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VORWORT

Das Institut fir Grundbau und Bodenmechanik der Technischen Universitat Braun-
schweig (IGB-TUBS) veranstaltet mit dieser Tagung zum elften Mal das mittlerweile
traditionelle Pfahl-Symposium. Die positive Resonanz der Teilnehmer, die hohe Qua-
litét der Beitrage und nicht zuletzt das grofRe Interesse an den Tagungsbénden, be-
stdrken uns in dem Bestreben, dieses Symposium alle zwei Jahre als Forum fur
Fachleute aus Industrie, Behorden, Forschungseinrichtungen und Ingenieurbiros
anzubieten.

Wir freuen uns aufRerordentlich, dass die Firma FRANKI Grundbau dieses traditionel-
le Symposium zum Anlass nimmt, wiederum den 2007 neugegriindeten Edgard-
Frankignoul-Férderpreis fur herausragende Arbeiten junger Ingenieure auf dem Ge-
biet der Pfahlgriindungen zu vergeben.

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

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

Ob als Horer, Referent oder Teilnehmer an der begleitenden Fachausstellung wiir-
den wir uns sehr freuen, Sie neben den Pfahl-Symposien auch an den anderen Ver-
anstaltungen unseres Institutes wie der Tagung Messen in der Geotechnik oder der
neu geplanten Tagung Stahl im maritimen Wasserbau begriiten zu kénnen.

Tar
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Prof. Dr.-Ing. Joachim Stahlmann
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Ausschreibung des
KI Edgar-Frankignoul-Férderpreises 2011
W""""" des Instituts fiir Grundbau und Bodenmechanik
der Technischen Universitiat Braunschweig IGB-TUBS

Das Institut fir Grundbau und Bodenmechanik der Technischen Universitat Carolo-Wilhelmina zu
Braunschweig vergibt im Rahmen des zweijéhrig stattfindenden Pfahl-Symposiums an Studenten
und Ingenieure aus Wissenschaft und Praxis den von der FRANKI Grundbau GmbH & Co .KG
gestifteten

Edgard-Frankignoul-Férderpreis.

Durch die Vergabe dieses Preises sollen die Leistungen von Studentinnen und Studenten und von
jungen Ingenieurinnen und Ingenieuren gewdirdigt sowie ihnen ein Ansporn und Anreiz gegeben
werden, sich in Wissenschaft und Praxis auf dem Gebiet der Pfahlgrindungen auch weiterhin be-
sonders zu qualifizieren.

Er werden drei Férderpreise im Gesamtwert von
€7.000,-

fur herausragende Beitrédge aus der Wissenschaft und aus der Praxis vergeben. Die Forderpreise
werden fir praktisch/technische Arbeiten und/oder fiir wissenschaftlich/theoretische Arbeiten ver-
geben. Grundlage der eingereichten Arbeiten kénnen Diplom- und Masterarbeiten, Examensarbei-
ten fur die zweite Staatspriifung und sonstige praktische Arbeiten, Dissertationen und
Habilitationen sein, die sich mit dem vielféltigen Gebiet von Pfahlgriindungen beschéftigen, und die
zum Zeitpunkt der Bewerbung nicht dlter als 5 Jahre sein dirfen.

Fur die Bewerbung werden eigens fiir den Forderpreis erstellte Kurzfassungen erwartet, in der die
wesentlichen Ergebnisse der Originalarbeit aufgearbeitet und dargestellt sind. Der Umfang der
eingereichten Arbeit darf 5 Seiten nicht Giberschreiten, Anlagen sind auf ein Minimum zu beschran-
ken und dirfen nur erlduternde Tabellen und Zeichnungen enthalten.

Erwartet werden Eigenbewerbungen. Bewerben kénnen sich Studenten und junge Ingenieure von
Universitaten, Technischen Hochschulen oder Fachhochschulen. Bewerberinnen und Bewerber
sollen zum Zeitpunkt der Einreichung nicht alter als 35 Jahre sein. Ein aussageféhiger Lebenslauf
muss der Bewerbung beigefligt werden.

Die eingereichten Arbeiten werden von einer Gutachtergruppe bewertet, die aus zwei Hochschul-
professoren und je einem Vertreter einer Behorde, einem Ingenieurbiiro und der FRANKI Grund-
bau besteht. Der Rechtsweg ist ausgeschlossen.

Die Forderpreise werden beim nachsten Pfahl-Symposium, welches am 18. und 19. Februar 2011
in Braunschweig stattfindet, vergeben. Die Preistrager erhalten die Gelegenheit, auf dem Sympo-
sium Uber ihre Arbeiten zu berichten.

Einreichungsfrist: 30. November 2010

Anschreiben, Lebenslauf, Institut fir Grundbau und Bodenmechanik
Kurzfassung mit Anlagen Technische Universitat Braunschweig
und komplette Arbeit auf CD z. Hd. Herrn Dr. Jorg Gattermann
oder per Email im pdf-Format an das: GauBstralle 2, 38106 Braunschweig

Email: j.gattermann@tu-bs.de
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Zur Modellbildung der Wellenausbreitung
in dynamisch belasteten Pfahlen

Maik Fritsch

i Einleitung

Bei Rammpféhlen wird durch den Aufprall des Rammhammers ein mechanischer Span-
nungsanstieg im Pfahl erzeugt. Aufgrund der kurzen Kontaktzeit und der damit verbunde-
nen Grenzwellenldnge der eingeleiteten Stoflbelastung entsteht in der Regel ein Wellen-
ausbreitungsproblem. Zur Lésung von Wellenausbreitungsproblemen wird die eindimensi-
onale Wellengleichung herangezogen. Die Losungsmethoden der Wellengleichung unter-
scheiden sich in direkte und indirekte Verfahren. Bei den direkten Verfahren wird in der
Regel durch direkte Integration der eindimensionalen Wellengleichung das Wellenausbrei-
tungsproblem berechnet. Bei den indirekten Verfahren dagegen wird das zuerst von Smith
entwickelte numerische Modell zur Lésung des inversen Problems herangezogen. Der
Pfahl wird dabei als linear-elastisch angenommen, der anstehende Boden dagegen als
viskoplastisch. In allen Berechnungen wird die longitudinale Gruppengeschwindigkeit der
Welle anhand der Materialparameter berechnet und als konstant vorausgesetzt.

Durch das Institut fir Grundbau und Bodenmechanik der Technischen Universitat Braun-
schweig wurde zur Kldrung des Wellendurchlaufes eine Tragbohle in unterschiedlichen
Messebenen mit Dehnungsmessstreifen appliziert. Weiterhin wurde die Beschleunigung
im Bereich des Pfahlkopfes messtechnisch mit einem Referenzsystem erfasst. Mit diesem
Messaufbau wurden tGiber 500 Schlage der Pfahlrammung auf Endtiefe erfasst.

Anhand der Versuche konnte nachgewiesen werden, dass im Interaktionsbereich zwi-
schen Pfahl und Boden eine erhéhte Wellengeschwindigkeit der Kompressionsfront auf-
tritt. Das bedeutet, dass die angesetzte Wellengeschwindigkeit, die sich aus dem stati-
schen Elastizitdtsmodul und der Rohdichte des Pfahlmaterials errechnet nur im nichtein-

gebunden Pfahlbereich Gultigkeit besitzt.

2 In situ GroBversuch
Das Institut fur Grundbau und Bodenmechanik der Technischen Universitét Braunschweig
(IGB-TUBS) hat im Zuge der Herstellung des Containerterminals 4 (CT4) in Bremerhaven

umfangreiche dynamische Probebelastungen durchgefiihrt. Die aufgezeichneten Messsig-



nale zeigten, bei allen Ergebnissen der Priifungen entlang der Rammtrasse, eine erhéhte
Wellengeschwindigkeit. Dieser Effekt ist bisher lediglich bei Ortbetonpfahlen beobachtet
worden, weil nach Art und Zusammensetzung des Pfahlbetons und aufgrund der Inhomo-
genitdten des Baustoffes, die Steifigkeit Schwankungen unterliegt. Die Materialeigenschaf-
ten variieren somit. Die Herstellung von Stahlerzeugnissen im Werk unterliegt einem hohe-
ren Qualitaitsmanagement, so dass die Materialeigenschaften einer sehr viel geringeren
Schwankungsbreite unterliegen. Um den Wellendurchlauf im Pfahl, der durch die Ramm-
schlage auftritt, zu erfassen, wurde eine Tragbohle (Querschnitt PSp 1000, Form 22,
I = 39,0 m) in zehn Tiefenlagen mit Dehnungsmessstreifen (DMS) instrumentiert.
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Abb. 1: Lage der Messebenen ME (Rammschlag 500)



Die Lage der Messebenen ist bezogen auf den Pfahlkopf in Abbildung 1 dargestellt. Die
Einbindeléngen beziehen sich auf den 500. Rammschlag. Die erste Messebene befindet
sich ca. 3 m unterhalb des Pfahlkopfes. Als Referenzmesssystem sind in derselben Tiefla-
ge die Aufnehmer des Pile Driving Analyzers (PDA) mit zwei Messketten angeordnet wor-
den.

Die Messaufnehmer wurden auf gegentberliegenden Seiten der Profilstege angebracht,
so dass an beiden Stegen je zwei Dehnungs- und zwei Beschleunigungsaufnehmer ver-
setzt installiert wurden. Diese Anordnung wurde gewahlt, um eventuell auftretende Exzent-
rizitaten sowie die ungleichméaBige Verteilung der StoR3kraft zu eliminieren, die bei einem
eingeleiteten Schlag in den Pfahl auftreten kdnnen. Die DMS wurden jeweils an der gege-
nuberliegenden Seite in den entsprechenden Ebenen angebracht (vgl. Abb. 2).
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Abb. 2: Anbringung der Messketten und der DMS

Die in diesem Grofdversuch eingesetzten DMS sind anschweilbar und haben Abmessun-
gen von 4x15 mm. Anschweiflbare DMS besitzen den Vorteil, dass sie die beim Rammen
eingebrachten hohen Energien aufnehmen kénnen. Dies ist in der Vergangenheit bei ge-
klebten DMS aufgrund der vor Ort hergestellten Verklebung nicht immer der Fall gewesen.
Eine hohe Ausfallquote war haufig die Folge.

Die Abbildung 3 zeigt einen angeschweilten Dehnungsmessstreifen, dessen einzelne
Punktschweil3stellen auf der Metallplatte gut zu erkennen sind. Fir den dauerhaften
Schutz gegen Wassereintritt ist eine besondere Abdichtung der Messstelle erforderlich. Zu
diesem Zweck wird der DMS mit einem Epoxydharz bestrichen und auf diese Weise was-
serdicht versiegelt. Als eine weitere Wasserbarriere ist die gesamte Messstelle mit einem
dauerplastischen Kitt geschiitzt. Der Kitt wird in einem schmalen Band um den DMS ge-
legt, mit einer Kittplatte abgedeckt und durch Andriicken mit dem Messobjekt verbunden.



Alle Messstellen sowie die gesamte Kabelfiihrung wurden zum abschlieRenden Schutz
gegen mechanische Beschadigungen mit einem robusten U-Profil aus Stahl eingehaust.

Dadurch wird die Mantelreibung des Bodens nicht direkt auf die Messstellen tUbertragen.

2 Ergebnisse der Messungen
2.1 Ergebnisse im Zeitbereich

Im Folgenden wird der Durchlauf der Welle entlang des Pfahles anhand des Kraftverlaufes
beschrieben. Die Abbildung 4 zeigt den berechneten und geglatteten Kraftverlauf an der
vierten Messstelle fiir den 400. Rammschlag. Im Diagramm sind vier signifikante Extrem-
werte des Kraftverlaufes gekennzeichnet, die in Diagramm 5 in Anlehnung an die Pfahlge-
ometrie zugeordnet sind. Die Voraussetzung fir die Lagebestimmung ist die theoretische
Wellenausbreitungsgeschwindigkeit von ¢ = 5122 m/s (c = (E/p)®?).

Die maximale Energie des Rammschlages befindet sich zum Zeitpunkt t=0 am Pfahlkopf
[1]. 3,5 Millisekunden spéter, dies entspricht einer Lauflange von ca. 18,0 Metern, erreicht
das Impulsmaximum die Lage des Dehnungsmessstreifens an der vierten Messebene [2].
Nach weiteren 42 Metern tritt die grofRte negative Dehnung auf. Die Dehnwelle wurde zu
diesem Zeitpunkt am Pfahlful} reflektiert und befindet sich nun wieder auf der Héhe der

betrachteten Messstelle [3].
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Abb. 4: Kraftverlauf der Messebene 4

Interpretiert man die Aufzeichnungen mit der Wellentheorie, so wird ein Teil der Druckwel-
le am Ful} als Zugwelle reflektiert. Dies bedeutet weiterhin, dass der verwendete Ramm-
hammer eine ausreichende plastische Verschiebung des Pfahles erreicht, so dass sich die
Auflagerbedingung des Pfahles zwischen einer festen und freien Lagerung bewegt. Die
verloren gegangenen Wellenanteile der Anfangsamplitude sind durch Dampfungserschei-
nungen und durch Energieumwandlungsprozesse (z.B. in Warme) innerhalb der Scherzo-
ne entzogen worden.

Im weiteren Verlauf wandert die Zugwelle zuriick zum Pfahlkopf, erféhrt dort eine erneute
Richtungsénderung und bewegt sich anschliefend zuriick zur betrachteten Messstelle [4].
Aus dem Wellenverlauf wird deutlich, dass es zu einer Abweichung zur theoretischen
Lauflange von 78,0 m (2xL/c) bezogen auf die Messstelle kommt, was auf eine Verénde-
rung gegeniber der theoretischen Wellenausbreitungsgeschwindigkeit hinweist.

Zur Berechnung der Pfahllange aus den Durchlaufzeiten dient die bereits erwahnte rech-
nerische Wellenausbreitungsgeschwindigkeit von 5122 m/s. Bis zum zweiten Wellen-
durchgang an der Messebene zeigt die Annahme dieser Wellenausbreitungsgeschwindig-

keit eine gute Ubereinstimmung.
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Abb. 5: Wellendurchlauf an Messebene 4

Beim zweiten Auftreffen an der Messstelle l1auft die Kompressionswelle hingegen mit einer
erhohten Wellenausbreitungsgeschwindigkeit. Der Laufweg der Welle muss rechnerisch
eine Strecke von 35,8 m betragen. Den Messquerschnitt erreicht die Welle allerdings
schon nach 29,7 m. Dies entspricht einer Erhéhung der Wellenausbreitungsgeschwindig-
keit von ca. 20%. Das hier aufgezeigte Phdnomen zeigt sich iber den Rammvorgang bei
allen ausgewerteten Rammschlédgen an unterschiedlichen Messstellen. Anhand einer Be-
trachtung der Maximalwerte konnte jedoch kein einheitliches Bild der Wellenausbreitungs-
geschwindigkeitszunahme nachgewiesen werden. Aufgrund dieser Tatsache wurden
Kreuzkorrelationsstudien durchgefiihrt.

Die statistische Auswertung der Messdaten erfolgt in zwei Schritten. Im ersten Teil wird mit
dem Einleitungsimpuls des Rammhammers eine Kreuzkorrelation der einzelnen Mess-
ebenen durchgefiihrt. Die aufgezeichneten Signale werden anschlieend untereinander
korreliert, um den zeitlichen Abstand zwischen den Messebenen zu bestimmen.

Zwischen den Messsignalen der einzelnen Messebenen und dem messtechnisch erfass-
ten Sinusimpuls wurde das Signal nach der Kreuzkorrelation direkt ins Amplitudenmaxi-
mum verschoben. Das zweite Maximum stellt jeweils das dritte Auftreffen der Welle am
Messquerschnitt dar. Wahrend der Krafteinleitung ergibt sich folgerichtig der héchste Kor-
relationskoeffizient zwischen dem Sinusimpuls und dem Messsignal. Die Amplitudenab-



nahme der Kraft aufgrund der Energieabgabe der Welle impliziert kleinere Korrelationsko-
effizienten fur das Wiederauftreffen der Welle am Messquerschnitt. In der folgenden Abbil-
dung sind die Ergebnisse unterschiedlicher Messebenen als Wasserfalldiagramm aufge-

zeigt.
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Abb. 6: Ergebnisse der Kreuzkorrelation

Anhand der Kreuzkorrelation ist fur alle Messquerschnitte eine einheitliche Pfahlldnge von
71,7 m ermittelt worden. Dies entspricht einer Erhéhung der Wellenausbreitungsge-
schwindigkeit von ca. 9% von 5122 auf 5571 m/s. Anhand der statistischen Auswertung
konnte im Gegensatz zur Betrachtung der Maximalwerte aus den Messsignalen ein ein-
heitliches Bild der Ausbreitungsgeschwindigkeitserhdhung nachgewiesen werden.

Im zweiten Auswertungsschritt wurden unterschiedliche Messebenen untereinander
kreuzkorreliert. Anhand des gréfiten normierten Kreuzkorrelationskoeffizienten kann so die
Laufzeit der Welle zwischen den Messebenen beurteilt werden. In Abbildung 7 sind die

Ergebnisse der Kreuzkorrelation zwischen den einzelnen Messebenen dargestellt.
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Abb. 7: Ermittelte Wellenausbreitungsgeschwindigkeiten

Von Messebene 01 bis zur Messebene 04 wird eine anndhernd einheitliche Wellenaus-
breitungsgeschwindigkeit der Einzelauswertungen im Mittel von ca. 5200 m/s erreicht.
Dieser Wert ist mit der theoretischen Wellenausbreitungsgeschwindigkeit von 5122 m/s
vergleichbar. Beim Auftreffen der Welle in den Einbindungsbereich kommt es zu einer
kleinen Verringerung der Ausbreitungsgeschwindigkeit, die sich bis zur Messebene 06
erstreckt und auf die Dampfung des angreifenden Bodens zuriickzuftihren ist. Die Wellen-
ausbreitungsgeschwindigkeit steigt danach wieder an. Beim ersten Passieren der Welle an
Messebene 09 liegt der Maximalwert bei ca. 5390 m/s. Anhand der zuvor durchgefihrten
Untersuchungen ist deutlich geworden, dass es nach der Reflexion am Pfahlful? zu einer
weiteren Erhéhung der Wellenausbreitungsgeschwindigkeit kommt, die bezogen auf einen

doppelten Durchlauf ein Maximum von ca. 5570 m/s besitzt.
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2.1 Ergebnisse im Frequenzbereich

Die bereits dargestellten Untersuchungen sind anhand des aufgezeichneten Messsignales
durchgeftihrt worden. Die messtechnisch erfasste Bewegung setzt sich jedoch aus unter-
schiedlichen Schwingungsformen zusammen. Bei allen bisher dargestellten Auswertungen
ist daher die Gruppengeschwindigkeit der Kompressionswelle bewertet worden. Die
Gruppengeschwindigkeit stellt die Geschwindigkeit dar, mit der sich die Kompressions-
front, d. h. das Intensitatsmaximum mehrerer sich Gberlagernder Wellen, fortbewegt.

Um den Frequenzgehalt unterschiedlicher Messebenen zu untersuchen, wurden die
Transferfunktionen zwischen den einzelnen Messebenen betrachtet. Hierzu wurde das
Amplitudenspektrum fur unterschiedliche Schlage an den einzelnen Messebenen be-
stimmt. Im Anschluss daran wurden die Transferfunktionen durch Division der Amplituden-
spektren benachbarter Messebenen gebildet. Bei einem identischen Frequenzgehalt
musste sich somit fir jede Frequenz der Wert von Eins ergeben. In Abbildung 8 sind zwei
Mittelwerte von Transferfunktionen gegenibergestellt.

10

9

Transferfunktion Mittelwert Messtelle 07 - 08
Transferfunktion Mittelwert Messtelle 08 - 09

Transferfunktionen

A bt

250 500 750 1000 1250 1500 1750 2000 2250 2500
Frequenz [Hz]

Abb. 8: Transferfunktionen einzelner Messebenen

Im Bereich von ca. 250 Hz, 400 Hz sowie 500 Hz zeigt sich ein Trend, der sich aus mehre-
ren Datenpunkten bildet, was darauf schlieRen Iasst, dass einzelne Frequenzen durch den
Boden aus dem Messsignal gedampft worden sind. Dieser Sachverhalt kann einen Grund
fur die Zunahme der Wellengeschwindigkeit darstellen, wenn langsamere Schwingungs-
formen aus dem Signal gedampft werden und somit zur Beschleunigung der Gruppe bei-

tragen.
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3 Numerische Untersuchungen

Die Wellenausbreitung im Pfahl wird durch verschiedene Faktoren beeinflusst. Um eine
Beurteilung dieser Parameter zu erreichen, wurden neben den Messungen zur Wellen-
ausbreitung im Pfahl ebenfalls numerische Berechnungen durchgefiihrt. Die in der Disser-
tation dargestellten Berechnungen umfassen zwei numerische Modelle. Die ersten Unter-
suchungen wurden an einem rotationssymmetrischen Stab durchgefiihrt. Das Finite Ele-
mente Modell (FEM) wurde in Anlehnung an das von Smith entwickelte CAPWAP Modell
aufgestellt. Anhand dieser Studien soll das im Folgenden kurz diskutierte Bodenmodell
verifiziert werden. Weiterhin dienen die Berechnungen zur Ermittlung der messtechnisch
nicht erfassten lokalen Geschwindigkeitsverlaufe entlang der Pfahlachse, so dass der
Energiefluss im Pfahl bewertet werden kann. Die gemessenen Werte werden dabei adap-
tiv in den Berechnungen beriicksichtigt.

Das zweite dreidimensionale Finite Differenzen Modell (FDM) dient zur Grundsatzuntersu-
chung der Anderung der Wellenausbreitungsgeschwindigkeit infolge einer lateralen Behin-
derung und wird innerhalb dieser Kurzfassung nicht weiter betrachtet.

In Abbildung 9 ist das den Berechnungen zugrunde gelegte rotationssymmetrische Modell
aufgezeigt. Die Einbindeldngen beziehen sich wieder auf den 500. Rammschlag, da die
Auswertungen fiir diesen Rammschlag beispielhaft durchgefiihrt worden sind.

Die Abbildung von Wellenausbreitungsproblemen mittels der FEM setzt eine Modellierung
des Pfahles als Dehnstab oder Strukturmodell voraus. In den durchgefiihrten Untersu-
chungen mit dem Programmsystem ANSYS ist der Pfahl mit quadratischen Vier-Knoten
Elementen im rotationssymmetrischen Spannungszustand und linearen WeggréRenansét-
zen modelliert worden. Die Freiheitsgrade des Systems sind die Knotenverschiebungen in
vertikaler und horizontaler Richtung. Die Modellierung des Stoffverhaltens des Pfahles
erfolgt unter Zugrundelegung des linear elastischen Stoffgesetzes nach Hooke.

Durch die Einbindung des Pfahles in den anstehenden Boden kommt es zu einer Interakti-
on von Boden und Bauwerk. Im Berechnungsmodell wird der angreifende Boden sowohl
als linear elastisch-viskoplastisch im Mantelbereich als auch fiir den Spitzendruck bertick-
sichtigt. Die Formulierung der Massenmatrix erfolgt bei den rotationssymmetrischen Be-

rechnungen mit konsistenten Massen.
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Abb. 9: Schematisches rotationssymmetrisches ANSYS Modell
(nicht mafstéblich)

3.2 Das Baugrundmodell

Der dynamische Schubmodul G4 bezeichnet das Verhéltnis der dynamischen Schubspan-

nung tqg zur resultierenden elastischen Schubverzerrung .

G=Td/
a /4

Der dynamische Schubmodul Gy ist keine Bodenkonstante. Vielmehr variiert er mit der
Scherdehnungsamplitude vy, der Porenzahl e und der mittleren, allseitigen, effektiven
Druckspannung G, sowie bei kohadsiven Béden mit der Spannungsgeschichte in Form des

Uberkonsolidierungsgrades OCR. Die Abhéngigkeit des Schubmoduls von y und G ist in
Abbildung 10 dargestellt.
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Abb. 10: Dynamischer Schubmodul in Abh&ngigkeit vom Druck und von der
dynamischen Schubverzerrungsamplitude [Haupt, 1986]

Der Maximalwert des Schubmoduls stellt sich bei kleinen Schubverzerrungen (y < 107°)
ein und wird mit G4o gekennzeichnet. Durch die Zunahme der Schubverzerrungsamplitude
kommt es zu einer Abnahme des Schubmoduls Ggo. Dadurch kann bezogen auf die Pfahl-
rammung der Schubmodul Ggo nicht zur Berechnung der D&ampfungs- und Elastizitatspa-
rameter angesetzt werden. In der Literatur werden unterschiedliche Ansétze zur Degrada-
tion des Schubmoduls furr groBe Schubverzerrungen vorgeschlagen. In dieser Arbeit wird
der Ansatz von [Ishibashi, Zhang, 1993] benutzt, um die Eingangsparameter fiir die nume-
rischen Berechnungen zu ermitteln. Dieser Ansatz beschreibt die Abnahme des Schub-
moduls Gqo in Abhangigkeit des effektiv angreifenden Spannungszustandes und des Plas-
tizitatsindexes Ip.

Durch die Entstehung eines plastischen Bereichs am Pfahlschaft und durch die damit ver-
bundenen grolen Schubverzerrungen ist die Vernachlassigung der Materialdampfung
nicht mehr méglich. Zur Berechnung des Dampfungsgrades D wird ebenfalls die Formulie-
rung nach [Ishibashi, Zhang, 1993] verwendet. Die folgende Formel fiir den dimensionslo-

sen Dampfungsgrad ist sowohl fir bindige als auch nichtbindige Béden anwendbar.

-0,0145x/1°
D=03331"% " 0586 Se |_1547C 41
2 G G

do do
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Durch die Vielzahl an durchgefiihrten Probebelastungen entlang der kompletten Ramm-
trasse in unterschiedlichen Abstédnden konnte mit Hilfe des rotationssymmetrischen Be-
rechnungsmodells der Ansatz der Materialddmpfung sowohl fir die bindigen als auch fir
die nichtbindigen Bodenbereiche Uberprift worden. Die Materialddmpfung wird bei der
Ermittlung der Dampfungsparameter b als prozentuale Erhéhung der Abstrahlungsdamp-
fung bertcksichtigt.

Anhand der durchgefiihrten Variationsberechnungen kénnen folgende Aussagen zur Mo-

dellierung der Materialddmpfung abgeleitet werden:

o Zur Ermittlung der Ddmpfungsparameter fir die Pfahlspitze muss die Materialdamp-
fung als prozentuale Erhéhung zur Abstrahlungsdé@mpfung fur nichtbindige und bin-
dige Boden berlicksichtigt werden.

e Bei der Bestimmung der inkrementellen Dampfung am Pfahlschaft ist die Material-

dampfung nur im Bereich bindiger Bodenschichten anzusetzen.

3.3 Ergebnisse der rotationssymmetrischen Berechnungen

Im Folgenden werden einige Ergebnisse der numerischen Berechnungen dargestellt. Als
Referenzwert der ermittelten Pfahlbeschleunigungen bzw. Schwinggeschwindigkeiten
kann der gemessene Geschwindigkeitsverlauf der ersten Messebene herangezogen wer-
den. In Abbildung 11 ist der gemessene Geschwindigkeitsverlauf dem der numerischen
Berechnung gegentbergestellt. Der Kurvenverlauf macht deutlich, dass unter Ansatz der
zuvor beschriebenen Modellparameter eine optimale Angleichung der numerisch ermittel-

ten Schwinggeschwindigkeit erzielt worden ist.
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Abb. 11: Vergleich zwischen gemessenem und errechnetem

Schwinggeschwindigkeitsverlauf — Messebene 01
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Zur Adaption des gemessenen Geschwindigkeitsverlaufes musste ebenfalls die Ausbrei-
tungsgeschwindigkeit im numerischen Modell angepasst werden. Die Anpassung wurde in
den Berechnungen (iber die Rohdichte des Stahimaterials eingefiihrt. Die optimale Uber-
einstimmung wurde mit dem ermittelten Wert aus der Kreuzkorrelationsstudie erreicht.
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Abb. 12: Momentanes Intensitdtsmaximum der StoRbelastung Gber

die Messquerschnitte

Anhand des numerischen Modells konnten die Schwinggeschwindigkeitsverldufe entlang
der kompletten Pfahlachse ermittelt werden. Die ermittelten Schwinggeschwindigkeitsver-
laufe kénnen zur Beurteilung des momentanen Energieflusses herangezogen werden. In
Abbildung 12 sind die Maximalwerte der momentanen Intensitat fir jeden Messquerschnitt
abgebildet. Ab dem sechsten Messquerschnitt kommt es zu einer kontinuierlichen Abnah-
me der Intensitat. Diese Amplitudenabnahme kann durch die angreifenden D&mpfungs-

krafte aus dem angrenzenden Boden, der Abstrahlung in den Boden sowie der Energie-
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umwandlung in Warme innerhalb der Scherzone zwischen Pfahl und Boden erlautert wer-

den. Von Messstelle 05 bis zur neunten Messebene reduziert sich die Intensitét von ca.
1200 MW/m?2s auf ein Maximum von ca. 900 MW/m?3s.

4

Ergebnisse der Untersuchungen

Die innerhalb der Dissertation durchgefiihrten Untersuchungen zeigen, dass folgende Aus-

sagen Uber die Wellengeschwindigkeit in Pféhlen abgeleitet werden kénnen:

Die elementare Wellenausbreitungsgeschwindigkeit, die sich durch den Elastizi-
tédtsmodul und die Rohdichte des Pfahimaterials ergibt, besitzt hochstens im nicht
eingebundenen Pfahlbereich Gltigkeit im unteren Frequenzbereich.

Beim zweiten Auftreffen der Welle an den einzelnen Messebenen besitzt die Kom-
pressionswelle eine erhéhte Wellengeschwindigkeit gegentber der theoretischen
Ausbreitungsgeschwindigkeit.

Die Korrelationsstudien der Messdaten zeigen, dass die Welle nach dem Eintritt in

den anstehenden Boden eine Beschleunigung erfahrt.

Als Ursache fur die Verénderung der Wellenausbreitungsgeschwindigkeit kénnen vier

maogliche Ursachen, anhand der durchgefiihrten Untersuchungen festgestellt werden. Dies

sind im Einzelnen:

1)

2)

Querdehnungsbehinderung

Im Bereich der Einbindung kommt es zu einer lateralen Behinderung der auftreten-
den Querdehnung durch die Rammbelastung. Hierdurch entsteht der Ubergang
vom Elastizitdtsmodul zum Kompressionsmodul mit behinderter Seitendehnung als

charakteristische BezugsgréRe der Ausbreitungsgeschwindigkeit.

Gruppen- und Phasengeschwindigkeit

Die eingeleitete Wellenfront unter der dynamischen StoRbelastung setzt sich aus
unterschiedlichen Schwingungsformen zusammen. Dies bedeutet, dass sich bei ei-
ner induzierten Dehnwelle héherfrequente Anteile langsamer fortpflanzen, als die
im Messsignal ebenfalls enthaltenen niedrigfrequenten Komponenten. Messtech-
nisch erfasst wird die Gruppengeschwindigkeit der eingeleiteten Welle. Anhand der
Versuchsauswertungen wurde gezeigt, dass die Welle bei Eintritt in den anstehen-

den Boden eine Beschleunigung erféhrt. Dies ist genau dann mdglich, wenn der
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Boden die héherfrequenten Anteile aus der Kompressionsfront dampft, so dass sich

die Gruppengeschwindigkeit erhéht.

3) Dispersion im viskoelastischen Material
Unter Dispersion versteht man die Abhangigkeit der Phasengeschwindigkeit von
der Wellenlédnge bzw. von der Frequenz. Die Phasengeschwindigkeit viskoelasti-
scher Materialien steigt mit ansteigender Frequenz an. Gegenuber dem Werkstoff
Stahl, handelt es sich bei Boden um ein dispersives Medium. Das bedeutet, dass
eine sich im Boden ausbreitende Welle gegentber der Anfangsgeschwindigkeit ei-
ne Beschleunigung erfahrt. Bei viskoelastischen Materialien tritt eine physikalische

Dispersion aufgrund der Materialeigenschaft auf.

4) Dispersion von Dehnwellen
Weiterhin kann eine Dispersion der gefiihrten Dehnwelle im Pfahl auftreten, sobald
mindestens eine der wesentlichen Wellenlangen des zusammengesetzten Wellen-
zuges kleiner ist, als etwa das Doppelte der Querabmessung H des Pfahles. Auf-
grund dieser geometrischen Eigenschaften nimmt die Ausbreitungsgeschwindigkeit

héherfrequenter Wellen in einem Wellenleiter ab.
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Herstellungseinfliisse aus Pfahlrammung im Kaimauerbau

Sascha Henke

Die Arbeit mit dem Titel ,Herstellungseinfliisse aus Pfahlrammung im Kaimauerbau“ entstand
im Rahmen meiner Promotion am Institut fir Geotechnik und Baubetrieb der TU Hamburg-
Harburg. Sie wurde im Zeitraum von Juni 2005 bis Mai 2008 von mir als Stipendiat im
Graduiertenkolleg ,Seehéafen fur Containerschiffe zukiinftiger Generationen“ angefertigt,

sodass ich im August 2008 meine Promotionsprifung mit Auszeichnung bestehen konnte.
Kurzfassung:

Die Rammung von Pfahlen beeinflusst den umgebenden Boden teilweise signifikant.
Zuséatzlich erfahren benachbarte oder gekreuzte Bauteile im Baugrund infolge der
Pfahlrammung eine zusatzliche Beanspruchung oder Deformationen. Messungen am
Europakai im Hamburger Hafen von Gattermann et al. (2005) haben beispielsweise ergeben,
dass infolge der Rammung der Kaiplattenpfahle des Pfahlrostes die zuvor hergestellten
Schragpfahle, die durch die Kaiplattenpfahle gekreuzt wurden, derart groRe Verformungen
erfahren haben, dass die Tragfahigkeit der Gesamtstruktur geféhrdet war. Ein weiteres
Messprogramm kann bei Triantafyllidis (1998) gefunden werden. Hierin werden Messungen
an einer tiefen Baugrube am Potsdamer Platz in Berlin beschrieben. Diese Messungen
zeigen, dass die maRgebende Verformung der Baugrubenwand aus der Rammung
benachbarter Ruttelinjektionspfahle zur Auftriebssicherung der Unterwasserbetonsohle und

nicht wie erwartet aus dem Lenzen der Baugrube resultierte.

Aufgrund dieser Erfahrungen werden in der Dissertation ,Herstellungseinflisse aus
Pfahlrammung im Kaimauerbau“ sowohl numerische Analysen zur Pfahlrammung mit Hilfe
der Finite Elemente Methode als auch ein in-situ Messprogramm am Container-Terminal
CT4 in Bremerhaven durchgefiihrt und ausgewertet. Insbesondere die numerische
Simulation der Pfahlpenetration in den Baugrund ist notwendig, da bislang sowohl in der
Forschung als auch in der Praxis kein belastbares Prognoseverfahren vorhanden ist, mit
dem es mdglich ist, den Einfluss einer Pfahlrammung auf den umgebenden Boden und
angrenzende Bauwerke zu prognostizieren. In der Regel werden hierzu Messungen
durchgeftihrt, die jedoch immer mit einem hohen Kostenaufwand verbunden sind und zudem
nicht im Vorfeld einer BaumaRBnahme, sondern erst im eigentlichen Baufortschritt

durchgefiihrt werden kénnen.
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Zunéchst wird in der oben genannten Dissertation auf die Grundlagen plastodynamischer
Simulationen unter Verwendung eines hypoplastischen Stoffgesetzes unter Berlicksichtigung
intergranularer Dehnungen fur trockene granulare Bdéden eingegangen. Flr eine genaue
Beschreibung des verwendeten hypoplastischen Stoffgesetzes sei auf von Wolffersdorff
(1996), Herle (1996) und Niemunis und Herle (1997) verwiesen. Anhand diverser
Berechnungsbeispiele wird die Notwendigkeit einer anelastischen Simulation der

Pfahlrammung mittels FEM aufgezeigt.

Nachfolgend werden raumliche Analysen zur Pfahlrammung mit Profilen unterschiedlichen
Querschnitts durchgefiihrt. Hieraus lassen sich vielfaltige Erkenntnisse gewinnen. So lasst
sich eine Aussage zur Verdnderung der wesentlichen Bodenkennwerte, wie Porenzahlen
und Spannungen um den penetrierten Pfahl in Abhéngigkeit des Einbringverfahrens
(Eindricken und Vibrationsrammung) und der Profilform (kreisrunde Vollquerschnitte und
offene Stahlprofile) treffen. Die Ergebnisse hierzu sind zudem in verschiedenen
Publikationen dargestellt, siehe Henke und Grabe (2006, 2007a, 2007b). Allgemein kann
ausgesagt werden, dass der Einfluss auf die Porenzahlen wesentlich von dem
Einbringverfahren abhangt: Wird der Pfahl eingedriickt, so entstehen starke Scherungen am
Pfahlmantel, sodass direkt am Pfahimantel Dilatanz wirksam wird. Das heil’t es wird dort mit
steigender Lagerungsdichte eine verstérkte Auflockerung erkennbar. Erst in gréRerem
Abstand zum eindringenden Pfahl (gréRer als zweifacher Pfahldurchmesser) wird die
erwartete Verdichtung des Bodens deutlich. Insgesamt ist der Einflussradius auf die
Porenzahlen infolge des Eindriickens mit etwa dem 5 bis 10-fachen des Pfahldurchmessers
zu quantifizieren. Ganz andere Ergebnisse werden infolge einer Vibrationsrammung erzielt.
In diesem Fall wird der Boden um den gesamten Pfahl bis hin zur maximalen Verdichtung
verdichtet. Zonen mit einer Bodenauflockerung sind nicht erkennbar, siehe Abbildung 1.

Zudem ist der Einflussradius auf lediglich den zweifachen Pfahldurchmesser beschrénkt.

Fur offene Querschnitte sind zudem Aussagen bezuglich einer Verspannung im Inneren des
Querschnitts méglich. Ein Eindricken der Profile lasst die Neigung zur Ausbildung eines
festen Bodenpfropfens erkennen, bei einer Vibrationsrammung dagegen ist dies nicht
erkennbar, siehe Henke und Hiigel (2007).
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Auflockertn

Abbildung 1: Konturplot der Porenzahlverteilung um einen eingedriickten (links) bzw.
einvibrierten (rechts) Pfahl

Die numerischen Untersuchungen werden anhand des am CT4 Bremerhaven wahrend des
Baubetriebs durchgefiihrten Messprogramms validiert. Im Rahmen dieses Messprogramms
wurde ein Schragpfahl mit drei Gber der Léange verteilten Beschleunigungsaufnehmern und
Dehnungsmessstreifen (DMS) instrumentiert, die als verlorene Aufnehmer mit dem

Schragpfahl in den Boden gerammt wurden, siehe Abbildung 2.

