für die gefräste Wand wurde fast das gesamte 

ausgehobene Volumen mit frischer Suspension vor dem Betonieren ersetzt, um den 

Anforderungen aus der Betonierqualität an die Dichte <1, 15 g/cm3 gerecht zu werden. 
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5.3 Zusätzliche lnjektionsarbeiten 

Während der Herstellung der Schlitzwand wurde eine Störzone detektiert, bei der die 

Stützsuspension in einigen Lamellen der Schlitzwand bei einer Aushubtiefe ab - 42 m 

verloren ging (ca. 450 m3 in 1 h). Diese Anomalie war zuvor schon bei einer der 

Erkundungsbohrungen vermutet worden, so dass der Bauherr für diesen Fall Zusatz

injektionen als Bedarfpositionen in Höhe von rund 10 Mio. € im Vertrag vorgesehen hatte. 

Die Verwerfungszone wurde mit zusätzlichen 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 Klüftung, ohne größere Hohlräume und aufsteigend mit einem Winkel von ca. 

70 ° bis in die Höhe von - 40 m beschrieben werden. 

Aus diesen Erkenntnissen wurden Mörtel- und Zementsuspensionsinjektionen mit 

insgesamt 60.000 Bohrmetern bis zu 80 m Tiefe vorgesehen und in der Zeit von Mai bis 

August 2004 mit 4 Bohrgeräten ausgeführt. 

Als weitere zusätzliche Arbeiten wurden in den Außenbereichen HDI Dichtungssohlen im 

Duplexverfahren mit einem Säulendurchmesser von 2,40 m und einer Sohlstärke von 1,50 

m ausgeführt .. Die Sohle liegt oberhalb der weichen Kreide bei -14 m bis - 12,50 m und 

ist in Bild 6 dargestellt. Die Notwendigkeit der Sohle ergab sich aus der 

Bauzeitverlängerung von 3 Monaten für die Injektion der Störzone. Hierdurch gelangten 

die Aushubarbeiten für die Außenbereiche und die Herstellung der Bodenplatte in die 

Wintermonate 2004 / 2005 mit einer höheren Wahrscheinlichkeit von Hochwasser der 

Seine und entsprechendem Grundwasserstand in der Baugrube, der eine Grund

bruchsicherheit nicht mehr gewährleistet hätte. Ferner wurde bei den laufenden Arbeiten 

und zusätzlichen Sondierungsbohrungen eine höhere Durchlässigkeit der weichen Kreide 

und der Auffüllungen festgestellt, so dass der Bauherr das Risiko einer weiteren 

Bauzeitverlängerung entschärfte und die Arbeiten der lnjektionssohle vor den 

Pumpversuchen in dem Anlagenbereich und den Außenbereichen beauftragte. Die 

Arbeiten der HDI Sohle liefen bis Anfang September 2004 mit zwei Geräteeinheiten. 
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6. Ausblick 

Auf einem innerstädtischen Baufeld setzten die vier ARGE-Partner eine große Anzahl und 

gleichzeitig eine Vielzahl von Geräten mit Personal ein, um innerhalb der extrem kurzen 

Bauzeit die besonders anspruchsvolle Baugrube zu realisieren, deren Vergleich zu suchen 

ist. Schlitzwandfräsen, Schlitzwandgreifer unterschiedlichster Art, Kugelgreifer für Pfähle 

mit Primärstützen, Bohrschnecken für SOB-Pfähle, Hebegeräte bis zu 210 t, Bohrgeräte 

für die Injektionen, für Anker und für Brunnen, usw. galt es zu koordinieren, mit 

fachkundigem Personal zu besetzen und mit der entsprechenden Baustellenlogistik zu 

versorgen . 

Drei Monate Vorlauf für die Erstellung der Ausführungsplanung, Konstitution der ARGE, 

Arbeitsvorbereitung und Nachunternehmer- bzw. Lieferantenvergaben waren knapp 

bemessen. Hierbei waren nicht nur sprachliche Probleme zu berücksichtigen. Das gemein

same Ziel , diese anspruchsvolle Baumaßnahme erfolgreich auszuführen hat alle Hinder

nisse gemeistert, indem jeder Partner sein know-how und die Gerätetechnik im Sinne der 

Qualität und Leistung eingebracht hat, so z. B. Soletanche Bachy und Spie Fondations 

ihre Frästechnik für Schlitzwände und Bilfinger Berger seine Seilgreifer für Schlitzwände 

und Großbohrpfähle. 

Mittlerweile hat der Ingenieurbau und der Erdbau die Prägung des Baustellenbildes über

nommen. 60.000 m3 kontaminierter Boden wurden bereits abgefahren und 600.000 m3 

Aushub in Deckelbauweise wurden zur Hälfte abgefahren. Insgesamt werden 130.000 m3 

Beton mit 15.000 t Bewehrung eingebaut. 

Anschriften der Verfasser: 

Dipl.-Ing. Roland Wend 

Dipl.-Ing. Wolfgang Wegner 

Bilfinger Berger AG 

Niederlassung Spezialtiefbau 

Goldsteinstrasse 114 

D- 60580 Frankfurt/Main 

Dr.- Ing . Nico von der Hude 

Bilfinger Berger AG 

Fondations Profondes 

Route de Versailles 

F-91400 SACLAY 



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 für 

unsere Kunden - heute und in Zukunft. Ein gutes Beispiel ist der 

Bereich Spezialtiefbau: überall in Europa führen wir nicht nur die 

klassischen Techniken aus, sondern auch alle notwendigen Abbruch-, 

Erd- und Betonarbeiten. 

The Multi Service Group. 

Niederlassung Spezialtiefbau 

Goldsteinstraße 114 · 60528 Frankfurt 

Telefon: (0 69) 66 88- 3 45 · Telefax: (0 69) 66 88- 2 77 

E-Mail : NLST@bilfinger.de 

www.bilfingerberger.de 

m 
BILFINGER BERGER 

Ingenieurbau 
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Neue Pfahlsysteme mit variabler Bodenverdrängung 

Rolf Katzenbach & Alexander Schmitt 

Einleitung 

Der Kostendruck bei der Verwirklichung neuer Bauvorhaben in urbanen Ballungszentren 

und umwelttechnische Auflagen zwingen zum überdenken aller Prozesse, die bei der 

Herstellung von Gründungsstrukturen eine Rolle spielen. Dem Herstellungsprozess von 

Bohrpfählen kommt dabei eine herausragende Bedeutung zu. In diesem Zusammenhang 

wurde auf Initiative und in Zusammenarbeit mit unseren europäischen Partnern das inter

nationale Forschungsprojekt TOPIC (Technically Optimized Pile Concept) mit dem Ziel 

aus der Taufe gehoben, neue Pfahlherstellungsmethoden auf dem Prinzip der Bodenver

drängung zu entwickeln. Eine ressourcenschonende Herstellungsweise und eine deutliche 

Steigerung der Pfahlwiderstände im Vergleich zu konventionellen Schnecken

Ortbetonpfählen sind dabei die wesentlichen Zielvorgaben. Der Beitrag beschreibt die 

grundlegenden Ideen und Prinzipien von zwei neuen Pfahlsystemen, das Verhalten der 

Testpfähle im Modellversuch sowie die Bedeutung von Bohr- und Betonierparametern bei 

der Pfahlherstellung. Versuche an konventionellen Schnecken-Ortbetonpfählen und Voll

verdrängungspfählen dienen zum Vergleich. 

2 Modellversuche 

Die Modellversuche (Bild 1) wurden an der Technischen Universität Vilnius (Litauen) in 

einem Stahlbetonbehälter von 8 m Länge, 6 m Breite und 6 m Tiefe durchgeführt. Die 

Pfahlherstellung erfolgte mit einem umgerüsteten Pfahlbohrgerät im Maßstab 1 :2. Die 

Bohreinheit, bestehend aus Hydraulikaggregat, Bohrmast und Bohrwerkzeug, wurde wie in 

Bild 1 und 2 dargestellt, mobil auf einem Trägersystem montiert. Das Bohrgestänge ist auf 

einem vertikal ausgerichteten Führungsschlitten am Bohrmast montiert und wird von ei

nem Kontrollstand aus gesteuert. Verschiedene Pfahlpositionen können in dem in Bild 1 b 
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dargestellten Testfeld durch Umsetzen des Bohrmastes auf einer Längstraverse 

angesteuert werden. Die Längstraverse kann hierzu auf den seitlichen Querriegeln ver

schoben werden. 

a) 

Bild 1: Aufbau des Versuchsstandes 

xt Brunnen 1 
1 :------... 

-r -----Tr- -, 

1,50 m 

l 4,00 m 

1 

L _____ __i 

() 1,50 m 
~~.cli.--.L-1/ 

l 
1,6 m 2,3 m 1, 1 m 

Vor Versuchsbeginn wird der Bohrmast durch drei Stahlseile fixiert. Der Kontrollstand be

findet sich am Rande des Versuchsbehälters und erlaubt so eine direkte, visuelle 

Überwachung des Herstellungsprozesses. 

Durch seitlich angeordnete Brunnen wurde im Versuchssand ein künstlicher Grundwas

serstand in rd. 1 m Tiefe unterhalb der Sandoberfläche erzeugt. Der sich einstellende 

Wasserstand wurde auf der dem Brunnen gegenüberliegenden Seite durch einen Beo

bachtungsbrunnen überwacht. Im Rahmen der Versuche wurden unterschiedliche Pfahl

herstellungsmethoden untersucht, die z.T. den Einsatz eines Doppeldrehantriebes (Detail, 

Bild 2) voraussetzen. Der Antrieb des Bohrgestänges erfolgt über einen hydraulisch be

triebenen oberen Drehkopf (max. M = 2,2 kNm) und einen darunter angeordneten, leis

tungsfähigeren zweiten Drehantrieb (max. M = 13,75 kNm). Der obere Drehkopf dient zum 

Antrieb des innenliegenden Bohrgestänges, der untere Drehkopf zum Antrieb der äußeren 

Verrohrung bzw. konventioneller Bohrgestänge. 
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Bild 2: Versuchsstand nach Montage, Detailansicht des Doppeldrehantriebs 

Insgesamt wurden 26 Versuchspfähle hergestellt, belastet und anschließend freigelegt. 

Um einen Mindestachsabstand von 5d (d: Pfahldurchmesser) zwischen den Pfählen ein

zuhalten, wurden die Testpfähle in insgesamt drei verschiedenen Versuchsserien unter

sucht. 

2.1 Versuchsboden 

Als Versuchsboden wurde ein enggestufter Sand verwendet. Die Bodenparameter sind 

beispielhaft für den Sand der ersten zwei Versuchsserien in Tabelle 1 wiedergegeben. Es 

wurden Versuche mit locker und mitteldicht bis dicht gelagertem Versuchssand durchge

führt. Der Versuchsboden musste, bedingt durch die starke Vermischung mit Betonresten 

aus der Pfahlherstellung, zu Beginn der dritten Versuchsserie durch einen zweiten Ver

suchssand ersetzt werden. Da die wesentlichen Eigenschaften des Sandes von seiner 

Lagerungsdichte abhängen , wurden vor den Versuchen und nach Herstellung der Pfähle 

in einem engen Raster Versuche mit der Drucksonde durchgeführt. Auf diese Weise konn

te die Lagerungsdichte zu Beginn der Versuche und die Änderung der Lagerungsdichte 

infolge der Pfahlherstellung erfasst werden. 
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Versuchssand 

Stoffkennwert Symbol Einheit Versuchsserie 

1und2 

Korndichte Ps (g/cm3
] 2,653 

min. Porenanteil min n [ - l 0,29 

max. Porenanteil max n [ - l 0,42 

Min. Trockendichte Pd.min [g/cm3
] 1,55 

max. Trockendichte Pd.max [g/cm3
] 1,87 

Ungleichförmigkeitszahl u [ - l 4 ,0 

Krümmungszahl Ce [ - l 1,08 

Reibungswinkel (Triaxialversuch} 
cp' [o] 40 

(0 '2 = a ·3: 100, 200 , 300 kN/m2
, n = 

Kritischer Reibungswinkel (DIN 18137-1 ) cp'k [o] 32 

Kohäsion c' [ kN/mL] 0 

Bodenklassifikation nach (DIN 18 196) SE 

Tab. 1: Stoffkennwerte des Versuchssandes in den Versuchsserien 1 und 2 

2.2 Untersuchte Pfahltypen 

Im Rahmen der Modellversuche wurden vier verschiedene Pfahltypen hergestellt. In Bild 3 

sind die vier zugehörigen Bohrwerkzeuge abgebildet. Neben klassischen Schnecken

Ortbetonpfählen (SOS-Pfahl - Bild 3a) und Vollverdrängungspfählen (W-Pfahl - Bild 3d), 

die als Vergleichspfähle dienten, wurden zwei neue Pfahltypen untersucht, die den anste

henden Boden während des Bohrvorgangs seitlich verdrängen. Die wesentlichen Merkma

le dieser neuen Pfahltypen sind im Folgenden zusammengefasst: 

Doppelverdrängungspfahl (DV-Pfahl) - Bild 3b 

Der Doppelverdrängungspfahl besitzt im Gegensatz zum SOS-Pfahl einen beidseitig ko

nusförmig ausgebildeten Schneckenstarter mit umlaufender Schneide (0außen = 0,3 m) und 

erlaubt die Verdrängung von Boden beim Eindrehen und Herausdrehen der Bohrschnecke 

(0 = 0,22 m). In der dritten Versuchsserie wurde das Bohrwerkzeug beim Betonieren aus

gewählter Pfähle zum Vergleich auch ohne Drehbewegung vertikal aus dem Bohrloch ge

zogen. Diese Pfähle tragen die Bezeichnung DV-Z. 
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Doppelschneckenpfahl (OS-Pfahl) - Bild 3c 

Der Doppelschneckenpfahl mit variabler Bodenverdrängung besteht aus einer äußeren 

Hohlschnecke mit innenliegender Bohrschnecke und modifiziertem Schneckenstarter. 

Durch den Abstand b.I zwischen den beiden Enden der Bohrschnecken kann der über

stand der innenliegenden Bohrschnecke während der Pfahlherstellung gesteuert werden. 

Zusätzlich kann mit Hilfe des Doppeldrehgetriebes das Verhältnis der Umdrehungsge

schwindigkeit der innenliegenden Schnecke zur äußeren Schnecke geregelt werden. Je 

nach Eigenschaft des anstehenden Bodens kann im laufenden Bohrfortschritt Boden ge

fördert, tei lverdrängt oder vollständig verdrängt werden . 

a b 

},22 m r 0.22 m 

Seelenroh Seelen-
rohr 

0,10 m 

Schneckenstarter Schneckenstarter 

c d 
0,035 m 0,22 m 0,035 m 

äußere l I 0,09 m l I 
Hohl- t-----t 
schnecke i ·"''~> Kraftmessdose L .... ,„. 

1:::t: 
c__; L.. Jo.13 m 

cj"·"'f"; 
Innenrohr 

Seelenrohr 

Kraftmessdose 

Verschluss
kappe 

Bild 3: Bohrschnecke des SOB-Pfahls (a) , Bohrschnecke des DV-Pfahls (b) , 
Doppelschnecke des OS-Pfahls (c) , Stahlzylinder zur Herstellung des VV-Pfahls (d) 
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Bedingt durch den erstmaligen Einsatz dieser Systeme und die neue Herstellungsmetho

dik waren das Verdrängungsmaß und die Auswirkung von Herstellparametern auf die 

Pfahlformen zu Versuchsbeginn nicht bekannt. Alle Pfähle wurden mit einer Länge von 

3 m und einem Durchmesser von 22 cm - 30 cm ausgeführt. 

Bei allen Pfahltypen wurde der Pfahlbeton über das Seelenrohr eingepumpt. Die Messung 

des Betondruckes erfolgte am oberen Ende des Seelenrohres. Der Pfahlbeton wurde in 

allen Versuchsserien unter Zugabe von Hochleistungsverflüssiger hergestellt. 

2.3 Versuchsdurchführung 

Zur Homogenisierung des Versuchssandes wurde der Versuchsbehälter vor jeder Ver

suchsserie bis zur Sandoberfläche mit Wasser gefüllt. Der Versuchssand wurde anschlie

ßend durch ein enges Raster von Schneckenbohrungen aufgelockert und durch Einfahren 

eines Vertikalrüttlers an vorgegebenen Rasterpunkten verdichtet. Der Wasserstand wurde 

vor Versuchsbeginn auf einen Meter unter Sandoberfläche abgesenkt. In Bild 4 sind die 

aus zahlreichen Drucksondierungen ermittelten Verläufe des Spitzenwiderstands qc 

[MN/m2
] vor Herstellung der Pfähle aufgetragen (Serie 1 bis 3). In den Serien 1 und 2 ist 

der Versuchssand im Wesentlichen locker gelagert, in Serie 3 mitteldicht bis dicht. 

Versuchsserie 1 Versuchsserie 2 Versuchsserie 3 

z[m] O o~~~~~~~ 
z[m] 

o-~~~~~~ 
z[m) 

10 15 20 5 10 15 20 10 15 20 

q
0

[MN/m2
] q

0
[MN/m2

] q
0

[MN/m2
] 

Bild 4: Verlauf des mittleren Sondierspitzenwiderstandes qc und des maximal bzw. minimal 
gemessenen Sondierspitzenwiderstandes (max qc, min qc) in den Versuchsserien 1-3 
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Die Belastung während der Pfahltests wurde durch hydraulische Pressen zwischen Pfahl

kopf und Widerlager (Längstraverse) aufgebracht und mit Hilfe einer Kraftmessdose am 

Pfahlkopf kontrolliert. Das Aufbringen der Belastung erfolgte in Inkrementen von 10 kN pro 

Laststufe. Nach Abschluss der Pfahltests wurden die Versuchspfähle freigelegt. 

2.4 Messinstrumentierung und Aufzeichnungen während der Pfahlherstellung 

Alle Pfähle wurden für einen sicheren Lasteintrag am Pfahlkopf oberhalb der Sandoberflä

che mit einem Stahlkranz ummantelt und ausbetoniert. Zusätzlich wurden auf der Außen

seite des Stahlkranzes diagonal zwei Stahllaschen angeschweißt, um die induktiven Weg

aufnehmer (LDC 4000 C) positionieren zu können. Die Pfähle wurden, um eine separate 

Berechnung des Pfahlmantelwiderstandes und des Pfahlfußwiderstandes zu ermöglichen, 

mit Dehnungsmesselementen im Pfahlkopf- und Pfahlfußbereich ausgestattet. Zum Ein

satz kamen Dehnungsmesselemente mit integrierten Dehnmessstreifen. Diese wurden mit 

Plastiklaschen am Bewehrungsstahl befestigt. Um ein umfassendes Bild der im Unter

grund auftretenden Horizontalspannungen zu erhalten, wurden nach dem Präparieren des 

Versuchssandes in unterschiedlichen Tiefen und Abständen zur Pfahlachse Druckmess

zellen installiert (vergl. Katzenbach et al. 2003). 

Parameter Bezeichnung Einheit 

Bohrtiefe depth m 
Abstand des äußeren Bohrrohres und der innenliegenden Bohrschnecke depth I-E cm 
Umdrehungsgeschwindigkeit der Bohrschnecke RPM U/min 
Umdrehungsgeschwindigkeit der Bohrschnecke beim Herausdrehen RPMc U/min 
Drehmoment für Bohrschnecke und äußere Hohlschnecke (gemessen als torque bar 
hydraulischer Druck in der Zuleitung zum Drehkopf) 
Hydraulischer Anpressdruck pulldown bar 
Hydraulischer Druck beim Ziehen des Bohrgestänges extraction bar 
Vorschubgeschwindigkeit drillspeed m/min 
Ziehgeschwindigkeit liftspeed m/min 
Betondruck concrete pr bar 
Für Doppelschneckenpfähle werden die Indizes EXT (external tool) und INT (internal tool) eingeführt 

Tab. 2: Gemessene Betriebsparameter während der Pfah/herstellung 

Zur Kontrolle und zur Qualitätssicherung der Bohr- und Betonierphase wurden alle we

sentlichen Betriebsparameter während der Pfahlherstellung erfasst (Tabelle 2). Als indirekt 
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ermittelte Zielparameter wurden für den Schnecken-Ortbetonpfahl (SOB) und den Doppel

verdrängungspfahl (OV) das Schraub-Vorschubverhältnis SR (Screw Ratio) und das 

Schraub-Rückziehverhältnis USR (Unscrew Ratio) entsprechend der Gleichungen ( 1) und 

(2) definiert und aufgezeichnet (vergl. hierzu auch Van lmpe (1988), Hamelin (1991) und 

Viggiani (1993)). 

USR = (,()outh g 

V 

U>;n1out : Umdrehungsgeschwindigkeit beim Ein- bzw. Herausdrehen der Bohrschnecke 

h9: Ganghöhe der Bohrschnecke 

v: Vorschubgeschwindigkeit 

(1) 

(2) 

Für den Doppelschneckenpfahl (OS) mit variabler Verdrängung wurden sowohl die Be

triebsparameter für die äußere Hohlschnecke als auch für die innenliegende Bohrschne

cke aufgezeichnet. Als kombinierter Parameter dient das relative Schraub

Vorschubverhältnis: 

SR = ( (,()int - (()ext) ' h g-int 
rel. 

V 

U>;ni : Umdrehungsgeschwindigkeit der innenliegenden Schnecke 

U>ext : Umdrehungsgeschwindigkeit der äußeren Hohlschnecke 

h g-int : Ganghöhe der innenliegenden Bohrschnecke 

3 Versuchsergebnisse 

(3) 

In Bild 5 sind beispielhaft Widerstand-Setzungs-Linien für einen Schnecken-Ortbetonpfahl 

(SOB), einen Doppelverdrängungspfahl (OV) und einen Doppelschneckenpfahl (OS) aus 

der zweiten Versuchsserie und für einen Vollverdrängungspfahl (VV) der ersten Versuchs

serie aufgetragen. In nahezu allen Pfahlversuchen mobilisierten sowohl der 
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Schnecken-Ortbetonpfahl als auch der Vollverdrängungspfahl (Vergleichspfähle) bis zum 

Versuchsende ihre maximale Mantelreibung. Der Doppelverdrängungs- und Doppelschne

ckenpfahl erreichten bis zum Versuchsende i.d .R. keinen ausgeprägten Maximalwert. 

Pfahlwiderstand [kN] 

25 25 25 25 

30~~~~~ 30~~~~~ 30~~~~~ 30~~~~~ 

s[mm] s[mm] s[mm] s[mm] 

- Pfahlwiderstand R ----------- Pfahlmantelwiderstand R. ----.t.- Pfahlfußwiderstand Rb 

Bild 5: Widerstand-Setzungs-Linien für ausgewählte Versuchspfähle 

In Bild 6 sind für alle Versuchspfähle die gemessenen Pfahlwiderstände R über dem mitt

leren Pfahlmanteldurchmesser ds aufgetragen. Die Pfahlwiderstände wurden aus den Ver

suchen für eine Pfahlkopfsetzung von 10 % des mittleren Pfahlmanteldurchmessers ermit

telt. Des Weiteren ist in Bild 6 der Pfahlmantelwiderstand Rs über dem mittleren Pfahlman

teldurchmesser ds und der Pfahlfußwiderstand Rb über dem Pfahlfußdurchmesser db auf

getragen. Zur besseren Übersicht und als Folge der unterschiedlichen Lagerungsdichten 

zu Versuchsbeginn erfolgt die Darstellung getrennt für jede Versuchsserie. 

In Bild 7 sind für jeden Pfahl der aus Versuchsdaten berechnete Wert für den Pfahlspit

zenwiderstand und die Pfahlmantelreibung aufgetragen. Berücksichtigt wurde der gemes

sene, setzungsabhängige Pfahlmantel- und Pfahlfußwiderstand bei einer Grenzsetzung 

des Pfahlkopfes von 10 % des mittleren Pfahlmanteldurchmessers. Da für Doppelverdrän

gungs- und Doppelschneckenpfähle bis zum Belastungsende der maximale Pfahlwider

stand nicht mobilisiert werden konnte, wurde zusätzlich die zu erwartende Grenzlasten 

basierend auf einer Extrapolation nach Chin (1970) bestimmt. 
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Bild 6: Gemessene Pfahl-, Pfahlfuß- und Pfahlmantelwiderstände in den Versuchsserien 
1-3 bei einer Pfahlkopfsetzung von 10 % des mittleren Pfahlmanteldurchmessers ds 
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Bild 7: Pfahlspitzenwiderstand (qb) und Pfahlmantelreibung (qs) für Versuchspfähle der 
Versuchsserien 1 (a) , 2 (b) und 3 (c) bei einer Pfahlkopfsetzung von s = 0, 1 ·ds und nach 
CHIN (1970) 
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Aus der Darstellung der Versuchsergebnisse lassen sich folgende Schlüsse ziehen: 

• In allen Versuchsserien werden die mit Abstand höchsten Pfahlwiderstände (R) 

vom Doppelverdrängungspfahl (DV) erreicht, der einen ausgeprägten Pfahlmantel

widerstand (Rs) aufweist (Bild 6). 

• Die notwendige Abstimmung von Bohr- und Betonierparametern in der ersten Ver

suchsserie führte zu Schwankungen bei den gemessenen Pfahlwiderständen. Drei 

der in Bild 6 (Serie 1) dargestellten Pfähle (SOB1, DV1 und DS2) haben, infolge 

hoher Betondrücke von 3 bar bis 7 bar zu Beginn der Betonierphase, eine ausge

prägte Vergrößerung im unteren Pfahlmantel- bzw. Pfahlfußbereich. In diesem Zu

sammenhang erwies sich das Schraub-Rückziehverhältnis (USR) in Verbindung mit 

der Betonflussrate als ausschlaggebender Parameter für die spätere Pfahlform. 

• Ein hohes Schraub-Vorschubverhältnis (SR > 1) führt zur vermehrten Förderung 

von Bohrgut während des Eindrehens des Bohrwerkzeuges und zu einer Abnahme 

der erzielbaren Pfahlmantelreibung (vergl. DV 3, Serie 3, Bild 7). 

• Der Spitzenwiderstand ist für die eingepressten Vollverdrängungspfähle (VV) höher 

als für gebohrte Pfahltypen (Bild 7). Besonders ausgeprägt ist der Spitzenwider

stand für den VV - Pfahl der 3. Serie. Die für Vollverdrängungspfähle ermittelte 

Mantelreibung ist vergleichbar mit der Mantelreibung von Doppelschneckenpfählen 

(OS) und liegt deutlich unterhalb der Werte für Doppelverdrängungspfähle (DV). 

Tiefe 
[m] 

li ' 
3 

RPM 
[U/min] 

Torque Pulldown Drillspeed 
[bar] [bar] [m/min] 

SR 
[-] 

RPM0 Extraction Liftspeed Concrete Pr. 
[U/min] [bar] [m/min] [bar] 

150 0 1 2 4 6 8 0 5 10 0 100 200 0 2 4 0 1 2 

Bohren Ziehen 

Bild 8: Herstellungsparameter für einen SOB-Pfahl (Pfahl 1, Versuchsserie 2) 
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Torque Pulldown Drillspeed SR RPMc Extraction Liftspeed Torque Concrete Pr. USR 
[bar] [bar] [m/min] [-] [U/min] [bar] [m/min) [bar] [bar] [-] 

Bohren Herausdrehen 

Bild 9: Herstellungsparameter für einen DV-Pfahl (Pfahl 2, Versuchsserie 3) 
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Tiefe 
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RPM„ 
(U/min] 

Depth~ 

[cm) 

RPM._. 
[U/min] 

RPM
0 

[U/min) 

Torque„ Torque.,. Pulldown Drillspeed 
[bar) [bar] [bar) [m/min] 

SR.._ 
[-) 

Torque 
[bar] 

Eindrehen 

E.xtraction Liftspeed 
[bar] [m/min) 

USR Concrete Pr 
[-) [bar) 

25 0 5 10 15 0 100 200 0 100 200 0 1 2 0 1 2 0 1 

Herausdrehen 

Bild 10: Herstellungsparameter für einen OS-Pfahl (Pfahl 2, Versuchsserie 2) 

SR.,. 
(-] 

• Während die Herstellparameter für Schnecken-Ortbetonpfähle (SOB) und Doppel

verdrängungspfähle (DV) beim Eindrehen weitgehend konstant verlaufen , zeigt sich 
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beim Herausdrehen der Doppelverdrängungspfähle (DV), dass das benötigte 

Drehmoment (definiert durch den Druck [bar] des Hydrauliköls in der Zuleitung zum 

Drehkopf) stark ansteigt und über dem Drehmoment zum Eindrehen des Bohrwerk

zeuges liegt (Bild 8, Bild 9). In den Versuchen wird phasenweise die Leistungsfä

higkeit des Hydraulikantriebes erreicht. 

• Die Abstimmung der Herstellparameter (Bild 10) für Doppelschnecken pfähle (DS) 

mit innenliegender Schnecke und äußerer Hohlschnecke ist kompliziert. Für ein re

latives Schraub-Vorschubverhältnis SRre1 < 2,5 und einer entsprechend hohen Ver

drängungsleistung wird die Leistungsfähigkeit des oberen Drehantriebes erreicht. 

Bedingt durch die geringen Pfahlwiderstände (Bild 6 und 7) und dem hohen Auf

wand zur weiteren Optimierung des vergleichsweise schweren Bohrwerkzeuges, 

wurden die Versuche an OS-Pfählen in Serie 3 nicht weitergeführt. 

Zur Veranschaulichung der hergestellten Pfahlformen sind in Bild 11 und Bild 12 Pfähle 

der ersten Versuchsserie nach ihrer Freilegung abgebildet. Im Gegensatz zu der ebenen 

Pfahlmanteloberfläche der Schnecken-Ortbetonpfähle (SOB) weisen sowohl Doppelver

drängungspfähle (DV) wie auch Doppelschneckenpfähle (DS) einen gut ausgebildeten, 

umlaufenden Betonwulst auf. Die Beschaffenheit des Wulstes ist abhängig vom Schraub

Rückziehverhältnis (USR). 

DVJ 

US R ,., 1,0 

Bild 11: Freigelegte Pfähle (Serie 1) 
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Bild 12: Typische Pfahlformen nach Freilegung 

Gleichmäßige und durchgehend ausgebildete Betonwülste wurden mit einem Schraub

Rückziehverhältnis von USR = 1 erzielt. Für Werte von USR > 1 reduzierte sich die Gang

höhe der Betonwülste. Diese waren zudem deutlich flacher ausgebildet (Bild 13). 

USR , =~ ~ 1 , 0 
v , 

USR, = oo,h. > 1,0 
v, 

USR i: Schraub-Rückziehverhältnis [-] 

wi: Umdrehungsgeschwindigkeit [U/min] 

vi: Rückziehgeschwindigkeit [m/min] 

hg: Ganghöhe der Bohrschnecke [m] 

Bild 13: Ausbildung des Pfahlschaftes in Abhängigkeit der Herstellparameter beim Dop
pelverdrängungspfahl 
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Im Gegensatz zu dem Parameter USR eignen sich die Parameter SR bzw. SRrel (für den 

DV- bzw. OS-Pfahl) zur Abschätzung der jeweils erzielbaren Bodenverdrängung. In Bild 14 

ist, basierend auf zusätzlichen Bohrversuchen und als Maß für die erzielbare Bodenver

drängung , das zum Bohrlochmund transportierte Bodengewicht mit den Parametern SR 

bzw. SRrei, korreliert. Die äußere Hohlschnecke hatte bei allen Versuchen mit dem 

Doppelschneckenpfahl (OS) eine vergleichbare Umdrehungsgeschwindigkeit ( w
0

x
1 
~ const ). 

Der Vorlauf der innenliegenden Schnecke (depthi-E) betrug rd. 7 cm. 

SR[-] 

5 ~~~~~~~~~~~~~ 
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2 
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- Regressionsgerade 

0 ........ _.___._......._....._ ........... _.___._......._....._ ........ _._......_. 
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0 ........ _.__._......._ ........... _.__._......._...__._.__,_......._..__. 
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Bild 14: Korrelation zwischen Gewicht des geförderten Bodens und des Schraub
Vorschubverhältnisses SR für DV-Pfähle (a) bzw. SRret für OS-Pfähle (b) 

Neben dem Wiegen des geförderten Bodens als ersten Hinweis auf die durch Bodenver

drängung erzielte Verdichtung im Versuchssand , wurden die vor und nach der Pfahlher

stellung durchgeführten Versuche mit der Drucksonde ausgewertet. In den locker gelager

ten Sanden der Versuchsserien 1 und 2 kommt es bei der Herstellung von Schnecken

Ortbetonpfählen durch die höhere Dichte des Betons im Vergleich zum anstehenden Bo

den bereichsweise zur Verdrängung des Bodens und zu einer leichten Erhöhung der La

gerungsdichte in der Pfahlumgebung (Bild 15). In mitteldicht bis dicht gelagerten Sanden 

(Versuchsserie 3) kommt es in den Modellversuchen durch Bodenentzug während der 

Pfahlherstellung teilweise zur Abnahme der Lagerungsdichte. 



Tiefen-
intervalle 
[m] 0-0,5 

0,5-1,0 

1,0-1,5 

1,5-2,0 

2,0-2,5 

2,5-3,0 

3,0-3,5 

0 

- 345 -

SOB 1 I Versuchsserie 2 
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Bild 15: Gemessene Spitzenwiderstände vor und nach der Herstellung eines Schnecken
Ortbetonpfahles (SOB) in Versuchsserie 2 

Die Verdichtungswirkung der Doppelverdrängungspfähle (DV) auf den umgebenden Bo

den wird eindrucksvoll durch Bild 16 dokumentiert. Im Mittel ergibt sich eine Erhöhung von 

qc = 3,6 MN/m2 auf qc = 6,2 MN/m2
. Auf dem mittleren Drittel der Pfahllänge tritt eine Er

höhung der gemessenen Sondierspitzenwiderstände von rd. 100 % ein. 
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Bild 16: Gemessene Spitzenwiderstände vor und nach der Herstellung von Doppelver
drängungspfählen (DV) in Versuchsserie 2 

In Bild 17 sind die mit Druckmesszellen während der Herstellung eines Schnecken

Ortbetonpfahls (SOB) und eines Doppelverdrängungspfahls (DV) gemessenen, totalen 

Horizontalspannungen aufgetragen. Im Verlauf der Herstellung von Schnecken

Ortbetonpfählen sind keine Spannungsänderungen zu beobachten. 
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Bei Doppelverdrängungspfählen steigen die gemessenen Horizontalspannungen zunächst 

beim Passieren des Schneckenstarters an und fallen anschließend minimal unter ihren 

Ausgangswert ab. Im Vergleich zu den gemessenen Horizontalspannungen beim Eindre

hen des Bohrwerkzeuges sind die gemessenen Spannungen beim Herausdrehen wesent

lich höher. Sie steigen auf ein vielfaches ihres Ausgangswertes an (Bild 17). Nachdem der 

Schneckenstarter die Druckmesszelle beim Herausdrehen passiert hat, fallen die Span

nungen wieder ab, verbleiben jedoch bis zum Belastungsbeginn auf einem, im Vergleich 

zum Ausgangszustand, höheren Spannungsniveau. Sie tragen so zu einer höheren Man

telreibung der Doppelverdrängungspfähle (DV) bei. 
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Bild 17: Entwicklung der totalen Horizontalspannungen während der Herstellung von 
SOB - und DV - Pfählen 

4 Zusammenfassung und Ausblick 

Mit dem vorgestellten Versuchsprogramm wird erstmalig die Durchführung von halbmaß

stäblichen Modellversuchen an konventionellen Schneckenbohrpfählen und neuen Ortbe

tonverdrängungspfählen als Grundlage zur Dimensionierung und Optimierung von Bohr

werkzeugen dokumentiert. Mit Hilfe der Modellversuche konnten die Tragfähigkeiten, das 

Zusammenspiel der Herstellparameter und die Anforderungen an das Bohrgerät bei der 

Entwicklung neuer Pfahltypen realitätsnah untersucht werden. Aufbauend auf diesen Er

gebnissen erfolgen die weitere Optimierung der Bohrwerkzeuge insbesondere für den 
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Doppelverdrängungspfahl (DV), eine automatisierte Abstimmung zwischen Betonflussrate 

und Rückzieh- bzw. Rückschraubgeschwindigkeit sowie der Einsatz im Großversuch. 
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Kleinbohrpfähle unter statischer und zyklischer Belastung 

- hypoplastische Simulationen -

Daniel Rebstock 

Einleitung 

Pfähle mit kleinen Durchmessern stellen eine interessante Entwicklung in der Bautechnik 

dar. Der Einsatz von Kleinbohrpfählen ist für unterschiedliche Anwendung möglich. Sie 

decken den Bereich zwischen Standardpfählen und Verpressankern ab. Kleinbohrpfähle -

nach der DIN 4128 auch Verpresspfähle genannt - unterscheiden sich gegenüber ande

ren Pfählen durch den Durchmesser, der 30 cm nicht überschreiten darf. Als 

Gründungselemente können Lasten bis zu 1 MN in den Boden abgetragen werden, bei 

Strommasten unter wechselnder Beanspruchung stehen und auch zur Rückverankerung 

von Sohlen zur Auftriebssicherung dienen. Sie werden auch bei der Nachgründung oder 

Lagekorrektur von Gebäuden eingesetzt. Dabei profitieren sie von dem geringe 

Bohrdurchmesser, der unter anderem kleine Geräte ermöglicht. Vorteilhaft ist zudem, dass 

der Boden durch den Einbau nur minimal gestört wird. 

Der wirtschaftliche Einsatz von Kleinbohrpfählen erfordert schon in der Planungsphase 

eine realistische Prognose des Tragverhaltens. Über das Tragverhalten bzw. die zulässige 

Belastung bei Pfählen, die zyklisch belastet werden, liegen bislang nur wenige Erkenntnis

se vor. Mit der vorgestellten Modellierung wurde ein Werkzeug geschaffen, das Trag- / 

Verformungsverhalten bei bekannten Abmessungen des Pfahls und bekannten Bodenpa

rametern zu prognostizieren. 