-DMS:Halbbtiicke

Abbildung 2: Messprogramm am Containerterminal CT4 Bremerhaven: links: instrumentierter
Schrégpfahl; rechts: Detail der am Schrégpfahl applizierten Sensoren
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Diese Aufnehmer dienten dazu, den Einfluss der Rammung der benachbarten
Kaiplattenpféhle auf den bestehenden Schragpfahl zu zeigen. Es kann anhand der
Messergebnisse gezeigt werden, dass der Schragpfahl sowohl durch das Vibrationsrammen
als auch das Nachschlagen der Kaiplattenpféahle zu messbaren Schwingungen angeregt
wird, siehe Abbildung 3.

Anhand der Messdaten lasst sich erkennen, dass die Schlagrammung einen etwa zehnfach
groBeren Einfluss auf den bestehenden Schragpfahl hat als die Vibrationsrammung. Zudem
wurde ein Kaiplattenpfahl mit drei gleichméaRig verteilten triaxialen Beschleunigungs-
aufnehmern und DMS instrumentiert, um zum einen das Eindringverhalten des Pfahls
genauer zu charakterisieren und zum anderen eine Aussage bezuglich einer Ubertragung
der Beschleunigungen am Kaiplattenpfahl auf den benachbarten Schragpfahl treffen zu
kénnen. Hiermit kann beispielsweise gezeigt werden, dass anhand der Dehnungs- und
Beschleunigungssignale direkt auf die vorliegende Bodenschichtung geschlossen werden
kann. Dies kann zukinftig unter bestimmten Bedingungen dazu genutzt werden, bereits
direkt wahrend der Rammung ein Werkzeug zu haben, mit dem es mdglich ist, etwaige
Hindernisse im Untergrund oder &hnliches zu erkennen. Dies wiirde es ermoglichen,
daraufhin regelnd eingreifen zu kénnen, damit ein mdéglichst optimaler Einbringprozess
gewahrleistet werden kann. Letztlich wurden ergdnzende Messungen der Erschitterungen
mit Hilfe von mehreren Geophonen in verschiedenen Abstéanden zum Pfahl sowohl wahrend
der Vibrationsrammung als auch wahrend der anschlie®enden Schlagrammung
durchgefuhrt. Eine ausfihrliche Darstellung des Messprogramms ist zum Beispiel in Henke
und Grabe (2007c) oder Henke (2008a, 2008b) publiziert und kann dort nachgelesen
werden.

Schragpfahl, y-oben, Vibrationsrammung
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Abbildung 3: Beschleunigungen am Schrégpfahl infolge der Rammung eines kreuzenden
Kaiplattenpfahls am CT4 Bremerhaven
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Die aus den Messungen gewonnen Daten dienen als Grundlage der Validierung der zuvor
entwickelten numerischen Modelle. Es wird zunachst das Einvibrieren eines Peiner
Stahlpfahls PSt 500/158, wie er am CT4 Bremerhaven als Kaiplattenpfahl verwendet wird,
simuliert. Aus dieser Simulation werden die Schwingungen an der Gelandeoberkante
extrahiert und mit den Messdaten verglichen. Es zeigt sich eine gute Ubereinstimmung
zwischen Messdaten und Simulationsergebnissen. In einer weiteren Analyse wird die
Passage des PSt 500/158 Profils vorbei an einem bereits im Boden befindlichen Querpfahl
simuliert. Auch hier zeigt sich eine gute Ubereinstimmung zwischen FEM und
Messergebnissen, sodass gezeigt werden kann, dass sich die numerischen Modelle dazu
eignen, den Einfluss einer Pfahlrammung auf die Umgebung und angrenzende Bauteile zu

prognostizieren.

Mit den nunmehr validierten Finite Elemente Modellen werden verschiedene Fallbeispiele
betrachtet. So wird die Pfropfenbildung in geschlossenen Rohrquerschnitten in Abhangigkeit
des Einbringverfahrens untersucht. Eingedriickte Pfahle neigen zur Pfropfenbildung,
dynamisch eingebrachte Pfahle eher nicht, siehe Henke und Grabe (2008a, 2008b). Diese
Problematik wird zurzeit weitergehend untersucht und es werden Parametervariationen
durchgefiihrt, um Aussagen tber den Einfluss weiterer Parameter, wie Lagerungsdichte und
Rohrdurchmesser auf die Neigung zur Pfropfenbildung zu treffen, siehe Henke und Grabe
(2009). In einer weiteren Untersuchung wird die Effizienz des von Kleib/ (2005) entwickelte
Einbringverfahren ,gerichtetes Vibrationsrammen“ untersucht. Es kann gezeigt werden, dass
durch dieses Verfahren im Vergleich zum herkémmlichen Vibrationsrammen zum einen die
Erschitterungen um den Pfahl reduziert werden und zum anderen ein beschleunigter
Eindringvorgang ermdglicht wird. In weiteren Fallbeispielen wird die Zusatzbeanspruchung
benachbarter bzw. gekreuzter Pfahle infolge einer Pfahlrammung untersucht. Zunachst wird
die Nachgriindung im Zentrum einer bestehenden Pfahigruppe simuliert. Hierbei zeigt sich,
dass das Einbringverfahren und der Abstand zwischen bestehenden und neu gerammten
Pfahlen einen wesentlichen Einfluss auf die zusétzlichen Beanspruchungen, die die
bestehende Grundung erfahrt, haben. Weiterhin wird die Rammung kreuzender Pféhle
betrachtet. In diesem Fallbeispiel wird ein Pfahl benachbart zu einem quer im Boden
liegenden Pfahl installiert. Als Resultat dieser Untersuchung kann geschlossen werden, dass
auch die Profilform und die Lagerungsdichte die zusatzliche Deformation des Querpfahls
wesentlich beeinflussen. Es kann gezeigt werden, dass ein Vollprofil aufgrund seiner groen
Pfahlfulflache einen wesentlich stérkeren Einfluss auf das bestehende Bauteil ausiibt als ein
Peiner Stahlpfahl mit vergleichsweise kleiner Spitzendruckflache, siehe Henke (2008a,
2008b) oder Henke und Grabe (2008c).
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Somit ist ersichtlich, dass der Abstand zum bestehenden Bauteil, die Lagerungsdichte des
Bodens, das Einbringverfahren und die Profilform einen mafgeblichen Einfluss auf die
Zusatzbeanspruchungen infolge einer Pfahlrammung haben. Dies wird abschlieRend in der
Arbeit im Rahmen einer Parameterstudie weitergehend untersucht. Im Zuge dieser
Parameterstudie wird die Erddruckerhéhung auf eine Wand infolge einer benachbarten
Rammung untersucht. Es werden verschiedene Profile (HEM 200, PST 600/159, Rohrprofil
mit AuRendurchmesser d, = 61 cm und zwei kreisrunde Vollprofile unterschiedlichen
Durchmessers) in unterschiedlichen Abstédnden zur Wand in B&den unterschiedlicher
Lagerungsdichte gerammt (Eindriicken und Vibrationsrammung). Aus diesen Analysen
werden Bemessungshilfen gewonnen, die dem praktisch tatigen Ingenieur zukiinftig ein
hilfreiches Werkzeug zur Vorbemessung liefern, siehe zum Beispiel Abbildung 4.
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Abbildung 4: Bemessungshilfen aus der Parameterstudie beziiglich der Erddruckerhhung
auf eine Wand infolge einer benachbarten Pfahlrammung in mitteldicht gelagerten Sand,
links: Eindriicken; rechts: Vibrationsrammung

Hiermit ist es mdglich, bereits in der Planungsphase einer Baumafnahme die zu
erwartenden Zusatzbeanspruchungen auf bestehende Bauteile infolge einer benachbarten
Rammung abzuschéatzen und somit Aussagen dahingehend zu treffen, ob die Pfahlrammung
einen schéadigenden oder beeintréchtigenden Einfluss auf diese Bauteile ausubt, siehe

Henke (2008b).

Somit kann restmierend gesagt werden, dass im Rahmen der Dissertation
JHerstellungseinflisse aus Pfahlrammung im Kaimauerbau“ ein hilfreiches Werkzeug
entwickelt wurde, mit dessen Hilfe es moglich ist, die Penetration von Bauteilen
unterschiedlichen Querschnitts in den Untergrund numerische zu simulieren und hieraus
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Aussagen Uber den Einfluss der Rammung auf den umgebenden Untergrund und in der
Nahe befindliche Bauteile zu treffen. Zudem ist es moglich, die numerischen Analysen
anhand eines Vergleichs mit Messdaten zu validieren. AbschlieBend kann anhand
verschiedener Fallbeispiele die Wirksamkeit dieses numerischen Tools gezeigt werden und
hilfreiche Bemessungshilfen zur Abschatzung der Zusatzbeanspruchungen infolge einer

Pfahlrammung kénnen zur Verfligung gestellt werden.
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Die geschichtliche Entwicklung verschiedener Pfahltypen verdeutlicht, dass gerade in den
letzten Einhundert Jahren eine zunehmende Spezialisierung ihren Einzug in den Bereich der
Pfahlgriindungen gehalten hat.

Mit steigenden Lasten, immer komplizierteren Konstruktionen, sowie neuen Erkenntnissen
auf dem Gebiet der Baustoffkunde bediente man sich verschiedener Materialien und
Verfahrenstechniken, die mit ihren Eigenschaften den heutigen zum Teil sehr individuellen
Anforderungen in jeder Hinsicht gerecht werden. Zudem darf in der heutigen Zeit die
Planung von Pfahlgriindungen nicht nur allein unter den Gesichtspunkten der Konstruktion
und Festigkeitslehre betrachtet und vollzogen werden. Vielmehr muss sie sich im Einklang
mit den wirtschaftlichen Aspekten und dem Kosten-Nutzen-Gedanken einer speziell zu
bewaltigenden Pfahlgriindungssituation befinden. Diese Herausforderungen verlangen vom
heutigen Ingenieur und Planer interdisziplindre Kenntnisse, die sich in einer T-Struktur
fachiibergreifend sowohl in die Breite wie auch in die Tiefe erstrecken. Dies versetzt ihn
letztlich in die Lage ein optimal abgestimmtes Pfahlgriindungssystem fiir eine spezielle
Situation zu kreieren, und verleiht dem Begriff der Planung als Mittel der
vorweggenommenen Willensbildung seinen Inhalt.

Das Ziel dieser Arbeit war neben der detaillierten Dokumentation des Herstellungsverfahrens
fur Atlas-Pfahle, eine Analyse und Sichtung der Bohrdaten, die vom installierten
Messdatenerfassungssystems ,TARALOG" im laufe der Jahre aufgezeichnet wurden. Mit
Hilfe dieser Daten sollten verschiedene Méglichkeiten zu deren weiterer Verwendung
ergriindet werden. Unter anderem sollten die Méglichkeit untersucht werden, Prognosen fiir
die zeitliche Dauer kiinftiger Bohrvorgéange anzustellen.

Doch schon bei der ersten stichprobenartigen Sichtung der Daten zeigten sich eklatante
Fehler in der Erfassung, die sich in minimalen und maximalen Spitzenwerten zeigten. Da
diese fehlerhafte Datenaufzeichnung so gut wie bei jedem Pfahl auftrat, war das empirische
Daten-Rohmaterial fiir eine statistische Auswertung weitestgehend unbrauchbar. Ebenso im
Verborgenen blieben die Ursachen fiir die fehlerhafte Datenaufzeichnung.

Um die kontaminierten Datensatze im Nachhinein von ihren Fehlern zu befreien und zu
sdubern, mussten die Ursachen die zu deren Entstehung flihrten identifiziert werden.

Zu diesem Zweck wurde das Herstellungsverfahren einer Prozessanalyse unterzogen, und
parallel zur Datenanalyse nach dem Top-Down-Verfahren vom Groben ins Kleine
heruntergebrochen. In Anlehnung an die Aufgabenstellung wurde Das Verfahren in vier
Hauptarbeitsphasen unterteilt. Dieser Unterteilung folgte eine weitere in einzelne Aktivitaten.
Die Unterteilung wurde als Prozesskette visualisiert. Die einzelnen Phasen des
Herstellungsverfahrens wurden mit der Datenaufzeichnung in Beziehung gesetzt, um die
Fehlerquellen herauszukristallisieren. Diese Fehlerquellen waren sowohl menschlichen
Ursprungs, sowie auch in der Maschinentechnik und der Sensorik des Erfassungssystems
zu finden.

Die Prozessanalyse des Herstellungsverfahrens erfolgte durch Beobachtungen des
Herstellungsprozesses auf der Baustelle und Befragungen verschiedener Fachkréfte.
Gesichtet wurden dabei die Aufzeichnungen der Jahre 2006 und 2007 mit 74 Bauvorhaben
und insgesamt 10178 Pfahlen. Dies geschah - der Software des Anbieters gehorchend - in
zwei Stufen.

Das massive Auftreten von Spitzenwerten (Peaks o. Ausreil’er) lied sich nach diesem
Prozess auf drei Hauptursachen zuriickfiihren, von denen zwei hausgemacht und als falsche
Werte zu betrachten waren. Die dritte Hauptursache ist als ein durch den Baugrund
gegebener Einfluss anzusehen und kann nicht als fehlerhafte Datenaufzeichnung gewertet
werden. Diese Hauptursachen zogen weitere Ursachen fiir fehlerhafte Datenaufzeichnung
nach sich.

Eine Gliederung der Fehlerquellen finden Sie als Organigramm im Anhang.

Der Prozess der Fehleranalyse wiirde den 5-Seiten-Rahmen dieser Kurzfassung sprengen.
Dazu empfehle ich lhnen sich bitte das Kapitel ,Identifikation von Fehlerquellen® in der
Thesis anzuschauen. In diesem sind unter anderem die visuellen Charakteristika zur
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leichteren Identifikation der Fehler in Diagrammen dargestellt, und der Bezug zum
Herstellungsverfahren aufgefiihrt.

Nach der Identifikation der einzelnen Fehlerquellen wurden eine Reihe von
Lésungsvorschldgen von mir unterbreitet, um kiinftige Daten fehlerfrei aufzeichnen zu
kénnen. Diese entnehmen Sie bitte auch der Thesis.

Trotz der Identifikation einer Reihe von Ursachen konnten nicht alle fehlerhaften
Datenaufzeichnungen erklért werden. Die Ursache fur deren Aufkommen wird von mir in
einem Fehler in der Software des Messdatenerfassungssystems vermutet.

Die Untersuchungen um Méglichkeiten fiir eine zeitliche Prognose firr kiinftige Bohrvorgénge
anstellen zu kénnen wurden den beiden Stufen der Datensichtung zugeordnet.

STUFE |

Datensatze gebiindelt als ganze Bauvorhaben im Durchschnitt analysiert

STUFEl

Datensétze im Einzelnen als Pfahl analysiert

STUFE |

e Daten gebiindelt und synthetisiert zu Vertragsnummern / Bauvorhaben
e Analyse der Parameter:

o Bohrzeit,
o Betonierzeit,
o Gesamtherstellungszeit,

angegeben als:

Durchschnittswert,
Minimalwert,

Maximalwert,

Gesamtanzahl (Stuck /Meter),

o 0 0

aller Datensatze (Pfahle) einer geblindelten Vertragsnummer.
e Konzeption eines Programms zur:
Rechnungserstellung
Prognose von Herstellungszeiten

o
o
o Baustellencontrolling
o Herstellungsnachweis
STUFE Il

e Betrachtung einzelner Datensétze (Pféhle)
e Analyse der Parameter:

o Zeit
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o Bohrfortschritt

e Vergleich unstimmiger Datenaufzeichnung mit den Phasen des
Herstellungsverfahrens.

e Herausarbeiten der Ursachen fiir fehlerhafte Datenaufzeichnung in Verbindung mit
L&sungsvorschlagen.

e Untersuchung von Prognoseméglichkeiten unter Zuhilfenahme einer
Regressionsanalyse

o Herausarbeiten der Nettobohrzeit fiir vergleichende Untersuchungen mit den Werten
der Drucksondierung

Stufe | beinhaltete die Sichtung ganzer Vertragsnummern bzw. Bauvorhaben mit den
Angaben der verschiedenen Herstelldauern beziiglich Bohrung, Betonierung und
Gesamtherstelldauer einzelner Pfahle, sowie den Durchschnittsangaben ganzer
Bauvorhaben.

Aus dieser Stufe entspringen Daten, die man iber das Programm des Anbieters einer
Synthese unterziehen und als EXCELL - Datei auslagern kann. Die in dieser Form
gebundelten Daten eignen sich fir eine weitergehende Programmierung, die dem Anwender
in einem Netzwerk folgendes gestattet.

e Unterstiitzung bei der Abschatzung von Herstellungszeiten durch abrufen von
Aufwandswerten als Faktoren

Die bisherige Ermittlung von Aufwandswerten fir die Abschatzung der
Pfahlherstellungszeiten erfolgt auf zweierlei Weise.

Die erste Methode basiert auf der Grundlage bereits realisierter Tiefengriindungen, die sich
in unmittelbarer Nachbarschaft der zu tatigenden befinden. Dabei werden Bauakten dieser
Bauvorhaben gesichtet, und die Vergleichbarkeit bzw. die Ubertragbarkeit der tatséchlichen
Aufwandswerte geprift.

Die zweite basiert génzlich auf der Sachkunde und dem Erfahrungsschatz der kalkulierenden
Verantwortlichen. Dabei wird im Schnitt mit 120m Tagesleistung fiir eine Atlas-Kolonne bei
durchschnittlicher Pfahllange gerechnet.

Mit den Aufzeichnungen der verschiedenen Parameter der letzten Jahre, existiert nun ein
standig wachsender und sich erweitender Datensatz, der durch wenige simple
Rechenoperationen zu — in Frage kommenden — Aufwandswerten verarbeitet werden kann.
Diese, in tbersichtlicher Form zusammengestellt, bieten zumindest eine schnelle Alternative
zur mihseligen und zeitraubenden Sichtung von alten Bauakten.

e Baustellencontrolling
e automatische Rechnungserstellung

Uber eine Schnittstelle kann man die Herstelldaten mit einem Kalkulationsprogramm koppeln
und die Werte einflieBen lassen bzw. abrufen.

e Generierung von Herstellungsnachweisen
Bei entsprechender Standardisierung von Herstellprotokollen kénnen diese automatisch
erstellt werden.

Durch die Mdéglichkeit der Fernlibertragung der Daten von der Baustelle an das Biro via
Internet, kann dieser Ablauf bei entsprechender Programmierung véllig autark und
automatisch vonstatten gehen.

Die Méglichkeiten einer solchen Programmierung wurden mit einem Informatiker diskutiert
und fur praktikabel befunden.
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Um die Informationen flr die Funktionsweise eines solchen Programms zu erhalten, schauen
Sie sich bitte das entsprechende Kapitel in der Thesis an.

Stufe Il umfasste die Sichtung einzelner Pfahle und deren Parameter.

In dieser detailierteren Datenauflésung wurde die Méglichkeit untersucht, auf der Grundlage
einer multiplen Regressionsanalyse Zeit-Daten aus den Werten der Drucksondierungen zu
prognostizieren.

Dieses statistische Analyseverfahren scheitert allerdings an der bestehenden Kontamination
der Datenséatze. Eine Préamisse der Regressionsanalyse ist ein AusreiRerfreier Datensatz
und unabhangige Variablen. Allein die maschinentechnische Seite bringt eine Vielzahl an
Variablen mit sich, die nicht alle Unabhangigkeit darstellen.

Ein weiterer Bestandteil dieser Thesis war ein Vergleich des erfassten Parameters Zeit mit
den Spitzendruckwerten einer Drucksondierung. Dies geschah bei zwei unterschiedlichen
Bauvorhaben mit unterschiedlichen Baugrundverhéltnissen.

Die fir die vergleichenden Untersuchungen herangezogenen Daten stammen von den
Bauvorhaben Prologis Logistikhallen an der Bredowstrale, und dem Partikel Therapie
Zentrum an der FeldstraRe in Kiel.

Die Pfahle an der BredowstralRe wurden mit den Geraten der alten Generation hergestellt.
Die an der Feldstrale hingegen mit denen der neuen Generation, die tber eine load-
sensing-Steuerung verfiigen, und somit eine gleich bleibende Beaufschlagung der Motoren
aufweisen.

Dabei wurden die Spitzendruckwerte verschiedener Drucksondierungen mit dem Lineal
abgegriffen, und der Einflussbereich auf den Pfahlplénen abgezirkelt. Die sich in diesem
Einflussbereich befindlichen Pféhle wurden den Drucksondierungen zugeordnet, und mit
dem Parameter Zeit verglichen. Die fehlerhaften Daten des Parameters Zeit wurden vorab
korrigiert und geséubert, was einige Zeit in Anspruch nahm. Dies geschah unter
Zuhilfenahme des Programms EXCELL.

Die Ergebnisse wurden in Diagrammen zusammengestellt, wobei aus jedem Vergleich zwei
Diagramme generiert wurden. Die Diagramme zeigen die Werte des Bohrvorganges.

Das erste Diagramm zeigt den Vergleich bei einem Intervall von 10cm.

Schon bei diesem Vergleich wird ein Trend erkennbar.

Beim zweiten Diagramm wurden die Werte vorab einer Mittelwertbildung unterzogen. Sie
zeigen gegléattete Daten im 1m Intervall. Aus dieser Glattung wurde bei den meisten
Vergleichen ein eindeutiger Zusammenhang festgestelit.

Im Anhang befinden sich einige Beispiele des Bauvorhabens BredowstralRe. Links der
Vergleich im 10cm Intervall und rechts im 1m Intevall. Die blaue Linie zeigt die Werte der
Drucksondierung, und die rosa Linie die des Parameters Zeit.

Diese Diagramme bilden nur einen kleinen Teil der vergleichenden Untersuchungen.
Die kompletten Daten entnehmen Sie bitte dem Anhang. Diese enthalten auch die Ausziige
aus den jeweiligen ASKI-Dateien der Messdatenerfassung.

Bei diesen vergleichenden Untersuchungen zeigten die Daten der Pféhle, die in
unmittelbarer N&he zur Drucksondierung hergestellt wurden eine groe Ubereinstimmung
mit den Daten der Drucksondierung. Dies war insbesondere dort der Fall, wo der
Schichtenaufbau bzw. der Schichtenhorizont GleichméaRigkeit aufwies wie beim
Bauvorhaben BredowstralRe. Weitere Untersuchungen bezuglich des Einflussbereiches und
des Abstandes eines Pfahles zur Drucksondierung sind notwendig um die Ergebnisse weiter
zu verifizieren.

Folgende Aussagen lassen sich nach der Bearbeitung dieses Themas treffen.
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Zur Qualitat der gespeicherten Daten

Die in der Jean Lutz Datenbank gespeicherten Daten weisen durchgehend Fehler
unterschiedlichen Charakters auf.

Die Ursachen fiir diese Fehler wurden durch die Prozessanalyse zum grofiten Teil
identifiziert.

Die Ursachen fur deren Entstehung wurden in geordneter Weise aufgefiihrt.

Dies macht eine Zuordnung der Fehler und eine Korrektur der kontaminierten Daten
weitestgehend moglich.

Vergleiche mit handischen Aufzeichnungen zeigten weitere Unstimmigkeiten, die in einem
Fehler in der Software des Messdatenerfassungssystems vermutet werden.

Zur Verwendung der Daten

Nach erfolgter Korrektur der Daten ist eine weitere Verwendung der Daten fiir verschiedene
Zwecke maglich.

Dennoch weisen die Daten ein verstecktes Fehlerpotenzial auf, das Sie fir statistische
Analyseverfahren mit dem Ziel der Prognose von Herstellungszeiten nur bedingt Einsatzfahig
macht.

Unter anderem eignen sich die Daten bei kiinftiger fehlerfreier Erfassung fir die
automatische Rechnungserstellung, die Abschatzung von Herstelldauern, und das
Baustellencontrolling, sowie als Herstellungsnachweis.

Dies nach entsprechender Programmierung durch einen Informatiker.

Zur Aufzeichnung kiinftiger Daten

Die wahrend der Fehleridentifikation ausgearbeiteten Losungsvorschlage vermeiden bei
Umsetzung das Auftreten der identifizierten Fehler bei der kinftigen Datenaufzeichnung.
In einigen Fallen muss allerdings noch die praktikable Umsetzung untersucht werden.

Zur weiteren Verwendung des Messdatenerfassungssystems

In Anbetracht der Tatsache das die Bohrgerate der neuen Generation mit der
speicherprogrammierbaren Steuerung SPS ausgerustet sind, die durch entsprechende
Programmierung und zuséatzliche Sensorik den grofiten Teil der Aufgaben des
Messdatenerfassungssystems tibernehmen kann, sollte sich das Augenmerk zukiinftig
darauf richten.

Die Vergangenheit hat gezeigt, dass sich z.B durch sprachliche Barrieren die
Serviceleistungen der Firma Jean Lutz nicht in vollem Umfang entfalten kénnen. Zudem
sollten bei laufendem Betrieb die Serviceleistungen auch zeitnah erfolgen. Eine
Ferndiagnose des Systems wird durch die Firma durch ein Aufschalten in Echtzeit nicht
angeboten.

Zum Vergleich der Spitzendruckwerte mit den Daten der Aufzeichnung
Nach der Generierung der Diagramme aus den ASKI-Dateien der Datenaufzeichnung
ist meinem Erachten nach zumindest beim Bauvorhaben Bredowstralle ein eindeutiger

Zusammenhang zwischen den Werten der Drucksondierung und den Werten der
Datenaufzeichnung festzustellen. Siehe Anhange CPT Vergleich BredowstralRe.

Ich hoffe, dass ein Blick in die Thesis offene Fragen klaren wird.
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e Einheitliche Eingabeprotokolle
e Fehlerfreie Datenerfassung
e RegelmiBige Datenpflege

[ Verarbeitung der Daten iber EDV.

Daten fiir Baustellencontrolling

Vertragsnummer: XXXX
BV: MUSTER
Status: in Abwicklung
Gerit: ATLAS Il @

Stiick Meter
Ausgefilhrte Leistung: 98 1274
Noch auszuf. Leistung: 21 273
Durchschnitt. Leistung: s T
Voraussichtliche Dauer: 3T

Weitere benétigte Angaben
nach Abteilung und Wunsch darstellbar
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Moderne Kajenkonstruktionen
im Anforderungsprofil norddeutscher Héfen

Joachim Stahlmann, Jérg Gattermann, Christian Missal, Jurgen Schmitt

1 Einleitung

Neue Kaimauerkonstruktionen fur den seit Jahren ansteigenden Containerumschlag in
norddeutschen Hafen erfordern aus Hochwasserschutzgriinden sowie fiir die Container-
schiffe der 6. Generation Gelandespriinge von bis zu 30,60 m in gréftenteils eiszeitlich
gepragtem schwierigen Baugrund mit groBen Erd- und Wasserdriicken sowie grofien
Belastungen durch die hohen und weit ausladenden Containerbriicken. So wurden in den
letzten Jahren in den Hafen Hamburg und Bremerhaven und zurzeit in Hamburg und Wil-
helmshaven neue Schiffsliegeplatze gebaut. In der Schiffsentwicklung gibt es bereits Pla-
ne fur 12.000 TEU Containerschiffe mit Abmessungen von ca. 430 m Lange und einem
Tiefgang von fast 16 m.

JWP April 2005 Bez. E/a0070 Folie: 12

Abbildung 1: Entwicklung der Container-Schiffsgréofen
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Abbildung 2: Beispielhafter Gesamt-Querschnitt einer modernen Kajenkonstruktion
2 Anforderungsprofil

Im Wesentlichen resultieren die Anforderungen an neu zu bauende Kajenkonstruktionen
aus ihrer Lage im Hafen. Handelt es sich um einen Neubau oder eine Fortfiihrung einer
bestehenden Konstruktion? Wird sie in eine vorhandene Béschung (Landbauweise) oder
im offenen Wasser (Wasserbauweise) gebaut? Wird die neue Kaje vor eine vorhandene
gesetzt? Diese Fragestellungen und ihre Anforderungen werden nachfolgend an sechs

unterschiedlichen Kaimauertypen aus Norddeutschland aufgezeigt.

Allen Kajen gemeinsam ist der Einfluss der Tide auf die Konstruktion. Aus Extremereignis-
sen resultierende hohe Wasseriberdriicke auf die Wand mussen reduziert oder verhindert
werden. Aus diesem Grund hat das Amt fiir Strom- und Hafenbau (heute: Hamburg Port
Authority HPA) den mittlerweile weit verbreiteten Kaimauertyp mit geéffneter Hauptwand
und Uberbauter Béschung entwickelt. Diese Entwicklung, beruhend auf der Idee der alten
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Pier-Konstruktionen hat gleichzeitig den positiven Nebeneffekt der Herabsetzung des
Erddrucks auf die Wand. Als zusétzliches Bauelement bedarf dieser Typ jedoch des Ein-
baus einer Spundwandschiirze am hinteren Ende der Kaiplatte zur Sicherung gegen den
hydraulischen Grundbruch.

Vom Baugrund her binden bei allen Kajenkonstruktionen in den norddeutschen Héfen die
Wande und Reiberohre in die tiefliegenden Tonschichten ein oder durchértern sie. In
Hamburg ist dies der sogenannte Glimmerton und im Westen, z.B. in Wilhelmshaven,
steht der Lauenburger Ton an. Auf diesen Tonschichten haben sich eiszeitlich bedingt
gerollhaltige Sandschichten abgelagert, welche fir die Rammarbeiten vorher ausgetauscht
werden. Der Austausch kann grof¥flachig erfolgen oder auch ganz gezielt nur in der

Rammtrasse.

3auphase @

Hersteliung eines Remmgrabens
Aushubboden auf das Ruttelsieb.
Sleinfreler Sandboden per Forderbend
in Kleppschulen.

Kontrolle UK. Remmgreben !

Abbildung 3: Herstellung des Rammgrabens am Preddhlkai 1. Liegeplatz [Tworuscjka, 2005]



-46 -

Abbildung 4: Gerdaumter Findling am Preddhlkai 1. Liegeplatz [Tworuschka, 2005]

3 Sechs unterschiedliche Kaimauertypen und ihre Besonderheiten

Hamburg, Predéhlkai 1.-3. Liegeplatz (Wasserbauweise)

Beim Neubau des 1. Liegeplatzes (LP) am Preddhlkai handelt es sich um eine sogenannte
Wasserbaustelle, bei der nach vorhergehendem Bodenaustausch die Tragbohlen und
Reiberohre mit hoher Energie in die Hafensohle im Wasser freistehend eingetrieben wer-
den. Als Besonderheit beim Predéhlkai 1.-3. LP werden Klappanker am Kopf der Wand
eingehangt und die untere Halfte der Ankertafel zur ersten Lagesicherheit einvibriert. Da-
nach wird als Erstes gezielt die Ankertafel mit Sand Giberspult und erst danach die gesam-
te Kaikonstruktion mit Sand hinterfiillt. Noch vor Beginn des Uberbaus werden somit die
Wand und die Anker mit ca. 2/3 der Endbelastung beansprucht. Die Schraganker erfahren
bei dieser Wasserbauweise erheblich gréere Durchbiegungen infolge Sandeinsptilung
und nachfolgender Setzungen durch die Rammung der Kaiplattenpféhle. Messungen am
Europakai 3. LP zeigten Durchbiegungen bis zu 40 cm. Der Neubau des Predthlkais wird
vor die vorhandene Kaianlage gesetzt (vgl. Abb. 5).
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Kaimauer - Regelquerschnitt

neue Kaimauer ~ 37.00 m vorh. Kaimauer
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2a /17 "rarepur 100K 120
neus [ Tr Kranbahn-
*5.9'Iim HWS-Wand +5.80m “Balken

MTw +2.06m Fa00m

Mt P A28 A s

Reibepfahle i
212182x 160 mm | |

Tragbohlen
DB HZ 9758

-
\N ALTERSHOFER \'\N‘EN 4
-18.80m /

Dy

Abbildung 5: Regelquerschnitt Preddhlkai 1. LP [Strom- und Hafenbau, 2005]
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Abbildung 6: Beispielhafte Weiterentwicklung in der FuBausbildung [Tworuschka, 2005]
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Hamburg, Burchardkai 1.-4. Liegeplatz (Wasserbauweise)

Als Besonderheit beim Neubau der Liegeplatze 1-4 am Burchardkai ist die Einbeziehung
der vorhandenen Konstruktion zu sehen. Aufgrund der nicht tief einbindenden Pfahigriin-
dung der alten Kaianlage, kénnen die Schragpféahle der neuen Kaianlage darunter durch
gerammt und die Kaiplatte an die bestehende Kaimauer angeschlossen werden. In der
Trasse der gemischten Spundwand wurde der Boden gezielt in Rohren (Durchmesser:

1,72m) ausgetauscht.

Der hintere Kranbahnbalken wird fugenlos hinter der alten Kaimauer gegriindet.

[ = 2555 =]
® ® © ® ®

4-2.50 } Kranypur 36,00 m
430 + 1788
+
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W 80, 310 650 500 480 90;

Abbildung 7: Regelquerschnitt Burchardkai 2. LP [HPA, 2008]
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Hamburg, Europakai 3.-5. Liegeplatz (Wasserbauweise)

Am Europakai wurde, entgegen der tblichen Planungen, die Hauptwand mit einer Neigung

von 10:1 angeordnet. Diese Neigung setzt die Kolkgefahr, hervorgerufen durch die Strahl-

ruder der Containerschiffe, herab. Der grofRere Teil des Schwalls wird nach oben abgelei-

tet. Der dadurch gewonnene Vorteil verursacht jedoch auch héhere Baukosten.
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Abbildung 8: Regelquerschnitt Europakai 5. LP [Hohmann et al., 2009]
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Bremerhaven, CT I-lll und 4 (Wasserbauweise)

Die Besonderheit der Containerkaje in Bremerhaven liegt in der Lage an der Wesermtin-
dung und der Angriffsfliche nach Westen. Durch die vorherrschende Windrichtung ist mit
erheblicher zusatzlicher Beanspruchung durch Wellenschlag auf die Konstruktion zu rech-
nen. Durch die Anordnung einer Wellenkammer wird die Energie der Wellen reduziert und
Wellentiberschléage auf die Kaje vermieden.
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Abbildung 9: Regelquerschnitt CT4 in Bremerhaven [Vollstedt und Woltering, 2008]
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Wilhelmshaven, JadeWeserPort (Wasserbauweise)

Der Querschnitt des JadeWeserPorts entspricht grofitenteils der 'Hamburger Bauweise'.
Allerdings ist hier hervorzuheben, dass die Béschung unterhalb der Kaiplatte flach ausge-
bildet wird, um somit eventuelle Nachbaggerarbeiten einzusparen. Das Gewicht des Mas-

siven Kaikopfes wird durch die Anlage eines Versorgungskanals reduziert.
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Abbildung 10: Regelquerschnitt JadeWeserPort [JWP, 2009]
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Hamburg, CT Altenwerder (Landbauweise)

Im Gegensatz zur Wasserbauweise werden bei der Landbauweise wie in Altenwerder die
Tragbohlen der Wand in einen Schlitz eingestellt und nur wenige Meter zur besseren Ver-
tikallastaufnahme gerammt. Der auf Mantelreibung tragende Schraganker wird in den
gewachsenen Boden gerammt. Durch die Abbaggerung des Bodens vor der Wand nach
der kompletten Herstellung der Konstruktion ergeben sich im Vergleich zu einer Wasser-
baustelle andere Tragverhéltnisse. Dieses fand auch Berlicksichtigung bei der Bestim-
mung der Erddruckumlagerung in der EAU 2004, Kapitel 8.2.2.3.
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Abb. 11: Querschnitt CT Altenwerder [Strom- und Hafenbau, 1999]

4 Geotechnisches Messkonzept

Seit mehreren Jahrzehnten fithrt das IGB-TUBS geotechnische Messungen und numeri-
sche Berechnungen an Kajenbauwerken in Norddeutschland aus. Hierzu zahlen die Be-

stimmung der Spannungen und Verformungen im Boden sowie in der Konstruktion. Zahl-
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reiche Kaikonstruktionen wurden oder werden zudem mit Hilfe der Methode der Finiten
Elemente oder Finiten Differenzen modelliert, die Verformungen und Beanspruchungen

prognostiziert und anhand der Messergebnisse verifiziert.

Mit den aus den Untersuchungen gewonnenen Erkenntnissen konnten die geforderten
Sicherheiten nachgewiesen werden. Ebenso konnten die Erkenntnisse dazu genutzt wer-
den, Konstruktionen oder Bauverfahren zu modifizieren und dadurch die Baukosten zu

mindern.

Die wichtigsten messtechnischen Fragestellungen bei der Beurteilung des Spannungs-
Verformungs-Verhaltens einer Kaikonstruktion ist die Erfassung der auf die Wand wirken-
den Erd- und Wasserdriicke, des stiitzenden Erddrucks vor der Wand, der Wandverfor-
mung, des Normalkraftverlaufs und der Durchbiegung der Schraganker. Hinzu kommt am

Predohlkai die Bestimmung des Spannungsverhaltens des KlappankerfuRRes.

Zur Bestimmung der Entwicklung von Ankerkraften wurden bisher an den Ankerkopfen
sowie mit erheblichem Aufwand an tiefer liegenden Stellen Dehnungsmessstreifen (DMS)
appliziert. Da in Altenwerder aufgrund des inhomogenen Baugrundes und der erforderli-
chen groRen Lange der Schraganker die Bestimmung der Mantelreibung tiber die gesamte
Lange von Interesse war, wurde hier zum ersten Mal die Entwicklung der Normalkraft im

Anker an jedem Meter seiner Lange bestimmt.

Gemessene Durchbiegungen der Schréaganker an der Wasserbaustelle Europakai infolge
der Hinterfullung und der Herstellung der Kaiplattenpfahle wiesen hohe Beanspruchungen
des Ankers nach. Nach Umstellen des Pfahleinbringverfahrens von Rammen auf Drehboh-
ren konnten die Durchbiegungen vermindert werden [GATTERMANN, 1999]. Bei der
Landbaustelle CT Altenwerder ist die gemessene Ankerdurchbiegung aufgrund des ge-
wachsenen Bodens erwartungsgemafl nicht sehr groR. Die Durchbiegung infolge der
Herstellung der Ortbetonrammpfahle wurde dort mit maximal 3 cm festgestellt [GATTER-
MANN et al., 2005].

Einen Uberblick beziiglich Auswahl und Einbau von Messgebern an den vom IGB-TUBS

messtechnisch begleiteten Konstruktionen gibt Tabelle 1.
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Tabelle 1: Vom IGB-TUBS untersuchte Kaimauerbauwerke

Fertig-
stellung

Bezeichnung / Tatigkeiten / Verdéffentlichungen

Lange
[m]

Gelande-
sprung* [m]

1992

O' Swaldkai West, Hamburg
Inklinometer, Gleitmikrometer, Erd- und Wasserdruck,
DMS, Betonspannung, 3D FE-Modell, [MAYBAUM, 1996]

190

21,00

1995

Burchardkai 8. Liegeplatz (LP), Hamburg
Inklinometer, Erd- und Wasserdruck, Dehnungsmessstreifen
(DMS), Modellversuchsstand 1:20, [GATTERMANN, 1998]

335

24,50

1997

Container Terminal (CT) Ill, Bremerhaven
Inklinometer, Erd- und Wasserdruck, DMS,
Setzungsmessungen, Tragfahigkeiten, [STAHLHUT, 2000]

700

27,00

1997

Predo6hlkai 6. LP, Hamburg
Inklinometer, DMS, hochprazise geodétische Kopfpunkteinmes-
sung, [STEGNER und GATTERMANN, 1998]

300

23,30

1998

Verlangerung Europakai, Hamburg
Inklinometer, DMS, [GATTERMANN, 2001]

290

23,60

1998

Burchardkai 1. LP, Hamburg
Inklinometer

368

24,50

1999

Predohlkai 7. LP, Hamburg
Inklinometer

300

25,10

2001

CT Altenwerder 1.+ 2. LP, Hamburg

Inklinometer, Gleitmikrometer, Erd- und Wasserdruck, DMS,
Tragfahigkeiten, 3D FE-Modell, [GATTERMANN et al., 2005],
[BERGS, 2005]

947

28,30

2002

CT llla, Bremerhaven
Inklinometer, Tragfahigkeiten, 3D FD-Modell,
[FRITSCH et al., 2005]

340

27,00

2003

CT Altenwerder 3. + 4. LP, Hamburg

Inklinometer, Gleitmikrometer, Erd- und Wasserdruck, DMS,
Tragfahigkeiten, 3D FE-Modell, [GATTERMANN et al., 2005],
[BERGS, 2005]

615

28,30

2005

Predéhlkai 1. LP, Hamburg
Inklinometer, Gleitmikrometer, Erd- und Wasserdruck, DMS, 3D
FE-Modell, [GATTERMANN et al., 2005]

440

26,48

2005

Probefeld JadeWeserPort, Wilhelmshaven,
Tragféahigkeiten, Wandverformung, 3D FD-Modell

40

2008

CT 4, Bremerhaven
Tragféahigkeiten, Inklinometer, 3D FD-Modell, [FRITSCH et al.,
2005], [FRITSCH, 2008]

1700

27,00

2011

JadeWeserPort, Wilhelmshaven
Inklinometer, DMS, Erd- und Wasserdruck, Tragfahigkeiten, 3D
FD-Modell

1725

30,60

2010

Europakai, 5. LP, Hamburg
Inklinometer, DMS, Tragfahigkeiten, 3D FD-Modell

430

26,50

* Gelédndesprung: H6he Kaimauerkopf - Tiefe Berechnungshafensohle
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Schrédganker

Bei einer Land- wie bei einer Wasserbaustelle werden zur Ruickverankerung der Spund-
wand zur Aufnahme der horizontalen Lasten Schragpféhle eingebracht und an die Wand
angeschlossen. Aufgrund der Ausbildung der Anschlussstelle der Schragpfahle ist deren
Anbindung gelenkig und wird momentenfrei gerechnet. Im Allgemeinen treten daher die
maximalen Normalkrafte am Anschlusspunkt auf und werden sukzessive tber die Mantel-
reibungsflache entlang der Pfahlachse reduziert.

Abbildung 12: Gemessene Normalkraftverldufe zum Zeitpunkt des Endaushubs

Aus dieser Annahme heraus wurden in der Vergangenheit meistens nur am Kopf des
Ankers DMS zur Bestimmung der Normalkraft appliziert. Anhand der erstmalig vom IGB-
TUBS durchgefiihrten Gleitmikrometermessungen an drei Schréagankern in Altenwerder
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wurde jedoch festgestellt, dass sich der Normalkraftverlauf entlang des Pfahlschafts nicht
wie erwartet einstellt (Abb. 12).

Durch die freie Unterwasserbdschung bleibt die Normalkraft im Pfahl vom Pfahlkopf bis
zum Eintritt in den anstehenden Baugrund konstant. Anschlielend steigt die Normalkraft
entlang des Pfahls an, was im statischen Sinne einer negativen Mantelreibung entspre-
chen wiirde, und erreicht ihren lokalen Extremwert in etwa der Mitte der Ankerldnge. Es
existieren bereits verschiedene theoretische Anséatze fir dieses spezielle Tragverhalten.
Variationsberechnungen haben gezeigt, dass dieses Tragverhalten auch in nichtbindigen
Béden und ohne 'Offnung' der Hauptwand erzeugt werden kann [BOLEY et al., 2004].
Festzuhalten bleibt jedoch, dass dieses Phdnomen in Landbaustellen, also in gewachse-
nen Boden erheblich starker auftritt, als an hinterfiliten Kaimauern [STAHLMANN et al.,
2004]

5 Numerische Simulation

5.1 Numerische Modelle und Bauzustidnde

Zur Untersuchung des Tragverhaltens von Kajenkonstruktionen im norddeutschen Raum
sind fur die in Abbildung 13 dargestellten Varianten numerische Berechnungen durchge-
fuhrt worden. Zum Einsatz kam fir die Berechnung der Varianten das Finite Differenzen
Programm FLAC3D (Fast Lagrangian Analysis of Continua in 3 Dimensions) der Firma
Itasca. Die Bauteilgeometrien sind vereinfacht und mit aquivalenten Steifigkeiten durchge-
fuhrt worden. Das Finite Differenzen Modell besteht aus Brick- und Wedge-Zonen im drei-

dimensionalen Spannungszustand.
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Variante A Variante B Variante C

Abbildung 13: Dreidimensionale Modelle der Tragkonstruktion der betrachteten Varianten

Die Variante A zeigt eine Kajenkonstruktion mit offener Wellenkammer. Die wasserseitige
kombinierte Spundwand besteht aus Doppelbohlen (PSp1001-22) mit einer Léange von
41,0 m und Zwischenbohlen (PZa675-12/23) mit einer Lange von 30,5 m, die mit 45,0 m
langen Schragpfahlen (PSt600/159) riickverankert ist. Die vertikalen Lasten aus der Kai-
platte und dem Wellenkammeriberbau werden mit zuséatzlichen Kaiplattenpfahlen
(PSt500/158) mit verstérktem Pfahlfull abgetragen. Der separate Kranbahnbalken der
landseitigen Kranbahn wird mit Ortbetonrammpféhlen (d = 61 cm) tiefgegriindet. Der Ge-

landesprung zwischen Kaikopf und Hafensohle betragt 27,0 m.

In der Variante B wird eine Kajenkonstruktion mit einer vorgelagerten Reihe Reibepfahle
(d = 1,2 m) dargestellt. Die Grindungstiefe betragt -32,0 mNN. Hinter den Reibepféhlen
steht eine kombinierte Spundwand bestehend aus Doppelbohlen (HZ975B-24) mit einer
Lénge von 40,0 m und Zwischenbohlen (AZ13-10 Spundwandprofil) mit einer Léange von
27,45 m. Die Ruckverankerung erfolgt Gber Schréagpfahle (HTM600/136) mit einer Lange
von 45,0 m. Die Kaiplatte ist mit drei Reihen Ortbetonrammpféhlen (d = 51 cm) tiefgegrin-
det und schlief3t mit einer Spundwandschtirze (PU 12), die eine Lange von 11,2 m auf-
weist, ab. Die wasserseitige Spundwand ist unterhalb der Kaiplatte bis -2,0 mNN gedffnet,

der Boden ist unterhalb der Kaiplatte mit einem B&schungswinkel von 1:4 ausgerdumt. Der
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landseitige Kranbahnbalken ist auf Ortbetonrammpféhlen separat tiefgegriindet. Zwischen
Kaikopf und Hafensohle betrégt der Gelandesprung 24,2 m.

Variante C weist ebenfalls eine vorgelagerte Reihe von Reibepfahlen mit einer Griin-
dungstiefe von -43,5 mNN auf. Der Durchmesser betragt 1,2 m. Die dahinterliegende
kombinierte Spundwand besteht aus Doppelbohlen PSp1036S (Grindungstiefe -
43,5 mNN) und Spundwandprofilen PZa612 (Griindungstiefe -27,5 mNN). Die Ruckveran-
kerung erfolgt tiber einen Schragpfahl (PSt600/159) mit einer Lange von 52,0 m. Zusétz-
lich werden die Lasten aus der Kaiplatte mit drei Reihen Stahlrohrpfahlen mit einem
Durchmesser von 0,8 m abgetragen. Die Kaiplatte schlie3t mit einem 13,9 m langen
Spundwandprofil (Larssen 605k) ab. Der Boden unterhalb der Kaiplatte ist bis -3,0 mNN
ausgeraumt. Die Griundung der separaten landseitigen Kranbahn erfolgt mit Ortbeton-
rammpfahlen (d = 61 cm) auf einer Griindungstiefe von -9,70 mNN). Der Gelandesprung
betragt 27,3 m zwischen Kaikopf und Hafensohle.

Tabelle 2: Bauzusténde der betrachteten Varianten

Bauzustand Variante A Variante B Variante C
0 Primé&rspannungszustand
1 Herstellung Tragbohlen, Herstellung Reibepféhle Herstellung kombinierte
Fullbohlen und Schragpfahle Spundwand
2 Auffiillung bis UK Kaiplatte Herstellung kombinierte Aushub
Spundwand
3 Herstellung Kaiplattenpféhle Herstellung Schrégpfahle Herstellung Schragpféahle
4 Aufschiittung Kranbahn Herstellung Kaiplattenpfahle, Auffillung bis UK Kaiplatte
Spundwandschtirze und
Kranbahnpfahle
5 Herstellung Kranbahnpféhle Herstellung Kaiplatte Herstellung Kaiplattenpfahle und
Spundwandschtiirze
6 Herstellung Wellenkammerfun- Aufschittung landseitig Herstellung Reibepfahle
dament (+7,5 mNN)
7 Herstellung Kranbahnbalken und | Abbaggerung wasserseitig Herstellung Kaikopf und
Wellenkammer{iberbau (-1,7 mNN), Aushub Raum unter | Kaiplatte
Kaiplatte
8 Aufflillung landseitig Abbaggerung wasserseitig Aushub Raum unter Kaiplatte
(+7,5 mNN) (-8,2 mNN)
9 Kranbahnpfahle,
Kranbahnbalken
10 Abbaggerung wasserseitig Abbaggerung wasserseitig Abbaggerung wasserseitig
(-19,5 mNN - Hafensohle) (-16,7 mNN - Hafensohle) (-19,8 mNN - Hafensohle)
10a Abbaggerung wasserseitig
(-20,7 mNN - Berechnungssohle)
1 Verkehrslasten Verkehrslasten




-59-

Wie bereits oben beschrieben, kénnen die unterschiedlichen Varianten in Wasser- und
Landbaustellen untergliedert werden. Aus den unterschiedlichen Herstellungsarten und
der moglichst realitatsnahen Abbildung ergibt sich die Notwendigkeit, dass in der numeri-
schen Simulation die entsprechenden Bauzustande nach dem Primarspannungszustand

berticksichtigt werden (Tabelle 2).

Das Materialverhalten der Bauteile der Kaikonstruktion wird mit dem linear-elastischen
Stoffgesetz nach HOOKE abgebildet. Die Umrechnung der Steifigkeiten der einzelnen
Tragelemente erfolgt in Anlehnung an die Empfehlungen des Arbeitskreises 1.6 'Numerik
in der Geotechnik' der DGGT in aquivalente Rechteckquerschnitte.

Variante A

Variante B
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Variante C

Abbildung 14: Baugrundaufbau der betrachteten Varianten

Zur Abbildung des Materialverhaltens des Bodens wird das linear-elastische — ideal-

plastische Stoffgesetz von Mohr-Coulomb verwendet, da hierfiir aus den vorliegenden

Baugrundaufschliissen die Eingangsparameter vollstédndig abgeleitet werden kénnen. Die

Tabelle 3 gibt die beriicksichtigten Bodenparameter fiir die drei betrachteten Varianten an.

In der Abbildung 14 werden fir die Varianten Schnitte durch den Baugrund dargestellt.

Tabelle 3: Bodenkennwerte der betrachteten Varianten

Wichten Steifemodul Querdehnzahl Reibungswinkel Kohésion
Schicht vy Es 9 c
[kN/m?] [kN/m?] ] [kN/m?]
Variante A
Unterer Ton 20,0/10,0 25.000 0,35 10,0 100
Auffillung 21,5/11,5 100.000 0,35 37,0 0
Variante B
Klei / Torf 16,0/6,0 2.000 0,35 20,0 10
Sand / Kies 18,0/8,0 100.000 0,35 30,0 0
Geschiebemergel 22,0/12,0 50.000 0,35 27,5 10
Auffiillung 18,0/8,0 20.000 0,35 30,0 0
Variante C
Weichsedimente 16,0/6,0 300 0,4 17,5 0
Wattsand 18,0/8,0 15.000 0,3 30,0 0
Oberer Sand 20,0/10,0 37.000 0,3 P75 0
Unterer Sand 20,0/10,0 11.000 0.3 27,5 0
Lauenburger Ton 18,51/8,5 17.000 0,4 15,0 30
Pleistozéne Sande 20,0/10,0 92.000 0,3 37.5 0
Auffiillung 19,0/9,0 74.000 0,3 32,5 0
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5.2 Normalkraftverlauf
5.2.1 Tragbohle

In der Abbildung 15 ist der Normalkraftverlauf in der Tragbohle fiir den Bauzustand 10 —
Herstellung der Hafensohle — fiir die betrachteten Varianten dargestellt. Der prinzipielle
Normalkraftverlauf in der Tragbohle steigt vom Kaikopf beginnend zunachst durch das
Eigengewicht der Konstruktion, dann zusétzlich durch die Reibung des landseitig anste-
henden Bodens an. In Abhangigkeit vom Boden kénnen unterhalb der Hafensohle die
Normalkrafte durch Mantelreibung abgetragen werden. Ein wesentlicher Anteil der Nor-
malkraft wird als Spitzendruck der Doppelbohle in den Baugrund abgetragen. Die in der
Variante B im oberen Bereich der Tragbohle auftretende Zugkraft lasst sich durch die
numerische Auswertung und das Verformungsverhalten der Tragbohle im Bereich der

Spundwandfenster erkléren.

Bauteil Tragbohle Variante A Bauteil Tragbohle Variante B Bauteil Tragbohle Variante C
Normalkraft [kN] Normalkraft [kN] Normalkraft [kN]
-4000 -2000 0 2000 -4000 -2000 0 2000 -4000 -2000 0 2000
—_ t + = am— —— 4
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Q0 - 20 20
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Abbildung 15: Normalkraftverlauf in der kombinierten Spundwand (Bauzustand 10)
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5.2.2 Schraganker

Die Abbildung 16 zeigt den Normalkraftverlauf im Schraganker fiir den Bauzustand 10. In
den drei betrachteten Varianten wird das Maximum der Normalkraft nicht wie anzunehmen
am Pfahlkopf erreicht. Dies wird in der Variante A weniger deutlich als in den Varianten B
und C. Hier wird das Maximum der Normalkraft bei 20 m Ankerldnge erreicht. Dies ent-
spricht dem Ende des durch die Kaiplattenpféhle und die Spundwandschiirze verdibelten
Bodenbereichs. Das heil’t, dass durch die Verdibelung des Bodens und die mégliche
Verschiebung dieses Bodenpakets nach links weitere Zugkrafte in den Schragpfahl einge-
tragen werden. Der Abbau der Normalkraft kann erst wirksam erfolgen, wenn der Schrég-
anker diese verdiibelten Bodenschichten verlédsst. Wie in den Darstellungen deutlich wird,

werden die Normalkréfte schlieRlich iber Mantelreibung bis zum Ankerende abgebaut.

Bauteil Schraganker Variante A Bauteil Schréganker Variante B

Ankerldnge [m] Ankerldnge [m]
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Abbildung 16. Normalkraftverlauf im Schragpfahl (Bauzustand 10)
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5.3 Erddruckverteilung

In der Abbildung 17 wird fiir die betrachteten Varianten die horizontale Erddruckverteilung
auf die kombinierte Spundwand in Bauzustand 10 dargestellt. In den Varianten A und C
stellt sich an der Tragbohle wasser- und landseitig ein nahezu gleich gro3er Erddruck ein.
Dies deutet in den numerischen Berechnungen daraufhin, dass die Auflagerbedingungen
der Tragbohle nicht einer vollen Einspannung entsprechen. Eine mégliche Erklarung ware,
dass in diesen Varianten das gesamte Bodenpaket mit der kombinierten Spundwand und
dem Kranbahnbalken nach links verschoben wird. Dies jedoch widerspricht der Annahme,
dass der Tragbohlenfu® unverschieblich ist. Die Variante B zeigt hier ein anderes Verhal-
ten. Der aktive Erddruck ist im Vergleich zum passiven Erddruck gering, so dass in diesem
Fall von einer unverschieblichen Einspannung als Auflagerbedingung fiir die Tragbohle
ausgegangen werden kann.

Auffallig ist, dass der numerisch ermittelte passive Erddruck in allen drei Varianten unter

den analytisch zu erwartenden Ergebnissen liegt.

Bauteil Tragbohle Variante A Bauteil Tragbohle Variante B Bauteil Tragbohle Variante C
Erddruck [kN/m?] Erddruck [kN/n¥] Enddruck [kN/n?]
1500 1000 500 0 -500 1500 1000 500 0 -500 1500 1000 500 0 -500
..E 0 o — g 0 .% 0
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Abbildung 17: Erdruckverteilung der betrachteten Varianten (Bauzustand 10)
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5.4  Horizontale Verschiebungen der Variante A

Am Beispiel der Variante A werden in den Abbildungen 18 und 19 die horizontalen Ver-
schiebungen fiir die Bauzustdnde 10 und 11 dargestellt. Es wird hier deutlich, dass der
gesamte durch die Kaiplattenpféhle verdiibelte Bodenbereich einschliefllich der Tragbohle
nach links verschoben wird. Die gréf3ten horizontalen Verschiebungen treten unterhalb der
Grenze zwischen Bodenaustausch und Auffiillung auf.

Die bereits im vorhergehenden Abschnitt geduRerte Vermutung, dass sich das gesamte
Bodenpaket horizontal verschiebt, wird sowohl im Bauzustand 10 als auch 11 bestétigt.
Daher ist anzunehmen, dass es sich bei der Auflagerbedingung fur die Tragbohle um

keine unverschiebliche Einspannung handelt.
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Abbildung 18: Horizontalverschiebungen der Variante A (Bauzustand 10)
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Abbildung 19: Horizontalverschiebungen der Variante A (Bauzustand 11)

5.5 Zusammenfassung der numerischen Simulationen

Neben der méglichen Erfassung des Tragverhaltens von norddeutschen Kajenkonstruktio-
nen durch geotechnische Messungen ist es ebenso méglich diese numerisch abzubilden.
Hiermit wird es moglich, das Tragverhalten besser zu verstehen und die Konstruktionen
wirtschaftlich optimieren zu kénnen. Auch kénnen die zu verwendenden Profile besser an
die anstehenden Boéden und die Bemessungslasten angepasst werden, wenn geeignete
numerische Modelle realitdtsnahe Variantenuntersuchungen zulassen. Grundsétzlich
mussen dafiir die numerischen Modelle weiter anhand von geotechnischen Messungen

wahrend der Bau- und der Betriebsphase kalibriert werden.



- 66 -

6 Literatur

Amt fiir Strom- und Hafenbau, Hamburg (1999)
Container Terminal Altenwerder, Neubau Kaimauer 1. Bauabschnitt, Firmenprospekt

Amt fiir Strom- und Hafenbau, Hamburg (2005)
Predohlkai 1. Liegeplatz, Querschnitt Regelblock 8-13, Firmenprospekt

Bergs, T. (2005)
Untersuchungen zum Verformungs- und Lastabtragungsverhalten einer Kaikonstruktion, Mittei-
lungen des Instituts fiir Grundbau und Bodenmechanik der TU Braunschweig, 78, Dissertation

Boley, C., Morgen, M., Fritsch, M., Piepenbreier, O., Stahlmann, J. (2004)
Numerische Untersuchungen zum Einfluss der Erddruckabschirmung durch Pfahle bei Kaimau-
ern, Kaimauern - Messungen und Numerik -, Gemeinsamer Sprechtag der Hafenbautechnischen
Gesellschaft und der TU Hamburg-Harburg am 01. Juni 2004 in Hamburg, 7, S. 131-150, 2004

EAU (2004)
Empfehlungen des Arbeitskreises 'Ufereinfassungen’ Hafen und Wasserstraen, Herausgegeben
vom Arbeitsausschuss 'Ufereinfassungen' der Hafenbautechnischen Gesellschaft e.V. und der
Deutschen Gesellschatt fiir Geotechnik e.V., 10. Auflage, Verlag Ernst & Sohn Berlin, ISBN: 3-
433-02852-4, 2005

Fritsch, M., Gattermann, J., Stahlmann, J. (2005)
Nachweis des vertikalen Gleichgewichts von Kaimauern aus dynamischen Probebelastungen im
Endzustand, Mitteilungen des Instituts fiir Grundbau und Bodenmechanik der TU Braunschweig,
Pfahlsymposium 2005, 24.-25.02.2005 in Braunschweig, 80, S. 71-86

Fritsch, M. (2008)
Zur Modellbildung der Wellenausbreitung in dynamisch belasteten Pfahlen, Mitteilungen des In-
stituts fir Grundbau und Bodenmechanik der TU Braunschweig, 86, Dissertation

Gattermann, J. (1998)
Interpretation von geotechnischen Messungen an Kaimauern in einem Tidehafen, Mitteilungen
des Instituts fiir Grundbau und Bodenmechanik der TU Braunschweig, 59, Dissertation

Gattermann, J. (1999)
Pfahlrostsystem der Kaiplatte 'Verléangerung Europakai', Hamburg - Anderung des Einbringver-
fahrens aufgrund geotechnischer Messungen -, Mitteilungen des Instituts fiir Grundbau und Bo-
denmechanik der Technischen Universitét Braunschweig, Pfahlsymposium 2001, Fachseminar:
25./26. Februar 1999, 60, S. 407-420

Gattermann, J., Fritsch, M., Stahlmann, J. (2005)
Auswahl- und Einbaukriterien geotechnischer Messgeber zur Bestimmung des Normalkraftver-
laufs der Wand/Verankerung bei Kaimauerkonstruktionen und deren Ergebnisse, Mitteilungen
des Instituts fiir Grundbau und Bodenmechanik der TU Braunschweig, Pfahlsymposium 2005,
24.-25.02.2005 in Braunschweig, 80, S. 21-44

Glotzl, F. (1994)
Digital-Inklinometer - Funktion und Anwendung, Mitteilungen des Instituts fiir Grundbau und Bo-
denmechanik der TU Braunschweig, Messen in der Geotechnik, Fachseminar: 26./27. Februar

1994, 44, S. 47-64

Hamburg Port Authority, Hamburg (2008)
Burchardkai, Neubau Liegeplatz 2, Firmenprospekt



- 67 -

Hoémann, S., Wolf, C., Lehmann, G. (2009)
Ausflihrung des Neubaus ‘Europakai LP 5' in Hamburg mit baubegleitendem Messprogramm,
Pfahlsymposium 2009, 19.-20.02.2009 in Braunschweig, Mitteilungen des Instituts fiir Grundbau
und Bodenmechanik, Technische Universitédt Braunschweig, Heft 88, 2009

JadeWeserPort (2009)
JadeWeserPort Realisierungs GmbH & Co. KG, www.jadeweserport.de, 2009

Maybaum, G. (1996)
Erddruckentwicklung auf eine in Schlitzwandbauweise hergestellte Kaimauer, Mitteilungen des
Instituts ftir Grundbau und Bodenmechanik der TU Braunschweig, 52, Dissertation

Stahlhut, O. (2000)
Belastung einer Kaimauer durch wechselnde Wasserstande infolge Tide, Mitteilung des Instituts
fiir Grundbau und Bodenmechanik der TU Braunschweig, 64, Dissertation

Stahlmann, J., Fritsch, M., Gattermann, J. (2004)
Besonderheiten bei der Lastabtragung moderner Kaianlagen, Kaimauern - Messungen und Nu-
merik -, Gemeinsamer Sprechtag der Hafenbautechnischen Gesellschaft und der TU Hamburg-
Harburg am 01. Juni 2004 in Hamburg, 7, S. 115-130, 2004

Stegner, G., Gattermann, J. (1998)
Geodétische Punktbestimmung von Inklinometerrohrkopfpunkten zur Bestimmung von Wandful3-
bewegungen am Burchard- und Pred6hlkai, Hamburg, in Messen in der Geotechnik '98, Fachse-
minar am 19./20.02.98 in Braunschweig, Mitteilungen des Instituts fiir Grundbau und Bodenme-
chanik, Technische Universitdt Braunschweig, Heft 55, S. 351-370

Thut, A.; Alonso, E.; Lloret, A.; Amstad, Ch.; Kovari, K.; Lunardi, P. (1999)
Weltweite Erfahrungen mit dem Gleitmikrometer in der Geotechnik, Mitteilungen des Instituts ftir
Bodenmechanik und Grundbau der TU Graz, 4, S. 107-132

Tworuschka, H. (2005)
Geplante Bauausftihrung Containerterminal 4, Mitteilungen des Instituts flir Grundbau und Bo-
denmechanik der TU Braunschweig, Pfahlsymposium 2005, 24.-25.02.2005 in Braunschweig, 80,
S. 59-70

Prof. Dr.-Ing. Joachim Stahlmann j.stahimann@tu-bs.de
Akad. Oberrat Dr.-Ing. J6rg Gattermann j.gattermann@tu-bs.de
Dipl.-Ing. Christian Missal c.missal@tu-bs.de
Dipl.-Ing. Jiirgen Schmitt j.schmitt@tu-bs.de

Institut fir Grundbau und Bodenmechanik
Technische Universitdt Braunschweig www.IGB-TUBS.de
GauBstraflie 2, 38106 Braunschweig Tel.: 0531 391-2730



-68 -



-69 -

Ausfiihrung des Neubaus ‘Europakai LP 5° in Hamburg mit
baubegleitendem Messprogramm

Sebastian Héhmann, Christian Wolf, Gero Lehmann

1 Einleitung

Um dem anhaltenden Wachstum des Containerverkehrs Rechnung zu tragen und den
Standort Hamburg diesbezlglich zu stérken, soll der Containerterminal Tollerort
umfassend modernisiert und erweitert werden. Mit Hilfe des Baus des 5. Liegeplatzes flr
Grofschiffe durch die HPA und die Entstehung von Lagerflachen durch die HHLA soll die
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verdoppelt werden.

Der 5. Liegeplatz erstreckt sich Uber insgesamt
430 m bis zum Hachmannkai und wird in 15
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Abb. 1: Lageplan Europakai LP 5
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Gegenstand der Ausschreibung ist der Ausbau und die Herstellung der Kaimauer mit einer
Wassertiefe von NN -16,70 m und einer geplanten Ausbaureserve von NN -18,80 m.
Zudem werden Aufflllarbeiten auf einer Flache von ca. 4 ha bis auf eine Héhe von
NN +5,70 m ausgefihrt.

Den Auftrag fir den Bau eines Sondervorschlages erhielt die ARGE ,Neubau Europakai —
Liegeplatz 5“ der Firmen F+Z Baugesellschaft mbH, Hochtief Construction AG und
Heinrich Hirdes GmbH. Die Bauarbeiten hierzu haben im September 2008 begonnen,

wobei die Bauzeit ca. 21 Monate betragen soll.

Im Rahmen der GesamtbaumaBnahme sind zudem der Teilrlickbau der Vulkan- und
Séagereipier, der Rickbau der RoBhofspitze sowie Nassbaggerarbeiten zur TeilrAumung

der Hafenschlicke eingeschlossen.

9 Ortliche Situation und Vorarbeiten

Der Baugrund ist durch umfangreiche Wasserbohrungen und Drucksondierungen erkundet
und ausgewertet worden. Dabei ergab sich ein fiir das Gebiet typischer Schichtenverlauf
mit ab der Hafensohle vorhandenen Schlickschichten, die eine Machtigkeit von bis zu
12 m aufweisen. Darunter stehen Sande bzw. Geschiebemergel an, bei denen es sich um
eiszeitliche Gerdllablagerungen handelt. Hier ist ortlich mit gréBeren Steinen, sog.

Findlingen, zu rechnen, die eine Rammung stark beeintrachtigen kénnen.

Die Geréllschichten werden durch Glimmertone und Glimmerschluffe unterlagert, die einen
fur bindige Bdéden hohen Spitzenwiderstand von bis zu gq. = 10MN/m? aufweisen. Fir die
Rammung der Tragglieder werden daher entsprechend hohe Rammenergien und

Rammzeiten eingeplant.

Die Peildaten zeigen, dass die derzeitige Hafensohle auf ca. NN-6,00m bis
NN -9,00 m liegt.

Ein besonderes Problem flir das geplante Bauwerk sind die anstehenden Weichschichten
in der angetroffenen Machtigkeit. Im Bereich des Ausbaus der Fligelwand der Blocke
14/15 waren daher schon bei Bau des 4. Liegeplatzes zur Begrenzung der Setzungen

Sandséulen im Raster von ca. 3 x 3 m eingebaut worden.
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Dennoch wurden Setzungen von bis zu 1,10m infolge der zur Herstellung der
Arbeitsebene notigen Sandauffiillung vorausgesagt. Diese wirden nach derzeitigen
Erfahrungen zu unzuléssigen Biegebeanspruchungen der bereits vorhandenen
Schragpfahle fihren. Vorgabe des Baugrundgutachters war es daher, diese Bauteile nicht

durch weitere Sandauffillungen zu belasten.

Aus diesem Grund sah der Amtsentwurf einen Ausbau des vorhandenen Bodens bis auf
max. NN-3.00m und eine Auffullung mittels Geoton mit Kornung 0/2 vor. Die
Baggerarbeiten mussten abschnittsweise zwischen den vorhandenen Schragpféhlen

erfolgen.

Im Bereich des Regelquerschnittes der Blocke 16 bis 28 sollte vorab der gesamte
anstehende Schlick gerdumt werden. Ein Bodenaustausch bis NN -19,00 m Tiefe erwies
sich jedoch im Bereich der vorhandenen Pierbauwerke (Hellinghoft, Sagereipier) als nicht
durchfihrbar. Hier verblieben Restschlickdicken von ca. 3,00 m Machtigkeit.

3 Ausfihrung

3.1 Regelquerschnitt Blécke 16 bis 28

Die beauftragte Kaimauerkonstruktion bericksichtigt die Anforderungen und Erfahrungen,
die aus dem Bau und Betrieb der in Hamburg vorhanden Terminals gewonnen wurden.

Dabei erfolgte eine Optimierung in Hinblick auf Funktionalitat und Wirtschaftlichkeit.

Der Kaimauerquerschnitt ist in der iblichen Hamburger Bauweise als Uberbaute Béschung

mittels Pfahlrostplatte auf Pfahlreihen mit riickseitiger Sickerschiirze ausgebildet.

Als Hauptwand kommt eine kombinierte Spundwand mit Tragbohlen DB HZ 975A-24
sowie als Fillbohlen eine AZ 26-700 zum Einsatz. Die in der Ausschreibung vorgesehene
Neigung von 12:1 wurde auf 10:1 erhéht. Die Riickverankerung erfolgt Gber Schragpfahle
Typ HTM 600/158 im doppelten Systemabstand und einer Neigung von 1:1. Fur die
Reibepfahle sind Stahlrammrohre @ 1219 x 16 mm vorgesehen.
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Abb. 2: Ausfiihrungsquerschnitt Blocke 16 bis 28

Wahrend der bereits ausgeflihrten Arbeiten wurden in der Rammflucht der Achse B
Raumungsbohrungen auf ca. 1,80 m Breite bis max. NN —24,60 m in den Glimmerton
vorgenommen. Da die Raumungsbohrungen vertikal, die Spundwand jedoch geneigt ist,
und sich zudem die Schichtoberkante der Gerdlischicht verandert, ergab sich fiir die
Trasse der Bohrungen eine leichte Bogenform.

Als Bedarfsposition flir den Einbau der Fillbohlen sind Lockerungsbohrungen bis
NN —24,80 m vorgesehen.

Nach Herstellung des noch auszufiihrenden Stahlbetonliberbaues wird jede 2. Fllbohle
bei NN —2,50 m abgebrannt und ausgebaut sowie eine unter 1:4 geneigte Béschung bis
zur Sickerschirze profiliert.

Die Stahlbetonliberbauplatte einschlieBlich Kranbahnbalken wird auf 3 Reihen unter 10:1
bzw. 8:1 geneigten und unter dem Kranbahnbalken Ilotrecht ausgeflihrten
Ortbetonrammpféhlen @ 51 cm gegriindet. Die jeweiligen Absetztiefen werden nach
Rammbkriterien festgelegt.
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Der Stahlbetontberbau weist Plattendicken von 0,80 bis 0,50 m in abgestufter, teilweise
gevouteter Form in der Festigkeitsklasse C 25/30 auf. Der Kaikopf besteht aus Beton
C 30/37.

3.2 Fliigelwand Block 14/15

Der Ausbau der vorhandenen Fligelwand des 4. Liegeplatzes (Blécke 14/15) sollte
urspriinglich als eine durch Ortbetonrammpfahle gegriindete Uberbauplatte erfolgen.

In Hinblick auf die Schwierigkeiten bei der Ausfiihrung des oben genannten Entwurfes
wurde von der ARGE ein Nebenangebot entwickelt, welches eine Griindung auf 4 Reihen
Stahlrohrpfahle @ 660 x 122 mm mit FuBauskreuzung vorsieht. Diese werden mit
Stahlbetonfertigteilunterzigen ~ und  Halbfertigteil-Filigranplatten  Gberbaut. Die
Auffullungsarbeiten kénnen somit ganzlich entfallen, da die Stahlpfahle freireitend
eingebracht werden und eine Rammebene nicht mehr erforderlich ist.

w®e © ©® ®
Gesamtbreite
e 01 4() ) —
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65,,340, 549 , 498 , 448 245 55
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)
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Abb. 3: Querschnitt Blocke 14/15
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4 Berechnungsannahmen

Die Berechnungssohle der Konstruktion liegt bei NN -20,80 m und fihrt bei einer

Kaioberkante von NN +5,60 m zu einem Geléndesprung von 26,40 m.

Als die maBgebenden &uBeren Beanspruchungen des Bauwerks ergaben sich
Belastungen aus den Containerbriicken von 750 kN/m bei einer Spurweite von 18,00 m.
Zudem wurde eine Verkehrslast aus Hafenbetrieb von 30 kN/m2 beriicksichtigt.

Der anzusetzende Wasserliberdruck bewegte sich von maximal 40 kN/m2 wéhrend der
Aufspularbeiten zu 10 kN/m?2im Endzustand fir die Hauptwand in Achse B. Die landseitige
Sickerschiirze nimmt im Endzustand den gréBten Teil des Wasserlberdrucks von
50 kN/m2 auf. Bei der Berechnung wurden die bekannten Wasseriiberdruckfiguren der

Leistungsbeschreibung Teil C der HPA angesetzt.

5 Bauausfiihrung

Im Vorfeld der Bauausfiihrung wurden umfangreiche Abbruch- und Nassbaggerarbeiten im
Bereich der vorhandenen Pierbauwerke (Hellinghoft, Sagereipier) durchgefihrt. Aufgrund
zahlreicher Verdachtspunkte ergaben sich zudem umfassende Arbeiten zur

Kampfmittelraumung.

Zu Beginn der ARGE — Arbeiten mussten im Bereich der Rammtrasse der Hauptwand
Austauschbohrungen bis zur Unterkante der Gerdlischichten ausgefiihrt werden. Diese
dienen zur Minimierung des Rammrisikos im Rahmen der Ausfilhrung der schweren
Rammung der Tragbohlen. Zur Durchfiihrung der Arbeiten wurde ein System mit zwei
gekoppelten Toyo-Pumpen verwendet, die in einem zuvor einvibrierten Rohr @ 1800 mm
die oberen Schlick- und Sandschichten entfernten. Dabei diente die obere Pumpe dazu
die Sandschichten innerhalb des Rohres zu verwirbeln und ein pumpféhiges Medium zu
schaffen. Die untere Pumpe férderte dann das Wasser-Boden-Gemisch nach oben in das
wieder zu verflllende Nachbarrohr. Durch die Verwirbelung fielen gréBere
Gesteinsbrocken nach unten, so dass die Zerstérung des Schneidrades komplett
vermieden werden konnte. Die Beseitigung der unter der Sandschicht liegenden
Gerodlisteine erfolgte mit Hilfe eines Kugelgreifers, wobei bedarfsweise gréBere

Hindernisse mit einem KreuzmeiBel zerschlagen wurden.
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Abb. 4: Arbeiten zum Bodenaustausch im Bereich der Rammachse B

Die im Anschluss begonnenen Rammarbeiten der Tragbohlen wurden von einer Hubinsel
aus vorgenommen. Mit Hilfe eines Vibrators wurden die Bohlen einvibriert und

anschlieBend im Bereich der Glimmertone auf Tiefe nachgerammt.

Beim weiteren Einbau der Fullbohlen werden zwischen den Tragbohlen
Lockerungsbohrungen @ 60 cm mit Hilfe einer SVB-Schnecke durchgefiihrt. Das

Einbringen der Fillbohle erfolgt mit einem Vibrator und Nachrammen bis auf Endtiefe.

Vor den Schréagpfahlarbeiten sind die Reibepfahle der Rammachse A einzubringen. Dies
erfolgt freireitend durch einen Vibrator und Nachrammen mittels Rammbéaren IHC S 90.
Fur die Hindernisbeseitigung im Bereich der Reibepfahle ist der Einsatz eines Bergerohres

@ 1200 mm als Bedarfsposition vorgesehen.

Im weiteren Verlauf der Arbeiten werden zur Verankerung der Kaimauer von einem
Schwimmponton aus Stahlpfahle des Typs HTM 600/158 eingerammt. Rammvorbereitend
wird hierzu der Pfahl auf einen Schwingmaékler gelegt und mit Hilfe einer Visiereinrichtung
auf Position gebracht. Der Anschluss der Pféhle an die Tragbohlen erfolgt stahlbauméanig
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mittels Rohrtraversen @ 508 mm. Nach den Schragpfahlarbeiten sind die Reibepfahle der
Rammachse A einzubringen. Dies erfolgt freireitend durch einen Vibrator und
Nachrammen mittels Rammbéren IHC S 90. Fir die Hindernisbeseitigung im Bereich der
Reibepféahle sind ein auf den Rohrdurchmesser abgestimmten Kugelgreifer und MeiBel
vorgesehen. Die Sandgewinnung aus der Siiderelbe und das Einspiilen des Sandes in
Teilabschnitten erfolgt durch Hopperbagger und Spilleitungen. Dabei soll versucht
werden, einen Teil der noch vorhandenen Hafenschlicke aus dem Spllfeld
herauszutreiben. Nach Herstellen der neuen Arbeitsebene kann mit dem Einbringen der
Ortbetonrammpfahle »51 cm sowie der hinteren Sickerschirze begonnen werden. Die
Ortbetonrammpféhle haben eine geplante Absetztiefe von ca. NN -21,00 m und sind somit

ebenfalls in den schwer rammbaren Glimmerton einzubringen.