Die Tragkraft eines Pfahls ergibt sich im Allgemeinen aus zwei (unabhängigen) Anteilen -

Der Mantelreibung und dem Spitzendruck. Diese benötigen unterschiedliche Pfahlver

schiebungen zur Aktivierung bzw. bis zum Erreichen der jeweiligen Grenztragkraft. Für 

Kleinbohrpfähle wird in der Regel kein Spitzendruck angesetzt, so dass für die Tragfähig

keit lediglich die Mantelreibung relevant ist. 

In den hier durchgeführten Berechnungen wurde die Belastung zunächst statisch aufge

bracht. Darunter wird eine langsame monotone Belastung verstanden. Im nächsten Schritt 

wurde das Verformungsverhalten unter zyklischer Belastung ohne den Einfluss von Mas

senkräften untersucht. Die Belastung wurde wie bei den statischen Berechnungen aufge

bracht und dabei in mehreren Schritten die Amplitude variiert, um auf diese Weise ein Zu

sammenhang zwischen der maximal möglichen Lastamplitude und der Anzahl der Zyklen 

zu ermitteln. 
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2 Modell und Berechnungssystem 

Die Berechnungen wurden mit dem FE-Programm ABAQUS unter Benutzung eines hy

poplastischen Stoffgesetzes für den Boden durchgeführt. Auf die Details des Modells und 

die relevanten Parameter wird hier nur kurz eingegangen (siehe auch REBSTOCK [3]). 

2.1 Hypoplastizität 

Das hypoplastische Stoffgesetz dient der realistischen Beschreibung des Spannungs- und 

Verformungsverhaltens von nichtbindigen Böden. Die Parameter können in einfachen La

borversuchen ermittelt werden [1]. Bei der hypoplastischen Beschreibung wird dabei nach 

Material- und Zustandsgrößen unterschieden. Die Materialparameter basieren auf den 

Eigenschaften des Granulats (Partikelform, Granulathärte), Kornverteilung, dem kritischen 

Reibungswinkel und den Grenzporenzahlen. Der Zustand wird durch die effektive Span

nung und die Dichte bzw. die aktuellen Porenzahl definiert. 

Die Berechnungen wurden in der Regel mit den Parametern von „Karlsruher Sand" durch

geführt (Tabelle 2.1, siehe auch [1 ]). Dieser war üblicherweise dicht bis sehr-dicht gelagert 

(eo= 0,61 ~ 10 = 0,74). Bei der Nachrechnung von Probebelastungen wurden die Parame

ter aus den Literaturangaben ermittelt. 

Mittlere Korn- Ungleichförmig-
g keit Korndichte Kornform 

d5o [mm] U[-] Ps [g/cm3
) 

0,40 1,85 abgerundet 2,65 

kritischer Rei- Granulat- Expo- Exponen-
bungswinkel härte nent Grenzporenzahlen ten 

---- ------·; -f1 _________ ---·11:TMr-a1-·-- ·- --·r;·---- --··0-~~--r---0~;--i-- --e;;---· -·- ;;····- -i------p ----
30 5800 0,28 0,53 1 0,84 1 1,00 0, 13 1 1,05 

Tabelle 2.1 Granulateigenschaften und hypoplastische Parameter von „Karlsruher Sand" 

Die Stoffgesetzroutine wurde in der Formulierung nach WOLFFERSDORFF, NJEMUNJS und 

NOBEL mit lntergranularer Dehnung eingesetzt [5]. 

2.2 FE-Modell 

Für die Berechnungen wurde in der Regel ein axialsymmetrisches Netz verwendet. In 

speziellen Fällen musste auf ein 3D-Netz zurückgegriffen werden. Als Elementtyp wurden 

3-Knoten-Elemente benutzt, die als „crossed-triangles" angeordnet wurden. Dabei bilden 

vier Elemente ein Rechtecknetz. Damit konnten sehr regelmäßige Netze generiert werden, 

die zudem Verfeinerungen der Elemente zum Pfahl hin erlauben. 

Ein beispielhaftes Berechnungsnetz ist in Bild 2.1 dargestellt. Der Pfahl hat einen Durch

messer von 15 cm und eine Länge von 6 m. Die Modellhöhe beträgt z = 16 m bei einem 

Radius von r = 12,5 m. Dieses Netz hat etwa 3600 Elemente, die Rechenzeit für eine Ver-
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schiebung bis in der Grenzzustand beträgt für einen handelsüblichen Computer ungefähr 

eine Stunde. Ausschnitte aus dem verformten Netz sind in Bild 2.2 dargestellt. 

Die äußeren Ränder sind unverschiebbar gelagert und müssen somit ausreichend weit 

entfernt sein. Der Anfangsspannungszustand wird aus dem Eigengewicht mit dem Seiten

druckbeiwert K0 vorgegeben. Die Belastung des Pfahls erfolgt in dem Modell meist durch 

eine Vorschubssteuerung am Pfahlkopf. Diese ist in der Regel numerisch stabiler als eine 

Kraftsteuerung und ermöglicht auch die Belastung über den Peakzustand hinweg. In we

nigen Fällen (z.B. bei den zyklischen Berechnungen) wurde die Belastung kraftgesteuert 

aufgebracht. Wegen der Nichtlinearität sowohl im Stoffverhalten, als auch in der Deforma

tion muss die Belastung in sehr kleinen Schritten aufgebracht werden. 

t z (2) 

Bild 2.1 Beispielhaftes FE-Netz 

Elemente als „crossed-triangles" angeordnet mit Netzverfeinerungen 

Der Übergang vom Boden zum Pfahl ist rau modelliert, so dass keine Differenzverschie

bungen auftreten. Gängige Kontaktgesetze (z.B. Coulombsche Reibung) sind nicht in der 

Lage, die Interaktion zwischen Pfah·I und Boden abzubilden, da sie die in der Scherfuge 

auftretende Volumenänderung (Dilatanz - Kontraktanz) nicht berücksichtigen. 

Die Scherdeformation durch die Pfahlverschiebung konzentriert sich vorwiegend auf die 

erste Elementspalte (siehe Bild 2.2). Diese fungiert in diesem Modell als Interface zwi

schen dem Boden und dem Pfahl. Auf die Eigenschaften des Interfaces wird im nächsten 

Abschnitt näher eingegangen. 
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Für eine treffende Modellierung ist auch die Geometrie des in-situ hergestellten Pfahlkör

pers sehr wichtig. So wurde nach der Freilegung von verpressten Pfählen eine erhebliche 

Zunahme des Durchmessers beobachtet, die in dem Modell berücksichtigt werden muss. 

In den Auswertungen der Berechnung wurde für Druckversuche der Einfluss des Spitzen

drucks gegenüber der Mantelreibung vernachlässigt. 
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Bild 2.2 Verformtes Netz - Ausschnitt von Pfahlkopf und -fuß 

links: Zugversuch, rechts: Druckversuch 

2.3 Schlüsselparameter 

In einer umfangreichen Variation stellte sich heraus, dass die Tragfähigkeit der Pfähle von 

zwei Parametern maßgeblich beeinflusst wird, die sich beide auf das Interface beziehen. 

Der erste Parameter ist die Dicke der ersten Elementreihe. Den sehr signifikanten Einfluss 

zwischen der Pfahltragfähigkeit und der Dicke der ersten Elementspalte zeigt bei ansons

ten identischen FE-Netz Bild 2.3. 

Die Ursache dieser geometrischen Netzabhängigkeit liegt in der ausgeprägten Scherde

formation dieser Elemente. Für die Simulation muss die Dicke der ersten Elementspalte an 

die beobachtete Scherzonendicke angepasst werden. Die Größenordnung wird bei Ver

presspfählen durch den mittleren Korndurchmesser, der Rauhigkeit des Pfahls und der 

Lagerungsdichte bestimmt. 
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Pfahl kraft 
[kN] 

4001---+--+--+--+--+--+--t----+--:=i-----"'= \ 
~1---c.--

/,__.- J::::::::::::~:~---------- .... ------ -
200f----tl--.i~t'-+~:'~~--~--~- ~------- -~- -- -------+_ -___ -__ -__ +_-__ -_-_ ~--=- -=--~~+--

/V-----
1001~·~/-t----l---/----t----+--+----t---t----l--/ 

Druck: 
-s=50mm 
···· s=20mm 
Zug: 
-- Fmax 
---s=20mm 

1---t--1---1---t---l---l---l----t--1---1 Dicke der ersten 
o Elementspalte 

0 10 20 30 40 50 60 70 80 90 100 [mm] 

Bild 2.3 Pfahltragfähigkeit in Abhängigkeit von der Dicke der ersten Elementspalte 

Der zweite Parameter ist die Lagerungsdichte. Dabei ist die unmittelbare Pfahlumgebung 

maßgebend. Schon bei einer wenige Elementspalten umfassenden Verdichtungszone um 

den Pfahl herum kann bei einem ansonsten lockeren Boden nahezu die gleiche Tragfähig

keit erreicht werden, wie bei einem Pfahl, der in homogen-dichtem Boden steht. Wird hin

gegen der Boden neben dem Pfahl bei der Herstellung aufgelockert, so kann der Pfahl 

nahezu kraftfrei herausgezogen werden. In Bild 2.4 ist der Zusammenhang zwischen der 

Lagerungsdichte und Pfahltragfähigkeit beispielhaft aufgetragen. 

Pfahl kraft 
[kN] 

250 

200 

150 

100 

50 

0 
0 5 10 15 20 25 30 35 

Porenzahl e0 
- 0,5973 t 
- 0,6707 {; 
- 0 7346 '6 
- 0 '7857 1 

- 0:812s ~ 
- 0,8400 J;i 
- 0,8800 ~ 

--- Zug 
- Druck 

Bild 2.4 Entwicklung der Pfahlkraft aufgetragen über die Verschiebung in Abhängigkeit 

von der Lagerungsdichte (Porenzahl) 

Der starke Kraftanstieg bei dichter Lagerung (/o -7 1) wird durch die Verspannung des Bo

dens aufgrund der Dilatanz bei Scherung verursacht. Bei lockerster Lagerung (/o -7 0) 

kann sich der Boden nicht verspannen. Die Tragfähigkeit des Pfahls ergibt sich aus Erdru

hedruck auf den Pfahl und dem Reibungswinkel (/Je des Bodens. 
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3 Statische Belastung 

Die statischen Berechnungen dienten vor allem der Verifikation des Modells, indem vorlie

gende Probebelastungen nachgerechnet wurden. Im zweiten Teil wurden Simulationen zur 

Auswirkung der Belastungsrichtung und der Gruppenwirkung unter Zugbelastung durchge

führt. 

3.1 Verifikation 

In den ersten Simulationen wurden vorliegende Probebelastungen ausgewertet. Als Bei

spiel wird hier der WERNICK-Anker [6] vorgestellt. Dabei handelt es sich um einen sandbe

schichteten Stahlpfahl mit einem Durchmesser von 7,4 cm bei einer Länge von 3 m. Die

ser wurde aus einem Sandbehälter herausgezogen. Als Bodenmaterial wurde „Karlsruher 

Sand" verwendet. Dieser wurde um den Pfahl herum eingerieselt, so dass von gleichmä

ßiger Lagerungsdichte und Anfangsspannungen (horizontal mit Ko) ausgegangen wird. Zu 

Problemen führte die extrem dichte Lagerung, zum Teil lag diese durch eine Verdichtung 

mit /0 == 1,2 über der hypoplastisch möglichen dichtesten Lagerung. 

Im Experiment wurde eine Dicke der Scherzonen am Pfahl von ungefähr 2,5 mm beobach

tet. Setzt man diesen Wert in der Nachrechnung für die Dicke der ersten Elementspalte 

an, so führt dies zu übereinstimmenden Ergebnissen (Bild 3.1 ). Das Verhältnis von Scher

zonendicke zu mittleren Korndurchmesser bzw. Rauhigkeit des Pfahls ergibt einen Werte

bereich in Abhängigkeit von der Lagerungsdichte von 5 bis 15. 

Pfahl kraft 
[kN] : '. 

' ' ' ' 25 ' ' 

20 f/ .. --- -------- ----- ---- ----- --~ 

f 
() 
'6 

:./ ..c 
15 1--r-' ~==t=====i====-r-~--~---::--1 ~ 

(/(

' ,-, 1 
, 1 „„ .E 

10 : '-,__ ~ 

:,: ' ---- --------- --------- --------- l 

5 ,~: : __ -1--- --1---1 - Versuche r 
[ - Berechnung 

o '------'------ -'-----'------'--------'Verschiebung 
0 10 20 30 40 50 [mm] 

Bild 3.1 Vergleich zwischen Versuch und Berechnung 

Kraft-Verschiebungs-Linien bei unterschiedlichen Lagerungsdichten 

Für darüber hinausgehende Vergleichsrechnungen von Probebelastungen an Kleinbohr

pfählen wird auf REBSTOCK [3] verwiesen. 
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3.2 Belastungsrichtung 

Die Untersuchung des Einflusses der Belastungsrichtung auf das Trag-Nerformungs

verhalten von Kleinbohrpfählen war der ursprüngliche Anlass bei der Entwicklung des FE

Modells. Bei Kleinbohrpfählen darf laut DIN 4128 die Tragfähigkeit unabhängig von der 

späteren Belastungsrichtung durch einen Zugversuch nachgewiesen werden. Darüber 

hinaus stellte sich die Frage, ob aus dem Zugversuch auch auf das Verformungsverhalten 

unter Druckbeanspruchung geschlossen werden kann. Zur Simulation wurde das Modell 

nach Bild 2.1 eingesetzt. Dabei waren unmittelbar unter dem Pfahl keine Elemente ange

ordnet, um das Verhalten der Mantelreibung ohne Einfluss des Spitzendrucks zu untersu

chen (Mantelreibung » Spitzendruck). 

Bei der Berechnung stellte sich heraus, dass sich die Last-Verformungsverläufe für die 

Druck- und Zugbelastung im Gebrauchslastbereich gleich sind (siehe Bild 3.2). Erst für 

den Grenzzustand unterscheiden sich die Verläufe. Während der Zugpfahl eine Grenzlast 

erreicht, nähert sich der Druckpfahl asymptotisch einer geneigten Gerade. 

Pfahlkraft 
[MN] 

Grenzlast- r---1r----< 

bereich 

100 200 300 400 

Bild 3.2 Vergleich der Belastungsrichtung 

erschiebung 
500 [mm] 

Der Unterschied ergibt sich aus den unterschiedlichen Widerlagerbedingungen des Pfahls 

im Boden. Bei der Zugbelastung wird im Grenzzustand ein Bodenkörper gegen die freie 

Oberfläche hin angehoben. Für Druckbelastung bildet sich im Boden ein nach unten ge-

richtetes Druckgewölbe aus. 

3.3 Gruppenwirkung 

Als weitere Anwendung wurde die Gruppenwirkung von Zugpfählen untersucht. Die Pfähle 

sind in einem regelmäßigen Rechteckraster mit dem Achsabstand a angeordnet. 

Zur Berechnung wurde zunächst ein 3d-Modell eingesetzt (Bild 3.3 - links). Durch die Aus

nutzung der Symmetrie konnte es auf einen Ausschnitt bestehend aus einem Viertel des 
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des Pfahls und dem zwischen den Pfählen befindlichen Boden reduziert werden. Die Mo

dellbreite beträgt somit .% a. 

Bild 3.3 Gegenüberstellung Modelle Gruppenwirkung 

links: 3d, rechts: axialsymmetrisch 

Als Variante dazu wurde ein axialsymmetrisches Modell eingesetzt (Bild 3.3 - rechts). Die 

Modellbreite (Radius) für das axialsymmetrische Modell erhält man aus einem äquivalen

ten Kreis, der die gleiche Fläche aufweist wie das Quadrat aus den Pfahlabständen. Der 

Vorteil des axialsymmetrischen Modells liegt in der fast 1000-fach geringeren Rechenzeit 

(Tabelle 3.1 ). 

Modell 
Faktor 

30 Axialsymmetrisch 

Elemente 3640 360 10 
Freiheitsgrade 12549 894 14 
Floatingpoint ops 7,7. 108 8,8. 105 875 per solver iteration 

Tabelle 3.1 Vergleich der Modelle für den Pfahlabstand 1,6 m 

In der Simulation wurde der Pfahlabstand durch entfernen bzw. hinzufügen von Element

spalten variiert. An den äußeren Seiten wurden Symmetrierandbedingungen angesetzt 

(Verschiebung senkrecht zur Fläche festgehalten, Verdrehung verhindert). Der Pfahl hat 

einen Durchmesser von 150 mm bei einer Länge von 7,2 m, das Interface-Element ist 1 O 

cm dick. Der Pfahlabstand wurde zwischen 1,5 und 3 m variiert. 
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Im Bild 3.4 sind die Kraft-Verschiebungs-Verläufe aus der 3d- und der axialsymmetrischen 

Berechnung gegenüber gestellt. Für die kleinen Pfahlabstände sind die Verläufe de

ckungsgleich, mit zunehmendem Abstand weichen sie voneinander ab. Die Grenze der 

Gruppenwirkung zeigt sich in diesem Fall bei einem Abstand der Pfähle von etwa 3 bis 

4 m. Die Tragfähigkeit nähert sich dem Wert eines einzeln stehenden Pfahls an. 

Pfahlkraft 
[kN] 

400 

200 

/ 4,0 
- -+----1 ---- 3,6 

------------ ------------ > 2,8 

~=="-'=~~-;=-=--=-=--=-=--"'f=-==-=---=! - 1,6 

".::t===t====j===F===--=l--· - 1,4 

100 1-----+----+----1 - axialsymmetrisch 
---- 3d-Modell 

Pfahlab
stand [m] 

0 
Verschiebung 

O 40 80 120 160 200 [mm] 

Bild 3.4 Vergleich zwischen 3d- und axialsymmetrischem Modell 

Kraft-Verschiebungs-Linien für unterschiedliche Pfahlabstände 

In Bild 3.5 ist die Auswertung der Tragfähigkeit über den Pfahlabständen bei unterschiedli

chen axialen Verschiebungen dargestellt. Das linke Diagramm zeigt die Pfahlkraft eines 

einzelnen Gruppenpfahls. Bei einem Pfahlabstand von 1,5 m kann bei der maximalen a

xialen Verschiebung nur die Hälfte der Kraft eines allein stehenden Einzelpfahls aktiviert 

werden. Ab etwa 3 m kommt es zu keiner weiteren Zunahme der Kraft mehr. Die Auswir

kung der Gruppenwirkung auf die Tragkraft des einzelnen Pfahls steigt mit zunehmender 

axialer Pfahlverschiebung. 

Pfahl kraft 
[kN] 
4001---~~-----+----t---1 

/~----------------------------------------
320 1---+---+--- --+--------+-----t 

/'/ ----- -- - -- - - - -240 f---.,.fL-_ -__ -,.-J- -=- "-- -- -- ----+--------+--- --! 

160 l-----,-.'~-t----+----=-+=---~ 

so i--==1t=====t======t=====1 
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[kN/m2] 

100 1--~f-----f----l 

80 1---.------c>--->.---f-----4-- -4 

60 r-~...-k--~...--f--------<------< 

40 1---~>-'-------~-=-----<---4 

20 1-----~-1-----=-~~~"--'--I~~~ 
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-f(s=10cm) 
----f(s=5cm) 
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Bild 3.5 Tragfähigkeit in Abhängigkeit des Pfahlabstands für verschiedene axiale Pfahl-

verschiebungen; 

links: einzelner Pfahl, rechts: gesamte Gruppe (Berücksichtigung des Abstand) 

Während der Planung stellt sich die Frage nach dem optimalen Pfahlabstand. Neben der 

Kostenfrage - je geringer der Abstand der Pfähle, umso teurer die Maßnahme - kann 
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eventuell auch ein technisches Optimum gefunden werden, bei der die aufnehmbare Flä

chenlast maximal wird . In Bild 3.5 (rechts) ist die Tragfähigkeit des gesamten Systems 

dargestellt. Die Pfahlkräfte wurden dabei auf die durch den Abstand gegebene Grundflä

che bezogen. Man sieht, dass trotz der abnehmenden Pfahlkraft des einzelnen Pfahls bei 

kleiner werdenden Abständen die aufnehmbare Zugkraft des gesamten Systems ansteigt. 

Umgekehrt gesagt heißt das, dass die größere Kraft der einzelnen Pfähle bei großem Ab

stand nicht zu einer höheren Tragfähigkeit des gesamten Systems führt. 

Die Ursache dafür ist, dass mit zunehmendem Pfahlabstand nicht mehr der komplette ein

geschlossene Bodenkörper (Bild 3.7 - links) aktiviert werden kann. Die Verschiebungsbil

der bei unterschiedlichen Pfahlabständen bestätigen diese These. In Bild 3.6 ist die Verti

kalverschiebung bei 1,6, 2,0 und 3,2 m Pfahlabstand dargestellt. Während bei 1,6 m Ab

stand nahezu der komplette Boden zwischen den Pfählen angehoben wird, ist bei 3,2 m 

nur noch in unmittelbarer Umgebung des Pfahls eine deutlich geringere Verschiebung zu 

erkennen. Mit zunehmendem Pfahlabstand wird die Hebung des Bodens zwischen den 

Pfählen geringer und so kann dieser nicht mehr vollständig aktiviert werden. Dies ist der 

Übergang von der Interaktion der Pfähle bei der Pfahlgruppe zu einer Gruppe von 

unabhängigen Pfählen. 

U, U2 
+2.535e-Ol 
+5 . 000e-02 
+4 . SOOe-02 
+4 . 000e-02 
+3 . SOOe-02 
+3 . 000e-02 
+2 . SOOe - 02 
+2 . 000e-02 
+l.SOOe-02 
+l.OOOe-02 
+5.000e-03 
+O.OOOe+OO 
-2 . 023e-03 

rote Linie vom Pfahlfuß 

ausgehend unter (/Je :::: 30 

zur vertikalen geneigt 

Bild 3.6 Vertikalverschiebung (Hebung) Gruppenpfähle 

Pfahlabstand: links 1,6 m, mitte 2,0 m, rechts 3,2 m 

Als nächstes wird die Aktivierung des Bodens überprüft und mit den Ansätzen der DIN 

verglichen (grau markierter Bereich in Bild 3.7 - links). In Bild 3.7 (mitte) ist die berechnete 
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Pfahlkraft im Grenzzustand der Gesamtmasse des zwischen den Pfählen eingeschlosse

nen Bodens und dem DIN-Ansatz gegenübergestellt. Die beiden theoretischen Grenzlinien 

wachsen mit zunehmendem Abstand der Pfähle an. Die berechnete Pfahlkraft geht bei 

einem Pfahlabstand von ca. 3 m auf ein konstantes Niveau von 480 kN über. 

-- a/2-+ 

1 
!Pfahl 

j 

Pfahl kraft 
[kN) 

1200 ~- -- Bodenkörper nach DIN 1 
--- gesamter Bodenkörperl , / 
- Fmax aus Berechnung ,/ 

800 / 

O'---..___~~-~-~-~ 
1,0 2,0 3,0 

Ausnutzung 
[%) !Ausnutzung berechnete Pfahlkraft 1 

theoretische Pfahlkraft 
100f--~d-----'--+.---===t=====F====r~~~ ----.......... 
80t---+--~---,-,_~_ ---t~--l 

60t--~+---t-~--T--.,,--'f-,--~ 
................. 

20 1- -- Bodenkörper nach DIN!>--------+----< 
1--- gesamter Bodenkörperl Pfahlab-

01,0 2,0 3,o stand [mJ 

Bild 3. 7 Aktivierung des Bodens bei der Gruppenwirkung - angehängter Bodenkörper 

links: Modell der DIN, mitte: rechnerische und tatsächliche Pfahlkraft, rechts : die 

sich daraus ergebende Ausnutzung 

Mit der Ausnutzung - dem Verhältnis aus berechneter Pfahlkraft zu der theoretisch akti

vierbaren Bodenmasse - können die beiden Ansätze für die Bestimmung der Grenzlast 

überprüft werden (Bild 3.7 - rechts). Dabei zeigt sich, dass der Ansatz der DIN für kleine 

Pfahlabstände die Tragfähigkeit unterschätzt (Ausnutzung über 100 %). 

Als Ergebnis dieser Berechnung zeigt sich, dass die Gruppenwirkung bzw. Interaktion bei 

Pfählen auftritt, deren Abstand zwischen dem 10- bis 20-fachem des Pfahldurchmessers 

liegt. Die in der DIN angenommene Form des ausgezogenen Bodenkörpers ergibt sich bei 

einem Pfahlabstand von 2 m, wie auch in Bild 3.6 (mitte) ersichtlich ist. Bei geringeren 

Pfahlabständen wird der komplette Bodenkörper zwischen den Pfählen angehoben. 

4 Zyklische Belastung 

Mit dem Begriff „zyklische Belastung" sind verschiedene Belastungsformen verknüpft, die 

sich folgendermaßen unterscheiden: Die Wechsellast weist eine alternierende Belastungs

richtung auf (z.B. Mastgründung unter wechselnder Windlast), bei der Sehwelllast bleibt 

das Vorzeichen der Belastung gleich, jedoch die Lastamplitude verändert sich 

(Aufriebssicherung einer Schleuse, aufgeständerte Verkehrswege). 

Bei den zyklischen Simulationen wurde der Pfahl in der Regel kraftgesteuert belastet und 

die sich dabei ergebenden Verschiebungen gemessen. 

4.1 Einzelpfahl unter Wechselbelastung 

Im ersten Fall wurde ein Einzelpfahl (1 = 6 m, D = 0, 15 m) unter Wechselbelastung unter

sucht. Die Grenzlast des Pfahls lag bei etwa 240 kN (Zug). Bei einer wechselnden Bean-
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spruchung von ± 80 kN ergab sich schon nach wenigen Zyklen eine erhebliche Zunahme 

der Verformung. Der Verlauf der Pfahlverformung ist in Bild 4.1 dargestellt. 

Pfahl kraft 
[kN] 

80 i-----r---r---.vn..-t...----=-<r----=--,------j 

60 f----+--------,~~~=---11f----+--l----j 

40 1-----hfC-HJ'-l---fiH-a-1-1--11-- _,__,l-----+---.f-----t 

20 >---__,_,,_,_,_,___,__,~_,___,_.__,___. __ --t+----l 

0 1-----l+fJl-l-+-+----Jl-l-l-l--l---+--l---t---++----t 

-20 >---f-H-,l--f-<___..,_,__,_---+-_,_--l _ _,_-+----l 

-40 1-----1-ff-l-+-+_..,1--F--L----l--->,,__-+-------1 

-60 1---t--tM-1-fi~.,..C:--~"'----t---+----t 

-80 , _ __,,.,~"-L--l-----+---1------+-----l 

Verschiebung je Zyklus 
[mm] 

80 - - Druck t--+---+----1-1 

-Zug 

- 10~ 10 -5 0 5 10 15 20 ° 0 2 4 6 8 
Verschiebung [mm] Zyklen 

Bild 4.1 Wechselbelastung mit maximaler Pfahlkraft von 80 kN 

links: Entwicklung der Verschiebung in Abhängigkeit der Pfahlkraft 

rechts: Verschiebung je Zyklus in Abhängigkeit der Zyklen 

Neben der zunehmenden Verformung erkennt man auch, dass die Grenzlast abnimmt. 

Deutlicher ist dies bei einer größeren Lastamplitude zu sehen. Im folgenden Beispiel (Bild 

4.2) wurde diese auf ± 200 kN gesteigert. In der zweiten Wiederbelastung kann nur noch 

eine Zugkraft von etwa 120 kN aufgebracht werden, die Hälfte der ursprünglichen Grenz

last. Auch unter Druckbelastung nimmt die Verformung erheblich zu. 

Pfahlkraft 
[kN] 
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.,.,. .,,.. ..... _.... 

/ ·~ 
I ~ 

I 
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t/ I 
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: I I 
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: I / 
/ / 

--/-]7 c::=------
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i--=-=-- r- --
-~ 
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I -- /_ .... I 
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/ / I 
I 

I / I 
I 

/ I 
I 

/ 1/ ---
~ ----------

i..---

-30 -20 -10 0 10 20 30 40 50 
Verschiebung [mm] 

Bild 4.2 Wechselbelastung mit Pfahlkraft von 200 kN bei unterschiedlicher Belastungs

reihenfolge; durchgezogen: Zug-Druck-Zug, gestrichelt: Druck-Zug-Druck 
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Relevant ist dieses Phänomen zum Beispiel bei Pfahlprobebelastungen. So wird zum Teil 

versucht, durch eine abwechselnde Druck- und Zugbelastung auf die Anteile aus Spitzen

druck und Mantelreibung zu schließen. Bei der wechselnden Belastung bleibt der Anteil 

aus Mantelreibung nicht gleich, sondern kann je nach Verschiebung in der zweiten Belas

tung bis auf die Hälfte abnehmen. Damit wird in der Auswertung der Spitzendruck über

und die Mantelreibung unterschätzt. 

Die Fragestellung, bis zu welcher Last ein Pfahl beansprucht werden kann , ohne dass die 

Verschiebung zunimmt, ist bislang noch nicht geklärt. Durch die Lastumkehr arbeitet sich 

der Pfahl auch bei sehr kleinen Lastamplituden noch heraus - wenn auch deutlich lang

samer. 

4.2 Gruppenpfahl unter Zug-Sehwellbelastung 

Die Untersuchung des Verformungsverhaltens unter Sehwellbelastung wurde an einem 

Gruppenpfahl (1 = 7,2 m, D = 0, 15 m, a = 2 m) durchgeführt. Dazu wurde das 3d-Modell 

(siehe Kapitel 3.3) unter Ausnutzung der %-Symmetrie benutzt. Die Grenzzuglast des Mo

dells bei monotoner Verformung beträgt etwa 100 kN (ganzer Pfahl: 400 kN). 

Bei einer Sehwellbelastung zwischen 20 und 40 kN - also im Mittel einem Drittel der 

Grenzlast - steigt die Verformung bereits in den ersten 25 Zyklen auf das doppelte an 

(Bild 4.1 ). 

Verschiebung 
[mm] 

Kraft 
[kN] 

/ 40 
""'"""'" 

2,0 l--+l----l+--H--++-fH----l+--H--++-++- Hl--H--++- H-++--llHl--H--++-i.-++_..--116..ftF--i l- -l+ - l-Hj 35 
..... 

30 

~ :: l-+H~-++-l~-1f-H- -t+ +-t--~bol ~--h!t"'Fll..- - 1H llH fH l-HI- '-" 

.... 25 
-~------ 20 

15 

0 · 0 0~--~5----1~0---1~5---~2~0--~25 ° zyklen 

Bild 4.3 Sehwellbelastung zwischen 20 und 40 kN 

rot: Kraftverlauf, blau: Verformung der ersten 25 Zyklen, grün: Trendlinie 

In Bild 4.4 ist die Verschiebung über die Zyklen bei verschiedenen Sehwellbelastungen 

dargestellt. Bei einem höheren Lastniveau bzw. größerer Lastdifferenz nimmt die Ver-
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schiebung schneller zu . Aber auch bei einer sehr kleinen Lastdifferenz (20 - 30 kN) ist 

eine fortschreitende Verformung zu sehen. 

Verschiebung 
[mm] 

4,0 r----~t-------+----~~---+----J Lastamplitude 

[kN] 
-20-50 
- 30-50 

3,0 1------i'--rl\-IHtl!~'f'HT-li-i\-tm+tJ+ttt+*lt'fHt----~----"-- -=-:-,---'-;:_' +---! - 20 - 40 
- 20 -30 

'-------'-----~---..__ __ ____,_ ___ _, Zyklen 
10 20 30 40 50 

Bild 4.4 Verschiedene Sehwellbelastungen; Verschiebung über die Zyklen 

Variation der Amplitude und des Lastniveaus 

Als grobe Abschätzung kann ein Zusammenhang zwischen maximaler Last und der Zahl 

der möglichen Zyklen aufgezeichnet werden, bis eine bestimmte Verformung oder der 

Grenzzustand der Tragfähigkeit erreicht wird. Dieser ist in Bild 4.5 dargestellt. Für eine 

sichere Gründung, die sehr vielen Belastungszyklen unterworfen ist, sollte die maximale 

Last kleiner als ein zehntel der Grenzlast sein . 

Last kl zv en 

600 

400 

200 

0 
20 

t 

\ 
\ 
\ 
\ 

.,.._ 

~ -------40 

max. Last 
60 [kN] 

Bild 4.5 Zusammenhang zwischen maximaler Last und Zahl der Zyklen 

In den hier durchgeführten Berechnungen wurde ein stetiges Fortschreiten der Verfor

mung ohne einen Trend zur Stabilisierung beobachtet. Die Verformungsrate nahm zu , so 

dass von schrittweisem Versagen gesprochen werden kann. 
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4.3 Belastung im Pilgerschritt 

Die vorschub-gesteuerte Verformung im Pilgerschritt ist eine Belastungsart, die der 

Sehwellbelastung ähnlich ist. Dabei wird der Pfahlkopf wechselweise um eine Strecke s 
herausgezogen und um ~ s wieder entlastet. Durch die stetige Wechselbelastung kann 

die resultierende Herausziehkraft erheblich reduziert werden. Die Untersuchung wurde mit 

dem axialsymmetrischen Modell an einem Gruppenpfahl(/= 7,2 m, D = 0, 15 m, a = 1,5 m) 

durchgeführt, der monoton belastet eine Grenzlast von 260 kN erreicht. 

In Bild 4.6 sind die Pfahlkräfte über der Pfahlverschiebung bzw. den Zyklen für verschie

dene Schrittweiten aufgetragen. Zuerst wurde der Pfahl im Wechsel 2 cm be- und 1 cm 

entlastet. Schon nach wenigen Schritten ist die Pfahlkraft auf 40 kN abgesunken. Er kann 

mit einem sechstel der ursprünglichen Grenzlast weiter herausgezogen werden. Analog 

sind die Belastungen mit 1,0 - 0,5 cm und 0,4 - 0,2 cm. Bei letzterer sieht man nach dem 

Minimum von 30 kN einen langsamen Anstieg der erforderlichen Kraft. 

- 2,0/ 1,0 cm 

- 1,0/0;icm 

- 0,4/02cm 

150 

100 

- 100~--~--~--~--~--~--~--~--~--~-~ 

Bild 4.6 Belastung im Pilgerschritt mit verschiedenen Schrittweiten 

Durch die stetige Wechselbelastung nimmt die Verspannung des Bodens ab. Als Min

destwert bleibt dann nur noch der sich aus Erdruhedruck und Reibungswinkel ergebende 

residualer Widerstand übrig. Der gezeigt Anstieg ergibt sich durch eine allmähliche Ver

dichtung des umgebenden Bodens durch die eingetragenen Scherzyklen. 
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5 Zusammenfassung 

Mit dem FE-Modell konnte in den Simulationen das Last-Verschiebungs-Verhalten von 

Kleinbohrpfählen in nichtbindigen Böden realistisch berechnet werden. Über den 

Gebrauchszustand hinaus kann mit dem Modell unter Benutzung des hypoplastischen 

Stoffgesetzes das Verhalten bis in den Grenzzustand treffend prognostiziert werden. Ne

ben einer umfassenden Bodenuntersuchung zur Bestimmung der hypoplastischen Materi

al- und Zustandsgrößen sind bislang noch Pfahlprobebelastungen erforderlich, um die 

beiden wichtigsten Parameter des Modells bestimmen zu können: Die Dicke der ersten 

Elementspalte und ihre Lagerungsdichte. Beide hängen vorwiegend von dem Bohr- und 

Einbauverfahren ab. 

Über den Einzelpfahl hinausgehend wurde das Gruppenverhalten von Pfählen untersucht. 

Die Interaktion mehrerer Pfähle ermöglicht die Untersuchung des Systemverhaltens unter

schiedlicher Tragwerke aus Bauwerk, Gründungselement und Baugrund. Mit dem vorge

stellten Rechenmodell lassen sich problemlos unterschiedliche Szenarien simulieren, um 

Standsicherheitsbetrachtung zu erstellen oder Versagensszenarien auf ihre Relevanz zu 

prüfen. 

Ein weiterer Schritt ist die Simulation unterschiedlicher zyklischer Belastungen. Hinter

grund dieser Untersuchung ist, dass in den Normen nur wenige Angaben zu Tragfähigkeit 

und Verformungsverhalten bei zyklischer Belastung zu finden sind. Beiden Berechnungen 

hat sich herausgestellt, dass es bei einer Wechselbelastung zu einer starken Abnahme 

der Tragfähigkeit kommt. Bereits im zweiten Zyklus kann nur noch die Hälfte der ursprüng

lichen Tragkraft erreicht werden. Bei der Sehwellbelastung hat sich in Berechnungen bei

spielhaften herausgestellt, dass schon bei geringer Schwelllastamplitude (bezogen auf die 

statische Last) ein stetiges Fortschreiten der Verformung auftritt (Ratcheting). Dabei kann 

von einem schrittweisem Versagen gesprochen werden. Gegenwärtig bereitet die Unter

suchung des Verhaltens bei großer Zyklenzahl noch Probleme. Neben numerischen 

Schwierigkeiten stellen sie einen großen Rechenaufwand dar. Anstelle der expliziten Be

rechnung einzelner Zyklen ist eine implizite Formulierung ganzer Zyklenpakete erforder

lich. 

Die bisherigen Arbeiten stützen sich auf die Untersuchungen von WERNICK [6], MAZURKIE

w1cz [2] und KoRECK bzw. SCHWARZ [4], die entsprechende Pfahlversuche in unterschiedli

chen Skalierungen durchgeführt haben. Das Verformungsverhalten der Pfähle aus diesen 

Versuchen konnte qualitative nachvollzogen werden. 
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Verwendung von hochzugfesten Geokunststoffen über Pfählen -

Ergebnisse eines Großversuchs 

Gernot Mannsbart, Jürgen Gruber, 

Polyfelt Ges. m. b. H. , Linz 

Kean Hooi Lake, Polyfelt Sdn bhd, Kuala Lumpur, Malaysia 

KURZFASSUNG 

Die Verwendung von Pfahlgründungen für den Lastabtrag unter Dammkörpern ist heute als 

Standardbauweise anzusehen. Dabei ist häufig die Ausbildung von Pfählköpfen, Trägerrosten oder 

Fundamentplatten erforderlich, was erheblichen Einfluss auf die Baukosten hat. Eine wirtschaftliche 

Alternative dazu bieten Geokunststoff-bewehrte Dämme auf Pfählen. 