Der Einbau der Griindungselemente in den Blocken 14/15 erfolgt schwimmend im HF-
Vibrationsverfahren. Lediglich die statisch erforderliche Einbindeldange zum Abtrag der
Vertikallasten in den tragfdhigen Baugrund ab NN -15,00 m wird nachgerammt.
AnschlieBend wird der Uberbau in Teil-Fertigteilbauweise erstellt.

Abb. 5: blauf der Tragbohlen- und Schragpfahlr
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6 Messprogramm

Im Bereich der Blocke 16 bis 19 werden durch die eingangs erwéhnten
setzungsempfindlichen Schlickschichten Mitnahmesetzungen der Schréagpféhle erwartet.
Diese Problematik ist schon in bereits ausgefiihrten Bauvorhaben beobachtet worden. Mit
Hilfe von Inklinometermessungen konnten beispielsweise beim Bau des Europakais 4. LP
Durchbiegungen von bis zu 38 cm gemessen werden. Diese begriinden sich teilweise aus
den Setzungen aus Hinterfullungsarbeiten, aber auch aus der Rammung der zur

Griindung des Uberbaus eingebrachten Ortbetonrammpfahle.

Vergangene Untersuchungen zu diesem Thema beschréanken sich meist auf das
Durchbiegungsverhalten des Pfahls und die Darstellung des Normalkraftverlaufes. Die
bisher bekannten Berechnungsansatze beschreiben das Problem nur unzureichend.
Teilweise werden bei setzungsempfindlichen Bauwerken bestimmte Ankertypen nicht
mehr zugelassen. Im Bereich des Hamburger Hafens werden deshalb vor allem
Stahlpféahle verwendet. Das Tragverhalten dieser Pféhle wird im Rahmen eines
Forschungsprojektes der Bilfinger Berger AG / F+Z Baugesellschaft genauer untersucht.
Ziel ist es, eine vereinfachte Abschatzung der Pfahlbeanspruchung aus Setzungsbiegung
in Verbindung mit dem Normalkraftverlauf zu entwickeln. Mit der Hamburg Port Authority

wurde dahingehend ein regelméaBiger Erfahrungsaustausch vereinbart.

Entscheidend flr die Ermittlung der Momentenlinie sind Erkenntnisse (ber folgende

Randbedingungen:

o Belastungsverlauf auf der Pfahloberseite

e Lagerungsbedingungen (Auflagerbedingungen, gebettete Bereiche)

o Kopfpunktverschiebung

e Einfluss aus Theorie Il.-Ordnung

e Ausbildung der plastischen Bereiche und deren Auswirkung

e Grenzbedingungen flr die Stahltragfahigkeit

o Ubertragung auf andere Ankersysteme (Klappanker, Rundstahlanker, GEWI, etc.)

o Einfluss auf den SchnittgréBenverlauf (bsp. Landbaustelle, Wasserbaustelle)

Hierzu ist im Vorwege aus den bekannten Messungen am Europakai LP 4 von 1997

versucht worden, das Tragverhalten zu beschreiben. Dabei konnten mit Hilfe des
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Differenzenverfahrens aus den Verformungskurven der Inklinometermessungen die
Tangentenneigung und die Krimmung bestimmt werden. Die erste und zweite Ableitung

der Funktion der Biegelinie wird ndherungsweise durch Differenzenquotienten ersetzt.

Somit konnte Uber die Betrachtung der zweiten Ableitung Uber die Stablange die Stelle der
maximalen Krimmung « ermittelt werden. Die Abschnittsldnge Ax wurde aus dem Abstand
der Messpunkte der Inklinometermessungen festgelegt, was im Rahmen dieser

Uberlegung als ausreichend genau betrachtet werden kann.
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Abb. 6: Darstellung des Differenzenverfahrens aus Deformationsmessungen am Schrégpfahl Nr. 17, Block 3 [Gattermann 1998]

Die Stelle der maximalen Krimmung x liegt dabei neben der Stelle der maximalen

Durchbiegung 6max-

Unter Zugrundelegung der Bernoulli-Hypothese lasst sich daraus der Dehnungsverlauf
liber den Stahlquerschnitt darstellen. Die gemessene Ankerkraft am Schragpfahlkopf
wurde dabei vereinfacht als Normalkraft an der Belastungsstelle (ibertragen. Uber die
Krimmung konnte zudem die entsprechende Randdehnung ermittelt werden. Eine
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Uberlagerung der Dehnungen aus Normalkraft und Biegung zeigt, dass am unteren Rand
die Dehnungen an der Streckgrenze eines Stahls S355 von e =f,x/E=0,17%

Uberschritten sind.

&,= 0,71% fix

Abb. 7: Ermittelter Dehnungs- und Sp lauf im Bereich der maximalen Durchbiegung am Testpfahl Nr. 17
Europkai LP 4 (1997)

Bei weiterer Durchbiegung wird die Randdehnung am unteren Rand weiter steigen. Bei
Ausbildung eines FlieBgelenkes bzw. Durchplastifizieren des Querschnittes ist die
Weiterleitung der Normalkraft tiber Ny immer noch méglich. Legt man die FlieBgrenze von
ca. 1 bis 4 % bzw. die Bruchdehnungsgrenze von ca. 20% zugrunde, sind jedoch enorme

Reserven zu erwarten.

Nach Erreichen eines vollplastischen Querschnittes wéaren nach Elastizitatstheorie die
zugeordneten SchnittgréBen nicht mehr elementar ermittelbar. Die dem Dehnungsverlauf
zugehdrigen SchnittgréBen missten dann Uber ein gesondertes Verfahren (bsp.

Traglasttheorie) ermittelt werden.

Beim Neubau des Europakais LP 5 soll nun das genaue Tragverhalten mit einem
umfangreichen Messprogramm untersucht werden. Die Messungen werden vom Institut

fur Grundbau der TU-Braunschweig begleitet.
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Im Gegensatz zu den vergangenen Messungen werden dazu drei Schragpfahle neben
dem Ublichen Inklinometerrohr mit Dehnungsmessstreifen an den Flanschinnenseiten
versehen. Zwei Messpfahle liegen dabei in setzungsempfindlichen Bereichen, in denen

auf vorhandene Schlickschichten der Hinterflllungssand aufgebracht wird.

-?”H‘

Abb. 8: Mit Messgebern bestiickter Schragpfahl

Durch die Messeinrichtung besteht die Médglichkeit den Uber die Durchbiegungslinie
numerisch ermittelten Dehnungsverlauf mit Hilfe der DMS zu verifizieren. Darauf
aufbauende FEM-Berechnungen sollen zudem das Tragverhalten des Pfahls unter

verschiedenen Randbedingungen untersuchen.

Ziel ist, nach Abschluss dieses Forschungsvorhabens in Zusammenarbeit mit der
Hamburg Port Authority ein adaquates und wirtschaftliches Bemessungskonzept zu
entwickeln, das der Tragsicherheit genlgt.
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7 Zusammenfassung

Durch den Bau des 5. Liegeplatzes am Europakai verfugt Hamburg Uber einen
zusétzlichen Liegeplatz flur GroBcontainerschiffe. Zudem entsteht durch den Bau weiteres
Terminalgelénde, das dem Betreiber HHLA als zusétzliche Lagerflache zur Verfligung
stehen wird.

Die Konstruktion der Kaimauer besteht aus einer wasserseitig einfach riickverankerten

gemischten Spundwand und einer auf Ortbetonrammpfahlen gegriindeten Uberbauplatte.

Aufgrund der schwierigen Baugrundverhaltnisse ist fur die Grindung ein umfangreicher
Gerateeinsatz notwendig. Hierzu wurde zum genauen Stellen der Tragbohlen die Hubinsel
ANNEGRET eingesetzt.

Im Auftrag der Hamburg Port Authority erfolgt die Bauausflihrung durch eine
Arbeitsgemeinschaft, gebildet aus den Firmen F+Z Baugesellschaft mbH, Hochtief
Construction AG und Heinrich Hirdes GmbH. Die technische Federfihrung und
Bearbeitung obliegt dabei der F+Z Baugesellschaft.

Zum Zeitpunkt der hier erschienenen Veréffentlichung im Februar 2009 ist das Stellen der
Tragbohlen abgeschlossen und die Rammung der Schrégpféhle zur Halfte fertig gestellt.
Die im Rahmen des Projektes mit Messgebern versehenen Schréagpfahle sind erfolgreich
eingebracht worden und sollen im Rahmen der weiteren Bauzusténde wichtige Daten zum

Tragverhalten von Schragpfahlen liefern.
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Geotechnisches Messkonzept am JadeWeserPort

Jan Fischer, Jorg Gattermann, Benedikt Bruns, Joachim Stahlmann

1 Einleitung

Das Verhalten von Kajenkonstruktionen insbesondere hinsichtlich der Abtragung der Las-
ten in den Baugrund ist bis heute noch nicht volistandig geklart. Die Interaktionen zwi-
schen dem Baugrund und den Griindungsstrukturen sind im Vorfeld der Baumalnahme
oftmals nur durch Versuche in Probefeldern ausreichend beschreibbar. Dariiber hinaus
sind zur Uberpriifung der in den statischen Berechnungen getroffenen Annahmen und ggf.
erforderlichen Anpassung der Prognosemodelle sowie zur Uberwachung der Konstruktion
geotechnische Messungen erforderlich. Das Institut fir Grundbau und Bodenmechanik der
Technischen Universitdt Braunschweig (IGB-TUBS) kann auf jahrzehntelange Erfahrun-
gen bei der geotechnischen Uberwachung von Hafenbauwerken im norddeutschen Raum
verweisen. Im Rahmen der Planungsphase des JadeWeserPorts wurden zur Optimierung
der Bauausfiihrung vom IGB-TUBS Untersuchungen zur Tragfahigkeit unterschiedlicher
Pfahlsysteme durchgefihrt. Vergleichbare Messungen werden auch wéhrend der Baupha-
se durchgefiihrt. Dartiber hinaus soll mit einem innovativen Messverfahren der Kraftverlauf
Uber die Tiefe an ausgewahlten Schrégpfahlen kontinuierlich gemessen werden. Zuséatz-
lich wird die Neigung und Durchbiegung der Hauptwand und deren Riickverankerung an

10 ausgewahlten Querschnitten tberwacht.

2 Projektbeschreibung

Durch den kontinuierlich steigenden Export globaler Giter und die Entwicklung der Ener-
giepreise hat sich auch die Gré3e von Containerschiffen stark weiterentwickelt. Die zurzeit
grofdten Containerschiffe werden als Schiffe der Emma-Meersk-Klasse, mit einer Lénge
von knapp 400 m, einer Breite von ca. 56 m und einem Tiefgang von bis zu 16,5 m be-
zeichnet. Bei einer maximal befahrbaren Tiefe der Elbe von ca. 14,5 m und einer Fahrrin-
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nentiefe der AuRenweser von ca.14,0 Meter unter SKN als Zufahrtspassage zu den Con-
tainerterminals in Hamburg und Bremerhaven wird deutlich, dass Containerschiffe dieser
Klasse diese Hafen tideunabhéngig nicht mehr anlaufen kénnen. Um im internationalen
Wettbewerb des Containerumschlages konkurrenzféhig zu bleiben, wurde 2002 von den
Landern Niedersachsen und Bremen der Bau des ersten deutschen Tiefwasserhafen in
Wilhelmshaven beschlossen. Nautische Simulationen haben bestétigt, dass der geplante
Hafen mit einer kurzen Revierfahrt von nur 23 Seemeilen und Tide unabhéngig von Con-
tainerschiffen der Emma-Maersk-Klasse angelaufen werden kann [JadeWeserPort, 2009].
Fur den Bau des Containerhafens wird eine rd. 300 ha groRRe Fldche im Stden des Vos-
lapper Grodens vom Hauptdeich beginnend nach Osten in die Jade vorgestreckt. Die
Nordflanke erstreckt sich Gber eine Lange von 1.900 m. Die 1.250 m lange stdliche Be-
grenzung verlauft parallel zur Niedersachsenbriicke. Die 120 ha gro3e Terminalflache hat
eine Abmessung von 1.725 x 650 m. Die Verbindung zwischen der Terminalflache und
dem Festland bildet eine 170 ha grofle Logistik-, Industrie- und Gewerbeflache (siehe
Abbildung 1).

Vorstelligruppe Bahn Container-
16-gleisig — 650 m —> Trrn el

120 ha

Autobahnanbindung

Abbildung 1: Simulation des JadeWeserPorts [JadeWeserPort, 2009]
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Bei einer Wassertiefe von 18,0 m unter SKN und einer Lange der Stromkaje von 1.725
Metern kénnen maximal vier GroRcontainerschiffe von geplanten 17 Containerbriicken
zeitgleich abgefertigt werden. Die jahrliche Umschlagkapazitat des JadeWeserPorts wird
mit 2,7 Mio. TEU prognostiziert.

3 Baugrundverhéltnisse

Die nachfolgenden Ergebnisse beziehen sich auf das Baugrundgutachten, welches vom
Ingenieurbiro Prof. Dr.-Ing. V. Rizkallah + Partner, Hannover erstellt wurde. Im Bereich
der 1.725 m langen Kaje werden in groReren Tiefen tragféhige, pleistozane Sande ange-
troffen. Durchgefiihrte Drucksondierungen in diesem Bereich zeigten Spitzendruckwerte
um 30 MN/m? sowie Mantelreibungswerte von bis zu 0,3 MN/m? (CPT). Die Lagerungs-
dichte wird als dicht bis sehr dicht beschrieben. Oberhalb der tragfédhigen Sande befindet
sich ein ca. 10,0 m méchtiges Schichtpaket aus Lauenburger Ton mit einer steifen bis
halbfesten Konsistenz. Dem uberlagert sind gering tragfahige, marine Sedimente aus
Sand-, Schluff und Schlickschichten anzutreffen. Ein Langsschnitt mit dem Verlauf des
Baugrundes im Bereich der Kaje zeigt Abbildung 2.
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Abbildung 2: Baugrundschnitt Gber 1.970 m im Bereich der Kaje
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Die Besonderheit im Bodenaufbau am JadeWeserPort ist das Schichtenpaket aus Lauen-

burger Ton (in Abbildung 2, lila dargestellt), welches von Norden nach Stiden, in Richtung

Niedersachsenbriicke ansteigt. Die tragféahigen Sande beginnen im nérdlichen Bereich des

Kajenbauwerkes in einer Tiefe von ca. -37,0 mNN. Am sidlichen Ende der Kaje sind die

tragfahigen Sandschichten bereits in einer Tiefe von ca. -24,0 mNN anzutreffen.

4 Geotechnisches Messkonzept

Neben der Uberpriffung der Tragfahigkeiten ausgesuchter Tragbohlen, Reibepfahle,

Schraganker und Kaiplattenpfahle wurde das IGB-TUBS beauftragt, das in der Ausschrei-

bung ausgewiesene geotechnische Messprogramm durchzufiihren.
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spTha +182

AT 28



~B7s

Aufgrund der nach GATTERMANN et al. [2005] gemachten guten Erfahrungen am CT
Altenwerder mit dem Gleitmikrometermessverfahren zur Bestimmung der Normalkraftent-
wicklung in den Schragankern, wurde bei diesem Projekt die gleiche Durchfiihrung vorge-
sehen. Aktuelle Weiterentwicklungen im Rahmen von Forschungsvorhaben am IGB-
TUBS trugen zu einem Sondervorschlag auf der Grundlage von Dehnungsmessstreifen

bei, dessen Begriindung im Folgenden kurz erldutert wird.

Zum Einsatz von Dehnungsmessstreifen (DMS) zur Bestimmung von Dehnungen bzw.
Stauchungen an Stahlquerschnitten liegen jahrzehntelange Erfahrungen vor. Die Applizie-
rung an Rammbohlen war aufgrund der hohen wéhrend der Rammung eingeleiteten dy-
namischen Beanspruchungen jedoch nicht erfolgreich. Die Klebungen hielten der Bean-
spruchung nicht stand und die Dichtigkeit gegen driickendes Wasser konnte nicht gewahr-
leistet werden. Aus diesen Griinden war es meist nur méglich, die DMS nach der Ram-
mung der Bohlen am Kopf oberhalb der Wasserlinie anzubringen. Dariiber hinaus waren
die Absolutwerte der Messsignale durch eingetretene Hysterese und Drifts infolge der bei
der Applizierung herrschenden 'rauen' Wetter- und Baustellenbedingungen meist ver-
falscht.

Beim Bau des CT Altenwerder (1999-2003) wurde daher vom IGB-TUBS erstmalig das
Gleitmikrometermessverfahren zur Bestimmung der Normalkraft Gber die gesamte Anker-
lange zum Einsatz gebracht. Hierzu wurde ein L-Profil an Steg und Flansch angeschweil3t
und unten verschlossen. So wurde ein Hohlraum geschaffen, indem nach der Rammung
das Gleitmikrometerrohr eingefiihrt und mit einem geeigneten Mortel fest mit dem Stahl
verbunden wurde. Somit konnten mit der Sonde (L&nge: 100 cm) an den 46 m langen
Schragankern jeweils 46 Langenverénderungen im tausendstel Millimeterbereich aufge-
zeichnet werden. Nachteilig stellte sich die manuelle Durchfiihrung der Messungen her-
aus. Ein spezielles Gerlist musste vor die Kaikante gehangt werden und zwischen den

Messterminen lagen jeweils mehrere Wochen.

Das IGB-TUBS hat deshalb fir die neu auf dem Markt verfligbaren schweissbaren DMS
eine rammbare und doch wasserdichte Applikation entwickelt, die am CT 4 in Bremerha-

ven und im Rahmen der Forschungen an der FINO®-Plattform bereits zum Einsatz kam.

Diese Applikationen sollen jetzt am JadeWeserPort und auch am Neubau des 5. Liege-
platzes des Europakais in Hamburg [HOMANN et al., 2009] verwendet werden. Hiermit ist

es méglich, die Anderungen des Normalkraftverlaufes infolge des Hinterfiillvorgangs und
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der spéateren Belastung im Betrieb kontinuierlich, d.h. mit frei wahlbarer Auflésung aufzu-
zeichnen. Dieses ist fur die Interpretation der unterschiedlichen Lastverteilung von sehr
groRer Bedeutung. Gleichzeitig kann auch der Rammvorgang hochfrequent gemessen

werden.

Weiterhin werden die Verformungen in der Wand und in den Schragankern messtechnisch
erfasst. Neu ist noch der geplante Einsatz der vom IGB-TUBS entwickelten GEMSOGS,
die erfolgreich bei der der Rammung des Monopiles von FINO? eingesetzt wurden. Hiermit
kann die Erd- und Wasserdruckentwicklung auf die Wand auf der Land- wie auch auf der

Wasserseite kontinuierlich ermittelt werden.

Die Funktionsweisen der eingesetzten Messtechniken werden nachfolgend beschrieben.
Einen Uberblick tber das geotechnische Messprogramm am Regelquerschnitt der Kajen-
konstruktion JadeWeserPort zeigt die Abbildung 3.

4.1  Pfahltragfahigkeiten
4.1.1 Voruntersuchungen an einem Probefeld

Im Zuge der Ausschreibungsphase zur Herstellung des JadeWeserPorts in Wilhelmsha-
ven wurden zwei Testfelder hergestellt, die zum einen die Machbarkeit der Vibrations- und
Rammarbeiten nachweisen und zum anderen Aufschluss Uber die Tragfahigkeit der ver-
wendeten Pfahltypen an zwei unterschiedlichen Standorten der geplanten Kaje geben
sollten. Das IGB-TUBS erhielt von der HOCHTIEF Construction AG, Geschéftsstelle Civil
Engineering and Marine Works, Bremen im Jahr 2005 den Auftrag, rammbegleitende

Messungen, dynamische Probebelastungen sowie Inklinometermessungen durchzufiihren.

Um das Ansteigen der tragféhigen Bodenschichten von Norden nach Stiden bestmdglich
beurteilen zu kénnen, wurde ein nérdliches und ein sidliches Probefeld im Bereich der
1.725 m langen Stromkaje festgelegt. Das nérdliche Testfeld liegt im Bereich der Wasser-
bohrung 24/02 (WB 24/02), das sidliche Testfeld im Bereich der Wasserbohrung 22/02
(vgl. Abbildung 2).

Tabelle 1 zeigt die Pfahltypen, deren Lédngen und maximale Einbindungen in den Bau-

grund sowie die bei der Rammung verwendeten Hydraulikhdmmer.
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Tabelle 1: Tragelemente — Testfeld Nord / Stuid

Pfahl Pfahltyp Hammer L?:f]]e Einbin[dn(]a,]lénge
N1 TB PSp 1035S | Menck MHU 270T 48,5 30,0
N3 TB PSp 1035S | Menck MHU 270T 48,5 30,0
oRE N5 Rohr 1219/25 | Menck MHU 270T 51,0 31,0
N7 PSt 600/159 IHC S70 40,0 22,0
S1 TB PSp 10358 | Menck MHU 270T 42,0 20,0
2 S3 TB PSp 10358 | Menck MHU 270T 42,0 20,0
2 S5 Rohr 1219/25 | Menck MHU 270T 42,0 16,0
S7 PSt 600/159 IHC S70 40,0 17,0

Die Lange und die Form der bei den Probefeldern verwendeten Pfahlsysteme wurden an
den geplanten Kajenquerschnitt angepasst (vgl. Abbildung 3). Da die Tragbohlen und
Reibepfahle der Hauptwand in die tragféahigen Sandschichten einbinden, sind die Langen
der vergleichbaren Pfahle aus den Probefeldern entsprechend ausgelegt. Die kleineren
PSt Profile sollen Aufschlisse fur die Ruckverankerung liefern. Die hierfir geplanten
Schragpféhle binden rd. zwei Meter in den Lauenburger Ton ein. Aus diesem Grund steht
der Pfahlfuf? der PSt Bohlen ebenfalls in dem Lauenburger Ton. Um méglichst realistische
Kriterien zu erhalten, wurde fur die Rammung der PSt Bohlen ein kleinerer Hydraulikham-

mer verwendet, wie er auch bei der Schragpfahlrammung zum Einsatz kommt.

Im Detail wurden alle acht Stahlpféahle rammbegleitend nach dem 'high strain' Verfahren
gemessen. An einem der letzen aufgezeichneten Rammschldge wurde in der Folge eine
Tragfahigkeitsanalyse nach dem CAPWAP-Verfahren durchgefihrt (End-Of-Driving). Bei
der Rammung von Pfahlen kommt es in dessen Nahbereich zu Umlagerungen und Auflo-
ckerungen im Boden. Mit zunehmender Standzeit der Pfahle stellt sich ein 'Festwachsef-
fekt’ ein, der sich in einer Zunahme der Pfahlwiderstande zeigt. Um die Verénderung der
Tragfahigkeit Gber die Zeit beurteilen zu kdnnen, wurden zuséatzliche dynamische Probe-
belastungen (Restrike) nach einer Standzeit von ca. zwei Wochen und rd. drei Monaten an
allen acht Pfahlen durchgefiihrt. Ferner kann durch die Auswertung nach dem CAPWAP-
Verfahren die Veranderung der Mantelreibung und des Spitzendrucks ermittelt werden.
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AbschlieBend wurde an je zwei Tragbohlen eines Testfeldes deren Lotstellung mittels

Inklinometermessungen bestimmt.
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Abbildung 4: Zunahme der Mantelreibung tiber die Zeit am Beispiel des Pfahls N1

Abbildung 4 zeigt das Ergebnis der CAPWAP — Auswertung am Beispiel der Doppelbohle
N1 aus dem nérdlichen Testfeld. Die Entwicklung der Mantelreibung ist Giber die Einbinde-
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tiefe dargestellt. AuRerdem sind die Lange der Tragbohle und der schematische Aufbau
des Baugrundes aufgetragen. Die Zunahme der Pfahlmantelreibung tber die Zeit ist deut-
lich zu erkennen. Nach einer Standzeit der Tragbohle von zwei Wochen konnte ein Zu-
wachs der Mantelreibung von rd. 50% festgestellt werden. Bei der zweiten dynamischen
Probebelastung, nach einer Standzeit von ca. drei Monaten wurde eine Steigerung der

Mantelreibung von insgesamt 64% festgestellt.

Abbildung 5 zeigt die Entwicklung der Mantelreibung tber die Tiefe bei allen vier Pfahlen
des sudlichen Testfeldes. Beispielhaft ist hier die Auswertung der dynamischen Probebe-
lastungen vom 06.12.2005 nach einer Standzeit von drei Monaten dargestellt. Die Doppel-
Tragbohlen und das Rohr zeigen einen ahnlichen Verlauf der Mantelreibung. Die Mantel-

reibungswerte des kleineren Doppel-T-Trégers sind deutlich geringer.
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dynamische Probebelastung vom 06.12.2008
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Am FuB eines Stahlrohres kann es im Inneren des unten offenen Rohres zu einer Ver-
spannung des Bodens kommen. Im Moment einer festen Pfropfenbildung ist das Rohr mit
den Eigenschaften eines Verdrangungspfahles mit Vollquerschnitt zu vergleichen, die
Radialspannungen auf die AuRenfliche des Pfahles steigen an. Zwischen den Stegen
einer Doppel-Tragbohle kann sich ebenfalls ein Pfropfen ausbilden. Die Verspannung des
Bodens zwischen den Flanschen eines Doppel-T-Trégers ist als geringer zu bewerten.
Abbildung 6 zeigt den mdglichen Grad der Verspannung im PfahlfuRbereich der am Pro-
befeld verwendeten Pfahlsysteme. Durch das geschlossene Profil kann sich im Innenbe-
reich der Doppel-Tragbohle und des Rohres eine héhere Horizontal- oder Radialspannung

einstellen.

PSt 600S/159 PSp 1035S Rohr 1219/25

Abbildung 6: mdégliche Verspannung des Boden im FuRbereich bei unterschiedlichen

Pfahlsystemen

Die Pfahle des stidlichen Testfeldes binden nach einigen Metern in den steifen bis halbfes-
ten Lauenburger Ton ein. Kommt es bei der Rammung zur Ausbildung eines Pfropfens im
Pfahlfufbereich, so wird der anstehende Boden verdrangt. Als Ergebnis dieser Verdran-
gungsarbeiten sind hohere Mantelreibungswerte méglich (vgl. Abbildung 5).

Eine weitere Ursache fiir die hohere Mantelreibung der Doppel-Tragbohlen oder des Roh-
res kann mit dem Berechnungsansatz des CASE- oder CAPWAP-Verfahrens erklart wer-
den. Der Berechnung der Mantelreibung wird der Umfang oder die Abwicklung des Pfah-
les zugrunde gelegt. Bildet sich kein Pfropfen wéhrend der Rammung, so berechnet sich
die tatsachliche Mantelreibung einer Doppel-Tragbohle oder eines offenen Stahlrohres aus
der Summe der Widerstdnde innen und aufen. Im Vergleich zu einem PSt Profil wird

daher eine héhere Mantelreibung ermittelt.
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Vergleicht man die Entwicklung der Gesamttragféhigkeit Giber die Zeit, so konnte ein deut-
licher Anstieg der Pfahimantelreibung festgestellt werden. Die Erhéhung des Spitzen-
drucks Uber die Zeit ist im Vergleich hierzu geringer. Abbildung 7 zeigt an den Ergebnis-
sen des sudlichen Probefeldes die Zunahme der Gesamttragféhigkeit an den drei Mess-

terminen. Die Ergebnisse des nérdlichen Probefeldes sind vergleichbar.
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Abbildung 7: Tragfahigkeitszuwachs tber die Zeit (Testfeld Std)
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Zusatzlich zur Auswertung der Tragfahigkeit bei Erreichen der Endtiefe (End of Driving)
wurde anhand der aufgezeichneten Daten der rammbegleitenden Messung die Tragféhig-
keit der Pfahle bei unterschiedlichen Absetztiefen betrachtet. Im Einzelnen wurde die
Tragfahigkeit der Pfahle nach dem CAPWAP-Verfahren fur die folgenden Tiefenlagen
berechnet:

e Mitte Lauenburger Ton

e Einen Meter in den tragfahigen Sand
e Einen Meter vor Endtiefe

o Endtiefe

Beispielhaft ist das Ergebnis in der nachfolgenden Abbildung 8 am Rohr N5 des nérdli-
chen Probefeldes dargestellt. Die Gesamttragfahigkeit des Pfahles N5, bei einer Einbin-
dung bis Mitte Lauenburger Ton, liegt bei rd. 4.900 kN. Bindet der Pfahl einen Meter in die
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tragféhigen Sandschichten ein, so konnte eine Verdoppelung der Tragféhigkeit festgestellt
werden. Durch die Steigerung der Einbindung bis auf Endtiefe konnte eine maximale Trag-
fahigkeit von rd. 11.000 kN berechnet werden.

0O Spitzendruck
A Mantelreibung

2.042 kN

Mitte Lauenburger  Einen Meter im Sand Einen Meter vor Endtiefe
Ton Endtiefe

Abbildung 8: Entwicklung der Tragfahigkeit in Abh&ngigkeit der Einbindetiefe
rammbegleitende Messung an Pfahl N5

4.1.2 Erste Ergebnisse an der Hauptwand

Die ersten Messungen an dem Kajenbauwerk fanden am 20. und 22.10.2008 statt. Hierbei
wurde die Tragbohle T132 aus dem sudlichen Bereich der Hauptwand rammbegleitend

gemessen.

Bei einer rammbegleitenden Messung nach dem 'high strain' Verfahren wird die Dehnung
und die Beschleunigung in einem Abstand, der etwa dem 1,5 bis 2,0 — fachen der Quer-
schnittsabmessung des Pfahlsystems entspricht, unterhalb des Pfahlkopfes gemessen.
Die Messung erfolgt wahrend des gesamten Rammvorganges. Bei der Auswertung der
rammbegleitenden Messung wird die Tragfahigkeit nach dem CASE-Verfahren [EA-
PFAHLE, 2007] der Rammtiefe gegeniibergestellt. Da in der Regel keine genauen Kennt-
nisse Uber den Dampfungsfaktor J. des Bodens vorhanden sind, wird die Auswertung fur

unterschiedliche CASE-Dampfungsfaktoren durchgefiihrt. Im Vergleich zu einer dynami-
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schen Probebelastung sind die Elemente des Messsystems bei einer rammbegleitenden
Messung einer deutlich langeren Beanspruchung ausgesetzt. Von den Ergebnissen der
bereits auf Endtiefe gebrachten Tragbohlen am JadeWeserPort konnte eine Mindest-
schlagzahl von ca. 2.000 Schlagen, bei einer maximalen Energie des verwendeten Hyd-
raulikbéren (MHU 270T, Fa. Menck) von ca. 300 kJ, erwartet werden. Um eine kontinuier-
liche Messung wahrend des gesamten Rammvorgangs zu gewahrleisten, wurden die
Kabelverbindungen zusétzlich durch Anbringen von Osen an der Doppelbohle gesichert.

Tabelle 2 zeigt die wichtigsten Daten der rammbegleitend gemessenen Tragbohle.

Tabelle 2: Pfahldaten T132

Pfahlnummer: T132

Pfahlsystem Arcelor HZ 975 D
Rammdatum 20. und 22.10.08
Rammbar/Hammer MENCK MHU 270 T
Lange (incl. Hilse) [m] 36,50

Lange ab Aufnehmer [m] 34,30
Einbindelange [m] max. 22,47
Elementflache [cm?] 841,7

Schlage gesamt 2.394

Die Tragbohle T132 wurde am 20.10.2008 in 90 Minuten bei 2101 aufgezeichneten
Rammschlagen 21,0 m in den Boden gerammt. Durch das aufkommende Hochwasser und
die Lage der wasserempfindlichen Messgeber 2,2 m unterhalb der Bohlenoberkante,

musste die Rammung unterbrochen werden.

Die Rammung der letzten ca. 1,5 m bis auf Endtiefe erfolge am 22.10.2008, nach einer
Standzeit der Bohle von ca. zwei Tagen. Die im Anschluss durchgefiihrte Lotung an der
Doppelbohle ergab eine Endeinbindetiefe von 22,47 m. Die ausgeflihrten Schldge und die
gemessenen Pfahlkopfsetzungen sind in Tabelle 3 angegeben. Die Setzungen des Pfahl-

kopfes wurden wahrend des gesamten Rammvorgangs vor Ort erfasst.
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Tabelle 3: Ausgefiihrte Schldge und gemessene Eindringtiefen

T132
Rammdatum Schlage [] Eindringtiefe [m]
20.10.2008 2101 21,0
22.10.2008 293 _ 1,47

Durch die Standzeit der Bohle von ca. zwei Tagen zwischen den beiden Messterminen
und dem damit verbundenen ,Anwachseffekt’ zeigt sich bei den ersten aufgezeichneten
Rammschldgen am 22.10.2008 ein deutlicher Anstieg der Tragfahigkeit nach CASE. Mit
Zunahme der Rammschlage reduzierte sich die Tragfahigkeit wieder.

Abbildung 9 zeigt die Auswertung der rammbegleitenden Messung, beispielhaft fur den
CASE-Dampfungsfaktor Jc = 0,6. Die Tragfahigkeit ist Uber die jeweilige Einbindetiefe
dargestellt. Zusatzlich ist der Aufbau des Baugrundes aus dem Bemessungsprofil aufge-
tragen. Im Bereich des Lauenburger Tones ist ein kontinuierlicher Anstieg der Tragféahig-
keit festzustellen. Im Ubergang in den pleistozénen Sand kommt es zu einem deutlichen
Zuwachs der Tragfahigkeit. Bei gleicher Einbindetiefe wurden nach einer Standzeit der
Bohle von rd. zwei Tagen rd. 50% hoéhere Widerstédnde gemessen. Durch Umlagerungen
wahrend der Rammung kommt es in der Folge wieder zu einer Abnahme der Tragfahig-
keit.

Um den tatséchlichen Dampfungsfaktor J. fir den Baugrund am JadeWeserPort bestim-
men zu kénnen, wird an der Tragbohle T 132 eine statische Probebelastung durchgefiihrt.
Nach einer ausreichend langen Standzeit kann nun, durch eine weitere dynamische Pro-
bebelastung an demselben Pfahl, der tatséchliche Dampfungsfaktor fir diesen Bereich der

Kaje bestimmt werden.
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Abbildung 9: Rammbegleitende Messung an der Doppelbohle T132

Vergleicht man das oben dargestellte Ergebnis mit den rammbegleitenden Messungen am
sudlichen Probefeld, so wurden Abweichungen bei der Anzahl der Rammschlage und der
Entwicklung der Tragfahigkeit tiber die Einbindetiefe nach CASE festgestellt. Der Abstand
zwischen dem sudlichen Probefeld und der Tragbohle T132 betrégt lediglich 45 m, der
Baugrundaufbau sollte daher vergleichbar sein. Fur die Rammungen wurde jeweils ein
Hydraulikhammer vom Typ MHU 270T verwendet. Bei einer geringeren eingeleiteten
Energie zur Einbringung der Pfahle S1 und S3 bis auf Endtiefe von rd. -33,0 mNN wurden
deutlich weniger Schlage als bei der Rammung der Doppel-Tragbohle T132 benétigt. Im
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Bereich der pleistozdnen Sande zeigt sich, bei einem definierten Dampfungsfaktor Jc, eine
héhere Tragfahigkeit nach CASE fur die Tragbohle T132.

Als mégliche Ursache fiir die hdheren Widerstadnde nach CASE und die deutliche Zunah-
me der Rammschlége gegentber dem stidlichen Probefeld sind lokale Abweichungen der
Bodeneigenschaften mdéglich. Néhere Informationen kénnen im Rahmen des weiteren
Baufortschrittes bei Annaherung der Hauptwand an das Probefeld gewonnen werden. Als
weitere Erklarung kénnte die Verwendung unterschiedlicher Profile in Betracht gezogen
werden. Tabelle 4 zeigt einen Vergleich der verwendeten Profile hinsichtlich Breite, Hohe,
Querschnitt und Innenflache.

Tabelle 4: Vergleich der verwendeten Profile (Form 22)

. = Stahl- ”
?r;er!r:? ';3:3 Querschnitt Inn?grils]che
[cm?]
PSp 1035S 938 1036 976 4.911
HZ 975D 942 987 796 4.698

Durch die unterschiedlichen Eigenschaften wie Steifigkeit, Stahlquerschnitt oder Innenfla-
che zwischen den Stegen kénnen abweichende Effekte entstehen. Méglicherweise kommt
es, im Gegensatz zu den etwas gréReren PSp Bohlen, bei der Rammung der HZ Profile zu
einer deutlicheren Ausbildung eines Pfropfens im Pfahlfulbereich (vgl. Abbildung 6).
Durch die Pfropfenbildung entstehen hohe Spannungen auf den Pfahimantel und die
Pfahlspitze, die sich in der Folge durch héhere Widerstande und eine erhéhte Anzahl von
Rammschléagen zeigt. Durch die unterschiedlichen verwendeten Profile, Rammfiihrungen,
Rammhaube und andere bei der Rammung verwendete Komponenten ist ein verénderter
Energieeintrag in die Pfahlsysteme ebenfalls méglich. Auch dies fiihrt dann zu den be-
schriebenen Abweichungen hinsichtlich Widerstdnden und Rammschldgen der unter-
schiedlichen Profile. Zusammenfassend ist festzustellen, dass noch ein erheblicher Unter-

suchungs- und Forschungsbedarf besteht.
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4.2 Bestimmung der Verformung von Schréagpfahl und Tragbohle

Fur die Bestimmung der Wandverformung oder Anker-Durchbiegung kommt das Inklino-
metermessverfahren zum Einsatz, welches in seiner Funktion und Genauigkeit ausfihrlich
in GLOTZL [1994] beschrieben ist. Aufgrund der hohen Rammenergie beim Einbringen
der Tragbohlen oder Schraganker besteht das Inklinometermessrohr aus einem Vierkant-
stahlprofil (50 x 50 mm), das vor dem Einbringen des Stahlprofiles am Flansch ange-
schweildt wird. Fir die gesicherte Interpretation der gemessenen Wandverformung, spe-
ziell der eingetretenen FuRverschiebung, ist die genaue Bestimmung der Kajenkopflage

unbedingt erforderlich.

4.3 Bestimmung des Normalkraftverlaufs der Schraganker

Die wichtigsten Einflussfaktoren auf das Spannungs-Verformungs-Verhalten bei diesem
Bauwerk sind die auf die Wand wirkenden Erd- und Wasserdriicke, der Erdwiderstand vor
der Wand, die Wandverformung, der Normalkraftverlauf und die Durchbiegung der

Schraganker.

Zur Ruckverankerung der Spundwand und zur Aufnahme der horizontalen Lasten werden
Schragpfahle eingebracht und an die Wand angeschlossen. Aufgrund der Ausbildung der
Anschlussstelle ist deren Anbindung gelenkig und wird momentenfrei gerechnet. Im All-
gemeinen treten rechnerisch die maximalen Normalkréafte am Anschlusspunkt auf und
werden sukzessive tber die Mantelflache entlang der Pfahlachse reduziert. Das geotech-
nische Messprogramm sieht die Ermittlung der Normalkraft im Schréaganker sowie dessen

Verformung tber die Tiefe vor.

Die Bestimmung der Normalkraft in einem Schraganker wird tUber das Hooksche Gesetz
ermittelt (F = E-A-e). Fur die Ermittlung der Dehnung als einziger Unbekannten in dieser
Gleichung, werden DMS eingesetzt. Bereits bei geringen Dehnungen oder Stauchungen
andert sich deren elektrischer Widerstand. Diese Widerstandsanderung kann unter Be-
rucksichtigung der Temperaturkompensation in eine Dehnung umgerechnet werden. Der
Vorteil der DMS liegt in der Moglichkeit der kontinuierlichen Messung. Damit ist es mog-
lich, jede Anderung im Spannungs-Verformungsverhalten der Kaje eindeutig dem Baufort-

schritt zuzuordnen.
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4.3.1 Erfahrungen

Bereits im Jahr 2006 wurde, wie bereits erwahnt, vom IGB-TUBS eine Tragbohle am Con-
tainerterminal 4 (CT4) in Bremerhaven an zehn Messebenen mit schweillbaren DMS be-
stlickt. Die DMS wurden mittig auf der AuRenseite der beiden Stege punktgeschweifit,
wasserdicht versiegelt und vor den Einwirkungen bei der Rammung geschitzt. Wéhrend
des Rammvorgangs der Doppelbohle wurden alle DMS mit einer Frequenz von 5 kHz
gemessen. Zur Kontrolle der aufgezeichneten Daten wurden an der obersten Messebene
zusétzlich die Dehnung mit dem Pile Driving Analyzer (PDA) gemessen. Abbildung 10
zeigt den Verlauf der gemessenen Dehnung tiber die Zeit am Beispiel eines Rammschla-
ges. Vergleicht man die mit den beiden Messsystemen aufgezeichneten Ergebnisse, so ist

eine weitgehende Ubereinstimmung festzustellen.

0,001

—— Dehnung PileDrivingAnalyzer
—— Dehnung Messebene 1 (DMS)

0,0008 -

0,0006 -

0,0004 -

Dehnung [ -]

0,0002 -

-0,0002
Zeit [ms]

Abbildung 10: Vergleich der Dehnungen der beiden Messsysteme [Fischer, 2006]

Die an den neun weiteren Messebenen aufgezeichneten Dehnungsverldufe konnten durch
die Ergebnisse der ersten Messebene, vergleichbaren Ergebnissen an Modellpféhlen und
numerischen Simulationen als plausibel eingestuft werden. Abbildung 11 zeigt den Verlauf
der Dehnung an den zehn Messebenen. Weiterfihrende Ergebnisse wurden in [Fritsch,
2008] veroffentlicht.
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Abbildung 11: Kraftverlauf an allen Messebenen - Rammschlag 300 [Fischer, 2006]

4.3.2 Applizierung der Dehnungsmessstreifen

Durch die schwere Rammung der Schragpféhle bis in den Lauenburger Ton sowie die
angestrebte Messdauer Uber mehrere Jahre sind an die Applizierung der DMS héchste
Anforderungen gestellt. Aus diesem Grund sind sowohl die DMS als auch der Schutz vor
Wasser langzeitstabil und gesichert anzubringen. Auf einer Metallfolie vorkonfektionierte
DMS werden vor der Einbringung des Ankers am Tragprofil angebracht. Zur gesicherten
wasserdichten Einkapselung wurden im IGB-TUBS Deckel aus Stahl entworfen und gefer-
tigt, die mit dem Tragprofil fest verschraubt werden. Fir die Befestigung der Deckel sind 4
Bohrungen notwendig. Jeweils zwei am Steg gegenuberliegende Deckel werden mitein-
ander verschraubt. U-Stahlprofile, die im Pfahlfullbereich durch einen Rammschuh ge-
schlossen werden, schiitzen die Messgeber sowie die Kabelverbindungen beim Rammen
der Tragprofile. Zwischen den Messstellen angeordnete Osen stabilisieren die Kabel und
dienen als Zugentlastung. Jeder der 10 Schraganker wird mit insgesamt 34 DMS (17 auf

jeder Stegseite) bestiickt. Durch Temperaturédnderungen auftretende Dehnungen werden
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durch zusatzlich installierte Temperatursensoren PT100 kompensiert. In den folgenden
Abbildungen sind ein applizierter DMS sowie die wasserdichte Einkapselung durch den

Deckel zu sehen.

¢
A

Abbildung 12 : applizierter DMS und wasserdichter Verschluss

4.4  Spannungsermittiungen an einer Tragbohle

Zur Ermittlung der Erd- und Wasserdriicke auf die Kajenkonstruktion ist im Rahmen der
Forschung am IGB-TUBS zusatzlich geplant, eine Tragbohle in zwei Ebenen mit dem
bereits bei der Rammung des Monopiles der Forschungsplattform FINO® zum Einsatz
gekommenen Sensorenpaket GEMSOGS auszuriisten. Hierdurch werden zusétzliche
Aussagen uber die Entwicklung des Erddrucks im Fullbereich der Wand sowie des zuge-
hérigen Porenwasserdrucks moglich. Gerade die Ermittlung dieser Kréfte tief unten am
FuB ist von grofRer Bedeutung fiir die Interpretation des Gesamtverhaltens der Konstrukti-
on. Die Funktionsweise der GEMSOGS ist ausfiihrlich in BERNDT et al. (2008) sowie
GATTERMANN et al. (2009) beschrieben.
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Tragfahigkeitsprifungen GRUNDUNGSTECHNIK

- mit Hilfe der dynamischen Messmethode GMBH
- Durchfihrung und Auswertung von statischen Probebelastungen

Integritdtspriifungen von Pféhlen
- nach der ‘Low-Strain’/High-Strain'-Methode

Schwingungsmessung und Untersuchung
- Gebéude-, Anlagen- und Menschenbelastungen gem DIN 4150, §26 Messstelle

Elektronisches Riss- bzw. Bewegungsmonitoring
Larm- bzw. Schallmessungen

Betoniiberdeckungsmessung + Bewehrungsnachweis
- mit Hilfe von FERROSCAN

Betondickenmessung
- Impuls-Reflexions- und Ulfraschallmessverfahren

Dynamische Betonqualitatspriifung
- u.a. Riickprallhammer-Analyse (DIGI-SCHMIDT) etc.

Bohrlochdetektor
- zum Auffinden von Stahl und Eisen in gréBeren Tiefen (z.B. Spundwandléngenermittiung)

Ultraschallwanddickenmessung
- fiir Stahl, Aluminium und einige Kunststoffe

Dynamische Plattendruckversuche

Feuchtigkeitsmessung

Thermografie und Thermoanalytik

Nachweis der Gebdudedichtheit (BlowerDoor)
Gebaude-Energleber :

DMT Grindunhgstechnik GmbH
24361 Holzbunge
Tel. 04356 603
Fax 04356 625

www.dmt-holzbunge.de
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Griindungskonzepte fiir den Neubau der Kaiserschleuse in
Bremerhaven
Dipl.-Ing. Thomas Eichner
Dipl.-Ing. Wolfgang Els
HOCHTIEF Construction AG Hamburg

Einleitung

Die Kaiserschleuse in Bremerhaven stellt wie die Nordschleuse die Verbindung zwischen
den tideunabhangigen Uberseehafen und der Weser her (Bild 1). In diesen Hafen wird ein
groBer Teil des deutschen Automobilumschlags abgewickelt, fir den die Unabhangigkeit
von der Tide einen wesentlichen Vorteil darstellt. Der Neubau der Kaiserschleuse in
Bremerhaven ersetzt das bisherige Bauwerk von 1897, das den Anforderungen an die
heutigen Schiffsabmessungen nicht mehr gerecht wurde. Wegen der sehr begrenzten
Platzverhaltnisse ist es erforderlich, den Neubau mit einer Kammerlange von 305 m sowie

einer nutzbaren Breite von 55 m direkt am Standort der alten Schleuse zu errichten.

Nordschleuse

Kaiserschleuse

Bild 1: Lage der Kaiserschleuse
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Die neue Schleuse hat eine Drempeltiefe von NN -13,0 m und kann bei
Weserwasserstdnden von NN -3,00 m bis NN +2,80 m betrieben werden. Die neue
Schleusenanlage stellt gleichzeitig den Hochwasserschutz fiir das Hafengebiet dar.
Wegen der beweglichen Tore ist eine doppelte Verschlusssicherheit erforderlich, so dass
fur beide Schleusenhdupter der Hochwasserlastfall zu beriicksichtigen ist. Zusatzlich sind
entlang der Schleusenkammer und im weiteren Umfeld Hochwasserschutzwénde zu
errichten.

Die neue Schleuse erhélt an beiden Hauptern Hubschiebetore, die entsprechend groBe
Torkammern neben der eigentlichen Schleuse erfordern. Es werden insgesamt drei
identische Tore hergestellt, so dass immer zwei Tore den Betrieb aufrechterhalten kénnen,
auch wenn das dritte Tor aufgrund einer Beschadigung oder planmaBiger Wartung nicht
einsatzbereit ist. Die Tore sind ca. 57 m lang, 21 m hoch und 11 m breit. Zur Uberfiihrung
des StraBenverkehrs sind beide Schleusenh&dupter und Tore mit einer Fahrbahn fir
Begegnungsverkehr ausgestattet. Fir die Bemessung des Tores wurde die
Bemessungslasten des DIN Fachberichtes 101 zugrunde gelegt.

Um im Rahmen der Bauarbeiten die Kollisionspunkte mit den bestehenden Anlagen zu
vermeiden, wurde die Achse der Schleusenkammer um wenige Meter nach Osten
versetzt. Dadurch ergeben sich eine Schleusenkammerwand in der bestehenden Kammer
und eine Kammerwand hinter der alten Wasserlinie. Fir die Torkammerbauwerke ergibt
sich somit die Lage im Hafenbecken flir das Binnenhaupt sowie flir das AuBenhaupt
Ostlich des alten Vorhafens. Ebenfalls zu der BaumaBnahme gehért die Errichtung der
neuen Vorhafenwande der Schleusenanlage und im sidlichen Anschluss daran die
Errichtung eines neuen Schlepperhafens. Insgesamt werden bei diesem Bauvorhaben
etwa 640.000 m? Erde bewegt, 31.000 t Spundwand und 47.000 m3 Beton verbaut. Die
Gesamtlange der Spundwandbauwerke betrdgt 2750 m, einschlieBlich 750 m
BaugrubenumschlieBung sowie 1100 m Hochwasserschutzwénde (Bild 2).
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Bild 2: Ubersicht neue Schleusenanlage mit Bestand

Baugrundaufbau

Der Boden ist im gesamten Baufeld &hnlich aufgebaut. Die obere inhomogene
Deckschicht mit einer Méchtigkeit bis zu etwa 1,5 m besteht aus Mutterboden und
Auffillungen mit Resten von Fundamenten sowie Pflaster- und Asphaltflachen. Unterhalb
dieser Schicht steht weicher bis breiiger Klei an. Die Unterkante dieser Schicht schwankt
zwischen NN -15,0 m und NN -17,0 m. Darunter wiederum befindet sich eine Sandschicht
von mindestens mitteldichter bis teilweise sehr dichter Lagerung. Ab einer Tiefe von
NN -28 m bzw. NN -34 m folgt dann Lauenburger Ton in steifer bis halbfester Konsistenz.
Aus dem vorliegenden Bodenprofil ergibt sich, dass die wesentlichen Griindungselemente
die auftretenden Lasten in der tragfahigen Sandschicht abgeben miissen.

Der Klei oberhalb der Sandschicht neigt wegen des hohen Wassergehaltes bei Belastung

zu groBen Setzungen. Diese flihren dann zu entsprechenden Zusatzbelastungen.

Torkammer AuBenhaupt

Die Torkammer des AuBenhauptes befindet sich dstlich der neuen Schleusenachse. Zu
Beginn der Bauarbeiten war die Baugrube von allen Seiten von Land umgeben. Im Zuge
der BaumaBnahme wurde die Westseite zur Schleuse hin abgegraben, um die

anschlieBende Drempelbaugrube vom Wasser aus rammen zu kénnen. Die
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Torkammerpfeiler an der Schleusenseite dienen als Auflager fiir das Schiebetor und
missen die eingeleiteten Lasten aus der Wasserspiegeldifferenz von Weser und
Schleusenkammer auch im Hochwasserfall aufnehmen. Die Pfeiler werden als
Massivbauwerke mit Abmessungen von ca. 9 x 9 m in einer trockenen Baugrube
ausgefiihrt. Die Baugrube ist mit einer kombinierten Peiner Spundwand PSp 1001 System
22/23 mit einer Lange von bis zu 36,5 m eingefasst und mit drei Aussteifungslagen
versehen. Wegen der Gefahr des Auftriebs ist die dritte Steifenlage zunachst unter der
zweiten Gurtlage bei maximalem Trockenaushub eingebaut. Vor dem Lenzen der
Baugrube wird diese Aussteifungslage dann auf lhre endgliltige Tiefe abgesenkt. Nach
dem maximal méglichen Trockenaushub wird die Baugrube geflutet und bis auf Endtiefe
ausgehoben. Danach werden die Auftriebspfahle  eingebracht und die
Unterwasserbetonsohle eingebaut.

Fir die Querung von Versorgungsleitungen ist in das AuBenhauptbauwerk ein begehbarer
Leitungstunnel integriert. Dieser beginnt in dem nérdlichen Torkammerpfeiler, flihrt dann
mittig im Drempel unter der eigentlichen Schleuse hindurch bis zum Toranschlag. Aus
diesem Grund ist unterhalb der Torpfeiler eine Gesamtdicke der Sohle von 4,50 m
erforderlich, wahrend am Binnenhaupt ohne Leitungstunnel eine Sohlendicke von 3,0 m
ausreichend ist (Bild 3).
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Bild 3: Schnitt durch den Torkammerpfeiler

Die eigentliche Torkammer schlieBt an die Baugrube der Torkammerpfeiler an (Bild 4).
Aus Grinden der Wirtschaftlichkeit ist hier keine Betonwand vorgesehen. Das Bauwerk
wird als einfach verankerte kombinierte Spundwand PSp 1035 S System 22/23 mit Langen
von bis zu 32 m ausgefihrt (Bild 5). Im gelenzten Zustand wirkt die
Unterwasserbetonsohle als unteres Auflager des Systems. Wegen des
Griindungskonzeptes und der Geometrie des Systems ist hier statisch eine Ortbetonsohle
mit einer Starke von 1,2 m ausreichend, so dass sich ein Hohenversprung zur

Pfeilerbaugrube von 3,30 m ergibt.
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Bild 4: Draufsicht der Torkammerbaugrube AuBenhaupt

Bild 5: Einbringen der Zwischenbohlen an der Torkammerbaugrube AuBenhaupt
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Die Rickverankerung erfolgt mit PSt — Pfahlen 400/119 unter einer Neigung von 35°.
Diese flache Neigung ergibt sich aus dem Nachweis der vertikalen Tragfahigkeit, da aus
der Betrachtung des Endzustandes zusétzliche Vertikallasten aus dem Bauwerk selbst
und dem Schleusentor auftreten, die fir die Bemessung der Spundwand im Endzustand
relevant werden. Der Anschluss der Schragpfahle erfolgt im oberen Betonholm der
Torkammer. Dieser Holm bildet im oberen Abschnitt der Torkammer zugleich die Sohle
eines beidseitig des Tores verlaufenden Arbeitsraumes von knapp vier Metern Breite, in
dem die Seilantriebe und die weitere Betriebstechnik untergebracht wird. Zur Aufnahme
der Lasten aus diesem Arbeitsraum wurde hinter der Torkammerspundwand eine weitere
Reihe Lotpfahle eingebracht (Bild 6).

i 1
P 00 ey g

A E oy

S Lz

Baugrubanwand

Serlicini, braig

e N
\

Scnrgplar]

Slabiplanl

= | = = = @

K, welcn

~I__ Unterwasserbetonsonto

Sund, mitlelent bls
sehr dicht gelsgert

l
l
|
1
[ Pt

Bild 6: Schnitt durch die Torkammer

Die Verpresspfahle unterhalb des Bauwerks dienen im Bauzustand sowie in den
planméBigen Revisionszustéanden der Torkammer als Auftriebssicherung. Wahrend des
Schleusenbetriebs werden die Pfahle als vertikal belastete Druckpfahle bericksichtigt.
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Hier werden GEWI — Pfahle eingesetzt. Das Raster dieser Pfahle wurde je nach Belastung
an eine wirtschaftliche Auslastung angepasst und von einer Arbeitsbihne Uber der
Baugrube aus hergestellt (Bild 7).

Bild 7: Arbeitsbiihne (iber der Torkammerbaugrube mit zwei Verpresspfahleinheiten

Torkammer Binnenhaupt

Im Gegensatz zu der Torkammer des AuBenhauptes, befindet sich die Torkammer des
Binnenhauptes wahrend der Bauphasen vollstandig im Wasser. Hier werden drei
Aussteifungslagen vorgesehen, die wie die untere Aussteifungslage am AuBenhaupt ber
dem Wasserspiegel eingebaut und dann vor dem Lenzen der Baugrube abgesenkt
werden. Die Hohenlagen der Aussteifungen konnten soweit optimiert werden, dass bei der
Baugrube des Binnenhauptes eine Wellenwand Larssen 607n mit LAngen bis ca. 28,0 m
zum Einsatz kommt (Bild 8).
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Bild 8: Querschnitt durch die Torkammerbaugrube

Im Schutz der Baugrubenwand wird am Binnenhaupt, auch wegen der Einfliisse des direkt
angrenzenden Hafenbeckens, die Torkammer vollstdndig in Massivbauweise hergestellt.
Die Auftriebssicherung der Baugrube besteht hier wie am AuBenhaupt aus GEWI-Pfahlen,

die ebenfalls von einer Arbeitsbiihne aus eingebracht werden.

Mit den heutigen Moglichkeiten der rechnergestiitzten Tragwerksabbildung kénnen
zunehmend Tragwirkungen bei der Bemessung beriicksichtigt werden, die bei der
Zerlegung eines Systems in verschiedene einfachere Modelle als Systemreserve
unberiicksichtigt bleiben. Des Weiteren ermdglicht die Arbeit mit dem Computer eine
genaue Berechnung der Einwirkungen gemaB den vorgegebenen Richtlinien, so dass eine
Vereinfachung nicht mehr nétig ist. Vor dem Hintergrund der geforderten Wirtschattlichkeit

kann so die Gesamtauslastung der Tragwerke gesteigert werden.

Im Endzustand ist die Torkammer des Binnenhauptes zur alten Torkammer hin einseitig
hinterflllt. Das Binnenhaupt stellt zudem die zweite Hochwasserschutzlinie dar, so dass im

Fall von Hochwasser zusatzliche Kréafte in Richtung des Hafenbeckens auftreten. Um das
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Kippen der Torkammer zu vermeiden, ist das Bauwerk im oberen Bereich zusatzlich in
horizontaler Richtung gehalten. Da das neue AuBenhaupt direkt an das aus Trassbeton
bestehende Binnenhaupt angrenzt, kénnen keine Schragpfahle direkt an die Baugrube
anschlieBen. Die auftretenden Krafte werden Uber horizontale Rundstahlanker bis hinter
den Bestand geflihrt und dort mit Hilfe eines Pfahlbocks in die tragfahigen Schichten des
Bodens eingeleitet (Bild 9).

hiokat (3 Stuch pro Flattocks

Bild 9: Querschnitt durch die Torkammer im Endzustand

In diesem Bereich ist zusatzlich zu dem Bestand und der Ruickverankerung der
Torkammer die westliche Schleusenkammerwand mit der zugehérigen Riickverankerung
aus Schragpféhlen unter 45° sowie einer Pollergriindung, bestehend aus sechs PSt-
Profilen, zu finden. Eine derart dichte Anordnung von Griindungselementen erfordert eine
erhdhte Genauigkeit in der Ausfiihrung sowie eine entsprechend detaillierte Planung. In
den kritischen Bereichen wurde von dem Technischen Biiro der HOCHTIEF Construction
AG die Kollisionspriifung mit einem dreidimensionalen Modell durchgefiihrt, das auch die
bestehenden Bauwerke wie Torkammer und Kaimauer enthalt (Bild 10). Zudem sind hier
die einzelnen Profilabmessungen in korrekter Gr6Be wiedergegeben, so dass eine
unmittelbare Uberpriifung der auftretenden lichten Abstinde erfolgen kann. Bei der
rechnerischen Kollisionspriifung anhand der Achslagen ist der Einfluss der Ausdehnung

des Profils bei zwei schrag zueinander stehenden Profilen nicht zu unterschatzen.
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Pollergrindung
Pfahlbock

Kammerwand Ost

altes Binnenhaupt:

Rundstahlanker

Baugrube
Binnenhaupt

Bild 10: 3-D Modell der Verankerungselemente zur Kollisionspriifung

Uferwand Kaiserhafen

Wegen der Lage des neuen Binnenhauptes in dem bestehenden Hafenbecken, ist die
Zufahrt zum Tor durch eine Erweiterung der Uferwand am Kaiserhafen herzustellen. Die
Uberfahrhéhe der StraBe auf dem Schleusentor betragt ca. NN +7,60 m, was einen
zunehmenden Anstieg der Gelandehdhe nach Norden zum Binnenhaupt hin zur Folge hat.
Gleichzeitig wird der Landstreifen in dieser Richtung schmaler, so dass hier eine
fangedammartige Tragkonstruktion naheliegt. Neben der eigentlichen Schleuse ist eine
Betriebsflache mit einem Niveau von NN +4,50 m vorgesehen, an die dann die StraBe
anschlieBt. Die Hochwasserschutzwand sichert hier zugleich den Geléndesprung
zwischen Betriebsflache und Zufahrt. Dadurch, dass die beiden Uferwande mit einem
horizontalen Rundstahlanker verbunden sind, lasst sich die Hochwasserschutzwand
ebenfalls an diesen Anker anschlieBen, so dass die erforderliche Einbindeldnge der Wand

vergleichsweise gering ist (Bild 11 und 12).
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Bild 11: Querschnitt Uferwand am Kaiserhafen und dstliche Schleusenkammerwand

Bild 12: Ansicht des Fangedamms vor der Verfiillung
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Ein weiterer Vorteil dieser Verankerung ist, dass die bestehende Kajenkonstruktion
lediglich bis unterhalb der Ankerlage abzubrechen ist und so der gesamte

darunterliegende Bestand bestehen bleiben kann.

Vorhandene Bestande, die durch eine vorgesetzte Konstruktion tberbaut werden sollen,
mUssen bereits wahrend der Planung mit beriicksichtigt werden (Bild 13). Hierbei muss
wiederum unterschieden werden, ob es sich um eine Konstruktion aus der Zeit der ersten
Kaiserschleuse handelt, die im Wesentlichen aus Holz und Ziegelsteinen bzw. Trassbeton
besteht, oder einer ErtlichtigungsmaBnahme der Hafenwéande aus der zweiten Halfte des

letzten Jahrhunderts, die in der Regel in Stahlspundwandbauweise ausgefiihrt wurde.

Lo £ momwl Schoitl AdA

— S Lot

b o5p 10398 P
243 GF L=31.00m

Bild 13: Querschnitte mit Stahlspundwand im Bestand

Kollisionen mit Stahlspundwanden im Bestand werden vermieden, wahrend die
Bestandsbauteile aus Ziegelsteinen mit begrenzter Méachtigkeit sowie die Holzgriindungen
mit entsprechend starkem Einbringgerat durchstoBen werden kénnen. Das schlagende
Einbringen von Stahlpfahlen ist wegen der Hindernisse im Boden dem vibrierenden
Einbringen vorzuziehen. Ruttel-Injektionspfahle dagegen haben aufgrund der
Mantelreibung Vorteile unter dem Gesichtspunkt der Einbindeldnge. Um beide Vorziige zu
kombinieren, werden bei diesem Bauvorhaben Pfahle mit RI-Ausriistung unter
schlagendem Vortrieb in den Boden eingebracht. Probebelastungen an vergleichbaren
Pfahlen zeigen, dass bei diesem Verfahren auch die Tragfahigkeit von herkdmmlichen RI-
Pfahlen erreicht wird (Bild 14).
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Bild 14: Schleusenkammerwand West: Einbringen eines Schréagpfahles

Das alte AuBenhaupt besteht aus massivem Trassbeton, mit hoher Festigkeit. Daher ist es
hier erforderlich, das Haupt mit Bohrverpresspfahlen zu durchdringen oder wie am
Binnenhaupt die Verankerung tiber einen riickverlegten Pfahlbock zu erreichen (Bild 15)
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Bild 15: Querschnitte mit Trassbeton bzw. Holzpfahlgriindung im Bestand
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Zusammenfassung

Das Bauvorhaben Kaiserschleuse zeigt beispielhaft, dass die Anspriiche an Planung und
Ausflihrung stetig zunehmen. Dies ist zum einen durch die groBen Abmessungen des
Bauwerkes begriindet, als auch mit sehr groBen Baugruben- und Griindungstiefen, die die
Anforderungen Uberproportional steigen lassen. Weiterhin zeigt sich, dass das Bauen in
beengten Verhaltnissen an Standorten, die bereits intensiv genutzt werden und somit
starken Bestand aufweisen, viele Aufgabenstellungen beinhaltet, die in den Planungs- und
Bauprozess einbezogen werden missen. Hier ist wahrend der gesamten Planungs- und
Ausflihrungsphase eine enge Vernetzung zwischen Bauherrn, ausfiihrenden Einheiten
und den Planern erforderlich.

Die ARGE Kaiserschleuse, bestehend aus den Firmen HOCHTIEF Construction AG,
STRABAG, Gustav W. Rogge und Aug. Prien, kann durch die intensive Zusammenarbeit
mit dem Bauherren und den Planern unter der Fihrung der Abteilung Technik der
HOCHTIEF Construction AG, Niederlassung CEM, den hohen Anforderungen gerecht
werden.

An dieser Stelle gilt der Dank allen Beteiligten, die an diesem interessanten Bauvorhaben
mitwirken.

Kontaktadresse:

HOCHTIEF Construction AG

Technik

Libeckertordamm 1

20099 Hamburg

Telefon: 040 21986-403

Internet: www.hochtief-construction.de/cem
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Verldngerung Baudock Il Meyer-Werft, Papenburg
Planung und Ausfiihrung der Griindung

Dipl.-Ing. Thomas Garbers,

Ingenieurservice Grundbau GmbH

Dipl.-Ing. Ralf Carius
Enders und Duhrkop Ingenieurgesellschaft mbH
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1. Einleitung

Spezialtiefbau erwartet man zunéchst eher in Grofstddten und weniger im léndlich
gepréagten Emsland. Wenn allerdings die Meyer Werft in Papenburg ihre
Schiffbaukapazitdten erweitern will, wird es, wie auch an anderen Werfstandorten, baulich

anspruchsvoll.

Derzeit teilen sich im Wesentlichen drei Schiffbauunternehmen den Weltmarkt fir grofRe
Kreuzfahrtschiffe. Dies sind der italienische Staatskonzern Fincantieri, die norwegische
Aker-Gruppe und die Meyer Werft in Papenburg an der Ems. Dieser mehr als 200 Jahre
alte Schiffbaubetrieb ist immer noch in Familienhand und gilt als deutsches
Vorzeigeunternehmen. Mit rd. 2.500 Mitarbeitern in Papenburg ist die Werft der wichtigste
Arbeitgeber im Emsland.
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Die Herzstiicke der Meyer Werft Papenburg bilden das Baudock | und das Baudock Il (Bild
1). Aus dem ehemals weltgréten tberdachten Baudock | lief Im Jahre 1985 das erste
Kreuzfahrtschiff der Werft vom Stapel.

Im Jahr 2000 wurde das noch gréRere, ebenfalls tiberdachte Baudock Il fertiggestellt. Die
rd. 78 m hohe Hallenkonstruktion misst 384 Meter in der Lange und 125 Meter in der
Breite (freitragend). Das in der Halle liegende Trockendock ist 362 m lang und rd. 45 m
breit. Seine Tiefe ab der Gelandeoberflache betragt etwa 11 m.

Aufgrund einer gestiegenen Nachfrage nach Kreuzfahrtschiffen wird das Baudock Il
derzeit um rd. 120 m verlangert. Mit einer Lénge von tber 500 m wird es somit dann das
léngste Uiberdachte Baudock der Welt.

Bild 1: Luftansicht mit den tiberdachten Baudocks | (links) und Il (rechts)

Die Griindung des bestehenden Baudocks Il erfolgte auf Ortbetonrammpféhlen System
FRANKI (Bild 2). Um die Dockbaugrube trocken ausheben und im Schutze der
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Bild 3: Innenansicht des fertigen Baudocks Il
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Spundwénde die zur Grindung und Verankerung der Docksohle erforderlichen Pfahle von
der Baugrubensohle aus rammen zu kénnen, wurden seinerzeit Spundwéande eingerammt

und das hoch anstehende Grundwasser mit Schwerkraftbrunnen grof¥flachig abgesenkt.

Eine derartige Vorgehensweise zur Trockenhaltung der Baugrube konnte jedoch fir die
aktuelle Verlangerung des Docks nicht mehr genehmigt werden. Vor diesem Hintergrund
wurden Voruberlegungen fiir alternative Baugrubenkonzepte durchgefiihrt, die im
Folgenden zusammengefasst werden. AnschlieBend werden Details der Pfahlgriindung

vorgestellt.

2. Baugrubenkonzept
Bei der Planung der ca. 13 m tiefen Baugrube fir die Baudockerweiterung war
insbesondere der hohe Grundwasserstand zu beachten, der bei Hochwasser der Ems bis

nahe der Geléandeoberflache ansteigen kann.

Eine weitere Herausforderung stellte die anstehenden Baugrundschichtung dar. Diese ist
durch oberflachennah locker gelagerte fluviatile Sande und Torfe und durch teilweise bis
zu 2 weitere Weichschichtenhorizonte gekennzeichnet. Unter den bis rd. 10 m Tiefe
reichenden setzungsempfindlichen Schichten folgen stark wasserfihrende pleistozane
Sande in teils sehr dichten Lagerungen. Fur eine "horizontale" Dichtung der
Baugrubensohle gegen aufstromendes Grundwasser konnten somit in den

entsprechenden Tiefen keine natirlichen dichtenden Bodenschichten vorhanden.

2.1.Vertikale BaugrubenumschlieBung

Da der bestehende Teil des Baudocks eine Einfassung mit Stahlspundwéanden aufweist,
wurde aus technischer Sicht ebenfalls ein Spundwandverbau bevorzugt. Wie im Jahr 2000
sollten die Spundwénde eingerammt werden. Da sich aber aufgrund der in der
Planungsphase stark angestiegenen Preise fiir Stahl die Kostendifferenz zwischen einer
Ublicherweise teureren Ortbetonschlitzwand und der Stahlspundwand stark verringert
hatte, und weil die Verfiigbarkeit von Spundwandstahl in ausreichenden Massen nicht von
Vornherein sicher war, wurde auch eine Bauvariante mit Schlitzwanden betrachtet. Bei
einer Schlitzwand wurde als Vorteil die schnelle und sichere Verflighbarkeit der Baustoffe
Bewehrungsstahl und Beton bewertet. Fur Stahlspundwénde hingegen war nach

allgemeinen Anfragen mit sehr langen Lieferzeiten von etwa 24 Wochen zu rechnen. Die
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sich jeweils auch in Abhangigkeit von der Art der horizontalen Dichtsohle ergebenden
Verbauvarianten sind in Bild 4 + 5 dargestellt.
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Dichtsohle

Bild 4: Verbauvarianten mit gerammter Spundwand
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Bild 5: Varianten der tief liegende Dichtsohlen (mit Spundwand in Dichtwand und mit
Ortbetonschlitzwand)
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Die wesentlichen Vor- und Nachteile der betrachteten Bauweisen sind der Ubersicht

halber in Tabelle 1 kurz zusammengefasst. Im Zuge des Vergabeverfahrens ergab es

sich, dass ein Bieter kurzfristig Spundwénde in ausreichenden Mengen zur Verfiigung

hatte. Mit der Beauftragung fiel die Entscheidung auf den favorisierten Wandverbau mit

Spundwénden.

Tabelle 1: Zusammenstellung der Verbauvarianten

System

Vorteile

Nachteile

Gerammte Spundwand

bewahrtes System,
kostenglinstige Einbringung,

einfacher Anschluss an die
Spundwand Dock Il

nur in Kombination mit
hoch liegender Dichtsohle
wirtschaftlich

Verfugbarkeit und
Preisentwicklung

Spundwand in Dichtwand

bewahrtes System,

nur statisch erforderliche
Spundwandlange

Aushub im Trockenen

Baugrubenumschliefung in
Spundwandtechnik

Reduzierung der
Leerschlaglangen
Pfahlherstellung

nur in Kombination mit tief
liegender Dichtsohle
wirtschaftlich

zusatzliche Ankerlage
unterhalb des
Grundwasserspiegels

Ortbetonschlitzwand

bewahrtes System,

sowohl mit hoch als auch
tief liegender Dichtsohle
méglich

kurze Lieferzeiten der
Baustoffe

im Vergleich zu
Spundwanden im Hafen-
/Wasserbau meist nicht
wirtschaftlich

2.2.Horizontale Baugrubendichtung

Neben der vertikalen Abdichtung und dauerhaften Sicherung der Dockbaugrube mit

Spundwénden waren fiir deren horizontale Dichtung gegen aufsteigendes Wasser

vorrangig zwei unterschiedliche Varianten denkbar, und zwar:

1 eine tief liegende "injizierte" Dichtsohle und

2 eine Unterwasserbetonsohle
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Vor dem Hintergrund des gewéahlten Spundwandverbaus und einer erforderlichen
verformungsarmen Griindung der Baudocksohle auf Pféhlen werden die beiden Varianten

nachfolgend erldutert.

2.2.1. Dichtsohle

Bei einer durch Hochdruckinjektion (HDI) hergestellten oder aus Weichgel bestehenden
Dichtsohle ist der anstehende Boden hydraulisch gebunden bzw. die Poren mit Gel
verfillt: Durch die so erreichte relative Undurchldssigkeit der Schicht kann die Baugrube in

Kombination mit einer Restwasserhaltung im , Trockenen* ausgehoben werden.

Dichtsohlen kénnen in unterschiedlichen Hoéhenlagen angeordnet werden. Bei einer
Ublichen Ausfiihrung liegt die Unterkante einer tief liegenden Dichtsohle in einer
auftriebssicheren Tiefe (Bild 5), d. h. dass das Bodeneigengewicht zwischen Aushubsohle
und Unterkante der Dichtsohle zur Auftriebssicherung aktiviert wird. Im Falle der
Dockbaugrube héatte dies wegen des hoch anstehenden Grundwassers und der grof3en
Aushubtiefe zu erforderlichen Tiefen der Dichtsohle von ca. 27 m unter OK Gelédnde
gefuihrt. Bei der geplanten Ausfiihrung mit gerammten Spundwénden héatten auch diese
entsprechend tief einbinden missen, was rammtechnisch nur mit groBem Aufwand und

somit mit erheblichen Kosten verbunden gewesen ware.

Alternativ hatte die Baugrubenwand auch als in eine Dichtwand eingestellte Spundwand
oder als Ortbetonschlitzwand ausgefiihrt werden kénnen (Bild 5). Da bei diesen Varianten
aber eine horizontale Stiitzung der Spundwand auf Docksohlenniveaugefehlt hatte, hatten
die H-Lasten aus Erd- und Wasserdruck durch zusatzliche Anker aufgenommen werden
mussen. Aufgrund der relativ geringeren Steifigkeit der zur Verfligung stehenden
Spundwénde wére hier eine zusatzliche Ankerlage erforderlich gewesen. Da diese Anker
weit unterhalb des Grundwasserstandes hatten angeordnet werden missen, héatte dies

eine entsprechend aufwandige Ausflihrung mit sich gebracht.

Um die geforderte Wasserundurchl&ssigkeit der Dichtsohle zu erreichen bzw. um die mit
zunehmender Tiefe zu erwartenden Herstelltoleranzen auszugleichen, hatten zudem die
Einstich- /Injektionspunkte fiir die Sohlherstellung in einem entsprechend engen Raster
ausgefiihrt werden missen. Generell muss die Umweltvertraglichkeit einer Dichtsohle

sichergestellt und mit der zustandigen Wasserbehdrde abgestimmt werden. Dies ist
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insbesondere bei Weichgelsohlen relevant. Der Baustoff Weichgel mit Natriumaluminat gilt
im Sinne des Bewertungsschemas des Deutschen Instituts fir Bautechnik (DIBt) zwar als
zulassungsféhig, aber dennoch war die Genehmigungslage fir die Baudockgrube als
Unsicherheitsfaktor einzustufen. Die Ausfihrungsvariante mit einer tief liegenden

Dichtsohle wurde vor dem Hintergrund der Kosten und der Ausfiihrungsrisiken verworfen.

Bei Herstellung mittels HDI kann auch eine hoch liegende Dichtsohle zur Ausflihrung
kommen. Zur Aufnahme der nicht durch Eigengewicht abgedeckten Wasserauftriebskrafte
ware dann aber eine zusétzliche Verankerung gegen Auftrieb erforderlich. Wie auch bei
der hier betrachteten Dockbaugrube, bietet sich diese Variante besonders dort an, wo
auch das spatere Bauwerk selbst nicht auftriebsicher ist und die Pfahle auch fiir den
Endzustand genutzt werden kénnen. Die vertikale Verankerung von HDI-Dichtsohlen wird
im Allgemeinen mit Kleinverpresspfahlen ausgefiihrt, da sich bei diesem Pfahltyp die
glinstigsten Anschlussmdglichkeiten an die Bewehrung in Form eines GEWI-Traggliedes
bieten. Da mit den Baudockpféhlen aber neben den Auftriebskraften auch groRe
Druckkréfte (im Endzustand) abzutragen sind, wére gegentber einer Ausflihrung mit
héher tragfédhigen Ortbetonrammpfahlen eine unwirtschaftlich groRe GEWI-Pfahlanzahl
erforderlich geworden. Neben dem gréReren Ausflihrungsrisiko fiihrte dies dazu, dass
auch die Variante mit hoch liegender HDI-Dichtsohle und GEWI-Pfahlen nicht weiter

verfolgt wurde.