An der NUS (National University of Singapore) wurden instrumentierte großmaßstäbliche Versuche 

durchgeführt. Die Polyfelt Gruppe und die Universität Grenoble (IRIGM) beteiligtetne sich 

ebenfalls an dieser Forschungsarbeit. Versuchsbauwerke zwischen 0.5 und 1.5 m Höhe wurden auf 

einer Gruppe von Pfählen errichtet. Der Sand, der die Pfähle umgab wurde entfernt, um 

Lastumlagerungen und das Verformungsverhalten des Tragsystems studieren zu können. Der 

gesamte Erddruck, die Pfahllasten und das Verformungsprofil des Geokunststoffs wurden 

messtechnisch erfasst. 

1. EINLEITUNG 

1.1 Dämme auf Pfählen 

Setzungen sind Hauptprobleme beim Bau von Dämmen auf gering tragfähigen Böden. Durch 

Pfahlgründungen können Lasten in oft besser tragfähige tiefere Bodenschichten abgetragen und 

somit Setzungen reduziert werden. Die Pfähle unter diesem Dammbauwerken müssen häufig mit 

geringen Achs-Abständen oder großen Pfahlköpfen ausgeführt werden, um eine ausreichende 

Stützung des Dammkörpers sicherzustellen, wodurch die Bauweise unwirtschaftlich werden kann. 

In den letzten Jahren wurde dieses Konzept durch die Verwendung von geosynthetischen 

Bewehrungslagen in technischer und in wirtschaftlicher Hinsicht optimiert. Dabei erfolgt der 

Einbau der Geokunststoffe ein- oder mehrlagig in der Dammaufstandfläche über den Pfahlköpfen. 

(Abb.1) Dadurch kann der Pfahlabstand erhöht und die Lastabtragung verbessert werden. Das führt 

zu einer Reduktion der Baukosten und zu rascherem Baufortschritt. 
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Weichschicht 

Lastübertragung g in den Untergrulilftähle 

Abbildung 1 - Geokunststoft-Bewehrter Damm auf Pfählen 

Membra 
n 
wirkung 

Durch die Verwendung von hochzugfesten Bewehrungslagen werden die vertikalen Lasten aus dem 

Eigengewicht des Dammkörpers in die Pfähle umgelenkt, wodurch die Spannungen im weichen 

Untergrund reduziert werden. Die maßgeblichen Mechanismen der Lastabtragung bestehen im 

Membraneffekt oder in der Gewölbewirkung. 

Die Gewölbewirkung erlaubt einen direkten Abtrag der Vertikallasten in die Pfähle. Sie hängt im 

wesentlichen von den geometrischen Randbedingungen (Mächtigkeit des Dammes, Form und 

Größe der Pfahlköpfe, Pfahlraster und Pfahlabstand) sowie den geotechnischen Eigenschaften des 

Bodens ab. 

Der Membraneffekt sorgt für die Abtragung jener Kräfte, die nicht über die Gewölbewirkung in die 

Pfähle eingeleitet werden. Diese Kräfte resultieren meist aus dem Eigengewicht eines Bruchkörpers 

zwischen den Pfählen. Um den Kenntnisstand über das Verhalten dieser Konstruktion zu erhöhen 

wurde Probebelastungen durchgeführt. 

2. VERSUCHSBESCHREIBUNG 

2.1. Allgemeines 

Um das Verhalten der geokunststoff-bewehrten Konstruktion zu untersuchen wurden fünf 

Großversuche durchgeführt. (Tab.1 ). Hauptziel der Untersuchungen war es, die Membranwirkung 

und die Gewölbewirkung zu studieren. Der Einfluss des gering tragfähigen Untergrundes wurde 

soweit als möglich außer Acht gelassen. Für eine möglichst wirklichkeitsnahe 

Versuchsdurchführung wurde Boden rund um die Pfähle eingebaut, um eine Unterstützung des 

Dammkörpers während der Bauphase zu ermöglichen. 

Für ein definiertes Pfahlraster (gleicher Abstand, dreieck-Raster), wurden unterschiedliche 

Dammhöhen untersucht (0.5 m und 1.5 m). Im Versuch 2 wurde nach der Entfernung des 

Untergrundes eine 0,5 m starke Sandlage als Auflast auf die 1 m starke Tragschicht aufgebracht. 

Die Eigenschaften des sandig-kiesigen Schüttmaterials mit weniger als 1 % Schluff-Anteil ist in 
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Tabelle 2 zusammengefasst. In den Versuchen 2 und 3, wurde zunächst der Boden unter den 

Geokunststoff-Lagen ausgebaut. Nach den Messungen wurde eine zusätzliche Schüttung auf der 

ersten Schüttlage aufgebracht. (Abb.2) Die Belastung durch den Verkehr wurde fortgesetzt, wobei 

die Oberflächensetzungen die Befahrbarkeit nicht beeinträchtigten. 

Tabelle 1. Details der durchgeführten Versuche 

Versuch Lagenanzahl Schüttstärke (m) Zusätzl. Last (m) Geokunststoff Schüttung Anwerkung 

1 2 0,5 PEC 75 Sand 

2 2 1,0 0,5 PEC 75 Sand 

3 2 0,5 1,0 PEC 75 Sediment-

boden 

4 0 1,0 - Sand versagt 

5 1 1,0 TS 60 Sand versagt 

Tabelle 2. Eigenschaften des Schüttmaterials 

Eigenschaft Wert Eigenschaft Wert 

Wichte (g/m3
) 2,65 Max. Trockenraumgewicht (kN/1112

) 19,4 

Inn. Reibungswinkel (0
) 37 Min. Trockenraumgewicht (kN/m2

) 14,9 

Kohäsion (kN/1112
) 19 Natürl. Wassergehalt(%) 6-10 

Opt. Wassergehalt(%) 11,4 Natürl. Raumgewicht (kN/m) 19,0 

Abbildung 2 - fertige Schüttung im Versuch 2 vor der Verkehrsbelastung 

Versuch 4 wurde ohne Geotextil durchgeführt. Versuch 5 wurde durchgeführt um den Einfluss der 

Steifigkeit des Geokunststoffes auf die Ergebnisse zu beleuchten. 
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2.2. Verwendete Geokunststoffe 

Zwei verschiedene Geokunststoffe kamen zum Einsatz: 

a) Ein mechanisch verfestigter Endlosfaservliesstoff aus PP (Polyfelt TS 60)sowie 

b) ein hochzugfester Verbundstoff: bestehend aus einem PP-Endlosfaservliesstoff und 

Verstärkungsfäden aus Polyester in Längsrichtung (Polyfelt Rock PEC75). In den versuchen 

1, 2 und 3 wurden jeweils 2 Lagen im rechten Winkel zueinander eingebaut. Die Bahnen 

wurden an einem beweglichen Stahlrahmen entlang der Versuchsgrube fixiert. (Abb.3) 

Tabelle 3 zeigt die technischen Eigenschaften des Geokunststoffes. Als Längsrichtung (MD -

machine direction) ist die Richtung der Bewehrungs-Game definiert, als Querrichtung (CD - cross 

machine direction) normal dazu. 

Tabelle 3. Eigenschaften des Geokunststoffes 

Bezeichnung PEC 75 

Art des Materials Raschelware (Game, auf ei.n Vlies genäht) 

Bewehrungsrichtung bi-direktional 

Höchstzugkraft (MD/CD) (k.N/m) 75 / 14 

Dehnung bei max. Last (MD)(%) 13 

Dicke(mm) 2,3 

Masse (g/m2
) 340 

Abbildung 3 - Fixieurng der Geotextil-Lagen am Stahlrahmen 

2.3. Versuchsgrube und Pfähle 

Die Abmessungen der Versuchsgrube sind in Abb. 5 dargestellt. Drei der vier vertikalen 

Begrenzungswände bestanden aus Beton. Die vierte Wand bildete eine 1,5 cm starke Stahlplatte, die 
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mit 3 Aussteifungen versehen war. In dieser Platte befanden sich 2 Tür-artige Öffnungen, die den 

Ausbau des Bodenmaterials zwischen den Pfählen ermöglichten. 

Abbildung 5 - Ansicht der Versuchsgrube 

Acht jeweils 1 m lange !-Profile wurden senkrecht montiert und mit einem runden Pfahlkopf aus 

Stahl mit 20,5 cm Durchmesser versehen. Der Pfahlabstand war 2,08 min Längs- und 1,20 min 

Querrichtung. Zwischen den Pfählen wurde sandiges Schüttmaterial eingebaut, wie es auch als 

Dammschüttmaterial für die Versuche 1, 2, 4 und 5 zur Verwendung kam. Nach Einbau und 

Verdichtung des Tragschicht-Schüttmaterials wurde der Boden aus der Grube entfernt, um eine 

Einsenkung zu simulieren, und die Verformung des Geokunststoffes zu beobachten (siehe Abb. 2). 
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2.4. Instrumentierung 

Die Instrumentierung diente der Erfassung sowohl der Vertikalverformungen als auch der 

Geokunststoff-Dehnungen. Darüber hinaus wurden vertikale Verformungen an der Oberfläche und 

vertikale Pfahllasten gemessen. 

Auf den Pfahlköpfen wurden Druckmessdosen eingebaut, um die aufgenommenen Vertikallasten 

zu messen. Verformungs-Messzellen (Linear Variation Displacement Transducers - LVDT) und 

Druckmessdosen wurden in unterschiedlichen Positionen eingebaut, um die auftretenden Geotextil

Verformungen und die Erddrücke zu messen. Zur Messung der Geotextil-Dehnung wurden 

Dehnmessstreifen angebracht. Zusätzlich wurde auf der Unterseite des Geokunststoffes ein 

Liniennetz aufgezeichnet, um das Verformungsprofil optisch zu erfassen, und daraus die 

Dehnungen berechnen zu können. 

• 4 L VDT-Zellen in der Mitte der Versuchsgrube (Abb.6) um in allen maßgebliche Punkten 

die Vertikalverformungen der Geokunststoffe zu erfassen. 

• Dehnmesszellen (Abb.4) in beiden Hauptrichtungen der Geotextil-Lagen um Dehnungen in 

den Geotextil-Lagen zu messen. 

• 5 Druckmessdosen (Abb.6) zwischen den Geokunststofflagen und den Pfahlköpfen um 

Vertikalkräften in den Pfählen zu messen. 

Manuelle Messungen ergänzten die Beobachtungen: Vertikale Setzungen des Geotextils und 

vertikale Verformungen an der Dammoberkante. 

3. VERSUCHSERGEBNISSE 

Im folgenden werden die Ergebnisse anhand der einzelnen Versuchschritte präsentiert: 

• Messungen nach Entfernen des Bodens unter den Geokunststofflagen 

• Messungen nach Aufbringen der zusätzlichen Schüttung, 

• Messungen während der Verkehrsbelastung. 

3.1. Durchhang der Bewehrungslagen 

Die Vertikalverformungen der Bewehrungslagen wurden mit den Verformungsmesszellen (LVDT) 

in jedem Versuchsschritt erfasst. 

Der Mittelwert der Ergebnisse aus dem Querschnitt D aus Abb. 9 sind in der folgenden Abbildung 

dargestellt. Die Membranwirkung rund um die Pfahlköpfe ist in Abb. 8 ersichtlich. 

Abbildung 7b zeigt, dass infolge des Membraneffektes die Initialverformungen infolge der ersten 

Schüttlage (H = 1 m), erheblich größer sind als die zusätzlichen Verformungen infolge der 
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zusätzlichen Schüttlage von 0,5 m (Maximale Vertikalverschiebungen von 0.195 m bei H = 1 mim 

Vergleich zu 0.215 m bei H = 1.5 m). 
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b) Schnitt D: Position der Messpunkte (m) 

Abbildung 7 - Vertikalverschiebungen des Geotextils 

Abbildung 8 - Membranspannungseffekt über den Pfahlköpfen (Versuch 2). 

3.2. Vertikale Verformungen an der Dammoberfläche 

Nach Entfernen des Untergrunds und nach Stabilisierung trat an der Oberfläche eine starke 

Rissbildung v.a. in Randbereichen der Schüttung auf . (Abb. 9). Die Vertikalverschiebungen der 
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Dammschüttung, die in Querschnitt D gemessen wurden sind in Abb. 10 dargestellt und werden mit 

den Vertikalverschiebungen der Bewehrungslage verglichen. 

Abbildung 9 - Oberflächesetzung (Versuch 2). 

Die Ergebnisse in Abb. 1 Oa und 1 Oe (H=0.5 m) zeigen, dass die Setzungen der Oberfläche für die 

beiden Bodenarten sehr ähnlich den Vertikalverschiebungen des Geotextils sind. In diesem Fall 

kann sich infolge der geringen Schichtdicke keine Gewölbewirkung ausbilden. 
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Abbildung 10 - Vergleich zwischen Oberflächensetzungen und Vertikalverschiebungen des Geokunststoffs 
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Die Ergebnisse aus den anderen Versuchen führen zu den gleichen Schlussfolgerungen. Versuche 

4 und 5 führten zum Bruch und zu unzulässigen Setzungen des Dammes. Im Versuch 3 wurden 

relativ große Setzungen beobachtet. Die Unterschiede zwischen Oberflächensetzungen und 

Vertikalverformungen der Geokunststofflage ergeben sich aus der Auflockerung der Schüttung. 

3.3. Vertikale Lasten in den Pfählen 

Die in den Pfahlköpfen gemessenen vertikalen Lasten sind in Tabelle 4 wiedergegeben. Es ist 

ersichtlich, dass die vertikalen Kräfte auf den Pfahlköpfen lediglich 40 --45% der gesamten 

vertikalen Lasten ausmachen. Die restliche Anteil wird durch Verankerungskräfte im Stahlrahmen 

am Rand abgetragen. 

Tabelle 4 - Vertikale Lasten auf den Pfählen 

PI (kN) P2 P3 P4 P5 Lastanteil in % 

(kN) (kN) (kN) (kN) 

Versuch 1 (H= 0.5 m) 10.9 9.6 11.2 8.9 4.2 42.3 

Versuch 2 (H=l m) 23 . l 22.7 23.4 19.4 7.8 44.2 

Versuch 3 (H=l.5 m) 30.1 32.4 35.1 30.7 10.0 41.4 

3.4. Verkehrsbelastungen {Versuch 2) 

Nach dem Einbau der oberen 0,5 m wurden Verkehrsbelastungen aufgebracht. Zunächst durch ein 

1.5-tonnen Allradfahrzeug und dann durch einen 5-tonnen Baggerlader (Abb. 11). Infolge der 

Anfangsverfomrnng der Geokunststofflagen durch das Eigengewicht der Schüttung 

(Membranwirkung), konnte kein signifikanter Anstieg der Geotextilverformungen beobachtet 

werden. Ebenso konnte keine Zunahme der Oberflächenverformung gemessen werden. 

Abbildung 11 - Belastungsversuche im Versuch 2 (H = 1.5 m) 
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4. SCHLUSSFOLGERUNGEN 
Die durchgeführten Versuche zeigten folgendes: 

• Bewehrungen aus Geokunststoffen sind eine interessante Alternative zu konventionellen 

Dammbauwerken auf Pfählen. Für die hier untersuchten Geometrien und Konfiguration 

konnten nur Effekte der Membranwirkung dargestellt werden. 

• Die Dehnungsmessungen zeigten nur geringe Verformungen des Geotextils vor der 

Entfernung des Untergrundes. Andererseits zeigten die Druckmessdosen unter den 

Pfahlköpfen höhere Lasten an, als dem Eigengewicht der Bodensäule über dem Pfahlkopf 

entsprochen hätte. Sowohl Gewölbebildung als auch Membranspannungs-Effekt haben also 

z.T. bereits vor der Entfernung des Bodens stattgefunden. 

• Während der Verkehrsbelastung in Versuch 2 stiegen die Lasten in den Pfählen stark an, 

während die Dehnungen und Verformungen des Geotextils nur geringfügig ansteigen. Auch 

dies zeigt deutlich, dass ein Geotextil die Lastabtragung in Pfahlgründungen wesentlich 

positiv beeinflussen kann. 

• Die gesamte Pfahlgründung wies mit Geokunststoffen ein wesentlich besseres Tragverhalten 

auf. In Versuch 4, ohne Geotextil war das System äußerst instabil und kollabierte nach 

entfernen des Bodens. 

• Weitere Experimente mit unterschiedlichen Schütthöhen, Pfahlkonfigurationen sind 

erforderlich, um das Systemverhalten ausreichen zu beschreiben und Bemessungsverfahren 

zu entwickeln bzw. zu verbessern. 
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Rudolf Dürrwang, ARCADIS Consult GmbH, Darmstadt 

Thomas Hecht, DEGES, Berlin 
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Einleitung 

Beim Bau der BAB A38 von Kassel nach Halle war das Weidatal mit einer großen Talbrü

cke zu queren. Augrund der großen Abmessungen und Spannweiten der Talbrücke sind 

erhebliche Lasten bis 90 MN je Stütze in den beiden Hauptstützenachsen abzutragen. 

Im Tal ist der Untergrund bis in rd. 40 m Tiefe durch Auslaugungen gesackt und dadurch 

stark gestört. Alternativ zur Durchgründung der kompletten Auslaugungszone bot sich die 

Gründung in einer in rd. 25 m Tiefe anstehenden rd. 6 m mächtigen Kalksteinbank an. 

Durch die Sackungsprozesse sind die Kalksteine in ihrer ursprünglichen Lage verändert. 

Die Gebirgsfestigkeit und damit die Tragfähigkeit von Bohrpfählen wird durch die Gebirgs

auflockerung stark beeinflusst und kann mit der einaxialen Druckfestigkeit des Kalksteins 

nicht beurteilt werden. Deshalb ist eine Anwendung der Tabellenwerte der DIN 4014 bzw. 

DIN 1054 neu, Anhang B nicht mehr möglich. 

Um die Tragfähigkeit der Kalksteinbank und die Tragfähigkeit des darüber liegenden Ver

sturzgebirges und insgesamt das Setzungsverhalten zu beurteilen, wurden Pfahlprobebe

lastungen an zwei Pfählen mit rd. 25 m Länge und 1,20 m Durchmesser ausgeführt. Hier

bei kam die Osterbergzelle zum Einsatz. 

Zusätzlich zur Tragfähigkeit der Pfähle war in Achse 40 der Hangschub aus einer alten 

Rutschung bei der Planung der Pfeilergründung zu berücksichtigen. 

2 Bauwerk und Untergrund 

Die 453 m lange Brücke verläuft in bis zu 50 m Höhe über das Weidatal (siehe Bild 1 ). Die 

zwei getrennten Überbauten bestehen jeweils aus einem Durchlaufträger (gevouteter 

Hohlkasten) und stützen sich auf 4 Brückenpfeiler. Die größte Feldweite beträgt 169 m. 
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Bild 1: Geologischer Längsschnitt 
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Der Baugrund besteht im Tal (Achsen 40 und 50, siehe Bild 1) zunächst aus rd. 1 O bis 12 

m mächtigen Talfüllungen aus Auelehm und mitteldicht gelagerten Kiesen und Sanden. Ab 

rd . 12 m Tiefe steht das sog. Versturzgebirge an: Ein Gemenge aus Schluffen und Tonen 

mit einzelnen härteren Gesteinseinschaltungen aus Mergel- und Kalkstein. Die Konsistenz 

liegt einerseits im halbfesten Bereich, andererseits werden auch zahlreich kleinere Hohl

räume in Form von Gesteinszwickeln angetroffen. In rd. 25 m Tiefe steht durchgehend 

eine rd. 6 m mächtige Kalksteinbank an (siehe Bild 2). Die Kalksteine sind dem mittleren 

Probepfahl 1 
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0,8 m u. GOK NN+136.63m 
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12.3 m u. GOK 
125,2 m HN l 

12ßm u. GOK 
125;01°f,Fm u~OK 
---r2~ 
17.3 m u. GOK 
120,2 m HN 

29,8 m u. GOK 

- ~gfenm THangschutt 

~ - --- ____ __l,40 

Flußsand , Terrassenkies 

0 
- SGJ _ ___ _ 
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DPH 106.13/03 
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Carbonat zuzuordnen und durch die auslaugungsbedingte Absackung im Dezimeterbe

reich in ihrer Lage gestört, so dass der Verband gelöst, die Kalksteine selbst jedoch hart 

und unverwittert anstehen. Darunter folgt wiederum Versturzgebirge, und dann ab rd. 40 m 

Tiefe das liegende in Form einer harten, hoch tragfähigen Dolomit- und Kalksteinwechsel

folge des Unteren Muschelkalks. Der Baugrundaufbau ist in Bild 2 dargestellt. 

Die Hänge (Achsen 10 bis 30 und Achse 60) sind, durch Störungen abgegrenzt, weitge

hend ungestört (siehe Bild 1 ). 

Bei Achse 40 sind die Deckschichten bis tief in den Untergrund nicht ausreichend standsi

cher, an der Geländeoberfläche sind alte Rutschungen sichtbar. 

3 Konzeption der Probebelastung 

Wie oben bereits erwähnt sollte durch die Probebelastung die Tragfähigkeit der Kalkstein

bank, die Tragfähigkeit des darüber liegenden Versturzgebirges und insgesamt das Last

setzungsverhalten der Bohrpfähle ermittelt werden. Die Probepfähle sollten daher ca. 2 m 

in die Kalksteinbank einbinden (siehe Bild 2), die Pfahllängen ergaben sich damit zu 23 m 

und 25 m. 

Unterhalb des Pfahlfußes liegt die Mächtigkeit der Kalksteinbank mit rd . 2 bis 3 m unter 

der Forderung der DIN 4014 von drei Pfahldurchmessern, also rd. 3,5 m. Mit der Probebe

lastung sollte auch der Nachweis gegen Durchstanzen des Pfahlfußes geführt werden. 

Bei einer konventionellen Probebelastung werden die Gegenkräfte durch Auflasten, Reak

tionspfähle oder bei Probebelastungen mit hohen Lasten, so wie das hier erforderlich ge

wesen wäre, mit zahlreichen Reaktionsankern aufgebracht. Die Pressen für die Belastung 

sitzen am Pfahlkopf. 

Im vorliegenden Fall wäre die Rückverankerung durch die geologische Situation und durch 

die hohen Pfahlkräfte sehr aufwändig geworden. Deshalb wurde eine Probebelastung mit 

Osterbergzellen (siehe Bild 3 und 4) konzipiert. Bei dem Osterbergverfahren 

[OSTERBERG 2001) sitzen die Pressen innerhalb des Pfahles. Somit dienen Teile des 

Pfahles als Reaktionspfahl und andere Teile als Probepfahl. 

Beim Beispiel hier wurden die Probepfähle in drei Segmente eingeteilt (Multi-Level

Probebelastung, siehe Bild 2 und 3). Die Segmente wurden so gelegt, dass die Schicht

grenzen abgedeckt wurden und gleichmäßige Lasten in den Segmenten vorlagen, um 
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Bild 3: Doppel-U-Profile mit Messtechnik 

Bild 4: Detail: Osterbergzelle 
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einheitliche Pressen benutzen zu können. Die maximale Pressenkraft betrug rd . 11,4 MN 

je Zelle. Außer den zwei Osterbergzellen, die den Pfahl in drei Segmente einteilten, war 

am Fuß des Pfahles eine Pfahlkraftmessdose angeordnet. Daneben Dehnungsaufnehmer 

(SG), um die Lasten in bestimmten Übergangsbereichen genauer erfassen zu können. 

Die Durchführung und Planung ist komplizierter als bei einer Belastung am Pfahlkopf. Es 

ist erforderlich, dass in jeder Belastungsphase genügend Pressenkraft vorhanden ist und 

gleichzeitig ausreichend Weg zur Verfügung steht, um vollständige Lastsetzungskurven zu 

erreichen. Zusätzlich muss für die einzelnen Belastungsphasen immer eine ausreichende 

Reaktionskraft mobilisierbar sein, auch wenn die Prüfkraft größer und die Tragfähigkeit im 

Reaktionsteil geringer ist als angenommen. 

Bei der Bestückung der Probepfähle wurden auch neue Wege beschritten. So wurde auf 

einen herkömmlichen Bewehrungskorb gänzlich verzichtet und die Innenausstattung der 

Pfähle mit zwei Doppel-U-Profilen ausgeführt, in denen die Leitungen für die Instrumente 

sicher geführt werden konnten, so dass eine Zerstörungsgefahr bei der Herstellung nicht 

gegeben war (siehe Bild 3). Gleichzeitig konnten zum Einbau die so hergestellten, sehr 

steifen Stahlkonstruktionen sicher eingehoben und gehandhabt werden. Auch das Beto

nierrohr wurde vorzeitig mit eingebaut. 

Die Probebelastungen wurden an der Achse 50 durchgeführt. Die Probepfähle wurden 

nicht als Bauwerkspfähle verwendet. 

4 Versuchsdurchführung 

Bei der Versuchsdurchführung nach dem Osterbergverfahren werden die Lastsetzungs

kurven des Pfahls segmentweise ermittelt. Der übrige Pfahlteil wirkt in diesem Moment als 

Reaktionssystem. Die im Reaktionsteil des Pfahles auftretenden Verformungen dürfen 

nicht zu groß werden, um die Lastsetzungskurven in einer späteren Belastungsphase nicht 

zu verfälschen. 

Das Belastungsregime sah die Belastung zunächst des unteren Pfahlsegmentes vor, da

nach sollte das mittlere Segment nach unten geschoben und das obere Segment nach 

oben geschoben werden. 

Aufgrund höherer Tragfähigkeit der Kalksteinbank als abgeschätzt war in der Pfahlspitze 

während der Belastungsphase 1 kein ausreichender Weg zurückgelegt worden, so dass 

während der Probebelastung entschieden wurde, nicht das ursprüngliche Belastungsre-
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gime zu fahren, sondern nach Belastung des unteren Pfahlsegmentes zunächst das obere 

Pfahlsegment nach oben zu schieben und das Mittelsegment nicht nach unten, sondern in 

einer dritten Belastungsphase auch nach oben zu schieben. 

5 Auswertung der Messergebnisse 

Aus den Versuchsergebnissen wurden der Pfahlspitzenwiderstand und die Mantelreibung 

in Abhängigkeit der Setzungen für jede Bodenschicht ermittelt. Die Setzungen wurden da

zu in den einzelnen Laststufen mit dem Kriechmaß auf einen Endwert extrapoliert. 

Die Mantelreibung im Versturzgebirge wurde in verschiedenen Pfahlsegmenten ermittelt 

und miteinander verglichen. Bei der Auswertung hat sich gezeigt, dass die Kräfte aus den 

Osterbergzellen und den Dehnungsaufnehmern (SG 2 und SG 3, Bild 2) nicht direkt mit

einander verglichen werden können . Durch die Vorbelastung des oberen Pfahlsegments 

bei der Belastungsphase 1 (Reaktionsteil bei der Prüfung des unteren Pfahlsegments) 

bleibt nach Beendigung der Belastungsphase 1 eine Vorspannung im oberen Pfahlseg

ment erhalten, die nur durch die Dehnungsaufnehmer erfasst wird . Die obere Osterberg

zelle zeigt diese Vorspannung nicht an, da sie erst in der Belastungsphase 2 aktiviert wird . 

Die Ergebnisse von Probepfahl 1 und 2 sind in Tabelle 1 zusammengefasst und in den 

oberen Diagrammen von Bild 5 grafisch dargestellt. 

Tab. 1: Ermitte te T f h. k . rag ä 1g e1tswerte 
Pfahlspitzenwiderstand im Kalkstein (CAm, Schicht 5.2) 
crs (s* = 1,0 cm) 0,80 - 0,97 MN/m2 

crs (s* = 1,5 cm) 1,20 MN/m2 

crs t nicht erreicht, >4,84 MN/m2 

Mantelreibung im Kalkstein (CAm, Schicht 5.2) 
"Cm (s* = 1,0 cm) 0,59 und 1,28 MN/m2 

"Cm (s* = 1,5 cm) 0,64 und 1,60 MN/m2 

"Cmf nicht erreicht, > 0,67 MN/m2 

Mantelreibung im Versturzgebirge (OR, Schicht 5.1.V) 
"Cm (s* = 1,0 cm) 0, 19 - 0,21 MN/m2 

"Cm (s* = 1,5 cm) 0,25 - 0,27 MN/m2 

"Cmf 0,45 - 0,56 MN/m2 

Mantelreibung im Flusssand/ Terrassenkies (qp Tk, Schicht 2.3) 
"Cm (s* = 1,0 cm) 0,09 MN/m2 

"Cm (s* = 1,5 cm) 0,12 MN/m2 

"Cmf 0, 18 - 0,21 MN/m2 

* Setzungen ohne elastische Pfahlstauchung, siehe unten 
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Versuchsergebnisse Probepfahl 1 Versuchsergebnisse Probepfahl 2 

Mantelreibung [MN/m2] Mantelreibung [MN/m2] 
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Bild 5: Ermittelte Lastsetzungskurven 

obere Diagramme: Mantelreibung und Spitzendruck 

untere Diagramme: Äquivalente Lastsetzungslinie bei Kopfbelastung 
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Die beiden Pfahlprobebelastungen zeigen mit Ausnahme der Mantelreibung im Kalkstein 

fast identische Ergebnisse. Ein Durchstanzen durch die tragfähige Schicht trat bei den 

Probepfählen nicht auf. 

Bei der Ermittlung von Bemessungswerten aus den Versuchsergebnissen ist zu beachten, 

dass der Pfahl in einzelnen Segmenten und nicht als kompletter Pfahl von oben belastet 

wurde. Durch die Belastung in Segmenten ist die elastische Pfahlstauchung bei gleicher 

Last geringer als bei einer Belastung des kompletten Pfahls. Wird die elastische 

Pfahlstauchung nicht berücksichtigt, werden die auftretenden Setzungen/ Pfahlkopfver

formungen unterschätzt (Smax, elastisch = 1,0 - 1,5 cm für den Gesamtpfahl). 

Die äquivalenten Lastsetzungslinien für eine konventionelle Kopfbelastung sind ebenfalls 

in Bild 5 dargestellt. Die Lastsetzungslinien wurden aus den in den Pfahlsegmenten ermit

telten Tragfähigkeiten zu einem Gesamtergebnis zusammengesetzt und um den Anteil der 

elastischen Pfahlstauchung korrigiert. Die durchgeführte Pfahlprobebelastung mit Oster

bergzellen entspricht einer konventionellen Probebelastung mit mehr als 38 MN und 30 

MN Kopfbelastung. 

6 Diskussion der Mesergebnisse 

In der Mantelreibung im Kalkstein sind die Abweichungen so eklatant, dass die Grenztrag

fähigkeit der Pfähle nicht exakt definiert werden kann. 

Dies beobachten wir nicht nur bei dieser Probebelastung, sondern dies gilt fast generell für 

alle Probebelastungen an Großbohrpfählen im verwitterten Fels. Bereits im vergangenen 

Pfahlsymposium haben wir hier an dieser Stelle ausgeführt, dass die Grenztragfähigkeit 

daher nicht der entscheidende Punkt ist [DÜRRWANG, 2003]. Aus unserem Hause wird 

daher in solchem Baugrund nicht die Grenztragfähigkeit angegeben, sondern die Bemes

sungswerte für den Gebrauchslastfall. Der wurde hier bei einem Setzungsmaß von 10 und 

15 mm definiert (siehe Tabelle 1 ). Sofern dieses Setzungsmaß kleiner ist als 2 cm, ist 

grundsätzlich bei Großbohrpfählen im verwitterten Fels eine ausreichend hohe Grund

bruchsicherheit von 11 ~ 2 oder entsprechende Teilsicherheitsbeiwerte eingehalten. 

Zudem sind für die statischen Nachweise der Brücke die auftretenden Verformungspara

meter entscheidend. 
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7 Standsicherheit Achse 40 

Zusätzlich zur Tragfähigkeit der Pfähle waren in Achse 40 Hangschubkräfte aus einer al

ten Rutschung bei der Planung der Pfeilergründung zu berücksichtigen (siehe Bild 6). 

Es kam hier eine Kastengründung aus überschnittenen Bohrpfählen zur Anwendung, die 

ebenfalls im mittleren Carbonat abgesetzt ist. Die Probebelastungen lieferten auch die 

Grundlage für die genaue Bemessung dieser vergleichsweise großen Kastengründungen. 

453.00 
40.o.Q. ____ 

1 
______ 4~7=.5~o---~·=-----~I.50 

87.50 

21 .00 r 

Bild 6: Rutschung Achse 40 

Ein genaue Ermittlung der Wechselwirkung zwischen der durch die Brückenlasten und 

durch die Hangschubkräfte beanspruchten massiven Kastengründung einerseits und dem 

relativ steifen, als Durchlaufträger konzipierten Überbau andererseits war ein entschei

dendes Entwurfskriterium für den Überbau. Zur realistischen Erfassung der komplizierten 

Baugrund-Bauwerks-Interaktion wurde eine 3D Finite Elemente Berechnung durchgeführt. 

Ein Berechnungsergebnis ist exemplarisch in Bild 7 dargestellt. 
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Bild 7: Berechnungsergebnisse Rutschung Achse 40 

Die bei der Berechnung angesetzten Stoffgesetze und die entsprechenden Bodenkenn

werte wurden zuvor auf Grundlage der Ergebnisse der Probebelastung kalibriert. 
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8 Ausblick 

Zur Zeit ist die Brücke im Bau, die Gründungsarbeiten sind nahezu fertig gestellt. Die Pfei

lerherstellung hat begonnen. 

BAB A38 Weidatalbrücke 

Länge: 453 m 

Höhe über Gelände: 50 m 

größte Feldweite: 169 m 

Bauherr: Land Sachsen Anhalt vertreten durch DEGES, Berlin 

Baugrund und 
Probebelastung: 

Bauausführung 
Probebelastung: 

Messtechnik: 

Entwurf, Brücke: 

Bauausführung 

ARCADIS Consult, Erfurt und Darmstadt 

Fa. Züblin, Niederlassung Dresden 

Scanrock/Loadtest, Celle 

Schmitt, Stumpf, Frühauf und Partner, Berlin 

(Sondervorschlag): Gerdum und Breuer, Kassel 

Ausführungsplanung: Dr. Kinkel und Partner, Neu-Isenburg 
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Single- und Multi-Level Tests nach dem Osterberg-Verfahren -

Erfahrungen bei Probebelastungen 

an Großbohrpfählen in Zentralamerika 

Einleitung 

Die zuverlässigste Methode 

zur Ermittlung des Tragver

haltens von Pfählen ist noch 

immer die Durchführung von 

statischen Probebelastungen 

an Pfählen, die bezüglich 

Herstellung und Pfahlgeo

metrie den geplanten Bau

werkspfählen entsprechen 

und die unter geotechni

schen Randbedingungen 

hergestellt wurden , die den 

charakteristischen Bau

grundverhältnissen im Bau

gelände entsprechen. Die 

Durchführung statischer 

axialer Probebelastungen 

wird bei Pfählen mit hoher 

Tragfähigkeit durch die Auf

wendungen für die Belas-

Dr.-lng. Christian Moormann 

Dipl.-Ing. Holger Jud 

Dr.-lng . Jochen Keysberg 

Bild 1 Herstellung von Großbohrpfählen für die Puente 

Centenario am Panama-Kanal 
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tungseinrichtung erschwert, die bei konventionellen Pfahlprobebelastungen mit einer Last

einbringung am Pfahlkopf erforderlich wird, um ein ausreichendes Pressenwiderlager be

reitzustellen. 

Als Alternative bietet sich die Unterteilung des Pfahlschaftes in zwei oder mehr Segmente 

und die Anordnung von einbetonierten Pressen(-zellen) zwischen diesen Pfahlsegmenten 

an. Auf diese Weise können unter der mit gleichem Betrag nach oben und unten wi rken

den Pressenkraft die Pfahlsegmente als gegenseitiges Widerlager mobilisiert werden , sie 

sind gleichzeitig ·acito ' und 'reactio', so dass auf ein aufwendiges Pressenwiderlager am 

Pfahlkopf verzichtet werden kann . Dieses als 'Osterberg Load Test' bekannte Verfahren 

mit als Osterberg-Zellen oder kurz ·o-Cells®· bezeichneten Pressenzellen kann inzwi

schen auf mehr als 15 Jahre erfolgreiche internationale Anwendung verweisen (Osterberg 

1989, 1998), in deren Verlauf bis dato mehr als 800 Probebelastungen durchgeführt wur

den. Heute sind Prüflasten bis 220 MN möglich. Auch in Deutschland gibt es inzwischen 

erfolgreiche Anwendungen (Vogler & Katzenbach 2004, Dürrwang et al. 2005). 

An die Planung, Umsetzung und Auswertung von Probebelastungen nach dem Osterberg

Verfahren sind besondere Anforderungen zu stellen , die auch abhängig davon sind, ob der 

Pfahlschaft in zwei Segmente mit einer Ebene dazwischenliegender O'Cells (sogenannter 

'Single-Level Tesf) oder ob der Pfahlschaft in drei oder mehr Segmente mit zwei oder 

mehr Ebenen O'Cells ('Multi-Level Tests ') unterteilt wird. 

Nachfolgend wird über die Konzeption und Ausführung von Pfahlprobebelastungen an 

Großbohrpfählen in Zentralamerika berichtet, die als Single- und Multi-Level Tests mit 

Osterberg-Zellen durchgeführt wurden, um die Bemessungsansätze für die Pfahlgründun

gen einer neuen Großbrücke, der Schrägkabelbrücke 'Puente Centenario ' über den Pa

nama Kanal , zu verifizieren (Bild 1 ). Im Vergleich von Single- und Multi-Level Tests wird 

auf die besonderen Schwierigkeiten bei der Planung eines Multi-Level Tests eingegangen. 