2.2.2. Unterwasserbetonsohle

Bei der Ausflhrung von Unterwasserbetonsohlen ist in vielen Baugruben schon das
Betoneigengewicht zur Auftriebssicherung ausreichend. Wenn das Sohlgewicht wie bei
der Baudockgrube jedoch nicht ausreicht, muss eine vertikale Verankerung zur
Auftriebssicherung eingebaut werden (Bild 6). Unterwasserbetonsohlen bieten den Vorteil
einer unteren Abstlitzung der Baugrubenwénde im maximalen Belastungsfall, so dass
durch diese Kombination Kosteneinsparungen méglich sind. In den 1990er Jahren wurden
in Berlin eine Vielzahl von tiefen Baugruben mit verankerter Unterwasserbetonsohle
ausgefuhrt. Diese Sohlen wurden meist mit Kleinverpress(GEWI)- oder RI-Pfahlen
rickverankert. Die Ausfihrung dieser Pfahltypen kann =zeitlich nach dem

Unterwasseraushub der Baugrube von einem Ponton aus erfolgen (Bild 7).
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Bild 6: Baugrube mit verankerter Unterwasserbetonsohle

So kann sichergestellt werden, dass die Aushubarbeiten nicht durch die vorhandenen
Pféahle erschwert bzw. die Pfahle beim Aushub nicht beschadigt werden.

Bild 7: GEWI-Pfahlherstellung vom Ponton
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Aufgrund der begrenzten Tragfahigkeit von GEWI-Pféhlen bis ca. 1000 kN wére, wie
schon in Abschnitt 2.2.1 erwahnt, eine sehr unwirtschaftliche Reduzierung des Rasters
erforderlich gewesen. Nach entsprechenden Kostenvergleichen wurde daher eine

Grundung mit héher tragféahigen Ortbetonrammpféhlen angestrebt.

Die Herstellung von Ortbetonrammpfahlen erfolgt normalerweise zeitlich vor dem
Erdaushub mit entsprechend lang verfiillten Leerschlagen. Die Leerschlaglangen mussten
vorliegend dann aber nach dem Erdaushub unter Wasser gekappt werden, um die
Bewehrung an den darauf einzubringende Unterwasser- und Konstruktionsbeton der
Docksohle sauber anschlieBen zu kénnen. Eine Pfahlkappung unter Wasser ist aber als
denkbar schwierig und schwer kontrollierbar einzustufen. Es wurde daher eine modifizierte
Pfahlherstellung geplant, bei der auf das Kappen der Pfahlenden verzichtet werden kénnte
(s. Abschnitt 3).

Bei Unterwasserbetonsohlen besteht allgemein die Gefahr, dass durch ein ggf. nicht
kontinuierliches Einbringen des Betons Undichtigkeiten entstehen. Ein erschwertes
gleichmaRiges Einbringen des Betons war vorliegend zudem wegen der in einem relativ

engen Raster stehenden Riickverankerungen / Bauwerkspféhle zu erwarten.

Die wesentlichen Vor- und Nachteile der betrachteten Dichtsohlenvarianten sind in
Tabelle 2 zusammenfassend aufgefiihrt. Bzgl. der horizontalen Abdichtung der Baugrube
fiel die Entscheidung nach Abwé&gung der Kosten und Risiken auf eine
Unterwasserbetonsohle, die mit Ortbetonrammpfahlen verankert bzw. gegriindet wird. Auf

die Rammpfahlgriindung wird in nachfolgendem Abschnitt 3 vertiefend eingegangen.
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Tabelle 2: Zusammenstellung der Dichtsohlenvarianten

System

Vorteile

Nachteile

tief liegende Dichtsohle
(HDI oder Weichgel)

bewéhrtes System,
Aushub im Trockenen

Reduzierung der
Pfahlleerschlaglédngen

einfacher Anschluss der
Pfahle an die Docksohle

= geringe erf.
Rasterabsténde infolge
grofl3er Bohrtiefen

= BaugrubenumschlieRung
in Dichtwandtechnik
erforderlich

zuséatzliche Ankerlage
unterhalb des
Grundwasserspiegels

hoch liegende Dichtsohle
(HDI)

geringere Bohrtiefen
Aushub im Trockenen

Baugrubenumschliefung in
Spundwandtechnik

Reduzierung der
Pfahlleerschlagléangen

einfacher Anschluss der
Pfahle an die Docksohle

rel. hohes
Ausflihrungsrisiko

Auftriebspfahle
erforderlich (Gewi- oder
RI-Pfahle)

= geringe GEWI-/RI-
Pfahlabsténde infolge
hoher Druckkréfte

verankerte
Unterwasserbetonsohle

bewahrtes System,

nur eine Ankerlage oberhalb
des Grundwasserspiegels

Abstitzung der
Baugrubenwand durch
Sohle

einfacher Anschluss der
Pfahle an die Sohle

Pfahlherstellung nach
Aushub (GEWI- + RI-Pféhle)

= Ausflihrungsrisiko gréfier

Reparaturen bei
Undichtigkeiten schwierig

= Pfahlabstédnde werden
von der UWB-Sohle
vorgegeben

Aushub unter Wasser,

= Unterschied Widerstands-
Setzungs-Verhalten zum
Dock 2 (GEWI- und RI-
Pfahle)

= groRe Leerschlaglédngen

= Anschluss an die Sohlen
(Ortbetonpfahle)
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3. Pfahigriindung

3.1.Vorplanung des Griindungskonzeptes

Das bestehende Baudock Il (1.BA) ist vollstdndig auf FRANKI-Rammpfahlen mit
ausgerammtem Ful? im Raster von etwa 3 mx3m gegriindet. Um ein mdglichst
gleichmaRiges Widerstands-Setzungs-Verhalten zwischen den beiden Bauabschnitten zu
gewdhrleisten, sollte auch die Verlangerung der Baudocksohle auf Ortbetonrammpfahlen,
jedoch nicht zwingend mit ausgerammtem Full, gegrindet werden. Alternative
Griindungssysteme, wie sie flir verankerte Unterwasserbetonsohlen eingesetzt werden
(Ri-Pfahle, GEWI-Pfahle), schieden aus den in Abschnitt 2.2.2 erlduterten Griinden aus.

Fur die Erarbeitung des Griindungskonzeptes wurde von folgenden H&henverhéltnissen

bzw. Tiefenlagen und Dicken der Baudock-Unterwasserbetonsohle ausgegangen:

OK Gelande NN +2,0 m
OK Baudocksohle NN -8,9 m
UK Baudocksohle NN —-11,7 m

bestehend aus (von oben nach unten):

bewehrter Konstruktionsbeton d=1,20m
unbewehrte Ausgleichsbetonschicht iiM. d=0,10m
unbewehrter Unterwasserbeton iM. d=150m
Gesamtdicke Beton d=2,80m

Die Pféhle der Baudocksohle sind in den unterschiedlichen Gebrauchszustéanden
extremen Lastwechseln ausgesetzt. Bei gelenztem Baudock verursacht der
Wasserauftrieb charakteristische Pfahlzugkrafte von rd. N zix =510 kN. Die groRte
Belastung der Pfahle auf Druck ergibt sich aus dem Eigengewicht eines tiber Pallungen
auf der Sohle abgesetzten Kreuzfahrtschiffs in einer GréRenordnung von etwa
N p1x=1.600 kN. Dabei wurde bereits beriicksichtigt, dass die Lasten auf der
Baudocksohle zu einem kleineren Teil auch Uber die flachige Bettungsreaktion des
Bodens und zu einem gréReren Teil Uber die Pfahle abgetragen werden (,kombinierte
Pfahl-Platten-Griindung®). Ein fur die Pfahlgriindung nahezu neutraler Lastzustand stellt

sich ein, wenn das Dock geflutet wird.
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Uber das Last-Verformungsverhaltens von gerammten Ortbetonpfahlen unter zyklischen
Beanspruchungen in der vorgenannten GréRenordnung liegen mit Ausnahme der
positiven Erfahrungen in Baudock | und Il keine belastbaren Erfahrungswerte vor.
Nachfolgend wird daher ein Bemessungsvorschlag fiir die Ausschreibungsvariante mit

Ortbetonrammpfahlen (ohne FuR) vorgestellt.

Anhaltswerte flir die Tragféhigkeit zyklisch belasteter Pfahle bietet zundchst die
DIN 1054:2005-01, Anhang D, Tabelle D.2. Die Werte gelten vornehmlich fiir Mikropféhle
Uber Grundwasser. Die Vorgaben der Tabelle liegen fur vollverdréangende Systeme auf der
sicheren Seite, so dass eine Ubertragbarkeit auch auf gerammte Vollverdrangungspfahle

zuldssig ist.

In der Bemessung soll zunéachst die charakteristischen Lastspanne, das heif3t der gesamte
Kraftbereich von der maximalen Zugkraft bis zur maximalen Druckkraft fiir die Ermittlung
des erforderlichen charakteristischen Zugwiderstandes im Grenzzustand der

Gebrauchstauglichkeit (GZ 2) zugrunde gelegt werden.

Der charakteristische Zugwiderstand im Grenzzustand der Gebrauchstauglichkeit (GZ 2)
soll zudem bei einer hier anzunehmenden Anzahl von Lastwechseln N <100 um den

Faktor 1/ 0,8, also noch um 25% gréRer sein als die charakteristische Lastspanne.

Die Werte in DIN 1054:2005-01, Anhang D, Tabelle D.2 wurden far N 1, 100, 1000,
10.000, 100.000 und > 1 Mio. Lastwechsel angegeben. Sie beruhen auf Versuchen, bei
denen die Lastwechsel mit relativ hohen Frequenzen, also tendenziell eher wie eine
dynamische Beanspruchung aufgebracht wurden. Die Lastwechsel im Baudock hingegen
ergeben sich dazu verhaltnismaRig langsam, so dass nicht in dem MaRe mit
vergleichbaren dynamischen Lockerungseffekten des den Pfahl umgebenden
Korngefliges und/oder z. B. mit Umlagerungserscheinungen infolge von schlagartig

auftretenden Porenwasseriberdriicken gerechnet werden muss.

Aufgrund der unterschiedlichen Herstellweisen ergibt sich zwischen Mikropféhlen und
Rammpfahlen auch ein unterschiedliches Lastabtragungsverhalten. Der Anteil der
Pfahldruckkraft, der bei Rammpfahlen Uber den verdichteten Boden am Full abgetragen
wird, durfte deutlich gréRer sein als bei gebohrten und mantelverpressten Mikropféhlen.
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Vor diesem Hintergrund war es aus geotechnischer Sicht vertretbar, den
charakteristischen Zugwiderstand Rzzk im Grenzzustand der Gebrauchstauglichkeit
(GZ 2) bezogen auf die charakteristische Lastspanne zu reduzieren. Voraussetzung fir die
vorgenommene Reduzierung der Lastspanne war, dass die Ortbetonrammpfahle
mindestens bis in eine Tiefe von NN —-28 m gefiihrt werden. Nach den vorliegenden
Drucksondierungen steigt der Spitzenwiderstand in diesem Tiefenbereich (i.M. NN —
27,8 m) von etwa qc < 17,5 MN/m? sprunghaft auf Werte von i.M. qc > 25 MN/m? an, so

dass dann ein sehr verformungsarmer Kraftabtrag tiber den Pfahlful gewahrleistet ware.

Der auf 0. g. Grundlagen ermittelte charakteristische Zugwiderstand im Grenzzustand der

Tragfahigkeit Rizk (GZ 1B, "Bruchzustand") ist erfahrungsgemaf doppelt so grol3 wie der

charakteristische Zugwiderstand im Grenzzustand der Gebrauchstauglichkeit Rozx (GZ 2).

Daraus ergibt sich
Rizk =22 x Razk

Das Konzept sah vor, den so ermittelten Wert Rqzk, also die Zugkraft im Bruchzustand,

Uber statische Probebelastungen nachzuweisen.

Wie schon erwahnt, liegen Uber das Last-Verformungsverhaltens von Rammpfahlen unter
zyklischen Beanspruchungen u.W. keine vergleichbaren Erfahrungswerte vor. Etwaige
Lockerungsvorgédnge am Pfahimantel sind, wie schon oben erlautert, wegen der geringen
Geschwindigkeit mit denen die Lasten im Baudock wirksam werden und auch in
Anbetracht der Gruppenwirkung der Pféhle sowie Erfahrungen mit Schleusenbauwerken
eher nicht zu erwarten. Da aber Uber Jahrzehnte fortschreitende Hebungen nicht vollends
ausgeschlossen werden kénnen, wurde sicherheitshalber empfohlen, die Setzungs- und
Hebungsvorgénge sowohl der bestehenden als auch der geplanten Baudocksohle in
zeitlicher Abhangigkeit zu den sich aus dem Schiffbaubetrieb ergebenden Lastwechseln
weiterhin ~ zu  beobachten. Bei einem sich  abzeichnenden  unginstigen
Verformungsverhalten von Pféhlen/Pfahlgruppen kénnten dann rechtzeitig geeignete
Ertiichtigungsmalnahmen ergriffen werden. Sofern Uber mehrere Jahre hinweg keine
fortschreitenden Hebungen festgestellt werden, kann das Messprogramm ggf. auch wieder

eingestellt werden.
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3.2.Sondervorschlag FRANKI Grundbau

Die Entscheidung bezlglich der Pfahlart fiel auf einen Sondervorschlag mit
Ortbetonrammpfahlen mit ausgerammtem Ful® nach dem System FRANKI. Beim diesem
Pfahlsystem wird aufgrund der Geometrie des PfahlfuRes bzw. wegen der hohen Energie,
mit der der Pfahlfu ausgerammt wird, im Vergleich zum ausgeschriebenen Rammpfahl
ohne ausgerammten Ful}, ein héherer Anteil der Druckkréfte im FuRbereich abgetragen.
Der FRANKI-Rammpfahl trdgt zudem auch die Zugkréfte zu einem vergleichsweise
gréReren Teil Uber den ausgerammten Full ab, da er aufgrund seiner Form gleichsam
einem Spreizdubel wirkt. Vor dem Hintergrund der erforderlichen Minimierung von
Setzungsdifferenzen zwischen der Bestandssohle und der neuen Sohle ergab sich der
wirtschaftliche Vorteil dieses Pfahltyps somit gegentiber Rammpfahlen ohne Ful} aufgrund
der moglichen kirzeren Pfahllangen.

3.3.Pfahlprobebelastungen

Um neben den positiven Ergebnissen der Beobachtung der Baudocks | und Il weitere
Sicherheit Uber das Widerstands-Setzungs-Verhalten der Pfahle bei wechselnden
Belastungen zu erhalten, wurden im Vorwege zwei statische Probebelastungen
ausgefuihrt. Die Ausfiihrung erfolgte mit der Lange der spateren Bauwerkspfahle von der
Gelandeoberkante aus. Da der Baugrund fiir die Probepféhle somit etwas unglnstiger war
als im Tiefenbereich der spateren Ausflihrung, konnte auf aufwendige MaRnahmen zur

Ausschaltung der Mantelreibung am Pfahlschaft verzichtet werden.

Mit den Teilsicherheitsbeiwerten gem. DIN 1054:2005-01 ergaben sich folgende

nachzuweisende Pfahlkréfte:

max. Rizx = 1,3*1,05* 1,5 * 510
max. Rizx = 1,3*1,05* 1,5 * 760

1045 kN (Endzustand)
1557 kN (Bauzustand)

max. Ripx 2 1,2*1,05* 1,5 * 1600 3016 kN

Da die generelle Tragfahigkeit der FRANKI-Rammpfahle fir o. g. Kréfte ohne
Wechselbeanspruchung ausreichend belegt sind (FRANKI-Fulkurven), sollte im Rahmen
der statischen Probebelastungen das Verhalten der Pfahle unter den wechselnden

Bauwerkslasten Uberprift werden. Hierzu wurden insgesamt 10 Lastwechsel, anfanglich
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zwischen den Bauwerkslasten, im weiteren Verlauf bis zur maximal méglichen Zugkraft
von 1.200 kN bzw. Druckkraft von 2.450 kN simuliert. Auch bei diesen gegenlber den
Gebrauchskraften erhéhten Belastungen wurden bei steigender Anzahl der Lastwechsel

tendenziell abnehmende Setzungs- bzw. Hebungsdifferenzen festgestellt.

Die maximalen Verformungen stellten sich schlielich mit Werten von etwa h =3 mm
(Hebung) und s = 4 mm (Setzung) &ufRerst gering dar, so dass das Griindungskonzept mit
FRANKI-Rammpfahlen vor dem Hintergrund der Verformungsanforderungen bestéatigt
werden konnte. Aufgrund des Belastungsaufbaus war eine héhere Belastung der Pfahle
leider nicht mdglich. Das Widerstands-Hebungs/Setzungs-Diagramm ist nachfolgendem

Bild 7 zu entnehmen.

Last [kN]

e30

h
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10p0 1500 20p0 2500
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Bild 7: Widerstands-Hebungs/Setzungs-Diagramm der Probebelastung

3.4.Ausfiihrung
Vor dem Hintergrund dass die Baugrube mit einer Unterwasserbetonsohle horizontal

abgedichtet und die Griindung mit Ortbetonrammpfahlen ausgefiihrt werden sollte, waren
fur die Ausfiihrungsplanung im Wesentlichen folgende Randbedingungen/Anforderungen

relevant:
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= Pfahlrammung nur von einer trockenen Arbeitsebene rd. 3 m unter OK Gelénde aus
moglich

= Vermeidung von Betonpfahlschaften im Leerschlagbereich, weil stérend fir den
Unterwasseraushub

= Anschluss der Pfahle sowohl an die Unterwasserbeton- als auch die
Konstruktionssohle

Wegen der gro3en Eigengewichte der Rammgerate und der dynamischen Belastungen
beim Einbringen und Ziehen der Vortreibrohre, konnte die Pfahlherstellung nur vom Land
aus, und nicht z.B. von einem schwimmenden Ponton, erfolgen. Die Rammebene wurde
somit im Schutze der fertigen SpundwandumschlieBung und einer Restwasserhaltung auf

einer Voraushubebene rd. 3 m unter OK Gelande hergerichtet.

Rammpfahle werden allgemeinublich mit Stabstahl bewehrt und, um den Betonquerschnitt
im Schaftbereich zu gewahrleisten, bis zur Rammebene betoniert. AnschlieRend wird der
Schaft bis zur Fundamentunterkante gekappt und die Bewehrung freigelegt. Aufgrund des
geplanten Unterwasseraushubes musste diese Vorgehensweise modifiziert werden.
Zunachst musste der Leerschlag von der Arbeitsebene bis zur Pfahloberkante anstelle mit
Beton mit Kies verfillt werden. Zudem war zumindest der obere Teil des Pfahlschaftes
durch ein voll tragféhiges Tragglied auszubilden, um die Oberkante des Ortbetonschaftes
unterhalb der Unterwasserbetonsohle enden lassen zu kénnen. Dieses Tragglied war
zudem robust auszufihren, um Beschadigungen beim Unterwasseraushub
auszuschlief3en. Als in den Rammpfahlquerschnitt einzustellende Tragglieder kamen zwei

Varianten in Frage, und zwar:

1 HEM-Profilstahltrager und
2 Fertigteil aus Beton.
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Bild 8: Tragglieder (Beton, Stahl)

Bei der Variante mit Profilstahltrdgern handelt es sich um ein schon auf anderen
Baustellen in Kombination mit FRANKI-Rammpféhlen eingesetztes bewéhrtes System. Die
Anschlusse an die Unterbeton- und Konstruktionsbetonsohle kénnen zudem relativ einfach
vorgefertigt und im Bedarfsfall auch unter Wasser noch ergénzt werden. Als nachteilig war

der hohe Stahlpreis zu bewerten.

Bei der Variante mit einem Betonfertigteil ist in erster Linie das hohe Gewicht des
Fertigteils und die damit verbundenen geratetechnischen Probleme nachteilig. Die
Ausfiihrung erfolgte daher mit einem Fertigteil aus Profilstahl (Bild 9).

Bild 9: Anschluss der HEM-Profile an die Sohlen
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Aufgrund des engen Terminrahmens, der zu erwartenden schweren Rammung und des
Fertigteiltraggliedes  wurde folgende modifiziete = FRANKI-Rammpfahlherstellung
festgelegt:

= Einrammung der Vortreibrohre mit unterer Abdichtung durch eine FuRplatte mit
Kopframmung (Hydraulikrammbar Junttan HK 14a)

= Ausrammung der PfahlfiiBe durch Freifallbar (Innenrammung)

= Einstellen des Tragglieder (HEM-Profil)

= Betonieren des Pfahlschafts bis maximal zur Unterkante der Unterwasserbetonsohle

= Ziehen der Vortreibrohre

Die Pfahlherstellung erfolgte im Zusammenspiel zwischen einer hoch leistungsféhigen KC-
Ramme fir das Einrammen und das Ziehen der Vortreibrohre und zwei FRANKI-Rammen
fur die FuBherstellung und den Einbau der HEM-Profile (s. Bild 10). Fur die Abtragung der
Pfahlkrafte von 760 KN (Bauzustand) bzw. 510 kN Zug und 1600 kN Druck wurden
insgesamt 645 Pfahle mit einer Lange von ca. 13,6 m zzgl. Leerschlag von ca. 11,0 m
ausgefuhrt (Rammtiefe rd. L = 24,5 m).

Bild 10: FRANKI-Rammen und KC-Ramme auf der Arbeitsebene 3 m unter OK Gelande
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Die wesentlichen Vor- und Nachteile sowie Risiken der gewéhlten Bauweise lassen sich

nach Abschluss der Arbeiten wie folgt zusammenfassen:

Vorteile

= gleiches Widerstands-Setzungs-Verhalten der Pfahle wie die ausgefiihrten Pfahle des
Docks Il

= durch den Einbau robuster Tragglieder Vermeidung von Schaden beim
Unterwasseraushub

= durch das HEM-Profil Anschluss an Unterwasserbeton- und Docksohle méglich

= Einsatz von gerammten Spundwénden méglich

= keine Ankerherstellung gegen driickendes Wasser

= hohe Tagesleistung aufgrund der gewéahlten Geratekombination

Nachteile

= schwere Rammung tiberwiegend durch mitteldicht bis dicht gelagerte Sande (ca. 26 m
Rammtiefe)

= erhdhter Aufwand zur Sicherstellung der Lagesicherheit der Tragglieder beim
Einbringen, Betonieren und Rohrziehen

= Erh&hter Aufwand zur Sicherstellung der Lagegenauigkeit der planméaBigen Oberkante
des Betons des Pfahlschaftes

= erschwerter Unterwasseraushub zwischen den herausstehenden Traggliedern

Im Rahmen  der  Ausfihrungsplanung  war  durch ein umfangreiches
Qualitatssicherungsprogramm sicherzustellen, dass die Nachbearbeitung der Pfahle bzw.

HEM-Profile durch Taucher auf ein Minimum beschrénkt werden konnte.

4. Schlussbemerkungen
Ruckblickend haben sich das geplante Ausfiihrungskonzept und die durchgefiihrten

Qualitdtssicherungsmafnahmen bewéahrt. So wurde/wurden:

= die geplante Ausfiihrungszeit fur die Pfahlherstellung um eine Woche auf 11 Wochen

reduziert ,
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= an nur 20 Pfahlen die Einbautoleranzen der HEM-Profile tGberschritten, so dass
zusatzliche Knaggen fir einen einwandfreien Anschluss an den unbewehrten
Unterwasserbeton eingebaut werden mussten,

= an lediglich 5 Pfahlen ein Abstemmen des Beton erforderlich, da die Betonoberkante
innerhalb der Unterwasserbetonsohle lag,

= ein Pfahl mit GEWI-Pfahlen ertiichtigt, da nicht zweifelsfrei nachgewiesen werden
konnte, dass der Korrosionsschutz fiir das HEM-Profil durch den Pfahlbeton sicher

gestellt war.

Die Dockbaugrube konnte nach Ausharten des Unterwasserbetons mit einer geringen
Restwasserhaltung trocken ausgehoben und die Stahltrdger fur den darauf
einzubringenden Konstruktionsbeton inkl. Bewehrung vorbereitet werden (Bild 11). Die
BaumafRnahme befindet sich insgesamt im Terminplan, so dass die Werftleitung davon

ausgeht, die Dockerweiterung zeitnah in den Schiffbaubetrieb mit einzubeziehen.

% hlu | gies
: hlum .uuhn“iu.

Bild 11: Blick auf die Unterwasserbetonsohle und die HEM-Profiltragglieder
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Die Griindung der Elbphilharmonie Hamburg

Jorg Franke, Jiirgen Woldt, IGB Ingenieurgesellschaft, Hamburg
1 Das Bauvorhaben Elbphilharmonie Hamburg
1.1. Der Kaiserspeicher von 1875

Noch vor dem Beginn des Baus der Hamburger Speicherstadt 1885 entstand 1875 an der
westlichen Spitze des Gebietes der heutigen HafenCity der Kaiserspeicher. Er war auf
Holzpfahlen mit gemauerten, durch Gewdlbe verbunden Kopffundamenten gegriindet. Im
2. Weltkrieg wurde er stark beschadigt und 1962 abgerissen. Die Pféhle und der GroRteil

der gemauerten Fundamente verblieben im Boden.
1.2. Der Kaispeicher A von 1965

An der Stelle des Kaiserpeichers wurde 1965 nach dem Entwurf des Architekten Werner
Kallmorgen der neue Kaispeicher A erbaut. Die aus Senkkasten bestehenden, histori-
schen Kaimauern am Kaiserkai und am Dalmannkai waren bereits 1961 und 1962 durch
eine Spundwand mit Stahlbetontberbau und Schragverankerung mit MV-Pféhlen ertiich-
tigt worden. Ausgenommen von dieser Mallnahme war das Kaimauerstiick nérdlich des

Kaispeichers A, da der neu geplante Speicher bis an den Sandtorhafen reicht.

Der Grundriss des neuen Kaispeichers ist trapezférmig mit Hauptkantenlédngen von ca.
108 m x 85 m. Seine Griindung besteht aus Stahlbetonfundamenten, die tiberwiegend mit
Stahlbetonbalken verbunden sind. Die Fundamente ruhen auf 1.111 gerammten Pfahlen

und auf einer Kastenspundwand, die die nérdliche Begrenzung zum Sandtorhafen bildet.

Der Uberwiegende Teil der Pfahlgriindung besteht aus Ortbetonrammpfahlen, sogenann-
ten Vibro-Pfahlen. Zur Herstellung der Vibro-Pfahle wurde ein Rohr mit einem Durchmes-
ser von 52 cm und verlorener Spitze in den Boden gerammt, ein Bewehrungskorb einge-
stellt und das Rohr mit Beton gefiillt. Beim Ziehen des Rohres wurde durch auf- und ab-
warts gerichtete Rammschlége der Beton im FuRbereich komprimiert und eine FuRaufwei-

tung auf 62 cm bis 71 cm erreicht.

Im nérdlichen Randbereich des Speichergrundrisses mussten die Pfahle wegen des Hohl-

raums Uber der Boschung hinter der Kastenspundwand verrohrt oder halbverrohrt herge-
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stellt werden. Eine Ausnahme bilden die Pfahle in der Nordostecke des Speichers. Hier
wurden Fertigbeton-Rammpféhle 38/34 cm und ein Stahlprofilpfahl PSP 30 eingebaut.

Bild 1 Der Kaiserspeicher von 1875

1.3. Die Elbphilharmonie Hamburg

Die Elbphilharmonie soll durch seine spektakulére Architektur und einen herausragenden
Standort zu einem Wahrzeichen Hamburgs werden. Die Lage in der westlichen Spitze der
HafenCity ermdglicht einen beeindruckenden Blick tber die Innenstadt und den Hafen

Hamburgs.

Der Kaispeicher A bildet den Sockel des Neubaus der Elbphilharmonie. Der Kaispeicher
hat eine Héhe von ca. 35 m und einen trapezférmigen Grundriss. Der neue Teil des Ge-
b&udes ragt mit deckungsgleichem Grundriss bis zu 65 m Uber den Speicher hinaus. In-
nerhalb des Sockels entstehen hauptsachlich ein Parkhaus und die Zugénge zu drei Kon-

zertsélen, einem Luxushotel und Wohnungen oberhalb des Sockels.
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@ Herzog & de Meuron

Bild 2  Die Elbphilharmonie Hamburg nach der Fertigstellung

Die Stahlbetonkonstruktion im Inneren des Speichers wurde bis zur alten Griindungssohle
zurtickgebaut. Die bis zu 2,4 m dicke Bodenplatte des Neubaus wurde auf der alten Bo-
denplatte hergestellt. Die aufgehende neue Konstruktion ist durch drei Stahlbetonkerne

gekennzeichnet, die sich tUber die Gesamthéhe des Bauwerks erstrecken.

Zur Grindung des Neubaus wurden die vorhandenen Ortbetonrammpfahle herangezogen.
Hoher belastete Bereiche wie z. B. die drei Kerne erhielten eine Nachgriindung, die eben-
falls aus Pfahlen besteht. Als Herstellungsebene dieser Pfahle diente — nach dem Abbruch
der alten Konstruktion — die Sohle des Kaispeichers A.

Westlich, stidlich und 6stlich des beschriebenen Bauwerks schliefien sich eingeschossige
neue Tiefgaragen an. Die westlich und sudlich vorgelagerte Tiefgarage wird auf die vor-
handene Kaikonstruktion mit Uferspundwand und die dahinter liegenden Senkkésten auf-
gesetzt. Die Ostliche Tiefgarage wird auf neuen Pfahlen gegriindet.
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1.4. Baugrundverhiltnisse

Der Untergrund im Bereich des Kaispeichers ist gekennzeichnet durch eine kiinstlich auf-
gefullte Schicht unter der Sohlplatte und eine darunter folgende Weichschicht aus Torf und
Klei, die etwa bei + 0 mNN einsetzt. Sie ist ca. 6 m dick und stark kompressibel. Unter der
Weichschicht folgt die griindungsfahige Sandschicht, die ab ca. — 24,0 mNN von Geschie-
bemergel unterlagert wird. Ab etwa — 32,0 mNN folgt Glimmerton.
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Bild 3  Ergebnisse von Drucksondierungen auerhalb und zwischen den Bestandspfah-
len
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Die Lagerungsdichte des Sandes im natrlichen Zustand liegt oberhalb von ca. — 12 mNN
zwischen mittleren Spitzendruckwerten von g = 10 MN/m? und q. = 15 MN/m? entspre-
chend mitteldichter Lagerung und unterhalb von — 12 mNN zwischen mittleren Spitzen-

druckwerten von q. = 15 MN/m? und q. = 20 MN/m? entsprechend dichter Lagerung.

Die Diagramme der Drucksondierungen wie die der DS 24/D in Bild 3 mit kurzem Abstand
zu den Pfahlen in der Sandschicht zeigen bis in den Bereich des PfahlfulRes deutlich héhe-
re Spitzendriuicke als Drucksondierungen wie die DS 25/D mit gréerem Abstand zu Pféh-
len, vergleiche Bild 4. Die Verdichtungswirkung der Verdréangungspfahle wird somit durch
die Drucksondierungen abgebildet. Im Tiefenbereich unterhalb der Pfahlfiie geht die Zu-
nahme der Spitzendruckwerte wieder zuriick und erreicht hier Werte, die der natirlichen,
von den Pfahlen unbeeinflussten Lagerung entsprechen, siehe auch FRANKE, WOLDT
(2004).
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Bild 4 Bestandsgriindung des Kaispeichers A mit der Lage der Probepféhle
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2, Griindungskonzept
2.1. Griindung des aufgehenden Geb&udes
2.1.1. Ermittlung des Tragverhaltens der Bestandspféahle

Die Grindung des Kaispeichers A besteht nach den recherchierten Lasten- und Pfahlpla-
nen aus 1101 Ortbetonrammpfahlen, 9 Fertigbetonpféahlen, einem Stahlprofilpfahl und der

nérdlichen 108 m langen Kastenspundwand.

Bei den Vibro-Pfahlen handelt es sich um Vollverdrangungspfahle. Zur Abschatzung ihrer
dulleren Tragféhigkeit wurde eine Berechnung fiir Bohrpfahle nach DIN 1054 mit einer
Erhéhung der Kennwerte fiir Mantelreibung und Spitzenwiderstand um 25 % vorgenom-
men, siehe Franke, Woldt (2004). Fur die Pfahle ergaben sich nach dieser Methode eine
rechnerische Tragféhigkeitsreserven zwischen 30 % und 60 %.

Die Grindungspfahle sind in Gruppen angeordnet. Die dartiber liegenden Stahlbetonfun-
damente sind ca. 1,4 m hoch und Gberwiegend mit Fundamentbalken verbunden. Die Kas-

tenspundwand ist tGiber einen Kopfbalken an die Fundamente angeschlossen.
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Bild 5 Anordnung der Probebelastungen an den Bestandspféhlen
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An den drei in Bild 4 gekennzeichneten Fundamenten wurden vor der Entkernung des
Kaispeichers statische Probebelastungen durchgefiihrt. Die Pfahlanordnung unter den
Fundamenten ist gekennzeichnet durch einen zentralen Probebelastungspfahl unterhalb
einer Gebaudestitze und groRtenteils punktsymmetrisch angeordneten Randpféhlen. Die
Probepfahle unterschieden sich in ihrer zuldssigen Last, der Fuftiefe und ihrem Ful-
durchmesser. Den ausgewdhlten Pfahlen wurden nach dem Pfahlplan von 1964 Ge-

brauchsbelasten von 160 t und 130 t zugewiesen.

Die Probebelastungspfahle wurden direkt unter dem Fundament gekappt, auf einer Lange
von ca. 1,5 m abgespitzt und mit Hilfe einer Stahlhiilse mit 70 cm Durchmesser soweit neu
aufbetoniert, dass zwischen neuem Pfahlkopf und Fundamentunterkante eine lichte Héhe
von 75 cm verblieb, siehe Bild 5 und Bild 6. Die durch das Kappen und die nachfolgende
Probebelastung verursachte Beanspruchung der Randpféhle wurde von der TUHH mit

Hilfe von Dehnmessstreifen gemessen, KONIG et al. (2006).

Bild 6: Probebelastung an den Bestandspfahlen

Die Probebelastungseinrichtung bestand hauptséchlich aus drei hydraulischen Pressen
von jeweils 2.500 kN Maximalkraft zum Erzeugen der Belastung, einer Kalotte zur Zentrie-
rung der Kraft sowie der Messeinrichtung aus zwei vertikal und zwei horizontal messenden
Weggebern mit einer Genauigkeit von 1/100 mm. Das Widerlager bildete der noch nicht

entkernte Kaispeicher A. Der Probepfahl wurde zunéachst bis zur Gebrauchslast entspre-
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chend der Halfte der erwarteten Grenzlast belastet und dann vollsténdig entlastet. Es folg-
te die Wiederbelastung tiber die Gebrauchslast bis zu Grenzlast. Die Laststufen wurde auf
die rechnerisch ermittelte zu erwartende Grenzlast abgestimmt. Zur Kontrolle der Set-
zungsmessungen, deren Festpunkt das Fundament war, wurde die Stiitze Gber dem Fun-
dament kontinuierlich nivelliert. Flr die zuldssige Hebung der Stiitze wurde ein Grenzwert
von 5 mm festgelegt. Das Ergebnis der Berechnung der zuldssige Lasten nach DIN 1054
und der statischen Pfahlprobebelastungen ist in Tabelle 1 zusammengestellt:

Tabelle 1 Tragfahigkeit und Setzung der Bestandspféhle als Einzelpféhle

Pfahl| Fundament Pfahifufy Zuldssige Pfahllasten [Probebelastung 2005
- Durch- |(Baujahr| Abschitzung Grenz-
Tiete messer | 1964 2004 _— setzung

379 14/D - 16,8 mNN| 62 cm 160t 2.100 kN 4.200kN [ 12 mm
155 24/D - 16,8 mNN| 71 cm 160t 2.600 kN 4.900 kN [ 15 mm

309 10/D - 14,8 mNN| 62 cm 130t 1.800 kN 3.900 kN | 14 mm

Vorlaufend zu den Pfahlprobebelastungen wurden an den drei Fundamenten in Schiirf-
gruben die Pfahlgeometrie erkundet, die Festigkeit des Fundament- und des Pfahlbetons
und die Integritat der Pfahle bestimmt. Weiterhin wurden aus dem Untergeschoss Druck-
sondierungen durchgefiihrt. Nach den Ergebnissen der Labortests sind die Betonfestigkei-
ten entsprechend B 35 bis B 45 anzusetzen. Mit Integritatspriifungen konnten die in den
Planen angegebenen Pfahllangen bestétigt werden und eine Durchgéngigkeit des Pfahl-

querschnitts nachgewiesen werden.
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Bild 7  Pfahlwiderstands-Setzungslinien der probebelasteten Bestandspfahle
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Die Grenze der dufleren Tragféhigkeit der Pfahle wurde in keinem Fall erreicht. Dies geht
aus den Pfahlwiderstands-Setzungslinien deutlich hervor. Aus den Ergebnissen der Pfahl-
probebelastungen lassen sich mit einer globalen Sicherheit von 1,75 zulédssige aulRere
Tragféahigkeiten von 2.400 kN bzw. 2.200 kN ableiten. Dies entspricht einer Laststeigerung
in der GréRenordnung von 40 % bis 50% gegenliber den 1964 der Bemessung zu Grunde
gelegten Werten. Diese Werte entsprechen unter der Annahme der Betongite B 35 weit-
gehend der inneren Tragfahigkeit der Pfahle. Die Pfahle weisen damit ein deutliches ,An-
wachsen* auf. In KONIG (2008) wird dieses Phanomen mit Bezug auf dieses Bauvorhaben
hauptsachlich durch die Relaxation von Tangentialspannungen und die damit einherge-
hende Vergréerung der Radialspannungen, die sich wahrend der Herstellung um den

neu hergestellten Pfahl ausbilden, erklart.

Bei Pfahl 379 bildete die innere Tragfahigkeit durch Pfahlbruch die Grenzlast. Der Bruch
wurde durch eine leichte Schréagstellung des Pfahls und eine daraus resultierende Biege-
beanspruchung verursacht. Eine nachlaufende Integritatsprifung des Pfahls ergab eine

Schadigung ca. 1,4 m unterhalb des Pfahlkopfes.

Neben den drei getesteten Pfahltypen, die die Mehrzahl der Grindungspféhle des Kai-
speichers ausmachen, wurden die Tragféhigkeiten fir Pfahle mit alten Tragfahigkeiten von
80 t, 90 t und 110 t rechnerisch bestimmt.

2.1.2. Auswahl des Pfahlsystems der Nachgriindungspféhle

Die Probebelastungen an vorhandenen Pfahlen des Kaispeichers A ergeben fiir die neu
festgelegten Gebrauchslasten Setzungen von 4 mm bis 5 mm der Einzelpfahle. Die Set-
zungen von neu herzustellenden Pféhlen fir die Nachgriindung missen mit diesen Set-
zungen vertraglich sein. Nur wenn die den neuen Pféhle zugewiesene Gebrauchslast die
genannten Setzungen erfahren, wird vermieden, dass die vorhandenen Pfahle Uiberlastet

werden.

Diese Vorgehensweise setzt voraus, dass die Gruppenwirkung der Bestandspfahle und

der Nachgriindungspfahle den gleichen Einfluss auf ihr jeweiliges Tragverhalten austibt.

Der Abbruch der inneren Stahlbetonkonstruktion des Kaispeichers A ermdglichte es auf

der bestehenden Bauwerkssohle mit Grof3geraten zu arbeiten.

Klassische Bohrpféhle wurden nicht in Betracht gezogen da sie gegentber den Verdran-
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gungsbohrpféhlen héhere Setzungen aufweisen. |hr Einsatz wére nur mit ZusatzmafRnah-
men moglich, die die Setzung verringern oder kompensieren. Als Manahmen sind die
Mantelverpressung oder Fullverpressung sowie eine Vorspannung des Pfahls mit einem

Belastungskissen zu nennen.

Vollverdrangungsbohrpfahle sind grundsétzlich geeignet, bergen aber im vorliegenden Fall
infolge der Vorverdichtung des Untergrundes durch die vorhandenen Pfahle das Risiko,
dass sie nicht auf die erforderliche Tiefe gebracht werden kénnen.

Teilverdrangungsbohrpfahle zeigen bei dem vorliegenden Untergrund ein Setzungsverhal-
ten, dass dem der vorhandenen Pféhle sehr ahnlich ist. Der Teilverdréangungsbohrpfahl

wurde deshalb fiir die Nachgriindung des Kaispeichers A ausgewabhlt.

Im Rahmen der BaumaRnahme HTC lIl, das in ca. 150 m Entfernung nérdlich des Sand-
torhafens liegt, wurden 1993 drei statische Probebelastungen an Teilverdrangungsbohr-
pféahlen mit @ 60 cm durchgefiihrt. Die Untergrundverhéltnisse sind mit denen des Kai-

speichers gut vergleichbar.
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Bild 8 Probebelastungsergebnisse des durch den Kaispeicher vorbelasteten Ortbeton-
rammpfahls und des nicht vorbelasteten Teilverdrdngungsbohrpfahls HTC I

Der in Bild 8 dargestellte Vergleich der Probebelastungsergebnisse des durch den Kai-
speicher vorbelasteten Ortbetonrammpfahls mit dem nicht vorbelasteten Teilverdran-
gungsbohrpfahl zeigt, dass die Setzungen des Einzelpfahls der beiden Pfahltypen zwi-
schen 4 mm und 5 mm im Bereich der Gebrauchslast fast gleich sind. Ein vertragliches
Abtragen der Lasten der alten und neuen Pfahle ist damit gegeben.
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Die Entlastung der Probebelastungspfahle des Kaispeichers vor der Probebelastung ent-
spricht der Lastgeschichte der vorhandenen Bauwerkspféhle, da die Kaispeicherkonstruk-

tion bis auf die Fassaden abgebrochen wird.

In Bild 9 sind die Bereiche der 621 Nachgriindungspfahle innerhalb des Kaispeichers dar-
stellt.

Dalmannkai
ELBE

Bild9  Bereiche der Nachgriindungspfahle

Die Festlegung der Gebrauchslasten erfolgte unter der Mallgabe, dass die zuséatzlichen
Pfahle in einem Achsabstand von mindestens 1,50 m angeordnet werden und bei der Ab-
stufung der Absetztiefe der Pfahle untereinander und zu den vorhandenen Pfahlen ein

Steigungsmalfd von 1:1 einzuhalten ist.
2.2. Griindung der historischen Fassade

Die historische Fassade aus Ziegelmauerwerk von 1964 ist ca. 35 m hoch und hat eine
abgewickelte Lange von ca. 340 m. Die Fassade besteht aus einer 11,5 cm dicken Au-
Renschale und einer tragenden 24 cm dicken Innenschale, die liber eine 2 cm breite Fuge

durch Uberstehende Ziegel miteinander verzahnt sind.
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Bild 10 Pfahlherstellung in dem bereits gréRtenteils entkernten Kaispeicher A mit weitge-
hend fertiggestellter, umlaufender Fassadestitzung

Die Griindung der Fassade des Kaispeichers folgt zwei unterschiedlichen Konzepten: Die
Nordfassade, die direkt an den Sandtorhafen grenzt, ruht auf einer Kastenspundwand, die
gleichzeitig die Uferwand darstellt und die Gber die Bodenplatte des Kaispeichers horizon-
tal gehalten wird. Die Kastenspundwand bindet in den Griindungshorizont aus Elbsand
ein. Die West-Sud- und Ostfassaden sind, wie der gesamte innere Speicher, auf Ortbeton-
rammpfahlen gegriindet, die ihre Last im Elbsand abtragen.

Im Zuge der Entkernung des Kaispeichers blieben nur die Fassade und die Bodenplatte
erhalten. Die Fassaden wurden durch 30 m hohe Geriistbécke ausgesteift. Die Griindung
der Gerustbdcke erfolgte im Norden auf im Wasser gerammten Stahlrohrpféhlen. An den
Ubrigen Seiten stand das Gerist auf der Bodenplatte der neuen vorgelagerten, einge-

schossigen Tiefgarage, die den Kaispeicher an drei Seiten umgibt, siehe Bild 10.

Die Stahlbetondecken und die Stahlbetonskelettbalken des alten Speichers wurden durch
bundige Sageschnitte von der Fassade und den AuRenstiitzen getrennt, die in der Innen-

schale des Mauerwerks verblieben.
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2.3. Griindung der vorgelagerten Tiefgaragen

Dem trapezférmigen Grundriss des Kaispeichers ist im Westen, Stiden und Osten eine
eingeschossige Tiefgarage vorgelagert. Die westliche und stidliche Tiefgarage wird auf der
vorhandenen Kaimauer aus Spundwand, Senkkasten und Stahlbetontiberbau sowie auf

der vorhandenen Pfahlgriindung der Fassade des Kaispeichers aufgelagert.

Die ¢stliche Tiefgarage wird auf neuen Pfahlen und auf den vorhandenen Pfahlen unter-
halb der Fassade gegriindet. Die neuen Pféhle sind auf Zug und Druck zu bemessen, da
die Tiefgarage bei Sturmflut unter Auftrieb steht. Zum Ausgleich von Differenzsetzungen
zu dem aufgehendem Bauwerk wurde das Auflager der Tiefgaragendecke an der Fassade
schleppplattenartig ausgebildet.

2.4. Hindernisbeseitigung, Hiillsenpfahle

Aus der Altplanrecherche der Griindungselemente waren die Hindernisse aus Stahlbeton,

Mauerwerk und Holz bekannt.

Die bestehende Griindungskonstruktion aus Fundamentbalken und Betonplatte wurde im
Bereich der Nachgriindungspféhle durchbohrt oder geségt. Durch die entstandenen Off-
nungen wurden vor der Pfahlherstellung fir alle 621 Pféhle im Innenraum des Kaispei-
chers Vorbohrungen abgeteuft. Dabei wurden die Hindernisse im Bereich oberhalb der

Sandschicht ohne Materialférderung beim Bohren zerkleinert.

Der Bereich stdlich der Nordfassade brachte mit den im Untergrund vorhandenen Senk-
kasten flr 145 Pfahle eine besondere Situation, da sich zwischen den alten Pfahlkopffun-
damenten und den Senkkasten ein Hohlraum befindet. Fir dessen Uberbriickung waren
Stahlhilsen vorgesehen, in deren Schutz die Teilverdrangungsbohrpféhle hergestellt wur-
den. Den genannten Vorbohrungen waren deshalb Hilsenbohrungen vorzuschalten und

die Hilsen einzusetzen.

Eine Reihe von Bohrungen setzte nicht vollflachig auf die Senkkastenoberkante auf, son-
dern bohrte den Senkkasten von der AuRenseite an. In diesen Féllen mussten Hulsen ein-
gesetzt werden, die zum Teil bis an die Senkkastenunterkante reichten. MaRgebendes
Kriterium bei der Festlegung der Hulsenldnge vor Ort war, dass der Hilsenful® entweder
im Mauerwerk oder im Boden abgesetzt werden konnte. Mit einem vertikalen Material-

wechsel in diesem Bereich hatte die Hiilse nicht die erforderliche Fixierung.
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3. Priifungen wahrend und nach der Pfahlherstellung
3.1. Messung der geférderten Bodenmenge

Die Herstellung der Teilverdrangungsbohrpféhle fir die Grindung der Elbphilharmonie
begann im Bereich der vorgelagerten Tiefgarage Ost. Zwei Pfahle in diesem Bereich wur-
den als Probepféhle herangezogen, um bei ihrer Herstellung die geférderte Bodenmenge
zu messen und daraus einen Zusammenhang zwischen der Verdrdngungswirkung und

den Herstellparametern des Teilverdrangungsbohrpfahls ableiten zu kénnen.

Das Bohrrohr wurde vor Bohrbeginn zwischen den Wendeln vollstédndig von Boden gerei-

nigt. Auf diese Weise war sichergestellt, dass nur pfahleigener Boden geférdert wurde.

Nach Erreichen der Pfahlfultiefe wurde der geférderte Boden in einen Container gefiillt
und gewogen. Der so gewonnene Boden stellt ein Mal fur die Verdrangungswirkung des
Pfahles dar. Dabei ist zu beachten, dass sich der gesamte fiir den Pfahl geférderte Boden
aus dem beim Abteufen geférderten Boden und dem beim Ziehen des Schneckenrohres

geférderten Boden des Ringraums zusammensetzt.

Im Falle, dass das Bohrrohr pro Umdrehung gemaR dem ,Korkenzieherprinzip® um den
Wendelhdhe abgeteuft wird, findet Bodenverdrangung um das Volumen der Seele und der
Schneckenfliigel statt und es entsteht theoretisch kein Bodentransport auf der Schnecke.
Dann wird lediglich das Bodenvolumen auf der Schnecke beim Ziehen der Bohrschnecke
geférdert. Dies ist hier beim Durchfahren der Weichschicht bei drei Umdrehungen je Meter
Vorschub der Fall, siehe Bild 11.

Ist das vor dem Ziehen des Bohrrohres geférderte Bodenvolumen kleiner als das Volumen
der Seele und der Wendel, findet theoretisch eine Verdrangung statt. Ist das geférderte

Bodenvolumen gréfRer ist von einer Auflockerung auszugehen.

Fir den verwendeten Teilverdrangungsbohrpfahl mit einem Verhéltnis von Seelenrohr-
und Wendeldurchmesser von 0,75 ergibt sich eine maximale Verdrangung von 59 % des

Pfahlvolumens.

Bei der Probeherstellung der zwei Pféhle wurden als geférderte Bodenmengen 4,35 t bzw.
3,74 t gemessen. Unter Berlicksichtigung einer mittleren Bodenwichte von 1,72 t/m® erga-
ben sich daraus Bodenvolumen von 2,53 m® bzw. 2,17 m°. Die theoretische Verdran-

gungswirkung der Probepfahle lag damit bei etwa 13 % bzw. 19 %.
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3.2. Pfahlherstellungsprotokolle

Die Dokumentation der Herstellung von Bohrpféhlen mit durchgehender Bohrschnecke ist
in E DIN EN 1536 2009-01, Anhang C 6 geregelt. Der Bohrvorgang und das Einbringen
des Beton ist tiefenabhangig mit der ,Eindringung je Umdrehung“ und dem Betondruck

aufzuzeichnen.

Fur die Teilverdrangungsbohrpféhle der Elbphilharmonie zeichnete die ausfiihrende Pfahl-
firma ein Diagramm der Eindringung je Umdrehung auf. Ein Betondruck und die Beton-
menge konnte nicht tiefenabhdngig aufgezeichnet werden. Stattdessen wurde der Be-
triebsdruck der Hydraulikmotoren am Bohrtisch aufgezeichnet. Zusétzlich wurde tabella-

risch die Anzahl der Umdrehungen pro Tiefenmeter dokumentiert.
3.3. Integritatspriifungen

Von den 621 ausgefiihrten Nachgrindungs-Pfahlen im Innenraum des Kaispeichers A
wurden an 38 Pfahlen Integritdtsprifungen ausgefiihrt. Die ausgewahlten Testpfahle ver-
teilen sich nach ihrer Lage uber alle Bauabschnitte. Eine Ausnahme bilden die 145 Huil-
senpfahle sudlich der Nordfassade. Der direkte Kontakt der Hulsenpfahle mit dem durch-
bohrten Mauerwerk der Senkkasten fuhrt bei Integritdtspriifungen zu nicht auswertbaren
Ergebnissen.

Das Ergebnis der 38 Integritatsprifungen wurde entsprechend der ,EA Pfahle” bewertet.

Klasse A 2 33 Pfahle
Klasse 0 5 Pfahle

Fur 33 Pfahle ist damit die Durchgéngigkeit festgestellt. Teilweise auftretende Impedanz-
vergrofRerungen an der Sandschichtoberflache wurden als QuerschnittsvergroRerungen
interpretiert. Dies kann dadurch erklart werden, dass es beim Ziehen des Teilverdran-
gungsbohrrohres beim Betonieren des Pfahls am Ubergang zwischen der tragfahigen
Sandschicht und der Weichschicht zu QuerschnittsvergréRerungen tGber das Mal des Re-

gelquerschnitts hinaus kommt.

Bei den funf Pfahlen der Ergebnisklasse 0 ist keine Aussage uber die Pfahllange maglich,
da der Signalverlauf der Integritdtsmessung keinen FuRreflex zeigt. Als Ursache sind der
Kontakt der Pfahle mit Hindernissen oder das Vorhandensein von Stahlrohrhiilsen im obe-

ren Pfahlbereich anzufiihren.
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3.4. Drucksondierungen vor und nach der Pfahlherstellung

Zur Uberpriifung der Veranderung der Lagerungsdichte des Sandes im Bereich der Pfahl-
einbindung in die Sandschicht wurden vor und nach der Herstellung einiger Teilverdrén-

gungsbohrpféahle Drucksondierungen ausgefiihrt.
Sie wurden vor der Pfahlherstellung in der jeweiligen Pfahlachse und nach der Pfahlher-
stellung im Abstand des einfachen und zweifachen Pfahldurchmessers d vom Pfahimantel

niedergebracht.
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Bild 11 Ergebnisse der Drucksondierungen vor und nach der Pfahlherstellung und An-
zahl der Umdrehungen des Bohrrohrs je Absenkmeter
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In Bild 11 sind fur zwei dynamisch probebelastete Pfahle, die Bohrdiagramme der Pfahl-
herstellung und die Ergebnisse der Spitzendrucksondierungen grafisch dargestellt. Bild 12
zeigt die Lage der zwei dynamisch probebelasteten Nachgriindungspféhle und der Spit-
zendrucksondierungen. Die Bohrdiagramme geben die Umdrehungen des Bohrrohres pro
Absenkmeter an. Aus den Ergebnissen von Drucksondierungen, die vor und nach der
Pfahlherstellung ausgefiihrt wurden, geht hervor, dass der Sondierspitzenwiderstand im
Einbindebereich des Pfahls in der unteren, dicht gelagerten Sandschicht verringert und in
der darliber liegenden, mitteldicht gelagerten Sandschicht vergréf3ert wurde.

Bei der vergleichenden Bewertung der Drucksondierdiagramme ist zu beachten, dass das
Drucksondengestange beim Eindringen in den Boden von der Lotrechten abweichen kann.
Das Mafy der Abweichung wurde in Abhangigkeit von der Tiefe aus der kontinuierlichen
Neigungsaufzeichnung der Drucksonde errechnet. Die Berechnung der Auslenkung der
Sondierspitze in Tiefe des PfahlfulRes ergab Werte bis zu 1,3 m. Nicht feststellbar ist, in

welcher Richtung die Sondierspitze ausgelenkt wird.
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Bild 12 Lage von zwei dynamisch probebelasteten Pfahlen und der vor- und nachlaufen-
den Drucksondierungen

Die 12 Drucksondierungen, die nach der Herstellung von sechs Pfahlen durchgefiihrt wur-
den, zeigen kein einheitliches Bild. Kennzeichnend fir alle Diagramme ist, dass sie im
Lasteinleitungsbereich in der Sandschicht sowohl Erhéhungen als auch Reduzierungen
des Eindringwiderstandes aufweisen kénnen und dass sich ab 1 m bis 2 m unter dem
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Pfahlfull keine Abweichungen mehr zwischen vor und nach der Pfahlherstellung ausge-
fuhrten Drucksondierungen zeigen. Die Erhéhungen stellen sich meist im oberen Einbin-

debereich der Sande ein, die Reduzierungen im unteren Bereich bis zum Pfahlful}.

Bei drei Sondierungen zeigt der Eindringwiderstand der Spitzendrucksonde im Diagramm
nach der Pfahlherstellung gegentiber dem Diagramm vor der Pfahlherstellung eine Redu-
zierung. Sie erstreckt sich, mehr oder weniger ausgepragt, tber die gesamte Pfahleinbin-
delédnge in die Sandschicht.

3.5. Dynamische Probebelastungen

Um die Auswirkung der unerwarteten Reduzierungen der Eindringwiderstdnde der Druck-
sonde nach der Pfahlherstellung auf die Pfahltragfahigkeit zu tberpriifen, wurden durch
die TUBS dynamische Probebelastungen durchgefiihrt.

Mafgeblich fur die Auswahl der Versuchspfahle waren die Ergebnisse der in Pfahindhe
vor und nach der Pfahlherstellung ausgefiihrten Drucksondierungen. Die Gebrauchslast
der ausgewahlten Pfahle betragt 2.000 kN.

Die Belastung erfolgte mit einem ca. 7 t schweren Freifallgewicht mit einer Fallhéhe zwi-

schen ca. 0,50 m und 1,50 m.

Der zuerst getestete Pfahl 523 hatte bei 50 cm Fallhéhe eine Setzung von 4 mm und bei
einer Fallh6he von 81 cm eine Setzung von 6 mm. Bei der dritten Fallhéhe von 100 cm mit
7 mm Setzung zeigte der Pfahl eine Reflektion bei ca. der Hélfte der Pfahlldange. Da eine
Zerstérung des Pfahlschaftes durch weitere Rammschlage nicht ausgeschlossen werden
konnte, wurde der Pfahl 523 deshalb nicht bis zur vorgesehenen maximalen Fallhéhe be-

lastet.

Bei der weiteren Durchfiihrung der dynamischen Probebelastung an den Pfahlen 525 und
497 wiederholte sich das Phanomen einer Reflektion im Geschwindigkeitsverlauf etwa bei
der Halfte der Pfahllange. Daraus konnte geschlossen werden, dass ein pfahlspezifisches
Verhalten vorliegt. Die Pfahle 525 und 497 wurden deshalb bis zur vollen Fallhéhe be-
lastet.

Die Auswertung nach dem CAPWAP-Verfahren erfolgte bei Pfahl 523 fur die groRte aus-
gefuhrte Fallhdhe von 100 cm, wahrend fur die Pfahle 497 und 525 die Maximalfallhthe

von 152 cm bzw. 154 cm verwandt wurde. Das Ergebnis der Auswertung lautet wie folgt:
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Tabelle 2 Ergebnisse der dynamischen Pfahlprobebelastungen

Pfahl-Nr. | Tragféhig- Antell Anteil Gebrauchslast | Sicherheit
keit Mantelreibung | Spitzendruck
523 3.487 kN 1.867 kN 1.620 kN 2.000 kN > 1,75
525 4.031 kN 2.001 kN 2.030 kN 2.000 kN 2,00
497 4.479 kN 2.188 kN 2.291 kN 2.000 kN 2,25

Eine Auswertung fur alle drei Pféhle mit der mittleren vorgesehen Fallhéhe von ca. 1,00 m
ergab fur den Pfahl 523 eine hohere Tragféhigkeit als fur den Pfahl 525. Die deutlich hohe-
re Anzahl der Umdrehungen am Pfahlful wahrend der Herstellung des Pfahls 523 hat so-
mit anscheinend keinen negativen Einfluss auf die Pfahltragféhigkeit.

3.6. Setzungsverhalten

Zur Beurteilung des Setzungsverhaltens der Griindung der Elbphilharmonie wurden auf
dem Niveau der Untergeschosssohle ein Nivellement durchgefiihrt. Die Messungen um-
fassen die Hebungen wahrend der Entkernung und die Setzungen wahrend der Bauzeit.
Die Messgenauigkeit betragt weniger als einen Millimeter. Durch zwei zeitnahe Messun-
gen zu unterschiedlichen Wasserstanden konnte der Einfluss der mittleren Tideschwan-

kungen auf etwa 2 mm beziffert werden.

Mit der messtechnischen Uberwachung wurden zunachst die Hebungen wahrend der Ent-
kernung des Kaispeichers erfasst. Ein Vergleich der gemessenen Hebungen der Griin-
dung wahrend des Rickbaus mit den Entlastungshebungen der drei statisch probebelas-

teten Bestandspfahle von ca. 3 mm ergibt eine gute Ubereinstimmung.

In Bild 13 sind die Ergebnisse von zwei Setzungsberechnungen und die erste Setzungs-
messung im Vergleich zu den Setzungen eines statisch probebelasteten Einzelpfahls dar-
gestellt. Eine Abschéatzung der Gebdudesetzungen ist unter Beriicksichtigung der Grup-
penwirkung nach RuUDOLF (2005) erfolgt. Dazu wurde eine Pfahlgruppe von 81 Pféahlen
herangezogen. Im Rahmen der zweiten Setzungsermittiung wurde eine tiefliegende
Flachgriindung betrachtet und eine Setzungsberechnung im kennzeichnenden Punkt un-
terhalb einer schlaffen, gleichmafigen Last in Hohe der halben Einbindetiefe der Pfahle in
den tragfahigen Baugrund durchgefiihrt.
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Bild 13 Setzung des Gebaudes, eines probebelasteten Bestandspfahls und Ergebnisse
von Setzungsberechnungen

4, Schlussfolgerungen

Das Tragverhalten der Pfahle lies sich nicht mit den Herstellparametern der Pféhle korre-
lieren. In ScHMITT (2004) wurde belegt, wie stark die Tragféahigkeit auch von der Art und
Weise des Ziehens des Bohrrohres abhangt. Vor diesem Hintergrund ist nicht nur eine
Aufzeichnung der Herstellparameter wahrend des Bohrvorgangs sondern wéahrend der

gesamten Herstellung des Pfahles erforderlich.

Wegen der tber die Pfahltiefe sowohl innerhalb der tragfahigen Schicht als auch in den
Weichschichten unterschiedlich ausgepragten Verdrangung ist eine Ableitung der Tragfa-

higkeit Gber die Herstellparameter zur Zeit nicht méglich.

Die Drucksondierungen nach der Herstellung der Teilverdrangungsbohrpféahle und die dy-
namischen Pfahlprobebelastungen haben gezeigt, dass das Tragverhalten der Teilver-
drangungsbohrpfahle nach Ansicht der Autoren nicht ausreichend untersucht ist. Es wird
angeregt, bei weiteren Bauvorhaben nachlaufende Drucksondierungen durchzufiihren, um

weitere Erfahrungen sammeln zu kénnen.

Werden Pfahlprobebelastungen an Teilverdrdngungsbohrpféhlen durchgefiihrt, kénnen
diese nur zur Beurteilung der Tragféhigkeit herangezogen werden, wenn die Herstellpa-

rameter der Probepfahle und aller Bauwerkspfahle aufgezeichnet oder tiberwacht werden.
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Die Ergebnisse der Bodenmengenmessungen und der Drucksondierungen scheinen sich
zu widersprechen. Die Verringerung der Spitzendruckwerte in der Sandschicht nach Her-
stellung der Pféhle entspricht nicht den Ergebnissen der Auswertung des gemessenen

Fordervolumens, wonach sich eine Verdichtung des Bodens ergébe.

Dieser Widerspruch lasst sich damit erkléren, dass die gemessene Verdréangung nicht
gleichmaRig tber die Pfahllange erfolgt. Es wird angenommen, dass der in der dicht gela-
gerten Sandschicht geférderte Boden im Bereich der Weichschichten in den umliegenden
Boden eingedriickt wird. Weiterhin kommt es innerhalb der Sandschicht beim Abteufen
des Pfahlbohrrohres im unteren Bereich zu einer geringeren oder keiner Verdrangung,
wahrend im oberen Bereich durch den Transport seitlich mehr verdrangt wird als im unte-

ren Bereich.

Der Sondierspitzenwiderstand ist sowohl ein MaR fir die Lagerungsdichte als auch fir den
Spannungszustand des Bodens. Um beurteilen zu kénnen, in wie weit sich Lagerungs-
dichte und Spannungszustand des Bodens in Folge der Pfahlherstellung &ndern kénnen,
wird in Anlehnung an GRABE, KONIG (2004) folgender Ansatz nach JAMIOLKOWSKI et al.
(1988) fur einen funktionalen Zusammenhang zwischen dem Sondierspitzenwiderstand,
dem Spannungszustand des Bodens und der bezogenen Lagerungsdichte betrachtet. Die
Faktoren der empirischen Formel sind fiir einen den anstehenden Elbsanden vergleichba-

ren Mittelsand ermittelt worden.

, \0:51
Q= 2051)”(%} @90 mit o, = %(O"’, +207) und p, = 1kN/m?
Es soll die Hypothese Uberprift werden, dass sich die Lagerungsdichte nicht in dem ho-
hen MaRe verandert, wie es die Ergebnisse der Drucksondierungen vermuten lassen,
sondern stattdessen die Reduzierung des Spitzendrucks auf eine deutliche Verringerung
der horizontalen Spannungen zuriickzufiihren ist. Dies legt auch die bei vielen Messungen
festzustellende Parallelverschiebung des Verlaufes der Sondierspitzenwiderstande Uber
die Tiefe vor und nach der Herstellung der Pféhle nahe. Das Ziel besteht somit in der Er-

mittlung der Veranderung der horizontalen Spannungen durch die Pfahlherstellung.

Die bezogene Lagerungsdichte des Sandes vor der Herstellung der Nachgriindungspfahle

wird aus dem gemessenen Sondierspitzenwiderstand gemaf DIN 4094 ermittelt. Aus die-
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sen Werten wird nach JAMIOLKOWSKI et al. (1988) aus den Eigengewichtsspannungen des

Bodens die horizontalen Spannungen und der Erddruckbeiwert berechnet.

Die Lagerungsdichte des Sandes nach der Pfahlherstellung wird mittels der Tafelwerten
der DIN 1054 und der EA Pfahle aus den Bruchwerten der Pfahimantelreibung der CAP-
WAP-Analyse abgeleitet. Aus dem gemessenen Spitzendruck und den Bodeneigenge-

wichtsspannungen wird dann die horizontale Spannung nach Pfahlherstellung ermittelt.

Aus Plausibilitdtsberechnungen nach der oben geschilderten Vorgehensweise ergeben
sich bei geringfiigigen Anderungen der Lagerungsdichte des Sandes erhebliche Verringe-
rungen der horizontalen Spannungen in einer GroRRenordnung, die zu weit mehr als einer

Halbierung des Erddruckbeiwertes fihren kénnen.
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Schrittweise Rehabilitierung der Auftriebssicherung

zweier Trockendocks in Karatschi, Pakistan
E. Schmidt, J. Ollero, O. Schwarz, |. Henning

1 Einleitung

Karachi Shipyard and Engineering Works Ltd. (KSEW) ist die einzige operierende Werft-
anlage in Pakistan. Das Werftgeldande befindet sich in den so genannten Western Backwa-
ters Karatschis, ostlich des Westhafens und unmittelbar angrenzend an die Einrichtungen

der pakistanischen Marine.

Seit der Griindung 1953 wurden in der Werft Gber 400 Schiffe neu gebaut sowie ca. 5.000
weitere repariert und instand gesetzt. Zuséatzlich hat sich der Trager der Werftanlage,
KSEW, erfolgreich als Investor fiir komplexe Infrastrukturprojekte - z.B. Zementfabriken,

Muhlenanlagen und Hochspannungsmasten - in Pakistan etabliert.

Nach Jahren der Stagnation wurde 2006 eine grundlegende Modernisierung der beste-
henden Werft Anlage initiiert, um den nun wieder stark ansteigenden nationalen und inter-
nationalen Bedarf an Schiffsneubauten, Reparaturen und Wartungen gerecht zu werden.
Die Umsetzung dieses umfangreichen und ehrgeizigen Projektes konnte mit Hilfe von Ma-

terialliefervertragen renommierter, international agierender Werften erméglicht werden.

Die Komplexitét des Projektes erforderte eine Unterteilung der Ingenieurleistungen sowie

der Ausfuihrung der Bauarbeiten und der Rehabilitierung in vier Pakete:

= Paket 1: Sanierung der allgemeinen Infrastruktur und Kaimauer

= Paket 2: Sanierung der beiden Trockendocks

= Paket 3: Neubau einer Schiffhebeanlage mit Schiffstransfersystem

= Paket 4: Rehabilitierung und Modernisierung einer Schiffsneubauhalle

Der vorliegende Bericht behandelt ausschlieRlich die Sanierung der in den Trockendocks

installierten Auftriebsanker.
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Trockendocks

Ausrilistungskaje

Abbildung 1: Satellitenfoto der Werftanlage

2 Historie

Die Pakistan Industrial Development Corporation (PIDC, die Pakistanische Koérperschaft
fur Gewerbliche Entwicklung) begann 1953 mit der Errichtung einer modernen und effi-
zienten Werft im Westhafen von Karatschi. Ein erstes Trockendock zur Aufnahme von 175
m langen und 22,5 m breiten Schiffen mit einem maximalen Tiefgang von 7,9 m wurde
1955 geplant, um die Kapazitaten fur Reparaturen und Wartungen an seegéngigen Schif-
fen zu verbessern. Oltanker bis ca. 22.000 DWT, Passagierschiffe bis ca. 20.000 BRT und
Frachter bis ca. 18.000 DWT kdénnen hier andocken.

Die Planung des Trockendocks wurde als I[deenwettbewerb international ausgeschrieben.

Die Bauarbeiten begannen im Juni 1955 und konnten nach einer fiir damalige Verhaltnisse
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sehr kurzen Bauzeit von nur zweieinhalb Jahren im Dezember 1957 abgeschlossen wer-

den. Am 5. Mérz 1958 wurde die Dockanlage eingeweiht und in Betrieb genommen.

Bereits 1963 wurden erneut Ingenieurleistungen fur die Erweiterung der Werftanlage durch
den nun neuen Trager der Werft, der Karachi Shipyard and Engineering Works Ltd.
(KSEW) vergeben. Die Leistungen umfassten den Neubau eines weiteren Trockendocks,
einer daran sildlich anschlieRenden Ausriistungskaimauer, einer zweiten GroRhelling so-
wie einer ersten Modernisierung der bestehenden Helling Nr. 1 wodurch die Leistungsfa-
higkeit der Schiffswerft erheblich gesteigert werden sollte.

(@ TROCKENDOCK NR.1 (3 HELLING NR.2 & NORD-KAIMAUER

[BESTEHEND ) @ HELUNG NR.1A | BESTEHEND }

@ TROCKENDOCK NR.2 (® HELLING NR.1 @ sUC-KAIMAUER
{BESTEHEND }

Abbildung 2: Ubersichtsplan der Dockanlage
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Abbildung 3: Querschnitt der Dockanlage

Erste InstandsetzungsmaRnahmen wurden Ende der 70ger Jahre durchgefiihrt. Es han-
delte sich um Rehabilitierungsarbeiten an der Sohlenverankerung der Trockendocks, die
als Ergebnis der durchgefiihrten Ankertestkampagnen resultierten. Im Jahr 2006 wurde
das letzte Ankertestprogramm gestartet, die jedoch aufgrund der Vielzahl der vorgefunde-
nen beschéadigten Anker friihzeitig abgebrochen werden musste. Infolgedessen beschloss
die Karachi Shipyard and Engineering Works Ltd. die Ingenieurleistungen zur Planung der
anstehenden Rehabilitierung international auszuschreiben, um die erforderliche Sanierung
der Konstruktion bis Ende 2009 durchzufiihren.

3 Baugrundverhiltnisse
Im Rahmen der Planung beider Trockendocks wurden umfangreiche Baugrundaufschlis-
se durchgefiihrt und im Zuge dessen auch im erforderlichen Umfang Drucksondierungen,

Standard-Penetration-Tests sowie bodenmechanische Laborversuche ausgefihrt.

Um die erforderlichen Grundlagen flr die spatere Grundwasserabsenkung der Dockbau-

grube zu schaffen, aber auch um eine Druckentlastung im unteren Grundwasserstockwerk
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zu untersuchen, wurden Probeabsenkungen sowohl in der Sandzone als auch im unteren

Grundwasserstauer des verkitteten, tonigen Kieses ausgefihrt.

Die Ergebnisse zeigten, das bis in eine Tiefe von ca. 16 m und unmittelbar unter der Dock-
sohle feine, schluffige Sande anstehen, welche in héheren Lagen teilweise von diinnen,

nicht zusammenhé&ngenden, weichen Tonschichten durchzogen sind.

Unterhalb der Sandzone, welche mit zunehmender Tiefe stetig dichter gelagert ist, folgt
eine harte, fir Verankerungszwecke gut geeignete Tonschicht verschiedener Méchtigkeit,
die von verkittetem, aber dennoch Wasserfiihrendem Kies unterlagert ist. In groRerer Tiefe
folgt eine gebanderte Formation in welcher sich diinne Sandschichten mit Feinsandschich-

ten abwechseln. Der Baugrund ist schematisch in Abbildung 3 wiedergegeben.

4 Konstruktion der Trockendocks

Die gesammelten Erfahrungen aus der Planung und Realisierung der Dockanlage in Em-
den bildeten die Grundlage fur die Konstruktion der Trockendocks in Pakistan in den Jah-
ren 1953 und 1963. Beide wurden gleichermafien in Stahlbetonbauweise sowie mittels
vorgespannter Vollverbundanker - einer Verankerung der Sohle gegen den Baugrund -
ausgefthrt. Die Grundabmessungen der Docks sind in der folgenden Tabelle noch einmal

aufgezeigt.

Tabelle 1: Abmessungen der Trockendocks

Trockendock 1 Trockendock 2
(1958) (1968)
Nutzlange 190,80 170,70
Nutzbreite 27,45 24,38
Nutztiefe unter MThW 9,00 8,40

Diese Bauweise der Docks lies sich Dr. Erich Lackner unter dem Gesichtspunkt besonde-
rer Wirtschaftlichkeit patentieren (Pak. Patent 106930 Dr. Lackner). Die Vorteile, insbe-

sondere der Volumen- und somit auch Kosteneinsparungen im Bereich des Massenbe-
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tons, die eine verankerte Dockanlage gegentber einer Schwergewichtskonstruktion bietet,

sind auf der folgenden Seite in Abbildung 4 schematisch dargestellt.

il /’
P4
S A T AL G S LA g ///,

1 shape of the heavy dry dock
2 shape of the anchored dry dock
3 anchor axes

Abbildung 4: Vergleich Schwergewichtskonstruktion zu verankerter Sohle

Wahrend das Trockendock 1 noch génzlich in einer offenen, gebdschten Baugrube errich-
tet wurde, mussten bei der Bauausfiihrung des zweiten Trockendocks aufgrund der Nahe
zu der bereits bestehenden Dockanlage No. 1 in Teilbereichen Spundwénde als Baugru-

bensicherung eingebracht werden.

Das kennzeichnende Merkmal der gewéhlten Dockbauweise besteht in der Ausfiihrung
der Verankerung der Docksohle mit Hilfe von vorgespannten Vollverbundankern deren
Einbau im Folgenden kurz erldutert wird. Von der fertig gestellten Stahlbetonsohle aus
wurde durch rechteckige Aussparungen mit einer Kantenlédnge von ca. 65 cm ein Bohrrohr
mit einem Durchmesser von 55 cm bis zur Unterkante des im harten Ton auszubildenden
AnkerfuBkérpers abgeteuft. Nach Erreichen der planméaRigen Tiefe wurde das Bohrrohr

um 2,0 m bis zur Oberkante des Ankerkdrpers angehoben. Danach wurde ein Arbeiter mit
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Pressluftspaten in den trockenen Arbeitsraum hinuntergelassen, um den Ankerkdrper mit

einem Durchmesser von 1,50 m auszubrechen (siehe Abbildung 5)

Ausgangs- (- /
lage des .i."-

’/Fer(/'gbe!m -
“Ankerkorper

SIS

[T

Abbildung 5: AnkerfuRausbildung Abbildung 6: Ankerkopfausbildung

Anschlieend wurde der fertig vorbereitete, nach dem BBRV-Verfahren ausgebildete, Vor-
spannanker mit am Fule anbetonierten Stahlbetonankerkérper und oberen Gewinde-
stahlkopf sorgfaltig gegen Korrosion geschitzt und auen mit einer Gleitschicht versehen
auf Solltiefe abgelassen. Danach wurde ein Verpressrohr bis zur Kavernensohle einge-
bracht, der gesamte Hohlraum bis 3,0 m unter der Docksohle mit Steingertist > 60 mm
unter rechtzeitigem Einbau des oben angeordneten, 1 m langen Fertigbetonrohrs aufge-
fullt und unter stdndigem Ziehen des Bohrrohrs mit Colcrete-Mértel verpresst. In den obe-
ren 3 m unter der Docksohle wurde anstelle des Colcrete-Betons steifplastischer Ton ein-
gebracht, um die freie Beweglichkeit der Sohle gegen den Baugrund zu gewahrleisten.
Der dichte Ubergang zur Docksohle wurde durch ein Stahlschutzrohr, das 60 cm in den
Ton einbindet, realisiert.
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AnschlieRend wurde die Sohlenaussparung ausbetoniert und das Stahlwiderlager fir den

Schraubenring der Kopfausriistung einbetoniert.

Nach dem Abbinden des Plombenbetons der Sohlenaussparung und des Colcrete-Betons
von Ankerfull und Ankerschaft wurden die Anker in 2 Stufen, dem Baufortschritt entspre-
chend, vorgespannt. SchlieRlich wurde der Hohlraum innerhalb des Schutzrohrs mit Bitu-
men verpresst und der Kopfraum so geschlossen, dass der Anker fir Kontrollen oder e-
ventuell erforderliche Nachspannungen jederzeit leicht zugédnglich blieb (siehe
Abbildung 6).