An Hand der Versuchsergebnisse werden aber auch die zusätzlichen (Auswerte-)Mög

lichkeiten, die sich aus den unterschiedlichen Phasen eines Multi-Level Tests ergeben, 

erläutert. 

Der im amerikanischen Raum gebräuchliche Versuchsablauf des Quick-Load Tests nach 

ASTM D 1143 und die Ergebnisse der Probebelastungen werden vor dem Hintergrund 

europäischer Erfahrungswerte (in der Regel: Maintained-Load Tests) bewertet. 
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PAZIFISCHER 
OZEAN 

Bild 2 

a. Lage des Panama Kanals 

in der zentralamerikanischen 

Landenge zwischen 

Pazifischem Ozean und Karibi

schem Meer 

b. Lage der Puente Centenario 

nördlich von Panama City 

2 Panama Kanal - Handelsweg und trennende Barriere 

Der 81 ,6 km lange Panama Kanal verbindet durch die Landenge von Panama Atlantik und 

Pazifik (Bild 2). Er ist damit die kürzeste schiffbare Verbindung zwischen den beiden 

Weltmeeren und von entscheidender Bedeutung für die internationale Schifffahrt, insbe

sondere für die Handelsrouten zwischen der Ostküste der USA und der Westküste Süd

amerikas bzw. Asien und zwischen Europa und der Westküste der USA/Kanada. Der 90 m 

bis 300 m breite Kanal mit einer schiffbaren Tiefe von 12,4 m kann derzeit von Schiffen 

der 'Panamax'-Klasse mit maximal 294 m Länge und 32,3 m Breite befahren werden. 
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Bild 3 Panama Kanal: Aushubarbeiten mit Hilfe von Zügen im Gaillard Cut, 1911 

Von den Häfen Crist6bal und Colon am Karibischen Meer (Atlantik) führt der Seekanal in 

süd-südöstlicher Richtung zunächst durch Mangrovensümpfe zu der dreistufigen Doppel

schleuse von Gatun, in der die Schiffe auf 26 m ü.M. angehoben werden, bevor sie den 

künstlich angelegten Gatun-See queren, der - gespeist aus den tropischen Regenwäldern 

im Landesinneren - das Kanalsystem mit dem für die Schleusungsvorgänge benötigten 

Bild4 

Der Dampfer 'Ancon ' bei 

der offiziellen Eröffnung des 

Kanals am 15.8.1914 im 

Bereich des Gaillard Cut 
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Wasser versorgt. Ab Gamboa verläuft der Kanal in einem 13, 7 km langen, als 'Culebra 

Cuf bzw. 'Galliard Cuf bezeichneten Einschnitt, mit dem die bis 82 m hohe Wasserschei

de zwischen den beiden Ozeanen überwunden wird . Die einstufige Doppelschleuse von 

Pedro Miguel (16,8 m ü.M.) und die zweistufige Doppelschleuse von Miraflores senken die 

Schiffe wieder auf Meeresniveau ab und führen zum pazifischen Ausgang bei Balboa nahe 

Panama City (Bild 2). 

Der Gaillard Cut stellte die entscheidende Hürde beim Bau des Kanals dar. Ein erster, 

1879 initiierter Versuch unter Leitung des französischen Ingenieurs de Lesseps, diesen 

Höhenrücken mit einem auf Meeresniveau geplanten Kanal zu queren, endete 1894 auf 

Grund technischer Schwierigkeiten, aber auch durch die verheerenden Auswirkungen des 

Gelbfiebers im finanziellen Ruin. Erst einer US-amerikanischen Initiative gelang ab 1903 in 

einer zehnjährigen Bauzeit unter Einsatz von 75.000 Arbeitern und eines Eisenbahn

gestützten Aushubkonzepts für den Gaillard Cut (Bild 3) der Durchbruch: im August 1914 

konnte der Kanal , der jetzt im Gaillard Cut 26 m über Meeresspiegel liegt, eröffnet werden 

(Bild 4 ). Aber bereits ein Jahr später musste der Kanal nach einer gewaltigen Böschungs

rutschung im Gaillard Cut vorübergehend wieder geschlossen werden. Weitere Bö

schungsrutschungen machen seitdem den Gaillard Cut, der erst 2001 von 152 m auf 

192 m verbreitert wurde, zu dem geotechnisch schwierigsten Abschnitt des Kanals. 

Derzeit laufen konkrete Planungen für einen Ausbau des Panama Kanals und für den Bau 

neuer, größerer Schleusen für Schiffe der 'Post Panamax'-Klasse. 

Der Panama-Kanal und die angrenzende Kanalzone stellen für die zentralamerikanische 

Republik Panama aber nicht nur den wichtigsten Wirtschaftsfaktor dar, sondern teilen das 

Land auch in zwei Teile, die bislang nur an einer Stelle und damit unzulänglich durch eine 

stählerne Fachwerk-Hochbrücke, die 1961 von den US-Amerikanern gebaute 'Puente de 

las Americas · nahe Balboa, verbunden sind. 

3 Neue Schrägkabelbrücke 'Puente Centenario' über den Panama-Kanal 

Vor diesem Hintergrund wurde eine zweite feste Verbindung über das Kanalsystem ge

plant: die Schrägkabelbrücke 'Puente Centenario', die ein zentrales Element einer festen , 
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transkontinentalen Landverbindung ('lnteramerican Highway') zwischen Nord- und Süd

amerika sein wird. Sie besitzt bei einer Gesamtlänge von 1.052 m eine offene Haupt

spannweite von 420 m, die von zwei 184 m hohen Hauptpylonen aus abgespannt wird 

(Bild 5). Westlich des hier 17 m tiefen Kanals sind neben dem Pylon T1 noch drei weitere 

Pfeiler P1 bis P3 und ein Widerlager platziert. Östlich des Kanals folgen dem Pylon T2 

noch ein Pfeiler und ein Widerlager. Die neue Großbrücke quert nördlich der Pedro Migu

el-Schleuse den Gaillard-Cut (Bild 2) und liegt damit in einer geologisch außerordentlich 

heterogenen und tektonisch beanspruchten Zone, nutzt aber zugleich den 80 m tiefen Ein

schnitt des Kanals zur Erzielung einer entsprechend großen freien Durchfahrtshöhe für die 

Seeschiffe auf dem Kanal (Bild 5). 

Die Ausführungsplanung der Spannbeton-Schrägkabelbrücke erfolgte durch LAP · Leon

hardt, Andrä und Partner, die Bauausführung durch die Bilfinger Berger AG. Smoltczyk & 

Partner hat die Baugrund- und Gründungsgutachten erstellt, die Flach- und Tiefgründun

gen optimiert und als geotechnischer Berater die Ausführung begleitet. Im August 2004 

wurde die Brücke anlässlich des 90. Jahrestages der Kanaleröffnung nach nur zweijähri

ger Bauzeit eingeweiht. 

4 Baugrund- und Grundwassersituation 

Bild 5a zeigt entlang der den Gaillard Cut querenden Brückenachse schematisch und stark 

vereinfachend die außerordentlich heterogene Baugrundsituation, die im wesentlichen vul

kanischen Ursprungs ist. Auf der Ostseite der Brücke stehen harte bis sehr harte, dunkle 

Basalte als eruptives Ergussgestein an, die eine Flachgründung des Pylons T2, des Pfei

lers P4 und des Widerlagers E2 bei Ausnutzung hoher zulässiger Sohlnormalspannungen 

von bis zu 5 MN/m2 ermöglichten. 

Auf der Westseite steht im Bereich der Achsen P2, P3 und T1, die hier im folgenden be

züglich ihrer Pfahlgründungen detaillierter betrachtet werden, im wesentlichen die Cucara

cha-Formation bis in große Tiefen an, in Teilbereichen binden die Pfähle dieser Achsen 

auch bereichsweise in die Pedro Miguel-Formation (Achse P2) und die Culebra-Schicht 

(Achse T1) ein. 
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Die Cucaracha-Formation, die dem mittleren Miozän zuzurechnen ist, besteht - ähnlich 

wie die Pedro Miguel-Formation im Bereich der Achsen E1 bis P2 - aus Andesit, also ver

festigten Ablagerungen, die ursprünglich als Asche aus intensiver vulkanischer Aktivität 

niedergingen. Heute handelt es sich überwiegend um mäßig harte, dunkelgraue und rote 

schiefrige Tonsteine, in die tuffartige feinkörnige Sandsteine und kiesige Konglomerate 

eingelagert sind. Vereinzelt können auch Basaltblöcke eingeschlossen sein. Die vulkani

schen Gesteine zeigen im Kontakt zu Atmosphärilien chemische Abbindeprozesse. 

Die schiefrigen Tonsteine (clay shale) machen 50 % bis 60 % der Cucaracha-Formation 

aus, wobei es sich hierbei eigentlich um kompakte, weiche bis mäßig harte (RH-1-3), 

massiv gebänderte, verfestigte Tuffe handelt, in denen sich die ursprünglichen, instabilen, 

glasartigen Partikel der vulkanischen Asche in zum Teil wachsartig glänzende Tonminera

le verwandelt haben. Die teilweise bentonitartig wirkenden Tonsteine werden von zahlrei

chen, unregelmäßig orientierten Harnischflächen sowie Sehrumpfrissen und tektonischen 

Störungen durchzogen. 

Die eingelagerten Sandsteine sind überwiegend stark verwittert (RH-1-2) und besitzen nur 

lokal auch größere Festigkeiten. 

In der Summe können die Halbfestgesteine der Cucaracha-Formation als ein sehr hetero

gener „soft rock" charakterisiert werden, dessen Schichtung und Festigkeit auch eng

räumig so stark variiert, dass eine stratigraphische Feingliederung nicht möglich ist und in 

P2 P3 T1 

natürlicher Wassergehalt Wn [%] 12 16 14 

einaxiale Druckfestigkeit Clu [MN/m2
] 6,5 5,8 6,0 

Rock Quality Designation RQD[%] 15 18 53 

Rock Mass Rating RMR[-] 10 10-15 40 

Wichte y I y' [kN/m3
] 22/12 22 / 12 22 / 12 

Winkel innere Reibung <p ' [ ·1 20 20 30 

Kohäsion c' [kN/m2
] 50 60 100 

Steifemodul Es [MN/m2
] 110 130 200 

Tab. 1 Ergebnisse der Baugrunderkundung und Laborversuche (Mittelwerte) 

an den drei Achsen P2, P3 und T1 mit einer Pfahlgründung in der 

Cucaracha-Formation und abgeleitete Bodenkennwerte 
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der Literatur gar von einer „chaotic geology" die Rede ist (Stewart 1984 ). Für bautechni

sche Belange kann die Formation daher nur als ein in seinen bodenmechanischen Eigen

schaften - makroskopisch gesehen - einheitliches Schichtpaket bewertet werden. 

Die in einem Teilbereich des Pylons T1 anstehende Culebra-Formation besteht im wesent

lichen aus kalkhaltigen, tuffartigen Sandsteinen (RH-2-3). 

Die vom Bauherrn zur Verfügung gestellten Ergebnisse einer vorausgegangenen Bau

grunderkundung beinhalteten die Schichtenverzeichnisse der direkten Aufschlüsse in den 

Bauwerksachsen sowie die Ergebnisse von Laborversuchen, im Wesentlichen Klassifizie

rungsversuchen zur Bestimmung des natürlichen Wassergehaltes Wn und der einaxialen 

Druckfestigkeit qu, die allerdings in großen Bandbreiten schwanken (Tabelle 1, Bild 6). Im 

Rahmen eines ergänzenden Baugrunderkundungsprogramms für die Ausführungsplanung 

konnten auf Grund des engen Zeitrahmens nur im begrenzten Umfang zusätzliche Feld

und Laborversuche ausgeführt werden. Als wesentliche Eingangsgrößen für die Bemes

sung der Pfahlgründungen der Achsen P2, P3 und T1 mussten daher neben den Ergeb

nissen der Laborversuche, der aus der Ansprache im Feld zur Verfügung stehende ROD-

Pfahllänge Wassergehalt w n [%] einax. Druckfestigkeit q u [MN/m 2
] RQD [%] 
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Parameter (Rock Ouality Designation, Deere 1964) und der abgeleitete Summenparame

ter RMR (Rock Mass Rating) genutzt werden (Bieniawski 1974), die auch die Eingangs

größen für die hier als Bemessungsgrundlage festgelegten AASHTO-Regularien (2002) 

darstellen. Die ROD-Werte variierten auch kleinräumig zwischen 0 % und 100 % stark, so 

dass eine Mittelwertbildung erforderlich wurde, nach der an den Achsen P2 und P3 mit 

ROD-Werten von 15 % bis 18 % deutlich ungünstigere Bedingungen indiziert werden als 

an der Achse T1 mit im Mittel ROD = 53 %. Der für den Bereich der Pfahltragstrecken eva

luierte Summenparameter RMR von lediglich 10 bis 15 in den Achsen P2 und P3 ent

spricht nach Hoek und Brown (1980) nur einem „very poor rock", während die Halbfestge

steine in Achse T1 mit im Mittel RMR = 40 als „poor" bis ,,fair rock" klassifiziert werden 

können. 

Die Eingangsgrößen und die unter Berücksichtigung weiterer Laborversuche zur Bestim

mung der Scherparameter u.a. nach Bieniawski (1974) und Hoeck (1983) abgeleiteten 

Bodenkennwerte für die drei Brückenachsen mit einer Pfahlgründung sind in Tabelle 1 als 

Mittelwerte zusammengefasst. 

Grundwasser wurde in den überwiegend gering durchlässigen Halbfestgesteinen der 

Cucaracha-Formation nur in schwebenden Grundwasserhorizonten in variierenden Tiefen

lagen angetroffen. 

5 Pfahlgründungen 

Für den im Bereich der Cucaracha-Formation auf der Westseite des Kanals angeordneten 

Pylon T1 und die Pfeiler P2 und P3 wurden zum verformungsverträglichen Abtrag der 

hohen Bauwerkslasten (Tabelle 2) Pfahlgründungen mit Großbohrpfählen, Durchmesser 

D = 2,0 m, konzipiert. Dabei waren am Pylon T1 mit einer maximalen Vertikallast in der 

Gründungsebene von 524 MN, einer in Richtung Kanal orientierten Horizontalkraft von 

77 MN und einem Moment von 1.370 MNm die größten Gründungslasten abzutragen. 

In der bauherrenseitigen Vorplanung waren für die Pfahlgründungen der Pfeiler P2 und P3 

sehr große Pfahllängen von im Mittel 70 m ermittelt worden. Auch für die Achse P1 war 

zunächst eine Pfahlgründung vorgesehen. 
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Bild 7 Pfah/gründungen P2, P3 und T1 : Baugrunderkundung und Lage 

der drei Probepfäh/e 

Im Rahmen der Gründungsoptimierung während der Ausführungsplanung konnte an der 

Achse P1 auf eine Pfahlgründung verzichtet und an den drei verbleibenden tiefgegründe

ten Brückenachsen P2, P3 und T1 die Pfahllängen um über 50 % auf 25 m bis 35 m redu

ziert werden. 

Diese nachhaltige Reduktion der Pfahllängen wurde möglich durch eine konstruktive Opti

mierung des Brückenentwurfs, insbesondere eine Modifikation der Lagerbedingungen des 

P2 P3 T1 

Lasten 

max. Vertikalkraft V [MN) 90 196 524 

max. Horizontalkraft Hx [MN) 12 18 77 

max. Moment (Gründungsebene) My [MNm] 110 210 1.370 

Pfahlgründung 

Anzahl Pfähle n [-) 9 15 32 

Pfahldurchmesser D[m) 2,0 2,0 2,0 

Pfahllänge l[m) 35 25 30 

Abmessungen Pfahlkopfplatte a x b [m x m) 14,8 X 14,8 14,8 X 25,6 31 ,0 x 31 ,0 

Dicke Pfahlkopfplatte D[m] 3,0 + 4,0 3,0 + 4,0 4,0 + 5,5 

Tab. 2 Pfah/gründung der Brückenachsen P2, P3 und T1 
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Überbaus, die zu einer Reduktion der Auflagerkräfte führten , und durch eine differenzierte

re Bewertung der Baugrundsituation und der hieraus abgeleiteten Pfahltragfähigkeiten. 

Da in Panama Bohrpfähle mit einem Durchmesser von 2,0 m und dem gewählten Verfah

ren bis dato nicht hergestellt wurden und es auch für andere Pfahltypen in den vulkani

schen Halbfestgesteinen des Gaillard Cuts keine Erfahrungen gab, standen für die Beur

teilung der Pfahltragfähigkeiten keine Erfahrungswerte zur Verfügung. Grundlage der 

boden- bzw. felsmechanischen Bemessung der Pfahlgründungen waren daher statische 

Bild 8 
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Pfahlprobebelastungen. Dabei wurde im Hinblick auf die außerordentlich komplexe Bau

grundsituation im Gaillard Cut, insbesondere untere Berücksichtigung der nach den Er

gebnissen der Baugrunderkundung stark streuenden Eigenschaften der vulkanischen 

Halbfestgesteine (i.w. der Cucaracha-Formation), an jeder der drei Achsen P2, P3 und T1 

eine Probebelastung durchgeführt, über die in den nachfolgenden Abschnitten 6 und 7 im 

Detail berichtet wird. 

Die Vorbemessung der Pfahlgründungen stützte sich bei der Ermittlung der axialen Pfahl

tragfähigkeiten im wesentlichen auf Korrelationen zwischen den ermittelten Kennzahlen 

zur Gebirgsklassifizierung bzw. den Laborergebnissen und Erfahrungswerten, wobei die 

der Bemessung zu Grunde zu legende AASHTO (2002) hier keine bindenden Angaben 

zur Wahl des Bemessungskonzeptes bzw. der Korrelation macht. 

Neben den Bauwerkslasten aus Eigengewicht und Verkehrslasten waren bei der Bemes

sung der Pfahlgründungen die Einwirkungen aus dem Lastfall Erdbeben mit einer maxima

len Beschleunigung von 0,33 · g in vertikaler und horizontaler Richtung und die Einwirkun

gen aus der Lage der Pfahlgründungen im Hangbereich, so insbesondere beim Pylon T1 

die benachbarte Kanalböschung (Bild 8), zu berücksichtigen. Neben der Gruppenwirkung 

unter vertikaler und horizontaler Beanspruchung waren außerdem die Auswirkungen der 

Aushubentlastung durch die vorbereitenden, umfangreichen Erdarbeiten zu bewerten. So 

war im Bereich des Pylons T1 vor Beginn der Pfahlbohrarbeiten die ursprüngliche 

Böschung um rund 40 m abgetragen worden (Bild 8). 

Die Pfahlgründung für den Pylon T1 besteht aus 32 Pfählen mit einer Pfahllänge von 

30 m, für den Pier P3 wurden 15 Pfähle mit einer Länge von 25 m und für den Pier P2 nur 

9 Pfähle mit einer Länge von 35 m hergestellt (Tabelle 2). In den drei Pfahlgruppen beträgt 

der Achsabstand der benachbarten Pfähle 5,4 m und ist damit etwas geringer als 3 . D. 

Bild 7 zeigt die drei Pfahlgründungen und die Lage der Probepfähle im Überblick zusam

men mit den zur Verfügung stehenden Baugrundaufschlüssen. 

Die Herstellung der Großbohrpfähle (D = 2 m) erfolgte im Schutz einer bis zur Endteufe 

geführten Verrohrung und unter Aufrechterhaltung einer Wasserauflast im Bohrloch. Der 

Aushub wurde mit einem von einem Seilbagger geführten Kugelgreifer realisiert (Bild 1 ). 

Nach Abschluss der Aushubarbeiten wurde die Bohrlochsohle mit dem Greifer und Airlift 

gesäubert. 
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6 Probebelastungen nach dem Osterberg-Verfahren 

Die drei Pfahlprobebelastungen an den Großbohrpfählen wurden nach dem Osterberg

Verfahren konzipiert und ausgeführt. Die Osterberg-Zelle ist eine hydraulisch betriebene, 

kalibrierte Presse für den einmaligen Einsatz, die bei der Pfahlherstellung am Beweh

rungskorb befestigt in dem Pfahlschaft einbetoniert wird. Der Probepfahl P3 wurde als 

Single-Level Test geplant, die Probepfähle P2 und T1 wurden als Multi-Level Test konzi

piert. Der Vergleich der drei in enger räumlicher Nähe und unter grundsätzlich vergleichba

ren Baugrundverhältnissen ausgeführten Probebelastungen erlaubt eine Beurteilung der 

konzeptionellen Besonderheiten, der Durchführung und der Auswertemöglichkeiten von 

Single- und Multi-Level Tests nach dem Osterberg-Verfahren. 

fJ~Fl~~~I Bild 9 

Instrumentierter 

Bewehrungskorb für 

Probepfahl T1 vor dem 

Einbau: 0 'Gell-Ebene A 

mit 5 Zellen a 11,4 MN 

6.1 Konzeption der Probepfähle für Single- und Multi-Level Tests 

Die Probebelastung am Pylon T1 erfolgte an einem Probepfahl , der außerhalb der späte

ren Pfahlgruppe lag (Bild 7), während am Pfeiler P2 und P3 der in der Mitte der Pfahlgrup

pe liegende Bauwerksfahl, also der für die Pfahlgruppe repräsentativste Pfahl, als Probe-
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Aufbau Probepfahl T1 als Multi-Level Test, 
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pfahl konzipiert wurde. Die Probe

pfähle P2 und P3 konnten dabei als 

Bauwerkspfähle genutzt werden, 

indem in den O'Cell-Ebenen die 

Zellen und der gerissene Beton

querschnitt nach Abschluss der 

Probebelastungen kraftschlüssig 

verpresst wurden. 

Das Konzept des Osterberg

Verfahrens setzt, sofern ein optima

les, die Pfahltragfähigkeit vollstän

dig beschreibendes Ergebnis erzielt 

werden soll, voraus, dass die 

Pfahlsegmente, die durch die Os

terberg-Zellen bidirektional bean

sprucht werden, näherungsweise 

vergleichbare Widerstände bei ver

träglichen Verformungswegen mo

bilisieren können. Diese Anforde

rung wird oft, z.B. bei einer typi

schen Felspfahlgründung, nähe

rungsweise erfüllt, wenn eine Ebe

ne mit Osterberg-Zellen (typischer 

Single-Level Test) knapp über dem 

Pfahlfuß angeordnet wird und die 

Mantelreibung entlang des Pfahl

schaftes in Relation zum Spitzen

druck getestet werden kann. Ste

hen jedoch im Pfahlfußbereich kei

ne steiferen Schichten an als ent

lang des Pfahlmantels, streuen die 

Bodeneigenschaften über die Pfahl-
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länge stark und liegen zudem keinerlei vergleichbaren Erfahrungswerte zum Pfahltragver

halten vor, so ist, wie im vorliegenden Fall, die Festlegung der Höhenlage der O'Cell

Ebenen eine schwierige, aber für den Erfolg der Probebelastung entscheidende Aufgabe, 

wie auch die nachfolgend diskutierten aktuellen Erfahrungen in Panama zeigen. 

Vor diesem Hintergrund wurde der in der zeitlichen Folge als erster Pfahl zu testende Pro

bepfahl T1 als Multi-Level Test konzipiert (Bild 10). Der insgesamt 34,9 m lange Pfahl

schaft wurde in drei Pfahlsegmente unterteilt: Das oberste Pfahlsegment 1 mit einer Länge 

von 23,9 m wird von der O'Cell-Ebene A mit 5 Zellen a 11,4 MN (max. Prüflast 57 MN) 

gegenüber dem mittleren Pfahlsegment 2 mit 8,0 m Länge getrennt. Dieses wiederum wird 

durch die O'Cell-Ebene B mit 4 Zellen a 11,4 MN (Prüflast 45,6 MN) vom untersten, nur 

3,0 m langen Pfahlsegment 3 abgetrennt. 

Die beiden drei Monate später, 

dann aber ein um den anderen Tag 

getesteten Probepfähle P2 und P3 

sind mit rund 26 m Pfahllänge deut

lich kürzer als T1. Der 26 m lange 

Probepfahl P2 wurde wiederum als 

Multi-Level Test konzipiert (Bild 11 ), 

wobei die Einteilung der drei Pfahl

segmente dem bewährten Konzept 

des Probepfahles T1 folgte: Das 

oberste Pfahlsegment 1 ist 16,0 m 

lang , das mittlere Pfahlsegment 2 

besitzt eine Länge von 7,0 m und 

das unterste, kurze Segment ist 

· wieder 3,0 m lang. 

Bild 11 

Aufbau Probepfahl P2 als Multi

Level Test, Pfahllänge 26 m 
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Der Probepfahl P3 wurde hinge

gen - auch unter ökonomischen 

Gesichtspunkten - als Single

Level Test ausgeführt (Bild 12). 

Die O'Cell-Ebene mit 3 Osterberg

Zellen a 13,6 MN (Prüflast 41 MN) 

wurde in etwa im unteren Drittel 

des Pfahlschaftes angeordnet. 

Alle drei Probepfähle wurden nach 

dem gleichen Konzept mit Mess

gebern instrumentiert: In jeder 

o·cell-Ebene sind zwischen der 

oberen und der unteren Lasteinlei

tungsplatte drei bzw. vier elektri

sche Wegaufnehmer installiert, die 

die vertikale Ausdehnung der 

Pressen messen. Zwischen der 

oberen o·cell-Ebene und dem 

Pfahlkopf wurden am Beweh

rungskorb zwei, sich im Pfahl

schaft gegenüberliegende Exten

someterstangen installiert, mit de

nen die vertikale Verschiebung 

der Oberkante der oberen o ·cell

Ebene gemessen werden konnte. 

Bei den Multi-Level Tests wurden 
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Aufbau Probepfahl P3 als Single-Level Test, 

Pfahllänge 26, 4 m 

außerdem im mittleren Pfahlsegment drei Extensometerstangen mit elektrischen Weg-

aufnehmern installiert, mit denen die Relatiwerschiebung zwischen der Unterkante der 

O'Cell-Ebene A und der Oberkante der o ·cell-Ebene B gemessen wurde. Bei dem Single

Level Versuch P3 wurden diese Extensometer im unteren Pfahlsegment zwischen der Un

terkante der O'Cell-Ebene und dem Pfahlfuß installiert. Die Pfahlkopfverschiebungen wur

den über elektrische Wegaufnehmer in Bezug auf einen Referenzbalken gemessen. 
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Zur Ermittlung der Mantelreibungsverteilung entlang der Pfahlsegmente wurden in jedem 

Pfahl in insgesamt 9 Ebenen Verzerrungsmessgeber nach dem Verfahren der Schwin

genden Saite (Strain gages · SG) installiert, wobei immer zwei Geber pro Ebene angeord

net wurden. 

Die Spannungen in den Osterberg-Zellen wurden redundant über ein Druckmanometer 

und eine unabhängige Spannungsmessung (Schwingende Saite) erfasst. 

Alle Messgeber wurden während der Probebelastungen über einen Datalogger erfasst. 

6.2 Versuchsprogramm und Durchführung der Probebelastungen 

Bei der Planung des Ablaufs der Probebelastungen galt es, die bei Probebelastungen 

nach dem Osterberg-Verfahren in der Regel angewendete, durch amerikanische Regel

werke geprägte Versuchsmethodik mit bodenmechanischen Überlegungen (z.B. Kriech

verhalten der clay shales) und europäischen Erfahrungswerten abzugleichen. 

Die von der Bilfinger Berger AG mit der Durchführung der Probebelastungen beauftragte 

LOADTEST lnc., USA, plante zunächst, die Probebelastungen entsprechend des amerikani

schen ASTM-Standards D 1143 (ASTM 1994) als sogenannte 'Quick-Load Tests ' primär 

zur Bestimmung der Grenztragkraft der Probepfähle auszuführen. Danach sollte die Prüf

last in Schritten von rund 1 MN bis zum Erreichen der Grenzlast gesteigert und dabei die 

Prüflast in jedem Lastschritt nur 10 Minuten konstant gehalten werden. Die Grenzlast ist 

nach ASTM D 1143 erreicht, wenn eine Verschiebungsrate von 0,25 mm/h bei einem ma

ximal zweistündigen Beobachtungszeitraum nicht unterschritten wird . Hieraus abgeleitet 

wurde von LOADTEST bei der vorgeschlagenen kurzen Dauer der Laststufen als Grenzkri

terium eine maximale Verschiebung von 0,033 mm im Beobachtungszeitraum zwischen 2 

und 10 Minuten abgeleitet. Da aber zu erwarten war, dass in den anstehenden Halbfest

gesteinen eine konstante Verschiebungsrate innerhalb des 1 Ominütigen Beobachtungs

zeitraums insbesondere bei Belastungen nahe der Grenzlast nicht zu erreichen und das 

Grenzkriterium im vorgeschlagenen Beobachtungszeitraum nur bei geringer Ausnutzung 

der Pfahltragfähigkeiten einzuhalten sein würde, wurde für ausgewählte Laststufen der 

Beobachtungszeitraum in Anlehnung an europäische und insbesondere deutsche Erfah

rungen mit Maintained-Load Tests (AK 2.1 der DGGT, 1998) planmäßig derart verlängert, 

dass ein konstantes Kriechmaß ks = (s2 - s1) /log (t2/t1) eindeutig zu ermitteln war. Als Kri-
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terium für das Erreichen der Grenzlast der Pfahlsegmente wurde letztlich ein Kriechmaß 

von ks = 2 mm festgelegt. 

Während der Versuche wurden die über einen Datenlogger erfassten Messwerte aus den 

Pressen, den Extensometern und den Dehnungsaufnehmer über eine Software in Echtzeit 

visualisiert. Dies ermöglichte eine rasche Anpassung des Versuchsablaufes. Die Beauf

schlagung der Pressen erfolgt über pneumatische Aggregate, die Lastkonstanthaltung 

durch manuelle Nachjustierung bei einer kontinuierlichen Überwachung der Messwerte. 

6.2.1 Single-Level Tests 

v Pfahlkopf 

v Pressen 

O'cell-level 

v Pfahlfuß 

• • • • • • • • CD • • • • • • • • t 
t 
t @ 
t 
t 
t t 
tHH 

Bild 13 

Single-Level Tests 

Schema 

6.2.2 Multi-Level Tests 

Der Versuch des mit einer Pressenebene (Single-Level Test) kon

zipierten Probepfahls am Standort des Pfeilers P3 bestand nur 

aus einer Phase, in der das obere und das untere Segment durch 

die Osterberg-Zellen (O'Cells) bidirektional beansprucht werden 

(Bild 13). Die maximale Prüflastlast wird dabei entweder durch das 

Erreichen der Grenztragfähigkeit im oberen oder unteren Pfahl

segment bzw. durch die maximale Pressenlast begrenzt. Es war 

vorgesehen, die maximale Prüflast in Schritten von rund 1,4 MN 

aufzubringen und das Kriechverhalten der geprüften Pfahlab

schnitte auf ausgewählten Laststufen bei verlängerten Beobach

tungszeiten zu überprüfen. 

Insgesamt wurde die maximal mobilisierte Pressenlast von 

30, 7 MN in 21 Lastschritten aufgebracht, die Versuchsdauer bis 

zum Erreichen der maximalen Pressenlast betrug insgesamt 

7 Stunden. Die maximal Kapazität der Pressen wurde somit nur 

etwa zur Hälfte ausgenutzt. 

Für die an den Probepfählen am Standort des Pfeilers P2 und am Pylon T1 konzipierten 

Pfähle mit 2 Pressenebenen (Multi-Level-Tests) gliederte sich der nachfolgend beschrie

bene und in Bild 14 zusammenfassend visualisierte Versuchsablauf in vier Phasen: 



- 410 -

1Phase11 1Phase2al !Phase 2b l 1Phase31 

sz Pfahlko~f +,- --,+ +,---,. t .. ---,. 
+: ... :• +: ... i• t .: :• •: ~ :• •: ~ :• t +: :• t 1 ;: lt ~ i 1t t •: .. • : ~ :+ ~ :E :• t •: :+ +: 3: :• ~ 3: :• t .. :. +: •• +: •• t 

CD +: :+ +:CD:+ +'CD:+ t +:CD:+ •• :+ 1 1 
t ~ .. •: .. • : :+ ~ :+ t •: :. +: :• ~ :• t t • :+ 

+: •t +: :• t +: :• •: :. +: :• t +: :• .. :. ~ 1t t •: .. • : :+ 

ar ·'"" 
t Belastung 

ls.··''""" 
"Sl Pressenebene A t~starr t 

O'Cell level A •, --.. t t t ·- ~ t 
t • :• t t t : ... 1 t 
+: :• t t t : ~ :t 
+:@ ·• t @ t t : ~ it @ 
•: :+ t t t • ·- ,t 
•• :+ t t t : 3: 1 t 

"Sl Pressenebene B ·~··'"'""' t ohne t~starr Belastung 

O'Cell level B t t 
, - - -1 Kraftschluss t , -- :t t ; -: t 1 1 

@ t @ t :@: t :@: t t :@: t 
"Sl Pfah~uß t t ~ -- ~ n __ _! t n __ _! t 

ttttt ttttt ttttt 

Phase 1 Phase 2a Phase 2b Phase 3 

Größe AN der Laststufen 

Probepfahl P2 1,0 MN - - -

Probepfahl T1 1,1 MN 1,1 MN 1,1 MN 6 MN 

max. Pressenkraft Ebene B Ebene A Ebene A Ebene A und B 

Probepfahl P2 26,7 MN 35,6 MN -
Probepfahl T1 45,6 MN 57 MN 57 MN 45,6 MN I 57 MN 

max. erreichte Prüflast 

Probepfahl P2 14,5 MN - - -

Probepfahl T1 23,1 MN 8 MN 41,5 MN 23 MN 

Prüfzeit bis zum Erreichen der max. Prüflast 

Probepfahl P2 6h - - -
Probepfahl T1 6h 2h 6,5 h 20 min 

Bild 14 Prinzipieller Versuchsablauf und Versuchsdaten der Multi-Level Tests bei 

den Probepfählen T1 und P2 

Phase 1: Primäres Ziel dieser Phase: Prüfung der Tragfähigkeit im untersten Pfahlseg

ment 3, also im wesentlichen des Spitzendrucks durch Beaufschlagung der 

Pressen in Ebene 8. Die Pressen in Ebene A bleiben geschlossen, so dass 
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die Mantelreibung entlang der Pfahlsegmente 1 und 2 als Widerlager genutzt 

werden kann. Nach Erreichen der Grenzlast werden die Pressen in Ebene B in 

mehreren Laststufen entlastet und so - in Vorbereitung der Phase 2a - das 

Segment 2 vom Segment 3 entkoppelt. 

Phase2a: Primäres Ziel: Prüfung der Tragfähigkeit, also der Mantelreibung des Pfahl

segmentes 2, durch Beaufschlagung der 0 'Cells in Ebene A. Eine Kraftüber

tragung der eingeleiteten Last in das Pfahlsegment 3 wird durch Öffnen der 

Ventile an den Osterberg-Zellen in Ebene B vermieden. 

Phase2b: Primäres Ziel: Prüfung der Tragfähigkeit im Pfahlsegment 1. Nach Erreichen 

der Grenztragkraft in Pfahlsegment 2 werden die Ventile der O'Cells in Ebene 

B geschlossen und die Last in Ebene A weiter gesteigert. Gleichzeitig zur Prü

fung der Tragfähigkeit im Pfahlsegment 1 kann das Pfahltragfähigkeitsverhal

ten in einer Wiederbelastung am Pfahlsegment 3 geprüft werden. Nach Errei

chen der Grenzlast werden die Pressen in Laststufen entlastet. 

Phase3: Zur Überprüfung der Betonsteifigkeit bzw. des Pfahlquerschnittes wird nach 

Entlastung der O'Cells ein einaxialer Druckversuch am Pfahlsegment 2 durch 

eine simultane Belastung der beiden 0 'Ce// Ebenen A und B durchgeführt. 

Am Probepfahl T1 konnte der Multi-Level Versuch entsprechend des geplanten Ablaufs 

erfolgreich durchgeführt werden. Die maximal mobilisierte Prüflast betrug 57 MN. Bei der 

Durchführung der Probebelastung am Probepfahl P2 wurde die Grenzlast jedoch bereits in 

Phase 1 des Multi-Level Tests sowohl am vorgesehenen Widerlager (Pfahlsegment 1 und 

2) als auch am Pfahlsegment 3 erreicht (Abschnitt 6.4 ). Eine Aktivierung der in Ebene A 

eingebauten Osterberg-Zellen war daher zur Ermittlung der Grenztragfähigkeit nicht mehr 

erforderlich, die geplanten Phasen 2a/2b entfiel daher. Der Versuch am Probepfahl P2 

entsprach damit dem am Probepfahl P3 durchgeführten Single-Level Test. 

6.3 Ergebnisse der Single-Level Tests P2 und P3 

Die als unmittelbares Ergebnis der Probebelastungen erhaltenen Lastverschiebungskur

ven für den Probepfahl P2 in Bild 15 und für den Probepfahl P3 in Bild 17 zeigen, dass die 

maximale Pressenkraft am Probepfahl P2 bei 14,5 MN und am Probepfahl P3 bei 
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30,7 MN liegt. Bei beiden Probepfählen weisen die Lastverschiebungskurven für die oberen 

wie auch für die unteren Pfahlsegmente einen typischen, parabelförmigen Verlauf auf. Er

wartungsgemäß sind die zur Aktivierung des Pfahlspitzenwiderstands erforderlichen Ver

formungen der unteren Pfahlsegmente deutlich größer als die Verschiebungen der oberen 

Pfahlsegmente: bei Pfahl P2 hatten sich unter der max. Prüflast die oberen Pfahlsegmente 

1 und 2 um ca. 1,6 cm angehoben und das untere Pfahlsegment um ca. 3,8 cm gesetzt 

(Bild 15); beim Pfahl P3 hatte sich das obere Pfahlsegment um ca. 1,5 cm angehoben und 

das untere Pfahlsegment um ca. 2,5 cm gesetzt (Bild 17). Mit der nach Abschluss der 

Probebelastungen durchgeführten Ent- und Wiederbelastung wurde nachgewiesen, dass 

die Probepfähle - wie vorgesehen - als Bauwerkspfähle genutzt werden können . 

Die aus den Dehnungsmessungen ermittelten Normalkraftverläufe zeigen bei Pfahl P2 

(Bild 16) eine vergleichsweise gleichmäßige Abnahme der Normalkraft in den oberen 

Pfahlsegmenten und entsprechende Grenzmantelreibungen in der Cucaracha-Formation 

zwischen qs,t = 80 kN/m 2 und 140 kN/m 2
, während bei Pfahl P3 die aus dem Normalkraft

verlauf (Bild 18) ermittelten Grenzmantelreibungen mit Werten zwischen qs,t = 70 kN/m2 

und 535 kN/m2 über die Länge des oberen Segmentes stark variieren und einen unmittel

baren Beleg für die Heterogenität der vulkanischen Halbfestgesteine liefern. Dies verdeut

lichen auch die in den unteren Pfahlsegmenten nachgewiesenen Mantelreibungen, die 

deutlich von den für die oberen Segmente nachgewiesenen Werten abweichen, wobei bei 

Pfahl P3 die geringere Mantelreibung unterhalb der Pressenebene auf Schwierigkeiten bei 

der Pfahlherstellung in diesem Bereich zurückzuführen sind. 

6.4 Versuchsergebnisse des Multi-Level Tests am Pfahl T1 

In Phase 1 des Multi-Level Tests am Probepfahl T1 wurde in Ebene B eine maximale 

Pressenlast von 23 MN mobilisiert (Bild 19). Dabei traten für das untere, 3 m lange Pfahl

segment 3 bis zu einer Pressenlast von 5 MN nur geringe Verformungen auf. Der Lastab

trag erfolgte in diesem Segment zunächst überwiegend über Mantelreibung (Bild 20). Mit 

steigender Pressenkraft trat dann aber eine überproportionale Zunahme der Setzungen 

des Segments 3 auf, bevor die Setzungszunahme bis zum Erreichen der maximalen Pres

senlast wieder abklang. Diese Form der Last-Verschiebungskurve ist typisch für das Trag

verhalten von Spitzendruckpfählen in weichem Fels, wobei sich das Versagen der Fels-
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struktur im Fußbereich durch eine überproportionale Verformungszunahme äußert. Am 

Ende dieser Versuchsphase beträgt die gemessene Verschiebung des Segmentes 3 mehr 

als 10 cm. Obgleich das als Grenzkriterium festgelegte Kriech maß von ks = 2 mm bereits 

bei einer Pressenkraft von 7 MN überschritten wurde, wurde der Versuch fortgesetzt, um 

einerseits die setzungsabhängigen Tragreserven des Spitzenwiderstandes zu überprüfen 

und um andererseits in Versuchsphase 2a einen ausreichend Verschiebungsweg für das 

Pfahlsegment 2 zu Verfügung zu haben. Die in der 1. Versuchsphase aus dem 

Normalkraftverlauf errechnete Mantelreibung in den Pfahlsegmenten 1 und 2 lag unter der 

maximalen Pressenlast bei im Mittel q5 = 130 kN/m 2 und entsprach damit in etwa der 

prognostizierten Mantelreibung im Gebrauchszustand. Die vertikale Anhebung der 

Segmente 1 und 2 lag bei dieser Beanspruchung bei nur 0,5 cm, das zugehörige 

Kriechmaß lag mit ks = 0,27 mm noch deutlich unter dem vorab festgelegten Grenzwert. 

Nach der Entlastung der Pressen in Ebene B, zeigten die Dehnungsaufnehmer vor allem 

im Pfahlsegment 2 noch eingeprägte Spannungen, die etwa der Hälfte der aktvierten 

Normalkräfte in Versuchsphase 1 entsprachen. Ein weiterer Abbau der eingeprägten Vor

spannung war eine Stunde nach vollständiger Entlastung nicht mehr zu erkennen. 

Entsprechend dieser im Pfahlsegment 2 noch vorhandenen ,,Vorspannung" ist in der Last

verschiebungskurve (Bild 21) der sich anschließenden Versuchsphase 2a zunächst keine 

Zunahme der Verschiebung bis zu einer Last von 5 MN zu erkennen. Bei einer weiteren 

Laststeigerung nehmen die Verschiebungen des Pfahlsegmentes 2 nahezu sprunghaft bis 

auf knapp 4,0 cm bei einer Last von etwa 7 MN zu . Neben der genannten Vorspannung 

dürfte dieses Verhalten des Segmentes 2 auch durch die Änderung der Belastungsrich

tung gegenüber Phase 1 bedingt sein. Neben dem Scherverhalten des Gesteins trägt vor 

allem die Rauhigkeit und Klüftigkeit des Gebirges und der sogenannte „lnterlogging

Effekt", also die Verzahnung in der Grenzfläche zwischen Pfahlmantel und Gestein, zur 

Aktivierung der Mantelreibung bei (Tomlinson 1994 ). Der Einfluss einer Änderung der Be

lastungsrichtung auf diese Parameter ist nur schwer prognostizierbar. Im weiteren Ver

suchsablauf zeigen die Ergebnisse in Phase 2b trotz der bereits eingetretenen Verschie

bungen von mehr als 3,0 cm für das Pfahlsegment 2 noch einen Zuwachs der Mantelrei

bung um rund 20 %. Gegenüber der in Phase 2a nachgewiesenen Grenzmantelreibung 

des Pfahlsegmentes 2 können also bei größeren Verschiebungen noch Tragreserven 

mobilisiert werden. 
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In Phase 2b, also bei geschlossenen Ventilen in der Pressenebene B wurde die Pressen

last bis auf insgesamt 42 MN gesteigert. Die zugehörige Anhebung des oberen Pfahlseg

mentes 1 betrug dabei 1,2 cm (Bild 21 ). Unter dieser Beanspruchung lag das Kriechmaß 

mit ks = 1,0 mm noch deutlich unter dem festgelegten Grenzwert. Da in den Pfahlsegmen

ten 2 und 3 die Grenzlast aber erreicht war, konnte eine weitere Laststeigerung zur Ermitt

lung der Grenzlast des Pfahlsegmentes 1 nicht mobilisiert werden. 

Die in Bild 22 dargestellten Grenzmantelreibungen entlang des Pfahlsegmentes 1 des 

Probepfahls T1 liegen zwischen rund 100 kN/m2 und 450 kN/m2
, wobei auch die zur Akti

vierung erforderlichen Verschiebungen stark variieren und damit eine Folge der Heteroge

nität der Ton- und Sandsteinpartien mit ihrer variierenden Klüftung, Zerlegung und Scher

festigkeit sind. Diese starke Streuung der Mantelreibungswerte über die Länge der Probe

pfähle kennzeichnet die Ergebnisse aller drei Probebelastungen und führt auch in der 

Summe zu deutlich unterschiedlichen Pfahltragfähigkeiten (Abschnitt 6.5). 

6.5 Ableitung von Pfahltragfähigkeiten und Pfahlkennwerten 

Zur Bestimmung der Pfahltragfähigkeit des Gesamtpfahles müssen bei Probebelastungen 

nach dem Osterberg-Verfahren die aus verschiedenen Versuchsphasen gewonnenen Er

gebnisse der einzelnen Pfahlsegmente überlagert werden, um die Wiederstands

Setzungslinie eines äquivalenten, am Pfahlkopf belasteten Pfahls zu ermitteln. Dabei wer

den die Widerstände der einzelnen Pfahlsegmente bei gleichen Verschiebungen unter Be

rücksichtigung des Pfahleigengewichts und der lastbedingten Pfahlverzerrungen zusam

mengeführt (Bild 23). Hierbei wird der Einfluss des Kriechverhaltens und unterschiedlich 

langer Beobachtungszeiten bis zum Erreichen gleicher Verformungen vernachlässigt. Vari

ieren die Beobachtungszeiten bis zum Erreichen gleicher Verformungen in den einzelnen 

Pfahlsegmenten stark, kann dies vor allem im Grenzlastbereich zu einer Fehleinschätzung 

des Widerstandsverformungsverhalten des äquivalenten Gesamtpfahles führen. 

Zeigen die einzelnen Pfahlsegmente zudem ein stark unterschiedlichem Verformungsver

halten bis zum Erreichen der jeweiligen Grenzlast, kann außerdem eine Extrapolation der 

Widerstands-Verformungskurven erforderlich werden, um eine vollständige Widerstands

Setzungslinie für den Gesamtpfahl konstruieren zu können (Bild 23). 
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Bild 23 Beispiel für die Konstruktion der Widerstands-Setzungslinie eines äquiva

lenten Gesamtpfahles aus den Ergebnissen eines Single-Level Tests 

Im in Bild 22 dargestellten Beispiel wurde der Pfahltest bis zu einer Pressenlast von knapp 

2500 tons durchgeführt und dabei am unteren Segment ein Grenzzustand erreicht, wäh

rend am oberen Segment deutlich geringere Verformungen mobilisiert wurden. Für die 

Ermittlung des Gesamttragverhaltens über die versuchstechnisch nachgewiesene Verfor

mung am oberen Pfahlsegment hinaus, wird üblicherweise dessen Lastverschiebungskur

ve über den Punkt 5 hinaus extrapoliert, was grundsätzlich nicht befriedigend ist. 

Um solche Extrapolationen zu vermeiden und realistische, abgesicherte Grenztragfähig

keiten für die Probepfähle in Panama zu ermitteln, konzentrierte sich die Ableitung der 

Pfahltragfähigkeiten unter Anwendung entsprechender Grenzkriterien zunächst auf das 

maßgeblich zur Gesamttragfähigkeit beitragende obere Pfahlsegment 1. 
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In allen Versuchen lag die Verschiebung der oberen Pfahlsegmente unter der maximal 

mobilisierten Pressenkraft bei rund 1,5 cm. In den unteren Pfahlsegmenten dagegen be

trugen die Verschiebung zwischen 2,5 cm und 10 cm. Auch wurde das vorab festgelegte 

Grenzkriterium von ks = 2 mm im Pfahlsegment 1 (Probepfahl P3) und Pfahlsegment 1 und 

2 (Probepfahl P2) bei geringeren Verformungen erreicht als in den Pfahlsegmenten unter

halb der beaufschlagten Pressenebene. 

Am Probepfahl T1 wurden in Phase 1 große Verformungen zur Aktivierung des Pfahlspit

zendrucks erforderlich, ohne dass in den Pfahlsegmenten 1 und 2 eine Grenzmantelrei

bung aktiviert wurde. Auch in der Phase 2a konnte die Grenztragfähigkeit im Pfahlsegment 

2 nicht zuverlässig bestimmt werden (Abschnitt 6.4 ). Für die Ermittlung der Grenztragkraft 

des Probepfahls 1 wurde daher auch das Pfahlsegment 1 in Phase 2b ausgewertet, wobei 

ein Grenzzustand bis Versuchsende nicht erreicht werden konnte (Abschnitt 6.4 ). 

Für die Festlegung der Grenztragfähigkeit eines Pfahles gibt es keine international einheit

lichen Kriterien. Am Beispiel der Probebelastung am Pfahl P2 wird nachfolgend die Grenz

tragfähigkeit unter Anwendung unterschiedlicher, in der internationalen Literatur genannter 

Grenzkriterien ermittelt und die Ergebnisse einander vergleichend gegenüber gestellt: 

• Erwartungsgemäß war bei den Laststufen mit 1 Ominütiger Beobachtungszeit eine 

Auswertung entsprechend des in Abschnitt 5.2 beschriebenen Grenzkriteriums nach 

ASTM D 1143 nicht durchführbar. Auf Grund der kurzen Beobachtungszeiten wurde das 

Grenzkriterium bereits bei niedrigen Laststufen überschritten. 

• Nach den Empfehlungen der Deutschen Gesellschaft für Geotechnik (AK 2.1, 1998) für 

statische Pfahlprobebelastungen ist die Grenzlast erreicht, wenn eine Grenzsetzung 

von 0, 1 · D, das vorab festzulegende Kriechmaß ks oder die innere Tragfähigkeit des 

Pfahles erreicht wird . Maßgebend ist das Kriterium mit der geringsten Grenzlast. 

Nach Bild 24 wird an den oberen Pfahlsegmenten 1 +2 des Probepfahls P2 das festge

legte Kriechmaß ks = 2 mm und damit die Grenztragfähigkeit bei einer Pressenlast von 

rund 12,5 MN erreicht, wobei die zugehörige Verschiebung 0,8 cm beträgt. Unter Be

rücksichtigung der Tragfähigkeit des unteren Pfahlsegments 3 bei dieser Verschiebung 

und des Pfahleigengewichts wird für den Pfahl P2 eine Grenztragfähigkeit von insge

samt 20 MN ermittelt. Unter Berücksichtigung des elastischen Verhaltens des Pfahl

schaftes bei einer Belastung am Pfahlkopf beträgt die zugehörige Setzung des äquiva

lenten Gesamtpfahles 1,25 cm (Bild 26). 
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1+2 des Probepfahls P2 (Phase 1) 

• Eine genauere Definition des in DIN 1054 genannten Grenzkriteriums, nach der die 

Grenzlast diejenige Stelle in der Last-Setzungslinie bezeichne, „bei welcher der flache 

Ast nach einem Übergangsbereich mit zunehmenden, größer werdenden Setzungen in 

den steil abfallenden Ast übergeht", wurde von der Schwedischen Pfahl-Kommission 

vorgeschlagen . Danach ist die Grenzlast als diejenige Last definiert, bei der die doppel

te Verschiebung als bei 90 % dieser Last auftritt (Tomlinson 1994 ). 

Bei der aufgebrachten Maximallast von 14,5 MN beträgt die gemessenen Verschiebung 

der oberen Pfahlsegmente von P2 1,6 cm (Bild 15). Das halbe Verschiebungsmaß, also 

0,8 cm, wird nach der Last-Verschiebungskurve der oberen Segmente bei rund 13 MN 

erreicht. Dies entspricht etwa 90 % von 14,5 MN. Mit der so ermittelten Grenzlast am 

Pfahlsegment 1 +2 und der zugehörigen Verschiebung von 1,6 cm kann die Grenztrag

fähigkeit des Pfahles P2 nach diesem Kriterium zu rund 23 MN ermittelt werden . 

• In der Literatur und Normung werden auch Grenzkriterien über die irreversible Ver

schiebungen nach Entlastung definiert. So wird in DIN 4026 für Rammpfähle die Grenz

last mit einer bleibenden Verformung von 0,025 · D (entspräche 5,0 cm bei Probepfahl 

P2) festgelegt. Der Building Code (1985) von New York definiert bei einem globalen 

Sicherheitsfaktor von 2,0 die Grenzlast für eine bleibende Verschiebung von 1,9 cm 

nach Entlastung. Diese Grenzkriterien wurden im Pfahlsegment 1 nicht erreicht. Die 

Grenztragfähigkeft. von P2 läge nach diesem Kriterium, unter der Annahme, dass sie 

der maximal aufgebrachten Pressenlast entspricht, ebenfalls bei rund 23 MN. 
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• Eine Methode zur Auswertung von weggesteuerten Versuchen mit konstanter Ver

schiebungsgeschwindigkeit, aber auch von Maintained-Load Tests beschreibt Chin 

(1979). Die Grenzlast eines Pfahles kann danach in einem Diagramm ermittelt werden , 

in dem die Setzung pro Last über der dazugehörige absolute Setzung aufgetragen wird. 

Wird der Pfahlwiderstand ausschließlich über Spitzendruck oder Mantelreibung aktiviert, 

liegen die Punkte der einzelnen Laststufen näherungsweise auf einer Geraden. Bei 

kombinierten Spitzendruck- und Mantelreibungspfählen ergeben sich zwei Geraden. 

Über die inverse Steigung der Geraden lässt sich für die oberen Segmente 1 +2 des 

Probepfahles P2 eine Grenzlast von 15 MN ermitteln. Diese Grenzlast wurde im Ver

such nicht erreicht. Wird die maximal aufgebrachte Pressenlast als Grenzlast zu Grun

de legt, ergibt sich die Grenztragfähigkeit des Pfahles P2 wiederum zu rund 23 MN. 

Wird das untere Pfahlsegment 3 ausgewertet, ist die kombinierte Tragwirkung von Man

telreibung und Spitzendruck zu berücksichtigen. Für das Segment 3 allein ergibt sich 

nach dem Ansatz von Chin demnach eine Grenzlast von rund 20,5 MN (Bild 25), die 

aber im Abgleich mit der versuchstechnisch nachgewiesenen Last-Verschiebungskurve 

(Bild 15) unrealistisch hoch ist. 

Die äquivalente Widerstands-Setzungslinie und die nach den verschiedenen Kriterien er

mittelten Grenztragfähigkeiten des Probepfahls P2 sind in Bild 26 zusammenfassend dar

gestellt. 

Setzung/Last* 1000 [mm/kN*1000] 
0 ,25 0 .5 0,75 1,25 1,5 

0,00083 kN'rrrn 

30·+ 1 1 

35 Grenzlast am Pfahlselgment 3 

40 
. R 1 = 10/0,00048 = 20,5 MN 

1,75 2 ,25 2 ,5 2 ,75 

Grenzmantelreibungsanteil 

am Pfahlsegment 3 

R 1,M = 10/0,00083 = 12,1 MN 

' 
Bild 25 Ermittlung der Grenztragfähigkeit von Probepfahl P2 nach Chin (1979) 
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Bild 26 Äquivalente Widerstands-Setzungslinie des Probepfahles P2 bei einer 

Belastung am Pfahlkopf und abgeleitete Grenztragfähigkeiten 

Das Beispiel des Probepfahles P2 zeigt, dass bei der Festlegung der Grenztragfähigkeit 

mit dem Kriechmaß ks = 2,0 mm im vorliegenden Fall eine um knapp 15 % geringere Trag

fähigkeit ermittelt wird als bei Anwendung der übrigen untersuchten Grenzkriterien. Die 

aus den Dehnungsmessungen ermittelten Mantelreibungen zeigen jedoch auch, dass bei 

dem mit ks = 2,0 mm ermittelten Grenzlastniveau nur in wenigen Pfahlschaftbereichen die 

Grenzmantelreibung noch nicht voll mobilisiert ist. überwiegend liegen die Tragreserven 

damit im Pfahlspitzendruck begründet, der erst bei größeren Verschiebung mobilisiert 

wird. 

Tabelle 3 fasst die aus den drei Probebelastungen letztlich ermittelten Grenztragfähigkei

ten sowie die Grenzwerte für Mantelreibung und Spitzendruck zusammen. 

Die Ergebnisse der Baugrunderkundung und der Laborversuche ließen im Vorfeld der 

Probebelastungen für die Pfähle P2 und P3 vergleichbare Pfahltragfähigkeiten erwarten, 

während für den Probepfahl T1 , insbesondere auf Basis der Gebirgsklassifikation (Tab. 1) 

höhere Pfahltragfähigkeiten prognostiziert wurden. In den Probebelastungen konnten hin

gegen die größten Pfahltragfähigkeiten am Pfahl P3 nachgewiesen werden , die Tragfähig

keiten des Probepfahles P2 hingegen waren etwa 60 % geringer als bei Pfahl P3. 
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Probepfahl P2 Probepfahl P3 Probepfahl T1 

Pfahllänge 1 [m] 26m 26,4 m 34,9 m 

Grenztragfähigkeit R1 20 MN 52 MN 53 MN 

Grenzmantelreibung q.,t in Cucaracha-Formation 

gemessene Grenzmantelreibung 80 kN/m2
/ 70 kN/m2

/ 65 kN/m2
/ 

min. q s,f / max. q s,f 560 kN/m2 520 kN/m2 450 kN/m2 

Grenzmantelreibung für Pfahlbemessung q s,f 30 / 100 kN/m 2 (
1l 100 ! 250 kN/m2 (

1l 250 kN/m2 

Grenzwert für Pfahlspitzendruck qb,max 

max. Spitzendruck im Versuch qb,max 
(2) 7.500 kN/m 2 4.600 kN/m2 

Spitzendruck für Pfahlbemessung qb,max 2.000 kN/m (3l 5.000 kN/m2 400 kN/m2 

(1) Ansatz Grenzmantelreibungswerte betragsmäßig über die Pfahllänge gestaffelt. 
(2) Für Pfahlsegment 3 war Aufteilung in Mantelreibung und Spitzendruck nicht möglich. 
(3) Berechneter Pfahlspitzendruck aus der Pressenlast bei Verschiebung für Grenzlast am oberen Segment 1 + 2 und 

dem Grenzwert für Mantelreibung . 

Tab. 3 Ergebnisse der Probebelastungen an den Pfählen P2, P3 und T1 

Mit den versuchstechnisch ermittelten Pfahltragfähigkeitskennwerten konnten die rechne

rischen Gebrauchslasten unter Berücksichtigung eines globalen Sicherheitsfaktors von 2,0 

im Lastfall SLS (serviceability limit state) und von 1,5 im Lastfall ULS (ultimate limit state) 

und damit auch im Lastfall Erdbeben von den geplanten Pfahlgründungen in den Achsen 

T1 und P3 aufgenommen werden. Die sich aus der Probebelastung für die Achse P2 er

gebenden geringen Pfahltragfähigkeiten machten hingegen eine Anpassung der Pfahllän

gen sowie eine Aktivierung des Probepfahles als Bauwerkspfahl (nach Verpressung der 

Osterbergzellen in den Ebenen A und B) erforderlich. 

7 Vergleich der Erfahrungen mit Single- und Multi-Level Tests 

An die Planung und Auswertung von Probebelastungen nach dem Osterberg-Verfahren 

sind besondere Anforderungen zu stellen, die auch abhängig davon sind, ob die Probebe

lastung als Single- oder Multi-Level Test ausgeführt wird . Eine wesentliche konzeptionelle 

Aufgabe besteht darin, den Pfahlschaft so zu unterteilen, dass die Pfahlsegmente, die 

durch die Osterberg-Zellen bidirektional beansprucht werden , näherungsweise vergleich

bare Widerstände bei verträglichen Verformungswegen mobilisieren können . Dies setzt 

bei schwierigen geotechnischen Randbedingungen wie in Panama dezidierte Kenntnisse 
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über die Baugrundsituation, die bodenmechanischen Kennwerte und - nach Möglichkeit -

auch erste Erfahrungen zum Pfahltragverhalten voraus. Multi-Level Tests mit ihren mehre

ren Versuchsphasen besitzen hier während des Versuches den Vorteil einer größeren 

Flexibilität: sie ermöglichen eine Anpassung des Versuchsprogramms an ein von der Vor

bemessung abweichendes Pfahltragverhalten und erhöhen so die Chance, tatsächlich die 

Grenztragfähigkeit versuchstechnisch nachweisen zu können , wobei diese Möglichkeiten 

beschränkt sind, wie hier das Beispiel des Probepfahles P2 zeigt, der - als Multi-Level 

Test konzipiert - mit Erreichen von Grenzzuständen als Single-Level Test beendet wurde. 

Bei Single-Level Tests ergibt sich hingegen in aller Regel die Notwendigkeit, die Lastver

schiebungslinie für eines der beiden Segmente zu extrapolieren (Bild 23). Zugleich ist aber 

die Auswertung des Versuches und die Ableitung der Widerstandssetzungslinie eines 

äquivalenten, am Kopf belasteten Gesamtpfahls bei Single-Level Tests deutlich einfacher. 

Bei Multi-Level Tests ist die Versuchsauswertung anspruchsvoller, da mehrere Segmente 

mit unterschiedlichem Trag- und Verformungsverhalten verformungsverträglich überlagert 

werden müssen. Dabei ist auch die Bestimmung der Grenztragfähigkeit schwierig, da eini

ge Grenzkriterien nur für einzelne Segmente anwendbar sind. 

Multi-Level Tests erlauben eine Umkehr der Belastungsrichtung, aber auch eine wieder

holte, gleichsinnig orientierte Belastung einzelner Segmente. Durch die Änderung der Be

lastungsrichtung kann aber auch das Tragverhalten des betrachteten Pfahlsegmentes 

(hier: Segment 2 im Pfahl T1) nachhaltig beeinflusst und - durch die in vorhergehenden 

Versuchsphasen eingeprägte Spannungszustände - die Ermittlung von Mantelreibungs

werten erschwert werden. Und schließlich sind ökonomische Aspekte zu beachten: Multi

Levels Tests sind durch die Vielzahl erforderlicher o·cells deutlich aufwendiger. 

8 Resümee und Ausblick 

Die vorgestellten Probebelastungen an Großbohrpfählen in Panama waren integraler Be

standteil des Konzeptes zur Bemessung der Pfahlgründungen der neuen Schrägkabelbrü

cke Puente Centenario, die im Bereich des geotechnisch außerordentlich schwierigen 

Gaillard Cuts den Panama-Kanal quert und im August 2004 eingeweiht wurde (Bild 27). 

Die Probebelastungen liefern erstmals Erfahrungswerte für das Tragverhalten von Bohr

pfählen in der Cucaracha-Formation, einer unregelmäßigen Wechselfolge von weichen 

Tonschiefern und tuffartigen Sandsteinen - beide vulkanischen Ursprungs. 
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Die bei diesen Probebelastungen gewonnen Erfahrungen zeigen aber auch noch Klä

rungs- und Forschungsbedarf auf: 

• Bei der Auswertung von Probebelastungen nach dem Osterberg-Verfahren werden 

zeitvariante Effekte infolge Bodenviskosität (Kriechverhalten) in der Regel nicht ausrei

chend berücksichtigt. So werden bei der Ableitung der äquivalenten Widerstands

Setzungslinie eines vergleichbaren, am Kopf beanspruchten Bauwerkspfahles die Teil

tragfähigkeiten der einzelnen Segmente nach dem Kriterium der Verformungsverträg

lichkeit überlagert. Dabei wird der Einfluss unterschiedlich langer Beobachtungszeit

räume in den verschiedenen Versuchsphasen und den einzelnen Laststufen meist ver

nachlässigt. Dies kann zu Fehleinschätzungen der Grenztragfähigkeit und bei der Beur

teilung des Pfahltragverhaltens unter ständig wirkenden Bauwerkslasten führen. 

• Da Probebelastungen nach dem Osterberg-Verfahren häufig als Quick-Load Tests, also 

mit kurzen Beobachtungszeiten pro Laststufe ausgeführt werden, sollte geprüft werden, 

inwieweit Auswertemöglichkeiten für weggesteuerte Probebelastungen (Krieg & Gold

scheider 1998) auf diese Versuchsdurchführung übertragen werden können, um den 

Einfluss zeitvarianter Kriechvorgänge auf das Pfahltragverhalten zu berücksichtigen. 

• Für die Festlegung der Grenztragfähigkeit eines Pfahles gibt es noch immer keine inter

national einheitlichen Kriterien. Übliche Grenzkriterien führen zu unterschiedlichen Er

gebnissen. Hier ist eine Vereinheitlichung erforderlich . 

Bild 27 Die neue Schrägkabelbrücke Puente Centenario über den Gaillard Cut 

des Panama-Kanals nach der Fertigstellung im August 2004 
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Gründung einer setzungsempfindlichen Bogenbrücke 

im Bereich einer Störung auf Pfählen 

Berndt Pierau, Dieter Schmitt 

1. Aufgabenstellung 

Im Zuge des 6-spurigen Ausbaus der Bundesautobahn A 1 wird im Auftrag des Landesbe

triebs Straßenbau NRW, vertreten durch die Niederlassung Essen, im Bereich der An

schlußstelle Remscheid der Neubau der Brücke der Bundesstraße B 229 ausgeführt. Der 

Neubau der Brücke wurde erforderlich, da die Spannweite der gemauerten alten Bogen

brücke mit ca. 30 m für die geplanten 6 Fahrspuren der Autobahn nicht ausreichend war 

(Abbildung 1 ). 

Alte Brücke 

Abbildung 1: Längsschnitte Brücke B 229 

Zur Erkundung der Untergrundverhältnisse wurde im Zeitraum von November 1999 bis 

Februar 2000 ein erstes Erkundungsprogramm durchgeführt. Die Auswertung der Erkun

dungsergebnisse zeigte, daß in den im Bereich der geplanten Brücke anstehenden 
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Schichten des Unterdevons Störungszonen ausgebildet sind, die sich ungünstig auf die 

Gründung auswirken. Zur Ermittlung der Lage, der Raumstellung und der Dicke der Stö

rungszonen waren weitere Baugrunderkundungen erforderlich. 

Das Ingenieurbüro Prof. Dr.-lng. W. Wittke, Beratende Ingenieure für Grundbau und Fels

bau GmbH (WBI) wurde daraufhin im März 2000 vom Landesbetrieb Straßenbau NRW 

beauftragt, ein weiterführendes, zweites Erkundungsprogramm zu konzipieren und zu 

betreuen sowie Vorschläge für die Gründung der Brücke zu erarbeiten. 

2. Bauwerk 

Der Entwurf der neuen Brücke sieht für jede Fahrtrichtung, ein getrenntes Bauwerk vor. 

Die nördliche Brücke (Fahrtrichtung Remscheid) und die südliche Brücke (Fahrtrichtung 

Lennep) sind jeweils ca. 18 m breit und sollen parallel zueinander die Autobahn überque

ren (Abbildung 2). Beide Brückenbauwerke bestehen jeweils aus zwei flachen Bögen mit 

darüber liegenden Überbaulängsträgern und einer quer dazu gespannten Fahrbahnplatte. 

Die Überbaulängsträger liegen auf den Bogenscheiteln und den Widerlagern auf. Die ge

wählten Abmessungen der Brücke führen zu einer Spannweite unterhalb der Tragbögen 

von ca. 50 m und einem Abstand der Widerlager von ca. 68 m (Abbildungen 1 und 3). Die 

gesamte Breite der beiden Fahrbahnplatten beträgt ca. 36 m (Abbildung 2). 

Sowohl die Bögen als auch die Längsträger sind als Stahlhohlkästen mit 3 m Breite und 

1 m Höhe geplant. Die Fahrbahnplatte soll aus Stahlbeton bestehen. 

Im ursprünglichen Entwurf für die neue Brücke der B229 ist eine Gründung der Bogenfüße 

auf Einzelfundamenten mit Abmessungen von 3,5 m x 4,0 m vorgesehen . Die seitlichen 

Widerlager sollen auf Fundamenten, die jeweils über die Breite der beiden Brückenbau

werke durchlaufen, ebenfalls flach gegründet werden. Die in der Statik für die Brücken

bauwerke ermittelten Auflagerkräfte sind in Abbildung 3 exemplarisch für den Lastfall 

"Ständige Lasten + Verkehrslasten + Zusatzlasten" zusammengestellt. Danach wirkt an 

den gelenkig gelagerten Bogenfußpunkten eine Normalkraft von ca. 25.000 kN sowie eine 

Querkraft von ca. 1.000 kN je Brückenbauwerk. Die vertikale Auflagerkraft der Längsträger 
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an den Widerlagern beträgt je Brücke ca. 2.500 kN . Die vergleichsweise große Kraft an 

den Bogenfüßen ist durch die mit 28° relativ flache Neigung der Bögen bedingt. 

MRS31 

KB26 

BK9 

j 
N D 

südliche Brücke 
nach Lennep 

KB30 KB28 
~!:.---------· 

KB29 

1.Erkundungsphase 

• 10 vertikale Kernbohrungen 

9 Rammsondlerungen 

al 2 Schürfe 

KB33 
KB34 

BK5 
•• MRS30 

MRS29 . 

2.Erkundungsphase 

4 vertikale Kernbohrungen 

-• 15 geneigte Kernbohrungen 

Abbildung 2: Lageplan mit Erkundungsprogramm 

3. Baugrund 

Im Zuge der Ausführung der zweiten Erkundungsphase zeigte sich , daß die Untergrund

verhältnisse im Bereich der geplanten Widerlager der Brücke sehr inhomogen und teilwei

se sehr ungünstig sind. Als Grundlage für die Erarbeitung einer wirtschaftlichen Grün

dungsempfehlung waren daher vergleichsweise umfangreiche zusätzliche Erkundungen 

notwendig. In Ergänzung zu den Bohrungen, Rammsondierungen und Schürfen der ersten 

Erkundungsphase wurden daher im Zeitraum von September bis Oktober 2000, im No

vember 2003 sowie von Mai bis August 2004 im Bereich der geplanten Brücke 4 vertikale 

und 15 geneigte Kernbohrungen durchgeführt (Abbildung 2). Insgesamt wurden dabei ca. 
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540 Bohrmeter abgeteuft, wobei die Längen der einzelnen Bohrungen zwischen 15 m und 

40 m variieren. 

sz FOK B 229 

2 Stahlbögen 
je Brücke 

FOK BAB A1 

2 Stahllängsträger 
je Brücke 

Stahlbeton
überbau platte 

Abbildung 3: Ursprüngliche Gründungsplanung und Auflagerkräfte 

In den Bohrungen, die im Seilkernverfahren abgeteuft wurden, wurden zur Bestimmung 

des Verformungsverhaltens des Baugrundes 12 Bohrlochaufweitungsversuche durchge

führt. Darüber hinaus wurden Boden- und Felsproben entnommen. Diese wurden im geo

technischen Labor von WBI in Aachen hinsichtlich der mechanischen Eigenschaften des 

Untergrundes untersucht. 

Nach den Ergebnissen der alten und der neuen Erkundungen stellen sich die Untergrund

verhältnisse im Bereich des westlichen Widerlagers wie folgt dar. Unter einer dünnen 

Mutterbodenschicht und Auffüllungen folgt bis in eine Tiefe von ca. 3 m - 4 m unter Gelän

deoberfläche ein Verwitterungslehm aus sandig , tonigem Schluff mit eingelagerten 

Ton/Schluffsteinbruchstücken. Darunter liegt die Oberkante des anstehenden Felses, der 
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von den Remscheider Schichten des Unterdevons gebildet wird. Diese setzen sich aus 

einer Wechselfolge von Ton- und Schluffsteinen zusammen (Abbildung 4). 

West 

15 

20 
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BK2 BK8 

Ost 

Legende 

Auffüllung/ 
D Verwitterungslehm 

Ton../Schluffsteln 

schwach· 
~ stark verwittert, 

zerlegt ·zerrieben 

D stark verwittert 

D schwach ·mäßig 
verwittert 

D unverwlttert • 
schwach verwittert 

Abbildung 4: Geologisches Profil nördliche Brücke, westliches Widerlager 

Die oberen 2 m bis 3 m des anstehenden Felses sind meist stark verwittert und stark zer

legt. Der Übergang vom stark zum schwächer verwitterten Ton-/Schluffstein liegt ca. 5 m -

6 m unter der Geländeoberfläche. Mit zunehmender Tiefe nehmen der Verwitterungsgrad 

des Gesteins und häufig auch der Zerlegungsgrad deutlich ab. Örtlich wurden allerdings 

Störungszonen von maximal 1 m Dicke angetroffen, in denen der Ton-/Schluffstein 

kleinstückig zerlegt bzw. zersetzt ist. 

Die Schichtung der Ton-/Schluffsteine fällt mit ca. 20° - 60° nach Nordwesten ein . Die 

Schieferungsflächen fallen überwiegend mit 30° - 60° nach Südosten ein. In Verbindung 

mit den steil einfallenden Klüften entsteht damit ein annähernd orthogonales Trennflä

chensystem. 
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Die Erkundungen, die im Bereich der östlichen Brückenwiderlager durchgeführt wurden, 

ergaben ein ungleich ungünstigeres Bild. Aus der Abbildung 5 ist zu erkennen, daß hier 

eine ausgeprägte, mehrere Meter mächtige Störungszone erkundet wurde. Diese Stö

rungszone streicht etwa von NNW nach SSE und damit spitzwinklig zur Autobahn A 1. Sie 

fällt vergleichsweise steil ein. Eine Störungszone mit vergleichbarer Raumstellung wird in 

der neueren hydrologischen Karte von NRW (Stand 1997) für den Nahbereich des östli

chen Brückenwiderlager prognostiziert. 
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• Kernverlust 

Abbildung 5: Geologisches Profil nördliche Brücke, östliches Widerlager 

Innerhalb der Störungszone treten stark zerriebene bis zersetzte Ton- und Schluffsteine 

auf, die als bindiger, mit Gesteinsbruchstücken durchsetzter Boden anzusprechen sind 

(Abbildung 6). Die Konsistenz dieses bindigen Bodens schwankt zwischen weich und 

halbfest. Weiterhin treten in der Störungszone kleinstückig zerlegte bis zerriebene Ton

/Schluffsteine auf. Auch diese Zonen haben Lockergesteinscharakter. Sie weisen jedoch 

Eigenschaften eines überwiegend rolligen Bodens mit bindigen Beimengungen auf. 
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Im liegenden sowie im Hangenden dieser Störungszone wurde das Anstehende i. a. in 

der Ausbildung angetroffen , wie es bereits beim westlichen Widerlager beschrieben wur

de. 

10m 

12m 

14m 

16m 

'

-· - .""; f ,.. . ··. . -=--~~ . 
j -·" ' t 'J .. 

-~---~-------„ . 

. t •· 
: " > . ·•.. . , r . 

~~· H ~ ?i '•J 4.. \l 

-~ 
-~ 1 ,, '•ll'„ \ , . 

- .·.. ~ ~ r 
KB 20: Teufe 10 -18 m 

Störungszone 

12m 

14m 

16m 

18m 
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Der Grundwasserspiegel, der in zwei seitlich des Autobahneinschnitts gelegenen Meßstel

len gemessen wird, steht ca. 2 m bis 4 m unterhalb der Geländeoberfläche an. Aufgrund 

der topographischen Situation ist davon auszugehen, daß der Grundwasserspiegel zum 

Autobahneinschnitt hin abfällt. 

Im Rahmen der Labor- und Feldversuche wurden die Wassergehalte der anstehenden 

Gesteine bestimmt. Wie wir bei Ton- und Schluffsteinen verschiedener Formationen fest

gestellt haben, ergibt sich auch für die hier untersuchten Ton-/Schluffsteine eine deutlich 

ausgeprägte Korrelation zwischen dem Verwitterungsgrad und dem natürlichen Wasser

gehalt (Abbildung 7). Auf die Darstellung der Ergebnisse der übrigen Labor- und Feldver

suche soll an dieser Stelle verzichtet werden. 
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Abbildung 7: Wassergehaltsbestimmungen an Ton-/Schluffstein 

Die aus den Versuchen sowie auf der Grundlage vorliegender Erfahrungen abgeleiteten 

boden- und felsmechanischen Kennwerte der anstehenden Untergrundschichten sind in 

Abbildung 8 zusammengestellt. Alle Werte für die Festigkeiten und Verformbarkeiten sind 

als Bandbreiten angegeben. Als charakteristische Kennwerte im Sinne der DIN 4020 kön

nen i. a. die Mittelwerte der angegebenen Bandbreiten angesetzt werden. 

4. Gründungsvarianten 

4.1 Flachgründung 

Östliche Widerlager 

Nach der ursprünglichen Gründungsplanung sollten, wie bereits oben beschrieben, die 

Bögen jeweils auf Einzelfundamenten flach gegründet werden . Die Auflagerung der Über-
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baulängsträger sollte auf einem über die Brückenbreite durchgehenden Widerlager erfol

gen , das ebenfalls flach gegründet werden sollte. 
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Abbildung 8: Boden- und felsmechanische Kennwerte 

Daraus ergibt sich, daß das flach gegründete östliche Widerlager der Überbaulängsträger 

vollständig in der Störungszone zu liegen kommt. Auch die Bogenfundamente müssen die 

Lasten unmittelbar in die ausgeprägte Störungszone abtragen (Abbildung 5). 

Bei Ausführung dieser Gründung wäre es zu größeren Setzungen und Setzungsunter

schiede zwischen den Fundamenten gekommen. 

Nimmt man beispielsweise für die Störungszone einen an der oberen Grenze der Band

breite liegenden Steifemodul von 50 MN/m2 an (vgl. Abbildung 8), so ergibt sich für die 

Verschiebung des Fundamentes unter den in Abbildung 9 getroffenen Annahmen ein Wert 

von etwa 5 cm. Bei einem Wert für den Steifemodul von 20 MN/m2
, der etwa in der Mitte 

der für die Lockergesteine der Störungszone angegebenen Bandbreite liegt, ergeben sich 
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mit etwa 12 cm deutlich größere Verschiebungen. Eine Vergrößerung der Fläche des Bo

genfundaments von 3,5 m x 4,0 m auf beispielsweise 5,0 m x 5,0 m führt zu keiner signifi

kanten Verringerung der Setzungen. Die Gründung auf zwei Einzelfundamenten wurde 

daher verworfen . 

s [cm] 

cr0 · b 
s = E-:- · f (s, 0) 

12,5 -

mit f (s, 0) = 0,8 10,0 
1 

1 

L_ 
i 1 -r---t-----
' 1 

1 ' 1 1 
: 1 

200 300 

Es [MN/m2) 

Abbildung 9: Verschiebung der Einzelfundamente der Stahlbögen, Abschätzung 

Eine weitere Gründungsvariante, besteht darin , die Bogenfundamente und das Widerla

gerfundament zu einem gemeinsamen, jeweils über die gesamte Breite der Einzelbrücken 

durchgehenden, steifen Gründungskörper zusammenzufassen. Bei ausreichender Dimen

sionierung des Gründungskörpers kann damit in jeden Fall erreicht werden, daß Verschie

bungsdifferenzen zwischen den Auflagern der Bogenfüße und der Überbaulängsträger 

vernachlässigbar gering sind. 

Auch bei der Zusammenfassung der einzelnen Fundamente zu einer großen Gründungs

platte kommt es jedoch trotzdem zu großen Verschiebungen infolge der großen Verform

barkeit der Störungszone (Abbildung 10). 
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Abbildung 10: Verschiebung des zusammenhängenden Fundamentes, Abschätzung 

Die vorstehend erläuterten Abschätzungen verdeutlichen, daß eine Flachgründung für den 

Bereich des östlichen Widerlagers der nördlichen Brücke bei den hier vorliegenden Unter

grundverhältnissen keine geeignete Lösung darstellt. Eine Änderung der Gründung war 

erforderlich. Da sich die oben beschriebene Störungszone in den Bereich der Gründung 

der südlichen Brücke fortsetzt , gelten die vorstehenden Aussagen für dieses Bauwerk ent

sprechend. 

Westliche Widerlager 

Nach den vorliegenden Ergebnissen der Erkundungen kann davon ausgegangen werden , 

daß für die Fundamentverschiebungen i. w . die Eigenschaften des schwach bis mäßig 

verwitterten, stark zerlegten Felses maßgeblich sind (Abbildung 4). Nimmt man für diese 

Schichten einen Steifemodul von ca. 100 - 150 MN/m2 an, so ergeben sich Verschiebun

gen der Bogenfundamente von ca. 2 - 3 cm in Richtung der Bogenachse (Abbildung 9). 

Berücksichtigt man die in größerer Tiefe erkundeten Störungszonen (Abbildung 4), so 

kann nicht ausgeschlossen werden , daß die Verschiebungen noch etwas größer werden. 
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Die Setzungen des Widerlagers am überbauende dürften wegen der erheblich größeren 

Gründungsfläche und der kleineren Lasten deutlich geringer sein, als die Verschiebungen 

der Bogenfundamente. 

Aufgrund der genannten Unsicherheiten hinsichtlich der Wirksamkeit der Störungszonen 

im tieferen Untergrund und im Hinblick auf die in jedem Falle zu erwartenden Verschie

bungsdifferenzen zwischen den Bogenfußpunkten und dem Überbauauflager am Brücke

nende wurde empfohlen, die Gründungskörper auf der westlichen Brückenseite zu jeweils 

einem großen Fundamentkörper zusammenzufassen (Abbildung 10). 

4.2 Fundamentkörper auf Verpreßpfählen 

Im Zuge der weiteren Planungen wurde nach Möglichkeiten gesucht, die Verschiebungen 

der Fundamente für die östliche Brückenseite zu reduzieren. Hierfür kommen Gründungs

pfähle in Betracht, die die Lasten in tragfähigere Bodenschichten, d. h. in den Fels außer

halb bzw. unterhalb der Störungszone abtragen. 

Zunächst wurde die Möglichkeit untersucht, die Gründungspfähle als Verpreßpfähle mit 

kleinem Durchmesser nach DIN 4028 auszuführen. Werden wie im vorliegenden Fall die 

Fundamente horizontal und vertikal belastet, so sollte die Resultierende der Pfahlkräfte 

möglichst mit der Resultierenden der angreifenden Kräfte zusammenfallen. Bei der erkun

deten Lage der Störungszone am östlichen Widerlager ist eine solche Lösung schwer zu 

verwirklichen. Die Ausführung von Verpreßpfählen wurde daher nicht weiter verfolgt. 

4.3 Fundamentkörper auf Bohrpfählen 

Eine weitere Möglichkeit der Ausführung einer Pfahlgründung bestand darin, den Funda

mentkörper auf Bohrpfählen nach DIN 4014 zu gründen, die die Lasten im wesentlichen in 

den Fels unterhalb der Störungszone abtragen. 
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In Abbildung 11 ist das Konzept für die Gründung des östlichen Widerlagers der nördli

chen Brücke auf Bohrpfählen skizziert, welches später auch ausgeführt wurde. Der zu

sammengefaßte Fundamentkörper wirkt als Pfahlkopfplatte und wird auf insgesamt 12 

Bohrpfählen abgesetzt. Die Bohrpfähle weisen einen Durchmesser von jeweils 1,5 m auf. 

Unter der Annahme, daß die Bohrpfähle jeweils ca. 5 m in den tragfähigen Baugrund un

terhalb der Störung einbinden, ergaben sich aus dem prognostizierten Streichen und Fal

len der Störungszone unterschiedliche Pfahllängen. Für den östlichen Widerlagerbereich 

der südlichen Brücke wurde ein entsprechender Gründungsvorschlag erarbeitet. 

Bohrpfähle 
01,5m 

Schnitt 1-1 

Begrenzung der 
Störungszone 

jeweils 5 m 
Einbindetiefe In 

den trag
fähigen Fels 

! Pfahllängen [m] 

-4,5 m 

1 N 

T Q 13,5 Q 19,5 or] -4,3 m 

1 Q 13,5 Q 16,5 Q 21,o 

l 17 m 
Q 12,o Q 13,5 1 Q 1a,s 1 „ „ 

01,5 m Q 11 m Q 10,5 Q 14,5 

t~--~ 
i-------13 m---.i 

Draufsicht 

Abbildung 11: Nördliche Brücke, Gründung des östlichen Widerlagers 

Die vorstehend genannte Einbindetiefe der Pfähle ergibt sich aus der Annahme, daß die 

einaxiale Druckfestigkeit des Gesteins im Pfahlfußbereich im Mittel mit ca. 1,5 MN/m2 an

genommen werden kann . Nach DIN 4014, Tabelle 9 kann der Bruchwert für den Pfahlspit

zenwiderstand dann zu ca. 2,3 MN/m2 bestimmt werden, sofern keine günstigeren Werte 

aus Probebelastungen vorliegen. Der Bruchwert der Mantelreibung im Fels läßt sich unter 

den gleichen Annahmen nach DIN 4014, Tabelle 9 zu ca. 0,17 MN/m2 bestimmen. Bei 5 m 

Einbindelänge der im Durchmesser 1,50 m messenden Bohrpfähle und einer Sicherheit 
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von 2,0 gegen die Bruchwerte ergibt sich die äußere Traglast (Gebrauchslast) des Einzel

pfahles in axialer Richtung dann zu ca. 4 MN. Mit einer überschlägigen Abschätzung konn

te gezeigt werden, daß die auftretenden axialen Pfahlkräfte bei der gewählten Pfahlanord

nung (ca. 83° Neigung gegen die Horizontale) diesen Wert nicht überschreiten. 

Flachgründung 
nördliche 
Brücke, 

Widerlager 
West 

Abbildung 12: Reinigen der Gründungsebene mit Druckluft 

Vorbehaltlich genauerer statischer Berechnungen für die Pfahlgründung wurden die zu 

erwartenden Verschiebungen des Fundamentkörpers mit ca. 1 - 2 cm in vertikaler Rich

tung und ca. 1 - 3 cm in horizontaler Richtung abgeschätzt. Für die statische Berechnung 

des Brückenbauwerks sowie die konstruktive Ausbildung der Auflagerpunkte (Nachstell

barkeit) wurden die Berücksichtigung von Verschiebungswerten in dieser Größenordnung 

empfohlen. 

5. Bauausführung und Qualitätssicherung 

Mit den Bauarbeiten wurde im Frühjahr 2003 begonnen. Um die Beeinflussung des Ver

kehrs möglichst gering zu halten, wurde zunächst die unmittelbar nördlich der alten ge-
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mauerten Brücke liegende Brücke hergestellt. Nach Fertigstellung des Fahrbahnbelages 

wurde der Verkehr der B229 auf die neue, nördliche Brücke umgeleitet. Anschließend 

konnten die alte Brücke abgerissen und mit dem Bau der südlichen Brücke begonnen 

werden. 

Abbildung 13: Einbau der Pfahlbewehrung 

Die Baugruben wurden mit dem Bagger ausgehoben. Nach dem Reinigen der Grün

dungsebenen konnte mit der Herstellung der Fundamente für die westliche Brückenseite 

begonnen werden (Abbildung 12). 

Die Bohrpfähle im Bereich der östlichen Widerlager wurden mit dem Bohrgerät BG 36 der 

Firma Bauer hergestellt (Abbildungen 13 und 14 ). Dabei wurde ein Kastenbohrer mit 

Drehklappenboden eingesetzt. Zur Gewährleistung der geforderten Einbindetiefe von 5 m 

in den tragfähigen Untergrund wurden alle Bohrungen für die Pfähle befahren und der an

stehende Fels sowie das Bohrklein in Augenschein genommen (Abbildung 15). Dabei 

wurde festgestellt, daß die auf Grundlage der Baugrunderkundungen prognostizierte Lage 

der Oberfläche des tragfähigen Felses mit den tatsächlichen Gegebenheiten sehr gut ü

bereinstimmt. Lediglich einzelne Pfähle mußten gegenüber der Prognose um wenige Me

ter verlängert werden. Die Längen der ausgeführten Bohrpfähle variieren zwischen 

10 m und 32 m (Abbildung 11 ). 
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Abbildung 14: Störungszone im Bereich des Widerlagers Ost der nördlichen Brücke 

Abbildung 15: Befahren der Bohrpfähle 
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6. Zusammenfassung 

Im Zuge des Ausbaus der Bundesautobahn A 1 wird die Brücke für die Bundesstraße B229 

im Bereich der Anschlußstelle Remscheid neu gebaut. Die Gründung der Brücke mußte im 

Vergleich zum ursprünglichen Entwurf, in dem eine Gründung auf Einzelfundamenten vor

gesehen war, geändert werden. Aufgrund einer im Bereich der östlichen Widerlager vor

handenen, steil einfallenden mehrere Meter dicken Störungszone war hier die Ausführung 

von Bohrpfählen, die die Lasten des zusammenfaßten Fundamentkörpers in den tragfähi

gen Untergrund abtragen, erforderlich. Die westlichen Widerlager konnten auf zusammen

gefaßten Gründungskörpern flach gegründet werden (Abbildung 16). 

Abbildung 16: Nördliche Brücke 
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Im vorliegenden Beitrag werden die Ergebnisse der Baugrunderkundungen sowie der 

endgültige Gründungsvorschlag beschrieben. Ferner wird kurz auf die Bauausführung und 

die Qualitätssicherung während der Ausführung der Gründungsarbeiten eingegangen. 

Dr.-lng. Berndt Pierau und Dipl.-Ing. Dieter Schmitt 

Prof. Dr.-lng. W. Wittke, Beratende Ingenieure für Grundbau und Felsbau GmbH (WBI) 

Henricistraße 50 

52072 Aachen 

Tel. (02 41) 8 89 87-0 

Fax (02 41) 8 89 87-33 

e-mail: wbi@wbionline.de 
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Neue Ergebnisse von Pfahlprobebelastungen an 

gerammten Stahlbeton-Fertigteil-Pfählen im Tertiärton 

Peter Wardinghus, Jens Döbbelin, Wolfgang Orth, Oliver Reul, Roger Schulze 

Einleitung 

Für den Neubau eines Gewerbegebäudes in Eschborn wurden die Einzel- und Streifen

fundamente auf Stahlbeton-Fertigteil-Pfählen gegründet. Insgesamt wurden rd. 650 Pfähle 

mit Kantenlängen von 35 cm bzw. 40 cm und Traglängen bis 21 m eingerammt. Die Bau

grundverhältnisse auf dem Projektgelände werden durch den für das Rhein-Main-Gebiet 

charakteristischen steifen bis halbfesten Tertiärton maßgeblich bestimmt. 

An 14 Bauwerkspfählen wurden dynamische Probebelastungen durchgeführt, die nach 

dem GASE-Verfahren und in fünf Fällen zusätzlich nach dem CAPWAP-Verfahren ausge

wertet wurden. An drei Pfählen wurden statische Probebelastungen durchgeführt, um den 

Einfluss zeitabhängiger Verformungen auf das Pfahltragverhalten quantifizieren zu kön

nen. Auf der Grundlage der Pfahlprobebelastungen wurde ein Bemessungskonzept für die 

Gründungspfähle entwickelt. 

Im Rahmen dieses Beitrages werden die Ergebnisse der statischen und dynamischen 

Pfahlprobebelastungen vorgestellt und unter Berücksichtigung des zeitabhängigen Ver

formungsverhaltens der Pfähle diskutiert. 

2 Baugrundverhältnisse 

Die Baugrundverhältnisse auf dem Projektgelände wurden mit insgesamt sechs Kernboh

rungen und sieben Drucksondierungen bis in maximal 21 m Tiefe erkundet. Die Ansatz

punkte der Kernbohrungen und Drucksondierungen sowie die Position der Probebelas

tungspfähle sind in Bild 1 im Lageplan dargestellt. Bild 2 zeigt einen Baugrundschnitt. 

In den Aufschlüssen wurde unter Auffüllungen aus Schotter, Ziegelresten, Bauschutt und 

Schlacke in stark wechselnder Zusammensetzung (örtlich bis ca. 4 m Dicke) bis maximal 

ca. 4,8 m unter GOK schwach toniger, weicher Schluff, teilweise mit einer einige Dezime

ter dicken Deckschicht aus weichem bis steifem, tonigem Schluff (Löß/Lößlehm) festge-
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stellt. Die Untergrenze des Schluffbereichs fällt innerhalb der Baufläche von ca. 

125,5 mNN im Nordwesten auf ca. 120,0 mNN im Südosten. Im nordwestlichen Bereich 

des Baufeld wurden bis maximal ca. 6,0 m unter GOK Mittel- bis Grobsand, teilweise stei

nig mit einer Dicke von 1,3 m bis 1, 7 m, örtlich auch dünne Steinlagen ermittelt. 

Darunter wurden bis Bohrende bei maximal 21 m mittel- und ausgeprägt plastische, steife 

bis halbfeste Tone des Tertiärs angetroffen (Plastizitätszahl lp = 0,22 bis lp = 0,62; Fließ

grenze WL = 0,43 bis WL = 0,92; Konsistenzzahl lc = 0,85 bis lc = 1,09). In den Ton sind 

Zwischenlagen aus Fein-/Mittelsand, zum Teil schluffig, bzw. tonigem sandigem Kies ein

geschaltet, die sich in Drucksondierungen durch eine signifikante Erhöhung des Sondier

widerstandes darstellen. In einer Bohrung wurden in Tiefenlagen ab rd. 19 m Kalkstein

bänke angetroffen (BK 1/04, Bild 2). 

Im Nordwesten des Projektgeländes wurde in einer ab ca. 126,2 mNN angetroffenen 

Sandschicht unterhalb der Lößschicht gespanntes Grundwasser angetroffen, das bis ca. 

127,6 mNN anstieg. In den Erkundungsbohrungen im übrigen Bereich des Baufelds wurde 

in den Sandzwischenlagen des tieferen Untergrundes gespanntes Grundwasser erbohrt, 

das im Mittel auf rd. 122 mNN anstieg. 

3 Bauwerk und Gründung 

Das 2- bis 5-geschossige Gebäude hat Außenabmessungen von rd. 268 m x 84 m. Mit 

Ausnahme von Fluchtstollen von den Treppenhäusern und einem Löschwassertank sind 

keine Unterkellerungen vorhanden. Die Fundamentunterkanten liegen in den Normalberei

chen bei rd. 1,5 m unter Gelände und im Bereich der Fluchttunnel und des Sprinklertanks 

bei rd. 2,8 m unter Gelände. Im südöstlichen Bereich des Projektgeländes wurde wegen 

der geneigten Geländeoberfläche eine rd. 3,5 m dicke Auffüllung aufgeschüttet. 

Die Einzel- und Streifenfundamente des Bauwerks sind auf gerammten Stahlbeton

Fertigteil-Pfähle des Typs Centrum-Pfahl gegründet. Insgesamt wurden 89 Pfähle mit Kan

tenlängen von 35 cm x 35 cm und 558 Pfähle mit Kantenlängen von 40 cm x 40 cm her

gestellt. Die Pfahlfußebenen liegen maximal rd. 21 m unter den jeweiligen Fundamentun

terkanten. 
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4 Ergebnisse der Pfahlprobebelastungen 

4.1 Maximaler Pfahlwiderstand 

Tabelle 1 gibt eine Zusammenstellung der Pfahlgeometrie und der maximalen Pfahlwider

stände aus den dynamischen (CASE- bzw. CAPWAP-Auswertung) und statischen Pfahl

probebelastungen für die einzelnen Probepfähle. Die Ergebnisse die CASE-Auswertung 

sind für einen Dämpfungsfaktor von je= 0,7 angegeben. Der Anteil des Pfahlmantelwider

standes am maximalen Pfahlwiderstand beträgt gemäß CAPWAP-Auswertungen 73 % bis 

83 %. 

Pfahl Nr. 6, der in einem angeschütteten Böschungsbereich liegt, wurde im Zeitraum zwi

schen der letzten dynamischen Probelastung und der statischen Probebelastungen wahr

scheinlich bei der Durchführung von Erdarbeiten beschädigt. Mit den dynamischen Probe

belastungen wurde 29 Tage nach Pfahlherstellung mit dem CASE-Verfahren ein Pfahlwi

derstand von 3420 kN und mit dem CAPWAP-Verfahren ein Pfahlwiderstand von 3550 kN 

ermittelt. Bei der 50 Tage nach Pfahlherstellung durchgeführten dynamischen Probebelas

tung konnte für Pfahl Nr. 6 mit dem CASE-Verfahren ein Ansteigen des Pfahlwiderstands 

auf 391 O kN verzeichnet werden. Im Gegensatz dazu wurde die maximale Tragfähigkeit in 

der statischen Probebelastung bei einem Pfahlwiderstand von lediglich rd. 2300 kN er

reicht. Mittels dynamischer High-Strain-lntegritätsprüfungen nach Abschluss der statischen 

Pfahlprobebelastungen wurden in verschiedenen Tiefenlagen Beschädigungen des Pfah

les festgestellt. Die untersten 6 m des Pfahles konnten dabei nicht mehr nachgewiesen 

werden. Das Ergebnis der statischen Probebelastung an Pfahl Nr. 6 wurde in den weiteren 

Untersuchungen nicht mehr berücksichtigt. 

Bei Pfahl 109 konnte in der statischen Probebelastung ein Pfahlwiderstand von 3700 kN 

wegen technischer Schwierigkeiten mit der Belastungseinrichtung nicht überschritten wer

den. Die relativ großen Kriechverformungen deuteten allerdings darauf hin, dass schon 

eine geringe Erhöhung der Belastung zum Versagen geführt hätte (vgl. Abschnitt 4.2). Aus 

der dynamischen Probebelastung, die fünf Tage nach den statischen Probebelastungen 

durchgeführt wurde, wurde mit dem CASE-Verfahren ein Pfahlwiderstand von 3820 kN 

und mit dem CAPWAP-Verfahren ein Pfahlwiderstand von 3850 kN ermittelt. 

Die dynamischen Pfahlprobebelastungen an den benachbarten Pfählen Nr. 109b und 

109d ergaben Pfahlwiderstände von rd. 3770 kN bzw. 3820 kN. Unmittelbar nach der Her-
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stellung der benachbarten Reaktionspfähle für die statische Probebelastung betrugen die 

mit dem GASE-Verfahren ermittelten Pfahlwiderstände dann noch 3560 kN bzw. 3610 kN. 

Bei Pfahl S3 wurde in der statischen Probebelastung ein maximaler Pfahlwiderstand von 

3090 kN erreicht. Dabei muss allerdings berücksichtigt werden, dass dieser Pfahl mit 22 

Tagen die kürzeste Standzeit zwischen Herstellung und Probebelastung aufweist. In Ü

bereinstimmung mit in der Literatur veröffentlichen Beispielen (Sommer et al. 1984) konnte 

an den auf der Baustelle ausgeführten dynamischen Pfahlprobebelastungen an den Pfäh

len Nr. 1 b, 6, 6b, 53 und 53b beobachtet werden, dass die Tragfähigkeit von Ra mm pfäh

len mit zunehmender Standzeit ansteigt. Innerhalb von 21 Tagen wurde ein Anstieg von im 

Mittel 330 kN entsprechend rd. 10 % bezogen auf den Ausgangswert beobachtet. Für 

Pfahl S3 wird daher bei längerer Standzeit eine Erhöhung des maximalen Pfahlwiderstan

des für wahrscheinlich gehalten. Dynamische Pfahlprobelastungen konnten an Pfahl S3 

nicht durchgeführt werden, da der Pfahl am Ende der Pfahlherstellungskampagne einge

bracht wurde und die Rammgeräte im unmittelbaren Anschluss von der Baustelle abgezo

gen wurden. 

Die aus den statischen Pfahlprobebelastungen gewonnenen Widerstands-Setzungslinien 

der Pfähle Nr. 109 und S3 sind in Bild 3 dargestellt. Für die nominale Gebrauchslast von 

1850 kN betragen die Pfahlsteifigkeiten rd. 125 MN/m für Pfahl 109 und 275 MN/m für 

Pfahl S3. Für die Entlastungsschleifen bei 1850 kN kann eine bessere Übereinstimmung 

der Pfahlsteifigkeiten von rd. 360 MN/m für Pfahl 109 und 395 MN/m für Pfahl S3 festge

stellt werden. 

Bild 4, Bild 5 und Bild 6 zeigen eine tendenzielle Zunahme der maximalen Pfahlwiderstän

de in den dynamischen und statischen Probebelastungen in Abhängigkeit von der Pfahl

länge im Boden, von der Tiefenlage der Pfahlfußebene sowie von der Rammenergie. 



- 453 -

Pfahl Zeitraum zwischen Pfahlgeometrie Maximaler Pfahlwiderstand 
Herstellung und 
Probebelastung 

CASE CAPWAP Statisch 
Üc = 0,7) 

a ap Lp UK Rmax Rmax Rs Rb Rmax 

Nr. [Tage] [o] [m] [m] [mNN] [kN] [kN] [kN] [kN] [kN] 

1b 29 2,9 0,35 19,5 110, 1 3240 - - - -

50 3740 - - -

6 29 2,9 0,40 16,3 112,4 3420 3550 2890 660 -

50 3910 - - -

58 - - - 2306** 

6b 29 2,9 0,40 17,5 111,2 3860 - - -

50 4060 - - - -

53 29 2,9 0,35 17,5 111, 1 3420 - - - -

50 3750 - - - -

53b 29 2,9 0,35 16,5 112,1 3130 3150 2530 620 -

50 3250 - - - -

67 29 2,9 0,40 18,0 110,1 3640 - - - -

67b 29 2,9 0,40 17,0 111, 1 3810 - - -

109 30 0 0,40 18,0 109,5 - - - 3721 

35 3820 3850 2820 1030 -

109b 27 2,9 0,40 18,0 109,3 3770 - - - -

27* 3560 - - - -

109d 27 2,9 0,40 18,0 109,5 3820 - - - -

27* 3610 - - - -

123 29 2,9 0,40 18,3 110,0 4080 4200 3220 980 -

123b 29 2,9 0,40 17,3 111,0 3820 - - - -

129 29 0 0,40 19, 1 108,3 3970 - - -

129a 29 2,9 0,40 19,9 107,5 4010 4050 3350 700 -

S3 22 0 0,40 16,5 112,3 - - - - 3090 

a Neigung Rmax maximaler Pfahlwiderstand 
ap Kantenlänge Rs Pfahlmantelwiderstand bei Rmax 
Lp LängeimBoden Rb Pfahlfußwiderstand bei Rmax 
UK Pfahlfussebene * Nach Herstellung der Reaktionspfähle für Pfahl Nr. 109 
je Dämpfungsfaktor ** Pfahl Nr. 6 wurde vor Durchführung der statischen Probebelastung 

beschädigt 

Tabelle 1 Zusammenstellung der Pfahlprobebelastungen 
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10 Zeit [min] 100 1000 

-- 475kN 

-- 900kN 

-- 1350 kN (E) 
0,02 

-- 1350 kN (W) 

-- 1850 kN (E) 

-- 1850 kN (W) 

2300 kN (E) 

0,06 -- 2300 kN (W) 

-- 2550kN 

-- 2800kN 

-- 3050kN 

-- 3300kN 
0,10 

-- 3550kN 

0,12 --'-------------------~-------------' 

Setzungsgeschwindi gkeit 
[mm/min] 

1 
-0,02 

0 

0,02 

1 Pfahl Nr. 531 

10 
Zeit [min] 

100 

-- 925kN 

0,04 -+-------------v--+----------+--_____,-- 1399kN 

0,06 

-- 1850 kN (E) 

-- 1850 kN (W) 

2313 kN 

-- 2775 kN (E) 

0,08 _.__ ________ ___._ _ ________ _.._______,-- 2775 kN (W) 

Setzungsgeschwindigkeit 
(mm/min] 

1000 

Bild 7 Zeitl iche Entwicklung der Setzungsgeschwindigkeit für die statischen Probe

pfähle 

4.2 Zeitabhängiges Verformungsverhalten 

Bild 7 zeigt die zeitliche Entwicklung der Setzungsgeschwindigkeit der statischen Probe

pfähle Nr. 109 und S3 im logarithmischen Zeitmaßstab. Die Angaben (E) und (W) in den 



- 457 -

Diagramm-Legenden bezeichnen Erst- und Wiederbelastung. Die Setzungsgeschwindig

keit Vs wurde dabei wie folgt ermittelt: 

V (t )= Sn+1 - Sn 
s n+l tn+l - t n 

t n+l - t n = 5 min 

mit 

Sn = Pfahlkopfsetzung zum Messzeitpunkt tn 

Sn+1 = Pfahlkopfsetzung zum Messzeitpunkt tn+1 

Gemäß der Empfehlungen für statische und dynamische Pfahlprüfungen (DGGT 1998) 

wurde die Belastung während der einzelnen Laststufen so lange aufrecht gehalten, bis die 

Setzungsgeschwindigkeit auf 0, 1 mm innerhalb von 5 min abgeklungen war, d.h. Vs ~ 

0,02 mm/min. Weitergehende Untersuchungen, wie z.B. der Nachweis einer stationären 

Verformungsgeschwindigkeit für Laststufen nahe der Grenztragfähigkeit, waren bei den 

vorliegenden Beobachtungszeiträumen nicht möglich, da die am Ende der jeweiligen Last

stufen auftretenden kleinen Verformungsänderungen im Rahmen der Messgenauigkeit 

lagen. 

In Bild 8 sind die Kriechmaße ks(tn+1) für die statischen Probepfähle Nr. 109 und S3 in Ab

hängigkeit des Pfahlwiderstandes aufgetragen. Das Kriechmaß wurde aus den Pfahlkopf

setzungen wie folgt ermittelt: 

k (t )=Sn+! -Sn 

S n+I (t ) 
log ; :

1 

mit 

tn+1 = 10 X tn 

Für die Pfähle 109 und S3 kann bei den Laststufen in der Nähe des maximalen Pfahlwi

derstandes (Pfahl 109: Laststufen 3300 kN und 3550 kN; Pfahl S3: Laststufe 2775 kN) 

eine signifikante Zunahme des Kriechmaßes verzeichnet werden. Dabei ergibt sich wie in 

Tabelle 2 dargestellt auch quantitativ eine gute Übereinstimmung. 
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Kriechmaß [mm] Pfahl Nr. 109 
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Bild 8 Kriechmaße für die statischen Probepfähle in Abhängigkeit vom Pfahlwider

stand 

Pfahl Nr. Laststufe R/Rmax k5(90 min) 
[kN) [%) [mm) 

109 3300 89 1,042 

S3 2775 90 1,067 

R Pfahlwiderstand k5 (90 min) Kriechmaß im Zeitintervall 
Rmax maximaler Pfahlwiderstand von 9 min bis 90 min 

Tabelle 2 Gegenüberstellung der Kriechmaße 
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In den Laststufen, die über einen längeren Zeitraum gehalten wurden (Pfahl 109: Laststufe 

2300 kN; Pfahl S3: Laststufen 1850 kN, 2313 kN und 2775 kN), deutet sich ein konstanter 

Wert für das Kriechmaß an. 

Für den Gebrauchslastbereich der Pfähle (::::; 1850 kN) wurde ein maximales Kriechmaß 

von ks = 0,71 (Pfahl Nr. 109; Laststufe 1350 kN; 60 min) ermittelt. Für die statischen Pro

bepfähle Nr. 109 und S3 ist zwischen rd. 900 kN und rd. 1850 kN für gleichbleibende Beo

bachtungszeiträume (d.h. 30 min, 60 min usw.) ein Zuwachs des Kriechmaßes mit zu

nehmendem Pfahlwiderstand zu erkennen. Eine mögliche Ursache können die in den Ton 

eingeschalteten, teilweise sehr dicht gelagerten Sandschichten darstellen, in denen zu

nächst Mantelreibung mobilisiert wurde. Diese wurde erst mit höheren Laststufen über

wunden, so dass der Pfahl dann „durchrutschte" und der weitere Widerstand innerhalb des 

Tonbereiches mobilisiert wurde, wobei sich wieder die Viskosität des Materials zeigte. 

5 Standortoptimiertes Bemessungskonzept für die Gründungspfähle 

5.1 Zulässige Pfahllast 

Auf der Grundlage der aus den Pfahlprobebelastungen gewonnen Erkenntnisse wurde ein 

standortoptimiertes Bemessungskonzept für die Gründungspfähle entwickelt. Für die Er

mittlung der zulässigen Pfahllasten wurden unter der Annahme, dass die im Bereich der 

Pfahlprüfungen vorhandenen Baugrundverhältnisse für das gesamte Baufeld repräsentativ 

sind, zwei Ansätze verwendet: 

Für Ansatz 1 werden die zulässigen Pfahllasten aus den maximalen Pfahlwiderstände aller 

dynamischen und statischen Probebelastungen wie folgt ermittelt: 

zulFk(Lp)::; ~1(Lp) = 'Yk ·~max(Lp) 
Y· YPc Y· YPc 

zul Fk (LP)::::; 115,3kN/m · LP - 258kN 

mit 

zul Fk(Lp) = zulässige Pfahllast in Abhängigkeit der Pfahllänge Lp gemäß Bild 9b 

Pfahlwiderstand im Grenzzustand der Tragfähigkeit 

in Abhängigkeit der Pfahllänge gemäß Bild 9b 

untere Grenze des maximalen Pfahlwiderstands 

in Abhängigkeit der Pfahllänge gemäß Bild 9b 
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~ Teilsicherheitsbeiwert der ständigen (60 %) und veränderlichen (40 %) Einwirkungen 

1,41 für GZ 1B, LF1 

YPc = Teilsicherheitsbeiwert für Pfahldruckwiderstand bei Probebelastung 

1,20 für GZ 1 B, LF1 

Yk Abminderungsfaktor zur Berücksichtigung des Kriechens 

Als Pfahlwiderstand im Grenzzustand der Tragfähigkeit, R1(Lp). wurde in Anlehnung an die 

Ermittlung der Herausziehwiderstände von Verankerungen mit Verpressankern gemäß 

alter Normung (DIN 4125) der maximale Pfahlwiderstand definiert, für den das Kriechmaß 

ks ~ 2 mm ist. Aus der Pfahlprobebelastung 109, bei der ein Kriech maß in dieser Größe 

beobachtet werden konnte, ermittelt sich der Abminderungsfaktor Yk gemäß Bild 9a zu Yk = 

0,93 "" 0,9. Dieser Wert entspricht dem Mittelwert der in DIN EN 1537 genannten Beiwerte 

zur Berücksichtigung des Kriechens. 

Für Ansatz 2 wurde lediglich die statische Probelastung an Pfahl Nr. 83 (Lp = 16,5 m) be

rücksichtigt, da in dieser Probebelastung die längsten Beobachtungszeiträume eingehal

ten wurden und die Ergebnisse daher in Bezug auf die zu erwartenden Kriechverformun

gen von besonderer Aussagekraft sind. Unter Berücksichtigung der bereits für Ansatz 1 

angesetzten Teilsicherheitsbeiwerte und Abminderungsfaktoren sowie eines Streuungs

faktors von s = 1, 15 (lediglich eine Pfahlprobebelastung) kann die zulässige Pfahllast in 

Abhängigkeit von der Pfahllänge unter Vernachlässigung des Pfahlfußwiderstandes wie 

folgt ermittelt werden: 

zul Fk (LP) ~ - 'Yk . Rmax . LP 
Y. YPc . S · 16,5 

zul Fk (Lp) ~ 86,6 kN/m · LP 

Mittelwertbildung der Ansätze 1 und 2 liefert dann den in Bild 9b dargestellten standortop

timierten Bemessungsansatz: 

zul Fk (Lp) ~ 100, 9 kN/m · LP -129 kN 
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5.2 Gebrauchstauglichkeit 

Für den Nachweis der Gebrauchstauglichkeit und der dafür erforderlichen Prognose der 

Verformungen innerhalb der Lebensdauer des Bauwerks muss die Setzungsgeschwindig

keit bekannt sein. Wegen der vergleichsweise kurzen Beobachtungszeit sowie der be

grenzten Auflösung der Setzungsmessung lieferten die Versuche keine ausreichend ge

nauen Werte für die Prognose. Nachfolgend wird deshalb der Bereich der zu erwartenden 

Verformungen aufgrund unterschiedlicher Betrachtungen soweit wie möglich eingegrenzt. 

Für den Einzelpfahl im Gebrauchszustand (Lastbereich bis rd. 1850 kN) werden die inner

halb von 50 Jahren nach der Belastung des Pfahls (Rohbauende) durch Kriechen hervor

gerufenen zusätzlichen Pfahlkopfsetzungen unter Berücksichtigung eines Kriechmaßes ks 

"" 0,6 mm (Bild 8) zu sk "" 5 mm abgeschätzt. Die Definition des Kriechmaßes (vgl. Ab

schnitt 4.2) geht von einer Abnahme der Verformungsgeschwindigkeit entsprechend dem 

Logarithmus der Zeit aus. Da nach den Versuchen das Kriechmaß in den einzelnen Last

stufen im laufe der Zeit jedoch zunahm, ist die tatsächliche Abnahme der Verformungs

geschwindigkeit geringer als nach dieser Definition angenommen. Eine Berechnung der 

Verformungen aufgrund des Kriechmaßes ist deshalb als unterer Grenzwert anzusehen. 

Eine lineare Hochrechnung der in den Probebelastungen ermittelten niedrigsten Verfor

mungsgeschwindigkeiten liefert dagegen unrealistisch hohe Werte, da die Verformungs

geschwindigkeit noch in der Abklingphase war (Bild 7). 

Als genauere Abschätzung wurde die Verformungsgeschwindigkeit über die Beobach

tungszeit durch verschiedene Funktionen approximiert. Dabei lieferte eine Potenzfunktion 

die beste Übereinstimmung. Anschließend wurden die so ermittelten Geschwindigkeits

Zeitverläufe des Pfahles S3 über 50 Jahre integriert, dabei ergaben sich folgende Set

zungsbeträge: 

Laststufe 1.388 kN: sk = 387 mm 

Laststufe 1.850 kN: sk = 47 mm 

Laststufe 2.775 kN: sk = 22 mm 

Das zunächst überraschende Ergebnis, dass bei kleineren Laststufen höhere Endsetzun

gen errechnet werden, erklärt sich daraus, dass bei den geringeren Laststufen und der 

dabei auch geringeren Setzung der Pfähle die Tragfähigkeit des Bodens nur in geringerem 
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Maße mobilisiert war als bei den höheren Laststufen. Eine annähernd volle Mobilisierung 

innerhalb der kurzen Versuchszeit ist erst nahe dem Grenzzustand, d.h. nahe der Grenz

last gegeben. Insofern kommen die Ergebnisse aus der höchsten Laststufe vor dem Ver

sinken der Realität, d.h. der vollen Mobilisierung der Tragfähigkeit im laufe der Zeit am 

nächsten. 

Für Pfahlgruppen ist ein um ca. 4-, im ungünstigsten Fall bis zu 6-fach höherer Wert als 

die für den Einzelpfahl prognostizierten Setzungen von rd. 5 mm (aus Kriechmaß) bis 

20 mm (aus Verformungsgeschwindigkeit) zu erwarten. Bei erheblich niedrigeren 

Gebrauchslasten fallen die Sofortsetzungen in erster Näherung proportional zur Last ge

ringer aus, die Kriechsetzungen nehmen bei geringerer Last überproportional ab. Die Ge

samtsetzungen des Bauwerks innerhalb einer Standzeit von 50 Jahren werden daher auf 

unter 4 cm bis 5 cm absolut geschätzt. Die Differenzsetzungen werden bei der bemes

sungsbedingt relativ gleichmäßigen Auslastung der Pfähle erheblich geringer ausfallen. 

6 Verformungsmessungen am Bauwerk 

Seitens der bauausführenden Firma wurden an insgesamt 11 Punkten am neuen Bauwerk 

innerhalb eines Monats in Intervallen von ca. zwei Wochen verschiedene Setzungsmes

sungen ausgeführt. Die Messungen zeigten während dieser Zeit maximale Verformungen 

von 2 mm. Dabei war zu berücksichtigen, dass infolge des Baufortschritts in einigen der 

gemessenen Punkte die Pfahllasten von 15% auf 65% bzw. von 20% auf 100% der Ge

samtlast (Bauwerkslast) zunahmen. 

Der Anstieg im ersten Fall beträgt 555 kN je Pfahl, im zweiten Fall 960 kN. In beiden Fäl

len wurde eine Setzung von 2 mm gemessen. Die Setzungen lagen damit in gleicher Grö

ßenordnung wie bei den Prüfpfählen bei vergleichbarer Belastung. Im Bereich eines der 

Treppenhäuser war die gemessene Verformung jedoch nur halb so groß, was auf die Wir

kung der relativ großen Bodenplatte (ca. 3,4 m2 je Pfahl) zurückzuführen war. 

Insgesamt bestätigen die Messungen die Ergebnisse der statischen Pfahlprobebelastun

gen, eine Prognose auf das Langzeitverhalten war jedoch nicht möglich, da bei der relativ 

geringen Auslastung der Pfähle nennenswerte Kriechverformungen auch im Messzeitraum 

von immerhin einem Monat nicht feststellbar sind. 
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7 Zusammenfassung 

• Die aus den dynamischen Probebelastungen ermittelten maximalen Pfahlwiderstände 

werden durch die statischen Probebelastungen bestätigt. 

• Für die vorliegenden Baugrundverhältnisse muss der maximale Pfahlwiderstand für die 

Ermittlung der Pfahltragfähigkeit abgemindert werden. Der Abminderungsfaktor kann 

aus statischen Probebelastungen bestimmt werden. 

• Für Verformungsprognosen sollten nur Kriechkurven in der Nähe des maximalen Pfahl

widerstandes, d.h. bei möglichst weitgehender Mobilisierung der Bodenfestigkeit, ver

wendet werden. 

• Aus den Auswertungen der dynamischen Pfahlprobebelastungen mit dem CASE

Verfahren wurde im Zeitraum von 29 Tagen bis 50 Tagen nach Pfahlerstellung eine Er

höhung des Pfahlwiderstands um rd. 10 % ermittelt. 

• Durch die Herstellung benachbarter Pfähle kam es zu einer Reduktion des Pfahlwider

standes. 

• Mit den durchgeführten Pfahlprobebelastungen konnte für die vorliegenden Baugrund

verhältnisse, auch unter Berücksichtigung des die Tragfähigkeit reduzierenden Einflus

ses der Viskosität, für eine mittlere Pfahllänge von 15,8 m eine zulässige Pfahllast von 

1465 kN nachgewiesen werden. 
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Weiterentwicklungen im Bereich der Verpresspfahltechnik 

Klaus Dietz, Jörg Menke 

1. Einleitung 

Der Begriff der Verpresspfahltechnik beschreibt Pfahlsysteme deren Lastabtragung im 

wesentlichen über Mantelreibung erfolgt. Die Verpresspfähle gehören in den Bereich der 

Mikropfähle deren Ausführung und Herstellung in DIN 4128 geregelt wird. 

Zum Einsatz kommen verschiedene Arten von Mikropfählen wie der Rohrpfahl System 

Stump, der Verbundpfahl System Stump oder der bewehrte Kleinbohrverpresspfahl. In 

Abbildung 1 sind die Pfahltypen exemplarisch dargestellt. 

RtJhrpfahl-Syrlem Stump 

Verhtmdpfahl-S '</1!111 Swmp 

Bild 1: Mikropfähle (Rohrpfahl, Verbundpfahl, bewehrter Kleinbohrpfahl) 

Der Einsatz dieser Pfähle ist universell in allen Bodenarten möglich. Zudem können diese 

Pfähle auch unter sehr beengten Platzverhältnissen und beschränkter Arbeitshöhe 

hergestellt werden und dennoch hohe Tragfähigkeiten erreichen. Äußere 

Pfahltragfähigkeiten von bis zu 2000 kN Gebrauchslast im Kiessand konnten 

beispielsweise beim Bauvorhaben St. Kolumba in Köln nachgewiesen werden (siehe 

Schürmann et al. 2004 ). 

Trotz des bereits jetzt breiten Anwendungsspektrums und der erzielbaren Tragfähigkeiten 

von Kleinbohrpfählen, die durch die Weiterentwicklung der Systeme und Verfahren in den 

letzten Jahren erreicht werden konnte, sind die Grenzen des Systems noch nicht erreicht. 
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Durch die kontinuierliche Weiterentwicklung der Verfahren und durch den Einsatz von 

Sondermaßnahmen wird das Anwendungsgebiet stetig erweitert, die Tragfähigkeit erhöht, 

die Setzungen verringert ohne dabei die Wirtschaftlichkeit der Systeme zu 

vernachlässigen. Im folgenden werden zwei Weiterentwicklungen vorgestellt. 

2. EIT Verfahren 

Die Besonderheit bei der ~lektro-!mpuls-Iechnologie (EIT) besteht darin, dass nach dem 

Auffüllen der Bohrung das Bohrloch durch elektro-hydraulische Entladungen aufgeweitet 

wird. Durch diese explosionsähnlichen Entladungen und die damit verbundenen Fuß- und 

Schaftaufweitungen sowie die Verdichtung des umgebenden Baugrunds wird die 

Pfahltragfähigkeit verbessert. 

Hierzu wird nach dem Einbringen des Betons oder der Suspension eine Sonde eingeführt, 

die über eine Station mit Energie gespeist wird . Beginnend ab der Bohrlochsohle wird 

dann der Beton bzw. die Suspension von unten nach oben durch periodisch erzeugte 

Impulse in Form von Mikrohydroexplosionen verdichtet, verdrängt und teilweise in den 

umgebenden Boden gedrückt. Hierdurch entstehen, wie in Bild 2 verdeutlicht, zum einen 

Bohrlochaufweitungen und zum anderen Zonen in denen Bodenverbesserungen durch 

Verdichtung bewirkt werden. Der Aufweitungsvorgang bzw. -erfolg kann indirekt über die 

Lage des Suspensionsspiegels kontrolliert werden. 

Die nachfolgend beschriebenen Versuche wurden unter gutachterlicher Begleitung 

ausgeführt und dienen als Voraussetzung für die bauaufsichtliche Zulassung des 

Verfahrens in Deutschland. Das Verfahren wurde schon häufig im Ausland erfolgreich, 

vorwiegend in bindigen Böden, eingesetzt. 



Fließbeton 

Zone der 
Bodenverbesserung 

aufgeweitetes 
Bohrloch 
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Bild 2: Schematische Darstellung des EIT-Verfahrens 

2.1. Versuchsfeld 

Impulsgenerator 

Impulssonde 

Vor Durchführung der Versuche wurde der Bereich des Versuchsfeldes zunächst 

erkundet. Im Bereich der Probepfähle wurden eine Schlauchkernbohrung und vier 

Drucksondierungen ausgeführt. Daraus ergibt sich folgendes Bodenprofil: bis maximal 

1,25 m unter GOK Mutterboden, Feinsand und Mittelsand locker gelagert, bis maximal 

4,80 m Geschiebelehm und Geschiebemergel , darunter bis in ca. 20 m Tiefe Fein- bis 

Mittelsand, mitteldicht bis dicht gelagert. 

Innerhalb des Versuchsfeldes wurden 5 Reaktionspfähle und 4 Druckpfähle mit dem EIT

Verfahren ausgeführt. Neben den mit dem EIT-Verfahren ausgeführten Pfählen wurde 
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zusätzlich ein konventioneller Druckpfahl hergestellt. Als Tragglied wurde für den 

konventionellen Pfahl und die Reaktionspfähle ein GEWI 63,5 verwendet. In die 4 

Drückpfähle im EIT-Verfahren wurden Bewehrungskörbe eingestellt. Weiterhin wurde ein 

unter 20° geneigtes Zugelement hergestellt (vgl. Bild 3). Die Mantelreibung im oberen 

Bereich der Pfähle PP 1-4 wurden durch Hüllrohre ausgeschaltet. 

Pfähle für Druckprobebelastungen: 

PP 2 L = 8 m Aufweitungsstrecke ca. 5,5 m, ON 279 mm, Beton, (EIT) 

Aufweitungsstrecke ca. 5,5 m, ON 279 mm, Beton, (EIT) PP 3 L = 8 m 

PP 1 L = 13 m 

PP 4 L = 13 m 

GK 1 L = 13 m 

unterhalb GW, Aufweitungsstrecke ca. 5 m, ON 305 mm, Beton, (EIT) 

unterhalb GW, Aufweitungsstrecke ca. 8 m, ON 305 mm, Beton, (EIT) 

Bewehrung aus GEWI 63,5 Verpresstrecke ca. 5 m, ON 305 mm 

Für weitere vergleichende Betrachtungen wurde zudem die Ergebnisse von 

Probebelastungen in angrenzenden Bereichen herangezogen, die in Dietz (2003) 

beschrieben sind. 

DS·1 ~~~~ 2,0m DS 2 

y·----···------------------------------------· -------------------------------------------------------------i------------------ ----------·? 

2,0 m 2.0 m 2,0 m 2,0 m 

j,, . 

l''• 
PP 1 1 

• 0 KB 1/03 

2

,om 

RP 3 J 
~-----2,0m 

• • • RP 4 PP 4 RP 5 PP 2 RP 2 

• • PP 3 
GK 1 

NP 1 

16 m 

! 16m 

~---- --------- ------------ ----------------- -- ---------------------------------------- -------------- ----------------------------- --- ----------6 
DS 3 DS4 

Bild 3 : Übersicht Versuchsfeld 
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2.2 Herstellung von Pfählen mit EIT Verfahren 

Die Bohrungen zur Pfahlherstellung können mit den bekannten Bohrverfahren ausgeführt 

werden. Für das Versuchsfeld wurden die Bohrungen als Überlagerungsbohrungen mit 

Wasserspülung ausgeführt (siehe Bild 4 ). Das Bohrloch wurde dann von unten nach oben 

mit Fließbeton aufgefüllt. Für die Ausführung der Probepfähle wurde ein Fließbeton der 

Druckfestigkeitsklasse C 25/30 verwendet. Die Betonrezeptur wurde im Vergleich zu den 

verfügbaren Fertigmischungen leicht abgeändert und durch Zusatzmittel ergänzt. Die 

Konsistenz des Materials wurde mittels Ausbreitprüfung auf der Baustelle mehrfach 

kontrolliert. 

Nachdem die Verrohrung gezogen war, wurde die EIT-Sonde eingebracht (Bild 5a). Die 

Sonde wurde an einem Gestänge geführt. Innerhalb des Gestänges war die Sonde über 

eine Elektroleitung mit den Kondensatoren verbunden. Die Impulse an der EIT-Sonde 

wurden bereits beim Abteufen der Sonde ausgelöst, um eine weitere Verflüssigung des 

Betons zu erreichen. 

Die Impulse wurden planmäßig , ausgehend von der Bohrlochsohle, in den 

entsprechenden Tiefen ausgelöst, bis der gewünschte Aufweitungseffekt, der über die 

Absenkung des Betonspiegels im Bohrloch ermittelt wird, erzielt war. Dieser 

Aufweitungsprozess wurde im Abstand von ca. 50 cm im gesamten Bereich mit 

vorgesehenen Tragkrafterhöhung ausgeführt. 

Während der Aufweitung wurde mehrfach, nach Absacken des Betonspiegels Beton 

nachgefüllt. Die Aufweitung bzw. das Absinken des Betonspiegels wurde bei allen Pfähle 

gemessen und protokolliert (siehe Bild 5b). Nach Beendigung der Aufweitung wurde die 

Sonde gezogen, das Bohrloch aufgefüllt und anschließend der Bewehrungskorb bzw. das 

Tragglied eingestellt. 

Zur Beurteilung der Tragfähigkeit und des Last-Setzungsverhaltens wurden an den 

Pfählen nach Aushärtung des Betons Druckprobebelastungen ausgeführt. Die Pfähle 

RI 1- 5 dienten dabei als Reaktionselemente zur Aufbringung der Last. Der Aufbau der 

Probebelastungen ist Bild 6 zu entnehmen. 
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Bild 4: Herstellung der Vertikalpfähle / Bohrarbeiten 

Bild 5: a) EIT-Sonde b) Aufweitung und Kontrolle der Absenkung 
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Bild 6:Aufbau der Druckprobebelastungen 

2.3 Ergebnisse der Probebelastungen 

Die wesentlichen Ergebnisse der Probebelastungen sind in den Tabellen 1 und 2 

aufgeführt. In der Tabelle 1 sind die maßgeblichen Daten zu den mit EIT-Verfahren 

hergestellten Pfählen zusammengestellt. Die Tabelle 2 enthält entsprechende Daten zu 

Duktilen und Gewi Pfählen. 

Die Pfähle weisen jedoch zum Teil deutlich unterschiedliche Durchmesser und Längen der 

Verpresstrecke auf. Dies ist beim Vergleich der Ergebnisse zu beachten. Weiterhin zu 

beachten ist, dass ein Teil der Duktilen Pfähle nur über Spitzendruck abträgt und die 

Aktivierung des Spitzendrucks bei allen Pfählen in Abhängigkeit des Fußdurchmessers 

erfolgt. 

Vergleicht man Gewi 3 bzw. den duktilen Pfahl DU 2, die ähnliche Längen und 

Durchmesser aufweißen, mit den Pfählen PP 1 und PP 4, so ist zu erkennen, dass Gewi 3 

und DU 2 ihre Grenztragfähigkeit bei 1700 kN fast erreicht haben. Die beiden EIT-Pfähle 

haben jedoch noch Tragreserven . Extrapoliert man die maximale Tragfähigkeit der EIT-
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Pfähle so ist von einer Grenztragfähigkeit in der Größenordnung von 2400 kN 

auszugehen. Dies entspricht einer Steigerung der Tragfähigkeit von ca. 40 % im Vergleich 

zum normalen Gewi Pfahl oder zum Duktilen Pfahl DU 2 mit vergleichbaren Längen und 

Durchmessern. 

Tabelle 1: Versuchsergebnisse Druckprobebelastung EIT-Pfähle 

Bohr Max. rechn. Aufweit Max ks bleibende 
Erwartete Pfahl Länge 

DN Aufweitung -länge Prüflast Pmax Verformung Grenzlast 

[mm] [mm] [m] [m] [kN] [mm] [mm] [kN] 

PP 1 305 452 13 5 1750 0,257 2,27 2400 

PP 2 279 408 8 5,5 1400 0,579 8,63 1500 

PP 3 279 377 8 5,5 1500 0,903 6,91 1550 

PP4 305 423 13 8 1650 0,257 1,97 2400 

Tabelle 2: Versuchsergebnisse Druckprobebelastung Duktile- und Gewi-Pfähle 

Platten 
Verpress- Max ks bleibende 

Erwartete Pfahl / Bohr Verbund Länge 
länge Prüflast Pmax Verformung Grenzlast 

DN 

[mm] [m] [m] [kN] [mm] [mm] [kN] 

DU 2 250 Vermörtelt 10 10 1425 0,4 2,58 1700 

DU 3 170 ohne 10 - 700 2,2 17,86 600 

DU4 200 Vermörtelt 15 15 1200 0,8 4,25 1400 

DU 5 200 Vermörtelt 10 10 900 3 15,21 900 

DU 6 118 ohne 15 - 482 0,8 8,81 480 

DU? 118 ohne 10 - 650 1,3 3 600 

GEWI 1 185 Verpresst 10 10 900 0,5 5, 13 1000 

GEWl2 185 Verpresst 10 10 900 0,5 7,75 950 

GEWl3 305 Verpresst 13 5 1700 0,83 8,52 1700 

Die Auswertung der Last-Setzungslinien wiesen daraufhin, dass mit der EIT-Technologie 

nicht nur eine Laststeigerung bei gleicher Länge und Bohrdurchmesser erzielt, sondern 

auch eine setzungsarme Gründung hergestellt werden kann . Diese Schlussfolgerung lässt 

sich anhand der Diagramme in den Bildern 7 und 8 veranschaulichen. In den 

Säulendiagrammen ist in vertikaler Richtung die Setzung bei den vorgegeben Lasten von 
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500, 750, 1000, 1250 und 1500 kN angegeben. Im Diagramm in Bild 7 sind die Werte der 

Pfähle mit Längen bis 10 m dargestellt. Im Diagramm in Bild 8 für die Pfähle mit Längen 

zwischen 13 und 15 m. Neben der höheren Tragfähigkeit der EIT Pfähle lässt sich in 

beiden Diagrammen auch erkennen, dass bei gleicher Lasten geringere Verformungen bei 

Verwendung von EIT Pfählen auftreten. 

Ein wesentlicher Faktor für die höheren Pfahltragfähigkeiten ist die durch die Impulse 

erzielte Aufweitung. Zur Abschätzung der erzielten Aufweitung bietet sich als messbare 

Größe die Absenkung des Suspensions- bzw. des Betonspiegels im Bohrloch an. Diese 

Absenkung kann einer Vergrößerung des Volumens im Bereich des Impulses nahezu 

gleichgesetzt werden . Die Absenkungen lassen sich in entsprechende Volumen 

umrechnen . Das entsprechende Volumen führt zu einer Aufweitung im Bereich des 

Impulses, woraus sich der aufgeweitete Pfahldurchmesser ergibt. 

Ein weiterer wichtiger Faktor der zur Erhöhung der Tragfähigkeit beiträgt, ist die 

Verdichtung des Baugrunds. Die Verdichtung des Baugrunds durch die Impulse führt zu 

einer Verbesserung der Baugrundeigenschaften. Als messbare Kenngröße zur 

Abschätzung der Verdichtungswirkung kann der gemessene Wert ~h (Absenkung des 

Suspensionsspiegels I Betonspiegels) in Zusammenhang mit der Anzahl der Impulse bei 

gleicher Impulsstärke herangezogen werden. Die eingebrachte Energie kann im 

Zusammenhang mit der jeweils erzielten Absenkungen bzw. Verformungen Aussagen 

über die Baugrundverbesserung und Baugrundbeschaffenheit geben. Im Fall der 

Impulstechnologie können der eingebrachten Energie Verformungen zugeordnet werden . 

Zur Ableitung von Bodeneigenschaft fehlen jedoch bisher die benötigten Untersuchungen 

bzw. Erfahrungswerte. 
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Pfahltyp 

Bild ?:Vergleich der Lastsetzung für Pfahllängen ~ 10 m 

Pfahltyp 
• Wert DU 4 bei P=1200 kN 

Bild 8:Vergleich der Lastsetzung für Pfahllängen ;::: 1 O m 

PP 3 
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In Bild 9 ist der Fußbereich eines EIT-Pfahls im Detail abgebildet. Hier ist u. a. zu 

erkennen wo die Krone der Aussenverrohrung abgesetzt wurde. Die Ausbildung des 

Fußbereiches ist durch die Impulse der EIT-Technologie entstanden. In diesem Bereich 

wurde der umgebende und der unterhalb des Fußes liegenden Boden verdichtet bzw. 

darin vorhandene ungleichmäßige Lagerungsdichten ausgeglichen. 

Der Aufweitungsbereich des Pfahls wurde durch die Impulse sehr regelmäßig ausgebildet 

und ist augenscheinlich glatter als die nicht aufgeweiteten Bereiche. Es sind optisch nur 

leichte Unterschiede im Bereich des Durchmessers zu erkennen. Erst im Bereich oberhalb 

der Aufweitungsstrecke wiesen die Pfähle deutliche Unregelmäßigkeiten im Durchmesser 

auf (vgl. Bild 10). Ursache für die regelmäßige Ausbildung des Aufweitungsbereichs ist 

möglicherweise, dass aufgelockerte Bodenbereiche gleichmäßig verdichtet werden. 

Die Ursache für eine Erhöhung der Tragfähigkeit ist daher nicht in großen einzelnen 

Aufweitungen zu suchen, sondern in einer relativ gleichmäßigen Vergrößerung des 

Bohrlochdurchmessers. Zudem entsteht eine guten Verbindung zwischen Pfahl und 

angrenzenden Bodenschichten. Der optisch zunächst als glatt einzustufende Bereich weist 

beim genaueren Betrachten eine feine Struktur auf, die der Struktur und 

Korngrößenverteilung des umgebenden Bodens angepasst ist. Daher ergeben sich eine 

Vielzahl von Kontaktstellen über die Lasten vom Pfahl in den Baugrund übertragen werden 

können . Diese Pfahl-Boden-Kontaktfläche wird zudem dadurch verbessert, dass eine 

Verd ichtung der angrenzender Bodenbereiche stattgefunden hat. 

Für die Dimensionierung von EIT-Pfählen existiert ein Bemessungsansatz (Richter & 

Valeri 2003), der auf einer Vielzahl von ausgeführten Versuchen beruht. Durch den 

Vergleich der Ergebnisse der Probebelastungen mit dem Bemessungsansatz zeigt sich , 

dass die Tragfähigkeit der Zugpfähle leicht unterschätzt und die der Druckpfähle 

überschätzt wurde. Die Überschätzung der Tragfähigkeit ist jedoch auch darauf 

zurückzuführen , dass im oberen Bereich die Mantelreibung ausgeschaltet wurde, die 

jedoch auch zur Tragfähigkeit beiträgt. 
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Bild 9: Fußausbildung Druckpfahl PP 2 

Bild 10: Aufweitungsbereich Zugpfahl RP 2 
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3. Tragkrafterhöhung mittels DSV 

Durch den Einsatz der Düsenstrahltechnik (DSV) ist es möglich den 

Krafteinleitungsbereich so zu vergüten, dass hohe Gebrauchskräfte auch bei schwierigen 

Baugrundverhältnissen in den Untergrund abgeleitet werden können. Die Vorgehensweise 

wird an Hand der Baumaßnahme Sartorikai in Kiel näher beschrieben. 

3.1 Projekt Sartorikai 

Um zusätzliche Liegeplätze für Fahrgastschiffe zu schaffen, wurde von der Seehafen Kiel 

GmbH & Co. KG im Abstand von 9 m vor den vorhandenen Sartorikaianlagen eine neue 

Kaimauer hergestellt (Bild 11 ). Der Ausbau besteht aus einer einfach verankerten und voll 

hinterfüllten kombinierten Rohrspundwand mit oberem Betonholm. Um Setzungen zu 

vermeiden wurden im Bereich der vorhandenen Speicheranlagen Bohr-Verpresspfähle 

System Stump mit bis zu 1200 kN Gebrauchslast eingesetzt. Die Pfähle wurden so 

angeordnet, dass sie vor den Gebäuden enden (Bild 12). 

3.2 Baugrund 

Für die Baugrunderkundung wurden zwischen 1998 und 2001 Rammkernsondierungen 

und schwere Rammsondierungen durchgeführt. Zur Dimensionierung der 

Krafteinleitungsstrecke kamen im Jahr 2002 zusätzlich 4 Rammsondierbohrungen und fünf 

Drucksondierungen, die vor den Gebäuden platziert wurden , hinzu. 

Es steht zunächst Hafenschlick gefolgt von organischen Ablagerung an , die senkenartig 

bis ca . -23,5 m NN reichen. Unterhalb dieser Muddeschicht folgt überwiegend eine bis in 

die Endteufen der Erkundungsbohrungen reichende Sehluftlage von breiiger bis steifer 

Konsistenz, wie sie auch schon an anderen Stellen im Kieler Hafen erbohrt wurde, an. 

Dieser Schluff lässt sich im wesentlichen in den oberen und unteren , verfestigten Schluff 

gliedern. Den Schluffen überlagert wurden vereinzelt Sandschichten als obere oder untere 

Sande erbohrt. Bereichsweise wurden durch Sanierungsmaßnahmen bei angrenzenden 

Bauvorhaben bereits Mudde und Hafenschlickschichten ausgetauscht und durch Sande 

ersetzt. Insgesamt war der Untergrund als sehr heterogen einzustufen. Abschnittsweise 

wurden daher idealisierte Bodenprofile angegeben und für die Bemessung der 

Verpresspfähle herangezogen (Bild 12). 
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Leg ende 

• RammkernsondiertJohrun ge n 
x schwere Rammsond ierungen 
o RammkernsondiertJohrun ge n Ma i 2002 
v Spilzendrucksond ierun gen Mai 2002 

Bild 11: Übersicht Sartorikai mit Erkundungsbohrungen (Köster et al. 2003) 

Bemessungsprofi 
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Auffüllung 
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liOfh,HdensoHe 
y_-7.50 

OK FUllbohle 
y -17,00 

UKRohr 
y .2;,00 

Bild 12: Querschnitt Sartorikai mit Verpresspfahl (Köster et al. 2003) 
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3.3 Verpresspfahlsystem 

Zum Einsatz kamen Bohr-Verpresspf~hle System Stump. Bei diesem Pfahlsystem handelt 

es sich um Vollstäbe mit 4 Zoll Durchmesser, die in den Verankerungsbereichen mit einer 

Gewindeprofilierung versehen werden . Um die bis zu 1200 kN hohen Gebrauchskräfte mit 

ausreichender Sicherheit in den Untergrund ableiten zu können , mussten in der 

Krafteinleitungstrecke zusätzliche Maßnahmen getroffen werden. Üblicherweise werden 

die Pfähle mit einer 7 bis 10 m langen und bis 0,30 m Durchmesser betragenden 

Krafteinleitungsstrecke hergestellt. Wegen der sehr schwierigen Untergrundverhältnisse 

wurden mit Hilfe der Düsenstrahltechnik mehrere Aufweitungen bis zu 1,0 m Durchmesser 

und 3,0 m Länge vorgesehen (Bild 12). 

Die Aufweitung wurde dadurch erreicht, dass nach dem Abteufen der Bohrung über ein 

spezielles Gestänge drehend und ziehend ein definierter Düskörper aus Zement und 

Boden im Krafteinleitungsbereich hergestellt wurde. Die Drücke betrugen dabei ca. 100 -

300 bar. Abhängig von den in jeder Bohrung festgestellten Bohrergebnissen wurden bis zu 

3 Aufweitungsstrecken ausgeführt. Nach Herstellung der Düskörper wurde nochmals das 

Bohrgestänge eingefahren und das Bohrloch insgesamt im Kontraktorverfahren mit 

Zement aufgefüllt. Im Bereich der Krafteintragungsstrecke wurde zusätzlich ein 

Verpressdruck auf die Zementsäule aufgebracht, um so einen ausreichenden Verbund 

zwischen Verpresskörper und Düskörper auf der einen, und dem Baugrund auf der 

anderen Seite zu erzielen. Zusätzlich wurde im Bereich der Krafteinleitungsstrecke eine 

Wendelbewehrung vorgesehen . 

Bei der Dimensionierung der Krafteinleitungstrecke wurden sowohl Mantelreibung als auch 

der Spritzendruck für die über den gewöhnlichen Durchmesser hinausragende Aufweitung 

angesetzt. 

3.4 Probebelastungen und Ausführung 

Um den Erfolg der getroffenen Maßnahmen zu überprüfen, wurden an drei Pfählen 

Probebelastungen durchgeführt (Bild 13). 
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Bild 13: Durchführung der Probebelastung 

Bild 14: Pfahlherstellung vor dem Sellspeicher 
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Die Prüfkräfte wurden mit einer hydraulischen Presse stufenweise und in 

Belastungszyklen in Anlehnung an die Empfehlungen der DGGT und der DIN 4125 

aufgebracht. Damit die wasserseitigen Rohre bei den Belastungsversuchen nicht 

unzulässig verformt wurden, wurde eine rückwärtige Abstützung zum alten Sartorikai 

angebracht (vgl. Bild 13). 

Die Pfahlkopfverschiebungen wurden mit Feinmessuhren (Messgenauigkeit 1/100 mm) 

erfasst. Als Messbrücke wurde eine von der Belastungsvorrichtung unabhängige Traverse 

an den benachbarten Rohrpfählen installiert. Die Prüflast betrug das 1,5-fache der 

Gebrauchslast von 1200 kN. 

Die Probepfähle waren über die Bauwerkslänge verteilt und hatten Längen zwischen 29 

und 45 m. Die Prüflast konnte bei allen Pfählen ohne Probleme aufgebracht und gehalten 

werden. Damit war nachgewiesen, dass die vorgesehene Herstellungsweise unter den 

gegebenen ungünstigen Baugrundverhältnissen erfolgreich eingesetzt werden konnte. 

Insgesamt wurden auf diese Weise 36 Pfähle vor der Bebauung hergestellt (Bild 14). 

4. Zusammenfassung 

Der Anwendungsbereich von Verpresspfählen wird stetig erweitert. Insbesondere wird 

versucht immer größere Lasten über die Pfähle in den Baugrund einzuleiten. Mit der EIT

Technologie steht eine neue Alternative zur Verfügung den Krafteinleitungsbereich zu 

vergüten . Durch Elektroimpulse wird der Verpresspfahlbeton verdichtet und das Bohrloch 

aufgeweitet. Damit wird gleichzeitig der umgebende Boden verdichtet und verbessert. 

Durch den Einsatz der Düsenstrahltechnik kann die Tragfähigkeit von Verpresspfählen 

ebenfalls erhöht werden. Am Beispiel des Bauvorhabens Sartorikai wird dieses Verfahren 

vorgestellt. 
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Tragfähigkeit von auf Druck beanspruchten Mikropfählen 

(Verpresspfählen) im Fels 

Mark Rumpel, Lothar Maßmeier 

1. Einleitung 

Im Rahmen des Um.baus bzw. der Erweiterung des Druck- und Verlagszentrums (DVZ) 

der WAZ Mediengruppe im Norden der Stadt Hagen war u.a. der Austausch von Druck

maschinen (Rotationen) vorgesehen. Im Bereich des Bauabschnittes aus dem Jahr 1982 

war nach vorheriger Demontage der Altrotation die Aufstellung einer neuen, leistungsfäh i

geren Rotationsmaschine auf der bestehenden Fundamen tierung geplant. Der Grün

dungskörper, der sich im Schwankungsbereich des Grundwassers befindet, besteht aus 

einem Blockfundament (Abmessungen: ca. 50 m x 5 m x 2,5 m), das zur Beherrschung 

der dynamischen Erregerkräfte aus dem Maschinenbetrieb auf schwingu ngsisolierenden 

Platten (Feder- und Dämpferelemente) in einer weißen Wanne errichtet wurde (s. Bild 1 ). 

Die neue Rotationsmaschine weist ca. 25 % höhere Lasten und veränderte dynamische 

Einwirkungen auf, auf die die bestehenden Schwingungsisolatoren planmäßig nicht ausge

legt sind. 

Um die hohen Anforderungen an die Lagegenauigkeit bzw. das Last-Verformungsver

halten der neuen Rotation einzuhalten, wurde eine Ertüchtigung der Altgründung durchg e

führt, bei der der bestehende Gründungskörper erhalten bleibt und die Lasten über eine 

Gruppe von Mikropfählen (Verpresspfählen) bis in das zur Tiefe anstehende u nverwitterte 

Festgestein tiefergeführt werden. Eine Vorbemessung des auf Druck beanspruchten Ver

presspfahlsystems erfolgte zunächst, unter Beachtung der Hinweise der DIN 4128 [1 ], an

hand der Ergebnisse von vorliegenden Zugversuchen, d.h. ausschließlich unter Ansatz 

von Mantelreibung. Unter Berücksichtigung des tatsächlichen Tragverhaltens von Druck

pfählen im Festgestein mit einem zu erwartenden Lastabtrag über Mantelreibung und an

teiligem Spitzendruck ergeben sich dabei allerdings unwirtschaftliche Einbindelängen. Die 

DIN 4128 macht zur Beurteilung des Lastabtrages auf Druck beanspruchter Verpresspfä h

ie im Fels, insbesondere zum Ansatz von Spitzendruck, keine weiteren Angaben. Sie gibt 

lediglich den Hinweis, dass die Krafteintragungslänge t ~ 0,5 m betragen soll. 
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Im Vorfeld der Baumaßnahme wurden unter Berücksichtigung geotechnischer und sta

tisch-konstruktiver Aspekte (Stabilitätsprobleme) die Einbindelängen der Pfähle im Fels 

optimiert und zum Nachweis der äußeren Tragfähigkeit Druckprobebelastungen durchg e

führt. 

Im vorliegenden Beitrag werden zunächst die Problemstellung, die Baugrundverhältnisse 

sowie die bautechnischen Randbedingungen bei der Fundamentertüchti gung erläutert. 

Anschließend werden die Bemessungsansätze zur Auslegung der Verpresspfähle unter 

Berücksichtigung normativer Hinweise sowie die Ergebnisse der durchgeführten Probeb e

lastungen (Druck) vorgestellt. Abschließend wird das prinzipielle Tragverhalten auf Druck 

beanspruchter Verpresspfähle mit Einbindung im Fels diskutiert. 

·-·y-·- - ·- i !· • ! .. -~i r 1 
~r-- ~'"! ·o __ 1 __ _ 

~--~~-: ~.J . : · 1 / · · . Aufbeton 

o • ' r oy ~, . r" ~ ~ . . . . • ··-- f-·-~· -l H 1~. IJJ ·,1 I.~ ···.· .. ··.··· ... ·B . . 'o . . ck·· .. ··.' .. un·d·a·. m·.· e. "·. t ·(·S·t·b·····) - 1 _ :1 ....,. L -- ...... i ... -;--..._ ~- • „-~-· ~ ~ Stahlbetonwanne 

~ 
11 :~ Ummantelung aus Mauerwerk 

1 

f ' Abdichtung / Isolierschicht 

..._ -=-~~J .~ Aufbeton 

. ._._~~=--=----=--·_:.-~- Sauberkeitsschicht 
L - Fundament-/ Schwingungsisolierung 

Bild 1: Aufbau der bestehenden Rotationsgründung (1982) 

2. Bauvorhaben I Bautechnische Randbedingungen 

2.1. Rotation 

Die neue Druckmaschine (Zeitungsrotation) besteht aus insgesamt 3 Sektionen (Druck

einheiten) und hat Grundrissabmessungen von ca. 50 m x 5 m. Ihre Höhe beträgt ca. 14 m 

bei einem Gesamtgewicht von ca. 3.700 t. Die Konstruktion zur Aufnahme der Maschine 

besteht aus einem Blockfundament mit aufgeständertem Maschinentisch aus Stahlbeton. 

Die Rollensternbeschickung für den Zeitungsdruck erfolgt über das Untergeschoss 

(s. Bild 2). 
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Bild 2: Schnitt durch die neue Rotationsmaschine in der bestehenden Druckmaschinenhalle 

Zur Gewährleistung eines uneingeschränkten Druckbetriebes werden sehr hohe Anford e

rungen an die Lagegenauigkeit der Rotation sowohl während der Maschinenmontage als 

auch während des späteren Betriebes gestellt. Die Setzungen des Rotationsfundament es 

während des Montagevorgangs sind auf s ~ 5 mm zu begrenzen. Die maximal zulässige 

Schrägstellung von Rotation bzw. Maschinentisch beträgt in Längs- sowie in Querrichtung 

0,2 mm/m. Der vertikale Versatz zwischen zwei Druckeinheiten darf ein Maß von ± 1 mm 

nicht überschreiten. 
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2.2 Untergrundverhältnisse 

Aus den Ergebnissen durchgeführter Baugrunderkundungen (1982-2003) im Bereich des 

DVZ ist bekannt, dass im Bauwerksbereich unterhalb von Auffüllungen zunächst fluviatile 

Ablagerungen der Flüsse Ruhr und Lenne anstehen. Oberflächennah bestehen die quar

tären Sedimente ab einer Kote von ca. +98,0 m NN aus feinsandigen, tonigen Schluffen in 

überwiegend weicher Konsistenz (Auelehme) in Dicken von i.M. ca. 2,0 m. Darunter folgt 

eine ca. 5,0 m dicke Schicht aus unterschiedlich schluffigem, steinigem Sand und Kies 

(Flussschotter) in mitteldichter bis dichter Lagerung. Zur Tiefe, d.h. ab einer Höhenkote 

von ca . +91,0 m NN, steht das karbonische Festgestein in Form von Ton- und Sandstein, 

z.T. in Wechsellagerung, an. Die obere Zone (ca. 0,5 m) ist dabei noch stärker verwittert. 

Der unverwitterte Festgesteinshorizont befindet sich einheitlich bei ca . +90,5 m NN. 

Die Gründungssohle der bestehenden Rotation liegt bei einer Höhenkote von ca. 

+94,4 m NN, also im Flussschotter. 

+98,5 m NN 

es: -+94.4 m NN 
lu s chott r 

Bild 3: Untergrundverhältnisse und hydrologische Situation im Bereich des DVZ 
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Die hydrologischen Verhältnisse im Bereich des Druckzentrums werden im Wesentlichen 

durch die in der Nähe befindlichen Flüsse Lenne und Ruhr beeinflusst. Der Grundwasser

schwankungsbereich in den quartären Lockergesteinen liegt bei ca. +95,5 - +96,5 m NN. 

Der Bemessungswasserstand wurde unter Berücksichtigung der Flusshochwasserstä nde 

zu +98,5 m NN festgelegt (vgl. Bild 3). 

2.3 Bautechnische Randbedingungen I Sanierungsvorschlag 

Im Zuge der Errichtung der Rotationsgründung im Jahr 1982 wurden zur Vermeidung einer 

starren Verbindung zwischen dem Blockfundament und der weißen Wanne schwingung s

isolierende Platten (in Kombination mit Polystyrol) eingesetzt, die auf die höhere Belastung 

sowie auf die veränderten dynamischen Einwirkungen aus der neuen Druckmaschine nicht 

ausgelegt sind. Zuverlässige Prognosen zum Last-Verformungsverhalten der nunmehr 

aufzustellenden Rotation, und damit die Gewährleistung der einzuhaltenden Maßtoleran

zen , sind ohne die Ergreifung zusätzlicher Maßnahmen nicht möglich. Die Rotationsma

schine war daher (unter Verwendung geeigneter Schwingungsisolatoren) neu zu gründen 

oder alternativ die Altgründung für die uneingeschränkte Aufnahme der Lasten aus der 

neuen Rotation zu ertüchtigen. 

Die bautechnischen Randbedingungen zur Durchführung der erforderlichen Maßnahmen 

sind nachfolgend aufgeführt: 

• Das verfügbare Zeitfenster für die Gründungsarbeiten war aus produktion s

technischen Gründen auf 30 Tage beschränkt. 

• Durchführung der Arbeiten im Bestand: Arbeitshöhe auf maximal ca. 3,2 m 

begrenzt. 

• Unmittelbare Nähe zu weiteren Rotationen sowie zum hoch empfindlichen 

EDV-Zentrum des DVZ (Erschütterungen). 

• Die Arbeiten mussten unter einem hohen, stark schwankenden 

Grundwasserspiegel erfolgen. 

Ein konventioneller Abriss und Neubau des Rotationsfundamentes war unter Berücksichti

gung der o.g. Randbedingungen aus wirtschaftlichen und bautechnischen Gründen nicht 

möglich. Zur Gewährleistung einer verformungsarmen Aufstellung/Montage der Rotation 
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sowie eines uneingeschränkten Druckbetriebes war die bestehende Gründung zu ertücht i

gen und hierfür eine Sonderlösung zu entwickeln. Der Fundamentkörper bleibt dabei er

halten, und die Lasten werden mittels einer Gruppe von Mikropfählen (Verpresspfählen 

entsprechend DIN 4128) bis in das zur Tiefe anstehende unverwitterte Festgestein tiefer

geführt (s. Bild 4). 

Verpresspfähl e 

Flussschotter 

- + 91 ,00 mNN 
V•uw1t erunqs.., JnP 

~~~~~l,~l~H'j~~~-l ~~~I~~~~[!-+ 90,00 mNN 

To „ / Sandstein 
{z r in w chsellagerung) 

Bild 4: Fundamentertüchtigung mittels Verpresspfählen entsprechend DIN 4128 (Prinzipskizze) 

Das System der Schwingungsisolierung mittels Feder- und Dämpferelementen in Verbin

dung mit einer weißen Wanne wurde aufgegeben. Es erfolgte durch den Tragwerksplaner 

in Zusammenarbeit mit dem Maschinenhersteller eine erneute dynamische Berechnung 

des Gesamtsystems, wobei die Verbund pfähle eine Erhöhung der Federsteifigkeit der ver

tikalen Wegfeder sowie der Drehfeder bewirken . Die Tragfähigkeit der Pfähle wird durch 

die dynamischen Einwirkungen aus dem Maschinenbetrieb nicht beeinträchtigt, da der 

dynamische Anteil der Normalkraft in den Stützen des Maschinentisches wesentlich klei

ner als 5 % des statischen Lastanteils ist. 
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3. Vorbemessung des Verpresspfahlsystems (Einzelpfahl) 

3.1 Normative Vorgaben 

Die DIN 4128 (04/1983) liefert für die Bemessung von Verpresspfählen (sowohl als Zug

als auch als Druckpfähle) mit Einbindung im Lockergestein folgende Lösungsansätze: 

Die zulässige Pfahlbelastung ist aufgrund von Probebelastungen, die nach DIN 1054 

(11/1976) [2] durchzuführen sind, festzulegen (Kap. 3.1 „Nachweis der äußeren Tragfähig

keit''). Die Ergebnisse von Zugversuchen dürfen dabei zur Beurteilung der Tragfähigkeit 

von Druckpfählen grundsätzlich herangezogen werden. Der Lastabtrag in den Untergrund 

erfolgt überwiegend über Mantelreibung. Zusätzlicher Spitzendruck für Druc kpfähle darf 

bei Verwendung der in DIN 4128 (Tabelle 3) angegebenen Grenzmantelreibungswerte 'tm,f 

nicht in Ansatz gebracht werden. (Spitzendruck ist anteilig in den erhöhten Grenzmante 1-

reibungswerten enthalten.) 

Bezüglich des Lastabtrages im Festgestein, und hier insbesondere zum Ansatz von Spit

zendruck bei Druckpfählen mit Einbindung im Fels, werden in DIN 4128 keine Angaben 

gemacht. Es wird lediglich der Hinweis gegeben, dass die „Krafteintragungslänge 0,5 m 

nicht unterschreiten soll" (Kap. 3.1 ). 

Eine besondere Beachtung bei Ausführung von schlanken, auf Druck beanspruchten Ver

presspfählen erfordert die Beurteilung der Stabilität der Pfähle, d.h. die potentielle Gefahr 

des Knickens, die aufgrund der (vertikalen) Unverschieblichkeit des Auflagers im Festg e

stein gegeben ist. Nach DIN 4128 ist zunächst lediglich ein Knicksicherheitsnachweis zu 

führen, wenn die Scherfestigkeit Cu bei undrainierten bindigen Böden kleiner ist als 

1 O kN/m2 (Kap. 9.3 „Knicksicherheitsnachweis"). 

Die zwischenzeitlich eingeführte neue DIN 1054 (01/2003) [3] sowie der Norm-Entwurf 

E DIN EN 14199 „Ausführung von besonderen geotechnischen Arbeiten (Spezialtiefbau) -

Pfähle mit kleinen Durchmessern (Minipfähle)" (06/2004) [4] liefern zur Thematik keine 

ergänzenden Hinweise. 

3.2 Erfahrungswerte aus Zugversuchen im Fels (Raum Hagen) 

Zur Vorbemessung der Verpresspfähle bzw. zur Ableitung der erforderlichen Einbindelä n

gen im Fels wurden zunächst Ergebnisse von Zugversuchen an Verpresspfählen im Fest-
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gestein (Ton-/Sandstein) ausgewertet, die unter vergleichbaren Bedingungen durchgeführt 

wurden (s. Tabelle 1 ). 

!I Bohrdurch-
Kraftei ntragu ngs- maximale 

aktivierte 
1 

Bauvorhaben 
messer im 

länge im Fels Prüfkraft 
Mantelrei-

Fels bung 
db[mm] lv [m] Fp [kN] 

'tm [kN/m2
] 

BV 1 Hagen-Hohenlimburg 130 6,4 1020 -390 

BV2 Hagen-Vorhalle 130 4,2 700 -408 

BV3 Hagen-Boele 130 9,4 910 -237 

BV4 Arnsberg 127 7,5 950 - 317 

BV 5 lserlohn-Letmathe 129 6,05 580 -236 

BV 6 Olpe 130 7,25 1476 -498 

Tab. 1: Ergebnisse von Probebelastungen an Verpresspfählen im karbonischen Ton-/Sandstein 
(aus Zugversuchen) 

Im Rahmen der durchgeführten Zugversuche konnten „Grenzmantelreibungswerte" zw i

schen 'tmt'""' 240 - 500 kN/m2 nachgewiesen werden, wobei bei keiner Probebelastung die 

Prüflasten bis zum Bruchzustand gesteigert wurden. Teilweise wurde das Aufbringen der 

Belastung durch das Erreichen der inneren Tragfähigkeit begrenzt. 

Zur Vorbemessung der Verpresspfähle bei der Fundamentertüchtigung der WAZ in Hagen 

wurde unter Berücksichtigung der Versuchsergebnisse der Tabelle 1 ein Mittelwert gebil-

det und auf der sicheren Seite liegend eine „Grenzmante lreibung" von 'tmt' = 300 kN/m2 

('tm,zul = 150 kN/m2 bei Tl = 2,0 im LF 1 nach DIN 1054) angesetzt. Nach der Sanierung 

erfolgt der Lastabtrag aus Maschine und Fundament ausschließlich über die Verpress

pfähle, die auf eine Gebrauchslast von Fw""' 500 kN / Pfahl ausgelegt werden (s. hierzu 

auch Kap. 4.1 ). Es ergeben sich für die Pfähle erforderliche Krafteintragungslängen im 

Festgestein von lv. zug""' 9 m. 

Zum Nachweis der äußeren Tragfähigkeit wurden Druckprobebelastungen an 2 Probe

pfählen (P 1 und P 2) im Außenbereich des DVZ durchgeführt. Ausgehend davon, dass 

beim Lastabtrag im Fels ein anteiliger Spitzendruck vorhanden sein muss, wurden für die 

durchzuführenden Druckprobebelastungen nachfolgende reduzierte Krafteintragungslä n

gen lv (im Fels) in Ansatz gebracht: 
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P 1: lv = 33 % X lv,zug = 3,0 m 

P 2: lv = 50 % X lv,zu9 = 4,5 m 

Eine weitere Reduzierung bis hin zu den in DIN 4128 genannten 0,5 m ( ~ 5% x lv,zug) 

erfolgte unter Berücksichtigung der hohen Anforderungen an die Maschinengründung 

sowie des kurzen Planungs- und Ausführungszeitraumes nicht. 

4. Pfahlsystem und Probebelastung 

4.1 Pfahlherstellung 

In Abstimmung mit dem Tragwerksplaner wurde, auch unter Berücksichtigung geometri

scher / symmetrischer Randbedingungen der neuen Rotation, festgelegt, die Lasten aus 

Maschine und Konstruktion über insgesamt 74 Verpresspfähle (Verbundpfahlsystem 

Stump [5]) mit Traggliedern aus Betonstahl mit gerippter Oberfläche (BSt 500 S-GEWI) 

0 = 50 mm in den Untergrund abzutragen. Jedem Pfahl wurde dabei eine Gebrauchslast 

von Fw = 500 kN/Pfahl zugeordnet. Die Bohrdurchmesser beliefen sich auf da = 152 mm 

bis zum Fels und db= 127 mm im Fels . 

Die Probepfähle (P 1 und P 2) wurden im Vorfeld im Außenbereich des DVZ hergestellt 

und zur Gewährleistung der inneren Sicherheit mit Stahltraggliedern 0 63,5 mm mit einfa

chem Korrosionsschutz versehen. Die Bohrungen wurden unmittelbar nach dem Bohrvo r

gang und dem Traggliedeinbau drucklos mit Zement CEM 1 42,5 R (Wasserzementwert 

w/z = 0,45) im Kontraktorverfahren aufgefüllt. Eine Nachinjektion nach 24 h (im Fels) zeig

te keine Aufnahme. Zum Zeitpunkt der Belastungsprüfung waren die Pfähle 7 bzw. 8 Tage 

alt. Um ungewollte Außermittigkeiten bei der Lasteinleitung in die Pfahlköpfe während der 

Probebelastungen zu minimieren, wurden diese über ein mit hochfließfähigem, nicht 

schrumpfendem Vergussmörtel (Pagel V12) verfülltes Stahlmantelrohr verstärkt. 

4.2 Druckprobebelastung 

Die Prüfkriterien zur Durchführung der Probebelastungen sowie der Aufbau der Ver

suchseinrichtung richteten sich nach den „Empfehlungen für statische und dynamische 
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Pfahlprüfungen" des AK 2.1 der Deutschen Gesellschaft für Geotechnik (DGGT) [6]. Die 

Belastungseinrichtung bestand aus einer Traverse, die mittels 4 Reaktionsankern (Längen 

jeweils IA "" 19,50 m) im zur Tiefe anstehenden Fels verankert war (s. Bild 5). Der vertikale 

Abstand zwischen UK-Probepfahl und OK-Ankerverpresskörper betrug d ~ 3,0 m (s. Bild 

6). Zum Aufbringen der Prüfkräfte wurde eine elektrisch-hydraulische Presse verwendet. 

Die Kraftmessung erfolgte über ein Feinmessmanometer der Güteklasse 0,6. Die vertika

len Verschiebungen des Pfahlkopfes wurden jeweils durch 2 Feinmessuhren (Messgenau

igkeit 1/100 mm) gemessen. Des weiteren erfolgten zur Kontrolle einer zentrischen und 

axialen Einleitung der Versuchslast in den Pfahl Messungen der horizontalen Pfahlkopf

verschiebungen ebenfalls durch jeweils 2 Feinmessuhren. 

Bild 5: Versuchseinrichtung zur Durchführung der Druckprobebelastungen 

Vor Beginn der Probebelastungen wurden die Reaktionsanker (Verpressa nker) gemäß 

DIN 4125 geprüft, um ungleiche Erstverformungen vorwegzunehmen und das Deformat i

onsverhalten zu vergleich mäßigen. Während der Versuchsdurchführung erfolgte eine Ko n

trolle der Ankerverformungen durch Messen jeweils nach Erreichen der nächsthöheren 

Belastungsstufe sowie nach den Zwischenentlastungen. 



II 

In Anlehnung an DIN 4128 ergibt sich 

unter der vorgenannten Gebrauchslast 

Fw ~ 500 kN im Lastfall 1 (Tl = 2,0) eine 

Prüfkraft von etwa Fp· = 1000 kN. Um 

Systemeinflüsse, wie z. B. Kriechein

flüsse o.ä. , abzudecken, wurde die 

Prüfkraft um 10 % erhöht. Die max. 

Prüfkraft wurde somit zu F P = 1100 kN 

festgelegt. 

Die geprüften Verbundpfähle konnten 

beide bis zur vorgesehenen Prüflast 

Fp = 1100 kN belastet werden , ohne die 

äußere Grenztragfähigkeit zu über

schreiten. Die gemessenen bleibenden 

Verschiebungen Sp1ast betrugen (in verti

kaler Richtung) Sp1ast ~ 2,5 mm (s. Tab. 

2). Das beobachtete Kriechmaß war mit 

ks < 0, 1 mm vernachlässigbar gering. 

Die ermittelten Kennlinien der Kraft-
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±0,00m 

-1,40m 

weg-Diagramme (Arbeitslinien) wiesen Bild 6: Schematische Darstellung der Probebelastungen 

einen annähernd linearen Verlauf auf. Das Ergebnis der Probebelastung ist beispielhaft für 

den Pfahl P2 im Bild 7 dargestellt. 

Pfahlnummer vertikale Verformung am Probe- vertikale Verformung am Probe-
pfahl P 1 [mm] pfahl P 2 [mm] 

·-

Gebrauchslast Sges = 6,0 Sges = 4 ,8 
F w = 500 kN 

Plastische Verformung Spiast,Fw = 1,3 Spiast,Fw = 1 , 1 
nach Entlastung Sp1ast,Fw 

Prüflast F p = 1.100 KN Sges =16,0 Sges = 13,4 

Plastische Verformung Spiast,Fp = 2,5 Spiast,Fp = 2,0 
nach Entlastung S p1ast,Fp 

Tab. 2: Vertikale Pfahlkopfsetzungen [mm] - Nachweis des Gebrauchszustandes 
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Pfahl1probebelastung n. DIN 4128 

Pfahl Nr, P2 
Kraft-Weg-Diagramm 
Gesamtverschiebung 

Pfllhlwiderstand [kN] 
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Kraft-Weg-Diagramm, Pfahl Nr. P 2, Pfahlprobebelastung nach DIN 4128 

Im Zuge der Pfahlprobebelastungen konnte die aus der Tragwerksplanung resultierende 

Gebrauchsbeanspruchung mit ausreichender Sicherheit ( ri ;::: 2,2) nachgewiesen werden . 

Des weiteren wurde der Gebrauchstauglichkeitsnachweis im Hinblick auf die zulässigen 

Verformungen der Gründung bzw. der Rotationsmaschine erbracht. Die Bauwerkspfähle 

wurden dementsprechend gemäß dem geprüften Pfahl P 2 mit einer Krafteintragungslä n

ge im unverwitterten Festgestein von lv""' 3,0 m ausgeführt. 

Nach Beendigung der Probebelastung zum Nachweis der äußeren Tragfähigkeit wurde ein 

weiterer Belastungszyklus gefahren und die Last stufenweise bis zum Erreichen der inne

ren Tragfähigkeit (zul F1 = 0,9 • Fs ::::: 1580 kN) des GEWl-Stabes gesteigert. Die maximale 

Prüflast lag mit Fmax""' 1500 kN somit ca. beim 3-fachen der Gebrauchslast Fw. Die Ge

samtverformung des Pfahlkopfes in vertikaler Richtung betrug bei Erreichen der maxim a

len Last s9es""' 19,8 mm. Der vorgenannte Wert beinhaltet sowohl elastische als auch plas

tische Anteile aus Boden und Pfahlsystem. Nach Entlastung verblieb eine Verformung von 

Spiast ""' 3,2 mm (vgl. Bild 8). 
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Bild 8: Kraft-Weg-Diagramm (vertikal), Pfahl Nr. P 2, maximale Prüflast Fmax = 1500 kN 

Der Verlauf der Last-Verformungskurven für die beiden Probepfähle P 1 und P 2 ist im 

Falle der vertikalen Verformung bis zum Erreichen der maximalen Prüflast Fmax annähernd 

linear und identisch. Beim Pfahl P 1 wurde allerdings bei gleichbleibender Last F max eine 

kontinuierlich zunehmende horizontale Auslenkung des Pfahlkopfes beobachtet, so dass 

der Versuch an dieser Stelle abgebrochen wurde (vgl. Bild 9). Da zu diesem Zeitpunkt die 

innere Tragfähigkeit des Verpresspfahls noch nicht erreicht war sowie ein Versagen des 

Baugrunds aufgrund der geringen vertikalen Verschiebungen auszuschließen ist, deutet 

das zuvor beschriebene Last-Verformungsverhalten auf eine Überbeanspruchung des 

Pfahls aus Biegung infolge exzentrischer Lasteinleitung bzw. lmperfektionen oder aber auf 

ein Stabilitätsproblem, d.h. ein Versagen des Pfahls infolge „Knicken", hin . 
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Bild 9: Kraft-Weg-Diagramm (horizontal), Pfahl Nr. P 1, maximale Prüflast Fmax = 1500 kN 

5. Gedankenmodell zum Tragverhalten von druckbeanspruchten Verpress

pfählen im Fels/ Grenzbetrachtung 

1 

Im Rahmen der in Kap. 4.2 vorgestellten Druckprobebelastungen wurde mit 

Fmax = 1500 kN eine maximale Prüfkraft aufgebracht, die bis an die innere Pfahltragfähi g

keit geführt wurde. Die im Versuchsverlauf gemessenen geringen, überwiegend elasti

schen vertikalen Verformungen zeigen, dass die äußere Tragfähigkeit bei Versuchsende 

noch nicht erreicht war. Am Pfahl P 1 wurde bei konstanter Maximallast eine kontinuierlich 

zunehmende horizontale Auslenkung des Pfahlkopfes beobachtet und die Probebelastung 

abgebrochen. Die nach erfolgter Entlastung gemessenen plastischen vertikalen Verschi e

bungen betragen bei beiden Pfählen Sp1ast, vert "" 3,0 mm und sind damit sehr gering . Bei 

Einbindung des Druckpfahles in einer nahezu unnachgiebigen Schicht (z. B. unverwitterter 

Fels) ist unter den zuvor genannten Verschiebungen im mm-Bereich davon auszugehen, 

dass der Lastabtrag nur bedingt über Mantelreibung erfolgt. Der resultierende Pfahlwide r

stand setzt sich vielmehr aus einer Kombination von Mantelreibung und Spitzendruck zu-

sammen. 
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Das nachfolgend vorgestellte Modell verdeutlicht diese Annahme. Bei einer gedanklichen 

Entkopplung der beiden Widerstandsanteile werden sowohl für die Mantelreibung 'tm als 

auch für den Spitzendruck crs unrealistisch hohe Werte ermittelt (vgl. Bild 10). 

-- · ~ ~-- - ~ F _ _ 
unverwitterter Felshorizont 

1=3,0m 
0 127mm 

t t 
1' f tm 

1' t 
.____...t_ t 

'tm = 1,5 (1,3) = 1,25 H,l) MN/m2 *) 

n ·0,127 ·3,0 

1'5 (l,3) = 118 4 (~ 103) MN/m2 *l 
n · (0,127 / 2) 2 

' 

·) Klammerwerte berücksichtigen anteilige Mantelreibung im Flussschotter 

Bild 1 O: Geotechnisches Gedankenmodell zum Tragverhalten 

Es verbleibt die Frage nach der anteilmäßigen Verteilung von Mantelreibung und Spitzen

druck beim Lastabtrag, über die zunächst noch keine weiteren Aussagen getroffen werden 

können. Hierfür wären weitere Untersuchungen, wie die Durchführung von Druckprobeb e

lastungen mit entsprechender messtechnischen Ausstattung (z.B. Dehnungsmessstreifen, 

Kraftmessdosen usw.) sowie ggf. numerischer Modellierung erforderlich. 

Vor dem Erreichen der inneren Tragfähigkeit (Materialversagen / Fließen des Stahls) wu r

de beim Pfahl P 1 bei konstanter Last eine zunehmende horizontale Verformung im Pfah 1-

kopfbereich beobachtet, die Hinweise auf eine Überbeanspruchung infolge Biegung oder 

aber auf ein Stabilitätsproblem, d.h. ein knickähnliches Versagen des Pfahles, liefert. Die 

DIN 4128 verlangt für Druckpfähle (mit Ausnahme von bindigen Böden, bei denen die An

fangskohäsion Cu kleiner ist als 10 kN/m2
) keinen Stabilitätsnachweis. Nach hiesiger Auf

fassung ist dies allerdings nur im Lockergestein gerechtfertigt, da sich das Druckelement 

durch eine ausreichend große vertikale Verschiebung einer „kritischen Last", die zum 

Knickversagen führen kann, teilweise entziehen kann. Die durchgeführten Probebelastun

gen haben gezeigt, dass im Falle einer Einbindung im unverwi tterten Fels das Fußauflager 

statisch als vertikal unverschieblich angesehen werden muss. Die Wahrscheinlichkeit des 
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Eintretens eines Stabilitätsproblems wird dadurch prinzipiell erhöht. Erste Hinweise auf die 

grundsätzliche potentielle Knickgefährdung schlanker Verpresspfähle, auch in nichtbind i

gen und bindigen Böden mit cu>30 kN/m2
, wurden bereits früher gegeben (Meek,1999 [7]). 

Dass die Einbindelänge im Festgestein von auf Druck beanspruchten schlanken Ver

presspfählen die Knickfigur, und somit auch die Tragfähigkeit des Pfahls, beeinflussen 

kann, zeigt nachfolgende einfache Betrachtung (Bild 11 ). Die dargestellten Knickfiguren 

(Eulerfälle) gelten dabei zunächst für eine seitliche Bettung von OH= 0. 

3. Eulerfal! Pk1 
\ 

1. Eulerfall 

/ \ 
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Bild 11: Statisches Gedankenmodell zum Tragverhalten 

2. Eulerfal'. P k2 
\ 
\ 
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Im Rahmen der Modellbetrachtung korrespondiert das statische System des geprüften 

Pfahls annähernd mit einer Kombination von 1. und 3. Eulerfall (Einspannung am Fuß

auflager /teilweise Behinderung der horizontalen Verschieblichkeit des Kopfauflagers). Bei 

einer Verringerung der Einbindetiefe im unverwitterten Fels in Richtung t = 0,5 m wird für 

den Fußpunkt eine Verdrehung möglich und das Auflager kann zunehmend als gelenkig 

gelagert angesehen werden. Die resultierende Knickfigur entspricht somit mehr und mehr 

dem Eulerfall 2 (Normalfall). Bei Ermittlung und Vergleich der aufnehmbaren Pfahltragkräf

te ist festzustellen, dass die Kombination 1./3. Eulerfall (mit Fußeinspannung) eine deutlich 

höhere Traglast aufweist als der gelenkig gelagerte Stab (Eulerfall 2). 
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Das Gedankenmodell zeigt, dass eine Reduzierung der Einbindung im Fels, die aus ge o

technischer Sicht unter Berücksichtigung der äußeren Tragfähigkeit möglich ist, aufgrund 

einer Veränderung des statischen Systems zu einer (unverträglichen) Abminderung der 

Traglast führen kann. Eine Optimierung des Pfahlsystems bedarf daher in jedem Fall einer 

detaillierten Untersuchung und Abstimmung zwischen geotechnischen Aspekten (Tragf ä

higkeit des Baugrunds) sowie einer Stabilitätsbetrachtung des Systems. Ggf. sind zusätz

lich Berechnungen nach Theorie II. Ordnung, die ungewollte Ausmitten sowie die tatsäc h

lichen statischen Randbedingungen berücksichtigen, durchzuführen. 

6. Ausführung 

Unmittelbar nach Demontage der Altrotation wurde im Mai 2004 mit den Kernbohrarbeiten 

durch den Fundamentblock (Bohrdurchmesser 0 = 200 mm) begonnen, die vorlaufend zur 

eigentlichen Pfahlherstellung durchgeführt wurden (vgl. Bild 12 und 14). 

Bild 12: Vorlaufende Kernbohrarbeiten durch den 

Fundamentblock 

Bild 13: Herstellung der Verpresspfähle 
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Bild 14: Bohrkerne mit ehemaligen Schwingungsisolatoren 

Die Herstellung der insgesamt 74 Verpresspfähle erfolgte zur Einhaltung der engen Te r

minschiene mit mehreren Geräteeinheiten (s. Bild 13 und 15). Aufgrund der beschränkten 

Arbeitshöhe mussten die Pfähle an jeweils 5 Stellen gemufft werden (Traggliedlänge je

weils 2,20 m). 24 Stunden nach Herstellung wurden Nachverpressungen durchgeführt, die 

bei etwa der Hälfte der Pfähle Zementaufnahmen von ca. 100 - 150 kg bei Aufsprengdrü

cken von ca. 20 - 40 bar zeigten. 

Bild 15: Herstellung der Verpresspfähle 
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Zum Nachweis einer ausreichenden Kraftübertragung des Stahltraggliedes des Verbund

pfahles in den Fundamentkörper ohne zusätzliche Maßnahmen, wie maschinelles Aufrau

en der Bohrlochwandungen, wurde im Vorfeld ein Ausziehversuch durchgeführt. Nach 

dem Einbau des Traggliedes (0 = 50 mm) wurde das Bohrloch mit Vergussmörtel (Pagel 

V 12) vergossen. Nach Aushärtung wurde als Prüfkraft die 2,0-fache Gebrauchslast auf

gebracht und die Pfahlkopfverschiebungen beobachtet. Nachdem keine nennenswerten 

Verschiebungen des Pfahlkopfes beobachtet wurden, konnte der Nachweis eines ausre i

chenden Verbundes erbracht werden. 

7. Zusammenfassung und Schlussbemerkung 

Zur Ertüchtigung eines Rotationsfundamentes im Bereich des DVZ der W AZ Mediengrup

pe in Hagen wurden insgesamt 7 4 Verpresspfähle mit Einbindelängen von 1 v "' 3,0 m in 

das unverwitterte Festgestein, die planmäßig auf Druck beansprucht werden, hergestellt. 

Insbesondere unter den erschwerten Randbedingungen, wie beengte Platzverhältnisse, 

schwierige Untergrundverhältnisse, äußerst knappe Bauzeit usw., haben sich Mikropfähle 

im vorliegenden Fall als adäquates Mittel zur Nachgründung bewährt. 

Zum Nachweis der äußeren Tragfähigkeit sowie der hohen Anforderungen an das Last

Verformungsverhalten der Druckmaschine wurden im Vorfeld im Außenbereich des DVZ 

an 2 Verpresspfählen Druckprobebelastungen durchgeführt. Unter Zugrundelegung von 

Zugversuchen zur Bemessung des Lastabtrags allein über Mantelreibung werden bei einer 

Einbindung im Fels insgesamt unwirtschaftliche Krafteintragungslängen ermittelt. Der pri n

zipielle Ansatz von Spitzendruck bei Druckpfählen im Festgestein ist daher mit zu berück

sichtigen und wird durch die gemessene äußerst geringe Verschiebung in vertikaler Rich

tung belegt. 

Darüber hinaus wird deutlich, dass die Einbindelänge schlanker Verpresspfähle im unve r

witterten Fels die Biegebeanspruchung bzw. die Stabilität (Knickverhalten) und somit die 

Tragkraft der Pfähle beeinflusst. Aus hiesiger Sicht ist daher eine Optimierungsbetrach

tung sowohl unter Berücksichtigung des geotechnischen als auch des statischen Tragve r

haltens der Pfähle erforderlich. Letztendlich erscheint es auch unter wirtschaftlichen As

pekten sinnvoll, den aufgeworfenen Fragestellungen mittels weiterer, entsprechend mess

technisch ausgestatteter Probebelastungen (einschließlich ergänzender statischer Rück-
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rechnung) nachzugehen und die Aussagen der DIN 4128 bezüglich des Tragverhaltens 

von druckbeanspruchten Mikropfählen im Fels zu präzisieren. 
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Einflüsse der Herstellung auf die Pfahltragfähigkeit in 
Sand, Dissertation, 1994 

Zerstörungsfreie Meßverfahren zur Qualitätsprüfung 
mineralischer Dichtungen, Dissertation, 1994 

Frosteinwirkung auf mineralische Deponieabdichtun
gen, Dissertation, 1994 

Pfahl-Symposium 1995, Fachseminar in 
Braunschweig am 23. und 24. Februar 1995 

Spannungs-Verformungs-Verhalten von Einphasen
Dichtwandmassen, Dissertation, 1995 

Messen in der Geotechnik 1996, Fachseminar in 
Braunschweig am 22. und 23. Februar 1996 

Deponieseminar 1996 - Konstruktion, Bemessung 
und Qualitätssicherung bei Abdichtungssystemen -
Fachseminar in Braunschweig am 22. und 23. März 1996 

Erddruckentwicklung auf eine in Schlitzwand
bauweise hergestellte Kaimauer, Dissertation, 1996 



Nr. 53 Rodatz, W. 
Ernst, U. 
Wienholz, B. 

Nr. 54 Horst, M. 

Nr. 55 Rodatz, W. 
Gattermann, J. 
Stahlhut, 0. 

Nr. 56 Rodatz, W. 
Bachmann, M. 
Rosenberg, M. 

Nr. 57 Wienholz, B. 

Nr. 58 Bachmann, M. 

Nr. 59 Gattermann, J. 

Nr. 60 Rodatz, W. 
Ernst, U. 
Huch, T. 
Kirsch, F. 

Nr. 61 Knoll, A. 

Nr. 62 Rodatz, W. 
Gattermann, J. 
Plaßmann, B. 

Nr. 63 Rodatz, W. 
Rosenberg, M. 
Schulz, Th. 

Nr. 64 Stahlhut, 0. 
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Pfahl-Symposium 1997, Fachseminar in 
Braunschweig am 20. und 21. Februar 1997 

IGB·TUBS 

Wasserdurchlässigkeitsbestimmungen zur Qualitäts
sicherung mineralischer Abdichtungen, Dissertation, 
1997 

Messen in der Geotechnik 1998, Fachseminar in 
Braunschweig am 19. und 20. Februar 1998 

Deponieseminar 1998 - Entwicklungen im Deponie
und Dichtwandbau - Fachseminar in Braunschweig 
am 12. und 13. März 1998 

Tragfähigkeit von Verdrängungspfählen in Sand in 
Abhängigkeit von der Einbringung, Dissertation, 1998 

Bodenverformung infolge Wassergehaltsänderungen 
als Schadensursache bei Bauwerken auf Ton - Unter 
suchungen an historischen Bauwerken im südöstli
chen Niedersachsen -, Dissertation, 1998 

Interpretation von geotechnischen Messungen an 
Kaimauern in einem Tidehafen, Dissertation, 1998 

Pfahl-Symposium 1999 Fachseminar in Braun 
schweig am 25. und 26. Februar 1999 

Prognosemodelle für Setzungen des Untergrundes 
norddeutscher Haldendeponien, Dissertation, 1999 

Messen in der Geotechnik 2000, Fachseminar in 
Braunschweig am 24. und 25. Februar 2000 

9. Braunschweiger Deponieseminar 2000 
Vertikale und horizontale Abdichtungssysteme 
Fachseminar in Braunschweig am 16. und 17. März 2000 

Belastung einer Kaimauer durch wechselnde Wasser 
stände infolge Tide, Dissertation, 2000 



IGB·TUBS 

Nr. 65 

Nr. 66 

Nr. 67 

Nr. 68 

Nr. 69 

Nr. 70 

Nr. 71 

Nr. 72 

Nr. 73 

Nr. 74 

Nr. 75 

Rodatz, W. 
Huch, T. 
Kirsch, F. 
Schallert, M. 

Ernst, U. 

Plaßmann, B. 

Gattermann, J. 
Bergs. T. 
Witte, M. 

Rosenberg, M. 
Bergs. T. 
Scholz, C. 

Schulz, T. 

Stahlmann, J. 
Kirsch, F. 
Schallert, M. 
Fritsch, M. 

Vittinghoff, T. 

Witte, M. 

Stahlmann, J. 
Rosenberg, M. 
Nendza, M. 

Kirsch, F. 
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Pfahl-Symposium 2001, Fachseminar in 
Braunschweig am 22. und 23. Februar 2001 

Schadensursachen bei der Herstellung von Bohrpfäh
len im Grundwasser, Dissertation, 2000 

Zur Optimierung der Messtechnik und der 
Auswertemethoden bei Pfahlintegritätsprüfungen, 
Dissertation, 2001 

Messen in der Geotechnik 2002, Fachseminar in 
Braunschweig am 21. und 22. Februar 2002 

10. Braunschweiger Deponie und Dichtwandseminar 
2002, Qualitätssicherung und Innovation 
Fachseminar in Braunschweig am 20. und 21. März 2002 

Einfluss von in situ-Randbedingungen auf die -
Feststoffeigenschaften von Dichtwandmassen, 
Dissertation, 2002 

Pfahl-Symposium 2003, Fachseminar in 
Braunschweig am 20. und 21. Februar 2003 

Analyse des Langzeitverhaltens einer Spundwand 
konstruktion in einem überkonsolidierten Ton, 
Dissertation, 2002 

Veränderung des Festigkeits- und Verformungs
verhaltens bei bindigen Böden aufgrund von Poren 
wasserspannungen, Dissertation, 2003 

11. Braunschweiger Deponie 
und Dichtwandseminar 2004, 
Fachseminar in Braunschweig am 11. und 12. März 2004 

Experimentelle und numerische Untersuchungen zum 
Tragverhalten von Rüttelstopfsäulengruppen, 
Dissertation, 2004 



Nr. 76 

Nr. 77 

Nr. 78 

Nr. 79 

Nr. 80 

Stahlmann, J. 
Gattermann, J. 
Fritsch, M. 

Stahlmann, J. 
Gattermann, J. 
Kuhn, C. 

Bergs, T. 

Scholz, C. 

Stahlmann, J. 
Gattermann, J. 
Fritsch, M. 

DGGT 
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• . ' 
Geotechnik-Kolloquium, 
30 Jahre IGB·TUBS, 

IGB·TUBS 

Fachseminar in Braunschweig am 25. und 26. Mai 2004 

Messen in der Geotechnik 2004, Fachseminar in 
Braunschweig am 09. und 10. September 2004 

Untersuchungen zum Verformungs- und 
Lastabtragungsverhalten einer Kaikonstruktion, 
Dissertation, 2004 

Integrität von Einphasen-Dichtwänden 
- Untersuchungen zum rheologischen und 
mechanisch-hydraulischen Verhalten faserbewehrter 
Einphasen-Dichtwandmassen, Dissertation, 2004 

Pfahl-Symposium 2005, Fachseminar in 
Braunschweig am 24. und 25. Februar 2005 

Empfehlungen des Arbeitskreises 2.1 der deutschen 
Gesellschaft für Geotechnik für statische und dynamische 
Pfahlprüfungen, 1998 

* = vergriffen, nur noch als Kopiervorlage vorhanden 
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Die Ingenieurgesellschaft PROF. RODATZ UND PARTNER entwickelt und reali

siert Erkundungs- und Messkonzepte sowie Nachweismethoden und bautechni

sche Entwürfe für die wirtschaftliche Dimensionierung, Herstellung und Überwa

chung von Bauwerken des Erd-, Grund- und Spezialtiefbaus. Geotechnische Er
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