Nach den Kriech- und Hebungseinfllissen sollte die verbleibende Gebrauchslast der vor-
gespannten Anker 100 t betragen. Das Verfahren mit vorgespannten Ankern erméglichte
eine wirkungsvolle, gezielte Steuerung der Momentenbeanspruchung in der Sohle sowie
eine sehr wirtschaftliche Aufnahme des Auftriebs durch die Vorspannanker und damit der

Anwendung diinner Sohlenplatten.

5 InstandsetzungsmaBnahmen und Ankertest-Kampagnen

5.1 Erste Ankertest-Kampagne 1979

Im Dezember 1979 wurden im Rahmen einer ersten umfangreichen Dockinstandset-
zungsmafinahme nicht nur umfangreiche Betonsanierungsarbeiten durchgefiihrt sondern
auch die BBRV-Anker beider Docks auf Ihre Restvorspannkraft hin Gberprift.

Es stellte sich hierbei heraus, dass sich die vorhandene Ankerkraft der 238 BBRV-Anker
im ersten Trockendock im Vergleich zur Gebrauchslast stark verringert hatte und somit die
Auftriebssicherheit des Docks in Frage gestellt werden musste. Die weiterfiihrende stati-
sche Untersuchung des Docks hatte zur Folge, dass 1982 166 zuséatzliche Anker mit einer

Gebrauchslast von 628 kN installiert werden mussten.

Zum Einsatz kam ein zum damaligen Zeitpunkt innovativer Einstab-Anker mit doppeltem
Korrosionsschutz, Durchmesser @36 mm der Stahlgite St 1080/1230, dessen Prinzip und

Entwicklung unter Kapitel 4 néhere Erlauterung findet.
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Die Ankertests an den BBRV-Ankern des 1971 fertig gestellten, zweiten Trockendocks
zeigten hingegen, dass sich die Ankerkopfe in einem sehr guten Zustand befanden und
sich von den insgesamt 263 Ankern 251 Anker auf die Gebrauchslast von 105 t vorspan-
nen lieBen. Weitere acht Anker wurden in Abh&ngigkeit der noch vorhanden Lizen nach-
gespannt, wahrend die vier unter Wasser liegenden Anker nicht zu berticksichtigen waren.
Die Auftriebsicherheit des Docks war demnach nicht gefahrdet. Es wurde jedoch dringen
empfohlen die Ankerkréfte in regelméRigen Absténden, spatestens jedoch alle fiinf Jahre

zu testen.

5.2 Freispiegelanker mit doppeltem Korrosionsschutz

Wie im vorherigen Kapitel bereits erwdhnt, wurde in Folge der Ergebnisse der 1981
durchgefihrten Ankerpriifungen ein Sanierungskonzept zur Wiederherstellung der Auf-
triebsicherheit des ersten Docks mittels vorgespannter Einstabanker entwickelt. Zum Ein-
satz kam ein so genannter Freispielanker, welcher seit etwa 1977 den vormals zum Ein-

satz gekommenen, vorgespannten Vollverbundanker (System BBRV) ersetzte.

Mit der Einfiihrung der Freispielanker wurde Neuland betreten. Zur Gewahrleistung der frei
dehnbaren freien Ankerlédnge des Zuggliedes im wasserfiihrenden Baugrund musste ein
entsprechender Korrosionsschutz entwickelt werden, welcher die Dehnbarkeit des Zug-
gliedes nicht behinderte jedoch seine dauerhaft schiitzende Wirkung auch nicht negativ
beeinflusste. In den ersten Jahren wurde hierzu auf die freie Ankerlénge ein diinnwandi-
ges PE-Hullrohr aufgezogen, welches im Werk mit einer plastischen Korrosionsschutz-
masse (z.B. Densojet oder Visojet) verfillt und oben mit einem Schrumpfschlauch fiir den
Transport und Einbau verschlossen wurde. Vor dem Spannen wurde der Schrumpf-
schlauch entfernt wobei das PE-Hullrohr beim Spannen gegen die Ankerplatte gepresst

werden sollte. In der Praxis gelang das allerdings in den wenigsten Fallen.

Erst in den Jahren 1981/82 wurde dann beim Einsatz von Stabankern das Kunststoffripp-
rohr aus PVC im Bereich der Verankerungsstrecke eingefiihrt. Die Rippen waren als Ge-
winde ausgebildet, so dass die Rohre zusammengeschraubt werden konnten. Das Ripp-
rohr wurde auf der ganzen Ankerlange angebracht und der Zwischenraum mit einer Ze-

mentsuspension llickenlos ausgefillt. Zur Bildung der freien L&nge wurde bis zum Beginn
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der Verankerungslange ein zweites, glattes Hullrohr aus PE Uber das Ripprohr gefiihrt,

wobei dieser entstehende Zwischenraum nicht verfiillt wurde.

Weitere malRgebliche Verbesserungen wurden im Bereich des Ankerkopfes eingeftihrt.
Wurde der Ankerkopf samt Stabiberstand und Verankerungsmutter bis dato mit einem
Teeranstrich versehen oder mit einem Isolierband umwickelt und einbetoniert, so ging man
nun dazu Uber ein an die Ankerplatte geschweilRtes Stahlrohr Uber das Glatthillrohr zu
stlilpen. Der Innenraum wurde OK Ripprohr in der Regel mit einer Gummidichtung verse-
hen und im Weiteren mit einer plastischen Korrosionsschutzmasse liickenlos ausgefiillt.
Der sich hinter der Ankerplatte ergebende Hohlraum wurde mit einer Zementsuspension
ausinjiziert. Der Ankerkopf selbst wurde mit einer Schutzhaube versehen und ebenfalls mit
plastischer Korrosionsschutzmasse ltickenlos verfllt. Dieses erst seit 1981/1982 so aus-
geflhrte System wird seither als "Einstabanker mit doppeltem Korrosionsschutz" bezeich-
net. Genau dieser technischen Neuerung bediente man sich 1981 bei der Entwicklung ei-
nes geeigneten Sanierungskonzeptes zur Widerherstellung der Auftriebssicherung des
Trockendocks. Exemplarisch verdeutlicht Abbildung 7 die Ausfihrung des Ankerkopfes,
wie er 1982 im Trockendock No 1 der KSEW ausgefiihrt wurde.
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Abbildung 7:Schematische Darstellung der Einstab-Anker-Kopfe
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5.3 Ankertest-Kampagne 1986

Im Jahr 1986 durchgefiihrte Ankertests an den zuvor beschriebenen Einstabankern zeig-
ten keine nennenswerte Reduzierung der Ankerkrafte auf. Von insgesamt 166 getesteten
Ankern besaflen 132 Anker (80 %) immer noch eine Restankerkraft zwischen 620 kN und
660 kN. 25 Anker, deren Restankerkraft zwischen 560 kN und 620 kN lag, konnten ohne
Schwierigkeiten auf Ihre Gebrauchslast von 628 kN nachgespannt werden. Bei sechs An-
kern wurde eine Ankerkraft iber 660 kN festgestellt. Diese Anker wurden auf 660 kN ent-
lastet. Nur zwei Anker besaRen eine Restankerkraft geringer 200 kN. Auch diese Anker
konnten auf lhre Gebrauchslast von 628 kN nachgespannt werden. Nur ein Anker konnte

nicht nachgespannt werden und wurde daraufhin voll entlastet.

5.4  Ankertest-Kampagne 2006

Ergebnisse Trockendock 1

Die BBRV-Anker wurden nach 1979 erst 2006 erneut begutachtet und getestet. Es stellte
sich heraus, dass sich die Ankerkraft der BBRV-Anker von urspriinglich insgesamt 23086 t
auf 11867 t reduziert hatte.

Tabelle 2: Ankerkréfte im Trockendock Nr. 1 (Lift off Tests 2006)

Original aktuell Anteil in
Sektion Ankeran- Gesamt Ankeran- Gesamt [%]
zahl Ankerkraft zahl Ankerkraft
1 48 4.656t 30 1.628t 35
2 40 3.880t 26 1.504t 39
3 40 3.880t 27 1.556t 40
4 40 3.880t 37 2.335t 60
5 40 3.880t 36 2.400t 62
6 30 2.910t 25 2.44t 84
23.086t 11.867t

Gleichzeitig wurden von den 1982 zusétzlich installierten 166 Einstabankern 27 Anker un-
tersucht. Die Tests wurden jedoch abgebrochen, nachdem drei Ankerképfe bereits in ge-
rissenem Zustand vorgefunden, sowie zwei Anker bei einer Belastung unterhalb der

Gebrauchslast rissen.
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Tabelle 3: Einstab-Anker (Lift off tests 2006)

Sektion Gesamt Design Getestete Vorhandene Bemerkungen
Ankeranzahl load 63t Anker Ankerkraft
1 44 2(7r2t 12 42.10t 2 gerissen

1 Anker bei Ankertestkraft
von 50t abgerissen

2 29 1.827t 5 57.75t 1 Anker bei Ankertestkraft
von 55t abgerissen

3 28 1.764t - - -
4 22 1.386t - - -
5 22 1.386t 6 61.00t 1 gerissen
6 20 2.60t 4 58.75t -

Unter der Annahme, dass die durchschnittliche vorhandene Ankerkraft der Einstabanker
nicht mehr als 52 t betragt, ergibt sich eine hypothetische Restankerkraft fur die Einstab-
anker von insgesamt 7.307 t. Zusammen mit den ermittelten Restankerkraften der BBRV-
Ankern ergibt sich somit eine Gesamt-Restankerkraft im Trockendock 1 von 19.174 t die
einer Bemessungsankerkraft von 23.086 t entgegensteht. Dies entspricht einem Gesamt-
verlust von rund 17,5%. Unter Vernachlassigung der Einstabanker, die infolge einer be-
sonderen Anfalligkeit gegentiber Spannungsrisskorrosion (siehe Erlduterungen weiter un-
ten) im Allgemeinen beschadigt sein kénnten, betragt die zurzeit bestdtigte Restankerkraft

nur 11.867 t, was nur ca. 50 % der urspriinglichen Bemessungsankerkraft entspricht.

Ergebnisse Trockendock 2
27 Jahre nach den letzen Ankertests an den BBRV-Ankern wurden auch im Dock 2 erneut
Tests durchgefuhrt und die Ankerképfe untersucht. Von 162 untersuchten Ankerkdpfen
waren bei 89 von den urspriinglich 24 Litzen weniger als 14 vorhanden (siehe Tabelle 4),
was auf eine starke Korrosion der Litzen hindeutet.

Tabelle 4: Anzahl vorhandener Litzen in den Ankerkdpfen - Dock 2 (Lift off test 2006)

Vorhandene

Litzen 20 und mehr | 15 bis 19 10 bis 14 5bis 9 Weniger als 5

Sektion 1 49 6 1 0 4

2 16 9 3 5 7

3 13 4 2 5 13

4 9 11 5 6 9

5 16 9 3 4 8

6 17 11 5 3 6

Total 120 53 19 23 47
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Die ermittelte vorhandene Restankerkraft betrug mit 11.310 t nur noch 43 % der urspriing-
lichen Bemessungsankerkraft von 26.200 t. Die Auftriebssicherheit dieses zweiten Docks
ist demnach rechnerisch nicht mehr gewéhrleistet.

Tabelle 5: Verbleibende Ankerkréafte im Trockendock Nr. 2 (Lift off test 2006]

Durchschnittliche ver-  Gesamt Restanker-

Sektion Ankeranzahl bliebene Ankerkraft[t] kraft [t]
1 60 60.48 3628.88

2 40 43.10 1724.10

3 40 30.34 1213.61

4 40 32.54 1301.65

5 40 41.21 1648.30

6 42 42.70 1793.35
Total 11309.89

Ursachenforschung des Ankerversagens an Einstabankern
Um der Ursache des ungewodhnlichen Ankerversagens der Einstabanker auf den Grund zu
gehen, wurde ein abgerissener Anker zur analytischen Untersuchung nach Deutschland

verbracht. Folgende Untersuchungen wurden an dem Werkstiick veranlasst:

» Makroskopische Betrachtung

¢ Bestimmung der chemischen Zusammensetzung
» Rasterelektronenmikroskopische Untersuchung
« Metallurgische Analyse

e Zugversuch nach DIN EN 10002-1

« Kerbschlagbiegeversuch nach DIN EN 10045-1

Die Untersuchungsergebnisse verifizierten den damals bestellten Stahl der Qualitat
1080/1230 und belegten, dass das Versagen des Ankers auf eine wasserstoffinduzierte
Spannungsrisskorrosion zurlickzufiihren war. Die auf der nachsten Seite folgenden Abbil-
dungen zeigen den Ausgangspunkt des Spannungsrisses am untersuchten Werkstuick.
Nach heutigem Wissensstand sind solch hochfeste Stéhle besonders anféllig gegeniber

einer Spannungsrisskorrosion und fiir vergleichbare Einsatze nicht mehr zugelassen.
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Fig. 2: State of delivery
(Arrow: Crack initiation point)
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Abbildung 8:Schematische Darstellung der Einstab-Anker-Képfe
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Abbildung 9:Schematische Darstellung der Einstab-Anker-Képfe
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Erfahrungen mit Einstabankern Mitte der 80iger Jahre

Zunéchst einmal sollte festgehalten werden, dass sich der Einsatz von vorgespannten
Einstab-Ankern generell gut bewéhrt hat. Weltweit ist es, gemessen an der Vielzahl der
eingebauten und vorgespannten Anker, nur bei einer sehr geringen Anzahl von veranker-
ten Bauwerken zu schweren Schaden oder gar Versagen der Bauteile durch Korrosion
gekommen. Die wichtigsten Ursachen flir das Versagen eines Bauteils liegen hauptsach-

lich in:

« ungentigendem Korrosionsschutz
« Eintrag eines korrosiven Mediums

« spannungsrisskorrosionsempfindlichem Spannstahl

Letztere ist dem zuvor genannten Untersuchungsbericht zufolge in diesem speziellen Fall
eindeutig die ausschlaggebende Ursache. Bei dieser Ankergeneration eingetretene Schéa-
den am Spannstahl waren Uberwiegend Sprodbriiche infolge wasserstoffinduzierter Span-
nungsrisskorrosion, ausgehend von Korrosionsnarben oder Lochfrallstellen. Spannstéhle
wurden Anfang der 80er Jahre tberwiegend in der Qualitét 835/1030 oder 1080/1230 ein-
gesetzt. Nach vermehrtem Auftreten von Sprédbriichen bei diesen oder noch héheren
Qualitédten wurde der Einsatz dieser Stahle in Frage gestellt. Bereits nach 1985 wurden
Qualitédten Gber 1080/1230 aufgrund ihrer besonders hohen Empfindlichkeit gegentiber
wasserstoffinduzierter Spannungsrisskorrosion nicht mehr eingesetzt. Die drei Grundvor-
aussetzungen fur eine wasserstoffinduzierte Spannungsrisskorrosion seien im Folgenden

kurz aufgezeigt:

o Der Werkstoff muss eine Neigung zur Spannungsrisskorrosion besitzen. Diese Voraus-
setzung ist in der Regel immer erflillt, wobei der Grad der Anfélligkeit vom Typ, der Zu-
sammensetzung, dem Gefligezustand und der Oberflaichenbeschaffenheit des Werk-

stoffes abhangt und somit stark variieren kann.

o Der Werkstoff muss Zugspannungen ausgesetzt sein. Diese kénnen betriebsbedingte
Zugspannungen, Eigenspannungen oder Belastungsénderungen sein. Oft reichen
schon sehr geringe Zugspannungen aus um eine Spannungsrisskorrosion (SpRK) aus-

zulésen.
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« Auf den Werkstoff muss ein korrosives Medium einwirken. Wobei es bei der Wasser-
stoff induzierten SpRK unerheblich ist ob es sich bei dem angegriffenen Werkstoff um
einen un- oder hoch legierten Stahl handelt. Das korrosive Medium wirkt bereits in einer
sehr geringen Konzentration, teils im ppm Bereich. Als angreifendes Medium kommt
hier schon Wasser in Frage, wobei neben chloridhaltigen Medien bei hochfesten Stéh-
len auch alkalische Zusatze z.B. aus Zementsuspensionen stark korrosiv wirken kén-
nen.

Die folgende Darstellung verdeutlicht noch einmal die Abh&ngigkeiten.

-Typ - Zusammensetzung
- Zusammensetzung - Terpperatur

- Gefligezustand - Strémung _

- Oberflachen- - Elektrochemische

beschaffenheit Bedingungen

Mechanische
Belastung

SpRK
- Betriebsbedingte Zug-
spannung
- Eigenspannung
- Belastungsénderungen

Schlussfolgernd kann gesagt werden, dass eine Spannungsrisskorrosion nie ganz ausge-
schlossen / beseitigt werden kann. Da in der Regel weder Einfluss auf das angreifende
Medium, noch wesentlich auf die mechanische Belastung Einfluss genommen werden
kann, ist ein besonderes Augenmerk auf die Auswahl eines fur den Einsatz und die Ver-
héaltnisse geeigneten Werkstoffes zu legen. Durch eine entsprechend definierte Legierung
sowie eine abgestimmte Warmebehandlung des Werkstoffes lasst sich die Empfindlichkeit

gegenuber einer wasserstoffinduzierten Spannungsrisskorrosion erheblich reduzieren.
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6 Sanierung 2008

Variantenvergleich - Lésungsfindung

Die in Tabelle 6 dargestellten Sanierungsvarianten sind hinsichtlich ihrer Machbarkeit,
Haltbarkeit, der Kosten, sowie der Bauzeit verglichen und mit den Anforderungen und Be-
durfnissen des Auftraggebers abgeglichen worden. Dieser setzte voraus, dass der beste-
hende Tiefgang der Schiffe beibehalten und die BaumalRnahme nach Mdglichkeit wahrend

des Dockbetriebes erfolgen sollte.

Tabelle 6: Sanierungsvarianten

Alternative Trockendock 1  Trockendock 2
Variante 1 Installation von zusatzlichen Ankern X X
Variante 2 Aufbetonsohle X X
Variante 3 Uberbohren vorhandener Anker und anschlie- X -

Rende Installation neuer Anker
Variante 4 Grundwasserabsenkung - X

Beschreibung und Bewertung der MaBnahme

Variante 1 beinhaltet das Einbringen zusétzlicher Anker in die Sohle der Trockendocks 1
und 2. Bei diesen wirde es sich um vorgespannte Einstab-Anker mit doppeltem Korrosi-
onsschutz und einer geringen Stahlgiite handeln, wie es in Abbildung 7 dargestellt ist. Das
Einbringen der Anker selbst wird als mittelschwere Arbeit bezeichnet und kann teilweise
auch wahrend des Dockbetriebes ablaufen. In Dock 1 wird vorgesehen die weiteren Anker
zwischen die vorhandenen Ankerreihen zu platzieren, in Dock 2 werden die neuen Anker
in die vorhandenen Ankerreihen zwischen die vorhandene Anker gesetzt. Auf weitere sta-

tische Anforderungen wird ausfiihrlicher im folgenden Kapitel eingegangen.

Zur Sicherung der Auftriebssicherheit wird in Variante 2 fur das Trockendock 1 eine
2,30 m dicke Aufbetonsohle, fiir das Trockendock 2 eine 2,15 m dicke Sohle vorgesehen.
Das Anrauen der Sohle muss fachgerecht ausgefiihrt werden und erfordert entsprechen-
des Fachwissen, wahrend die weiteren Ausflihrungen der Schalung, Bewehrung sowie
des Betonierens als einfache Arbeiten eingestuft werden. Die Durchfiihrung erfolgt bei ge-
lenztem Dock und kann nur in sehr geringem Teil mit dem Betriebsablauf des Docks koor-
diniert werden. Da infolge dieser Variante der Tiefgang der Schiffe reduziert wird, wurde

diese Variante nicht weiter verfolgt.



-190 -

Aufgrund der im Jahr 1980 zusétzlich installierten Einstabanker ist der Platz fur weitere
Anker in der Sohle von Trockendock 1 stark reduziert, weshalb hier als dritte Variante das
Uberbohren derselben angedacht war. An diesen Stellen ist eine Neuinstallation von vor-
gespannten Einstab-Ankern, wie in Variante 1, geplant. Es wird angenommen, dass nur
ca. 80 % der betroffenen Anker vollstédndig tiberbohrt und gezogen werden kénnen. Diese
Arbeit erfordert auRerdem sehr gut geschultes Personal und modernste Technik, wodurch
die Bauzeit verlangert wird und was zu erhéhten Kosten fuhrt. Infolge des komplizierten
Arbeitsverfahrens und eines hohen Restrisikos wurde diese Variante letztendlich nicht ge-
wahlt.

Unter dem Trockendock 2 verlauft an drei Seiten eine Spundwand, die bis zur harten Ton-
schicht hinuntergeht, weshalb als vierte Variante eine permanente Grundwasserabsen-
kung in Erwagung gezogen wurde. Dazu missten genaue Untersuchungen zur Dichtigkeit
der Spundwande durchgefiihrt und eine Grundwasserstandsanalyse aufgestellt werden,
um so ein entsprechendes Programm entwerfen zu kénnen. Dabei handelt es sich um ei-
ne aufwendige und komplizierte Technik, die stédndig Uberwacht und gewartet werden
musste. Es besteht ein hohes Risiko, dass diese Mafinahme nicht in der geforderten Qua-

litdt ausgefiihrt wird und deshalb wurde sie nicht weiter verfolgt.
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Kostenanalyse - Bauzeit
Die Variante 1 stellt sich fir Dock1 mit 3.293.595 US$ und Dock 2 mit 2.334.952 US$ als
kostenglinstigste Variante heraus.

Tabelle 8: Variantenvergleich bezilglich der Kostenschétzung und Bauzeit

Kostenschidtzung Bauzeit
DD1 DD2 DD1 DD2
[USD $] [USD $] [Monate]
Varsntaq DeAlletibn von sistllsheg 3.293.595  2.334.952 5.0 40
Ankern
Variante 2 Aufbetonsohle 5.914.221 4.682.548 5.0 4.8
Uberbohren vorhandener Anker
Variante 3 und anschlieBende Installation 4.261.410 - 6.0 -
neuer Anker
Variante 4 Grundwasserabsenkung - - - -

Statische Erfordernisse
Die Untersuchungen zur Auftriebsicherheit der Docks unter Beachtung der vorhandenen
Bauteile und Baustoffe erfolgte, um die Einhaltung zuldssiger Spannungen in der Dock-

wand und der -sohle, sowie zuldssige Verformungen gewahrleisten zu kénnen.

Der Nachweis der Auftriebssicherheit erfolgte nach EAB 2006, wahrend der Stahlbeton-
nachweis nach DIN 1045-1979 durchgefiihrt wurde, um die damals verwendeten Baustoffe

berilicksichtigen zu kénnen.

Die SchnittgréBenermittiung, sowie der Nachweis der Verformungen fiir den Endblock und
die Regelblécke der Trockendocks erfolgten in 2D mit dem Programm R-Stab (siehe
Abbildung 10). Fir die Endblécke beider Trockendocks wurde in RFEM jeweils ein 3D-
Modell erstellt, worliber der Wandeinfluss und die Eckausbildung berlicksichtigt werden
konnte (siehe Abbildung 11).
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Der Einbau schlaffer Anker erwies sich als ungunstig. Dieser gewahrleistete zwar die Auf-
triebssicherheit des Docks, jedoch kam es zu Uberschreitungen der maximal zuldssigen
Momente, wie es in Abbildung 10 dargestellt ist.

Mpin=- 530kNm/m
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Abbildung 10: Vergleich zuléssiger und vorhandener Momente in einem Standardquer-
schnitt des Trockendocks 1 a) ohne vorgespannte Anker — b) mit vorgespannten Ankern

Eine Reduzierung der Momente in der Docksohle ergibt sich nur unter weiterer Verwen-
dung von vorgespannten Ankern, wie es in Abbildung 11 dargestellt ist. Fir das Trocken-
dock 1 werden Ankerkréafte von 535 kN und furr das Trockendock 2 von 400 kN ermittelt.
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Abbildung 11: 3D Modell der Endsektion des Trockendocks 1
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Ausschreibung 2009

Es ist aus der voran genannten Problematik heraus beabsichtigt, die Ausschreibung basie-
rend auf einer Optimierung des Werkstoffes zu erstellen, welche den Nachweis der Eig-
nung des gewahlten Ankersystems durch den Bauunternehmer unter Berlicksichtigung der

mafigebenden Faktoren ,Medium* und ,Mechanische Belastung* verlangt.

6 Zusammenfassung und Ausblick

Karachi Shipyard and Engineering Works Ltd., der Trager der einzig in Pakistan operie-
renden Schiffswerft, plant die Rehabilitierung und Modernisierung der gesamten Anlage.
Die Werft verfiigt Gber zwei Trockendocks, die im Jahr 1958 und im Zuge einer spateren
Erweiterung im Jahr 1968 errichtet wurden. Die Trockendocks wurden aus Stahlbeton mit
einer gegen den Baugrund verankerten Sohle hergestellt. In beiden Fallen besteht die

Verankerung aus vorgespannten Stahlzuggliedern aus hochfesten Stéhlen.

Gegeniiber einer Schwergewichtskonstruktion stellt diese Bauweise eine sehr wirtschaftli-
che Alternative dar Es hat sich jedoch im Laufe der Jahrzehnte gezeigt, dass hochfeste
Stahle fur Bauwerke in einer maritimen Umgebung nicht geeignet sind, da diese der fir

solche Bauwerke geforderten Robustheit auf Dauer nicht gerecht werden kdnnen.

Fur die nun anstehende Rehabilitierung der beschéadigten Verankerung werden Verpress-
anker mit einer unter Berlicksichtigung der 6rtlichen Randbedingungen angepassten
Stahlglte vorgesehen um hier besonders die Anfalligkeit gegentiber einer Spannungsriss-
korrosion drastisch zu reduzieren. Um den Biegespannungen in der Stahlbetonsohle Ge-
niige zu tun, werden die vorgesehenen zusatzlichen Anker mit einer definierten Vorspann-

kraft ausgefiihrt werden.

7 Referenzen und Literatur

"/ Erich Lackner, The New Dry Dock at Karachi, Reprint from the Periodical TRENDS
(German Construction Engineering), Vol. 11, Otto Elsner Verlagsgesellschaft
Darmstadt (Germany), Edition 1959

12/ Erich Lackner, Erweiterung der Werftanlage in Karatschi, Sonderausdruck aus
Konstruktiver Ingenieuerbau, Werner Verlag Diisseldorf 1967

13/ Erich Lackner, Vorgespannt verankerte Trockendocks, Sonderdruck aus Vortrage
der Baugrundtagung 1962 in Essen, Herausgegeben von der Deutschen Gesell-
schaft fur Erd- und Grundbau e.V.
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1993 — 2008 meine 15 Behérdenjahre in Hamburg, eine epochale Ent-
wicklungszeit in der Zustimmung zur Nachweisfiihrung fiir die auBere

Tragfahigkeit von Pfahlen

Wolfgang Kérner

Gliederung:

1. Bestandsaufnahme Stand 1993
2. Entwicklung

3. Stand 2008

4. Ausblick in die Zukunft

1. Stand 1993

Die Freie und Hansestadt Hamburg ist ein kleiner Stadtstaat mit intensiver Bautétigkeit.
Organisatorisch hat die Bauverwaltung den Vorteil zu nutzen verstanden und die Prifung
von den bautechnischen Nachweisen zentral organisiert. Fiir das gesamte private Bauen

ist die Bearbeitung der Priifstele fir Baustatik zugeordnet.

Der Themenkreis Tiefgriindung wird somit von wenigen, aber spezialisierten Mitarbeitern
betreut. Auch bei Sonderféllen erfolgt hier die Priifung der erforderlichen Nachweise. Die-
se Bearbeitung hat Einfluss auf die Aufstell- und Pruftatigkeit in der Region. ,die mit der

“! werden mit Rat in Einzelfallen bedient. Die

Prufung beauftragten Damen und Herren
Abwagungen fluhren auch zu klar gefassten Ergebnissen, juristisch gesehen zu einer
formlosen Zustimmung im Einzelfall. Die Ergebnisse finden lhren Platz im Zuge der bau-
technischen Priifung.
1) So lautet die nachrichtliche Bezeichnung der Priifingenieu-
re fur Baustatik, der Mitarbeiter im eigenen Hause und der
behérdlichen Stellen, die eigenverantwortlich ihre Zustim-
mungverfahren im Rahmen der Hamburgischen Bauordnung

betreiben und selber priifen
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Notwendigkeit der behérdlichen Befassung

Wo lagen die Ursachen dafiir, dass sich die Behérde so direkt und intensiv mit der Thema-
tik befasste?
Das Thema Tiefgriindung ist schon immer fir die bautechnische Priifung wesentlich. Dies
erklart sich aus den besonderen Baugrundverhéltnissen in Hamburg. Der Siedlungskern,
Innenstadt und Hafen sind im Urstromtal der Elbe gelegen. Es zieht sich ein mehr als 7
Kilometer breites Band aus Weichschichten durch die Stadt, die selber etwa einen Kreis
mit 50 km Durchmesser bildet. AuRerdem gibt es eine hohe Zahl an Torf- und Muddenge-
bieten, die tber die gesamte Flache der Stadt verstreut sind.
Beschéftigten sich friiher im Prifamt viele ein bisschen mit dem Thema, so hatte man
sich um 1960 dazu entschlossen, einen Ansprechpartner und Bearbeiter flr dieses Spezi-
althema Tiefgrindung vorzuhalten.
Das Engagement im Themenbereich Pfahle war in Hamburg nicht neu. Jedoch darf ich
vielleicht daran erinnern, dass bis dahin jedes Bundesland seine Zulassungen selbst re-
gelte, die nur fur das eigene Staatsgebiet verbindlich waren.
So hatte Hamburg bereits drei so genannte Einlandzulassungen herausgegeben:

- 1956 Frankipféhle mit den Durchmessern 33,5cm, 40cm, 42cm u. 50cm (zun&chst

noch ohne Aussage zur FuRausrammung) [Bild 1]
- 1959 Grasbroook — Sonderpféhle R.T. 59 [Bild 1]
- 1963 Simplex — Ortbeton — Rammpfahle

Diese Zulassungen hatten spater keinen Fortbestand. Die Erstellung von Zulassungen
wurde ab 1968 mit der Griindung des Deutschen Instituts fur Bautechnik dieser von den
Laéndern getragenen Einrichtung tbertragen. Im Zuge der weiteren Vereinheitlichung der
Technischen Baubestimmungen wurden keine Verldngerungen ausgesprochen.

Gleichwohl konnten die Erfahrungen, die in Hamburg im Zuge der Zulassungsverfahren

gesammelt worden waren, weiter angewendet werden.
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FREIE UND HANSESTADT HAMBURG
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Bild 1 Zulassungsdeckblatt Frankipfahle und Grasbrook-Sonderpfahl R.T. 59

Die speziellen Baugrundverhéltnisse, die besonders entwickelte Herstellungstechnik und
die gewissenhafte und reproduzierbare Ausfiihrung flihrten zur Verwendung folgender
Pfahlarten:

Der Schneckenbohrpfahle mit groBem Innendurchmesser (Teilverdréngungs bohrpfahle)

sowie der Vollverdrangungsbohrpfahle, sowohl vom Typ Fundex als auch vom Typ Atlas.

Bei, den Teil-(TVB)und den Vollverdrangungsbohrpféhlen (VVB) sowie den Rammpfahlen
beruhte der Nachweis der dulReren Tragfahigkeit in erster Linie auf einer erheblichen An-
zahl von Probebelastungen und der richtigen Zuordnung des jeweiligen aktuellen Bau-
grundes zu den Vergleichsféallen.

Bei den Teilverdrangungsbohrpfahlen hatte sich in Hamburg bei mehreren Baufirmen ein
Schneckenbohrrohr mit einem Innen-Aussenverhéltnis bei Rohr und Schnecke von ca. 0,7

durchgesetzt. Diverse Herstellbegleitungen und Probebelastungen lieRen Quervergleiche



-202 -

zur Bohrpfahlnorm DIN 4014 zu. Dabei stellte sich ein gegentiber dem einfachen Bohr-
pfahl erhdhter Tragwiderstand heraus.

Von der Prifstelle fur Baustatik wurden die Rechenanséatze der DIN 4014 mit einem Erhé-
hungsfaktor von 25% akzeptiert bei gleichzeitiger Akzeptanz der hohen Anzahl von Pro-
bebelastungen und der damit verbundenen Reduzierung des globalen Sicherheitsfaktors
von 2,0 auf 1,75.

Diese ,Hamburgensie“ beschrankte sich auf diejenigen Firmen, die zu der umfangreichen
Erfahrungssammlung beigesteuert hatten und die zuverlassig nachgewiesen hatten, dass
sie sicher und fachlich qualifiziert in der Herstellung waren.

Zur Dokumentation der Rahmenbedingungen wurde ein Protokoll verfasst, dem die fir
eine Beurteilung erforderlichen Daten angefligt wurden (Bilder 2-4). Dazu ein Lageplan fir
das Bauvorhaben mit Ortsbestimmung der erforderlichen Baugrundaufschliisse. Das Er-
gebnis lasst sich auch mit den heutigen Mitteln (z.B. EA-Pféhle) treffend nachempfinden.

# Bauardnungseme 3

5559& W!neroanL
Besprechung am

B&nnrnchunqinrt ' i&'uiif{i"ﬁﬁi'?f's“uzr-u-h:uck- a.
: s t

Tel 3491}
Betrir rie Y mzee

Bauvernaoen

Pfahianzahl
Griindungafirma
Baunere
Bezirka/Uresamt -
Prifingeniour
feilnehmer

vox%_}j.q:- Unterlagen

. M@«o’ég/fm v

Versinbarungen : Der Huleren Tragfihigkeit der Pfahle wird auf
@rund ven vergleichbaren Probebelastungserqed-
wr folgencen Bedingungen zugemtimmt:

tuprechenden Bsugrunnanlxchiesy feizufigen.

migLen Gauvoriagmn

Hamburg, dern

6 44’}[ (Untersehcirc)
fPrufstelle fir Baustatik

Bild 2 Besprechungsprotokoll TVB 1994
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MNACHWEIS DER AUSSEREN TRAGFAHIGKEIT
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Es gab Obergrenzen bei den Beanspruchungen bei den einzelnen Pfahltypen. Wer Zu-
stimmungen zu hoheren Belastungen haben wollte, musste weitere Probebelastungen
durchftihren. Dabei spielten bis 1993 die dynamisch ausgefiihrten Probebelastungen noch
eine nachgeordnete Bedeutung.

Hingegen wurde Uberaus grofRer Wert darauf gelegt, dass ausschlieRlich durchgehend
bewehrte Pfahle hergestellt wurden.

Des Weiteren fand Beachtung, dass zumindest rechnerisch héchstens die Betonglite Bn
250 Ansatz in den Nachweisen fand, wie in den geltenden Normen vorgegeben. Sollte in
besonders gelagerten Fallen fir den Nachweis der inneren Tragfahigkeit eine héhere
Betonglte erforderlich sein, so wurden zum Beleg der Integritédt dieser Pféhle entspre-

chende positive Untersuchungsergebnisse stichprobenweise gefordert.

2. Entwicklung 1993-2008
Verdrangungsbohrpfahle

FREIE UND [IANSESTADT ILAMBURG
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Im Bereich der gebohrten vollverdrdngenden Pfahle wurden Erfahrungen mit Betriebsdri-
cken der Gerdte gesammelt, sowohl bei Fundex- als auch bei Altaspfahlen. Diese Erfah-
rungen auf der Grundlage von zumindest mitteldicht gelagerten Sandbdden lielen eine
brauchbare Annahme fiir die Herstellung von Pféhlen zu, die einen ausreichend groRen
Tragwiderstand boten. Dabei spielte eine verninftige, auf der sicheren Seite liegende
Anwendung dieser Widerstandsermittlung (vormals Tragféhigkeitsermittiung) eine wichtige
Rolle.

Das hatte zur Folge, dass in die Nachweisfiihrung fir die duRere Tragfahigkeit ein Be-
triebsdruckschema eingefiihrt wurde, dass den Beginn bei einem Mindestdruck und das
Ende bei einem entsprechend hdheren Betriebsdruck, tber die Einbindung ansteigend,
vorsah. Ein Herstellkriterium, das im Normalfall ausreichend belegen konnte, ob die An-
nahmen zugetroffen hatten. Im Falle von Abweichungen musste eine aktualisierende An-

passung an die ortlichen Gegebenheiten vorgenommen werden.

Schneckenbohrpféhle

Bei den Teilverdrangungsbohrpféhlen habe ich mich im Verlaufe der Zeit zunehmend
darauf beschrankt, schon im Hinblick auf die im Entstehen befindliche EA-Pfahle den
Annahmen der erforderlichen Rechenwerte flir die Bemessung zuzustimmen, so dass die
eigentliche Ermittlung des aufReren Pfahlwiderstandes im Zuge der allgemeinen Nachweis-
fuhrung durch die Prifingenieure geprift werden konnten.

Betriebsdriicke beim Einbringen des Schneckenrohres waren nie Beurteilungsgegenstand.
Gerade bei dieser Bauart spielen nicht typisierbare Faktoren mit, wie z.B. das sog. Frei-

schneiden im Vorwartsgang (Vorschub auf Null bei gleichzeitiger Drehbewegung).

Rammpféhle
Auf dem Feld der Rammpfahle, sowohl bei den Stahlbetonfertigrammpfahlen als auch bei

den Ortbetonrammpfahlen hat sich insofern keine groRe Anderung im Verfahren einge-
stellt, als dass bereits breit angelegte Erfahrungswerte fir die Tragwiderstéande vorlagen,
die in weiteren Belastungsversuchen weitgehend bestétigt und auch fortgeschrieben wur-
den.

Auf dem Gebiet der Stahlbetonfertigrammpfahle liefen dann in den 90’ern die ersten Geh-
versuche, die jetzt in der EA-Pfahle etablierten Nachweiswege an Mantel und Spitze Wi-

derstandswerte festzumachen, mit deren Hilfe sich eine Berechnung erstellen lies. Es
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wurden bei der Firma Centrum an oder tiber hundert Probebelastungen ausgewertet und
daraus analog zu den Werten der DIN 4014 Berechnungsansétze erstellt. Im Rahmen der
bekannten Erfahrungen lies sich damit arbeiten.

Hohere Widerstandswerte (als in DIN 4026) wurden fiir Stahlbetonfertigrammpfahle in
Einzelfallen gegentber der Prifstelle durch vergleichbare Probebelastungen belegt. Die
Problematik der Vergleichbarkeit der Baugriinde erfordert 1993 wie auch 2008 in schwieri-
gen Fallen die Zusammenarbeit mit Baugrundsachverstandigen (Fachplaner fir Geotech-
nik).

Kleinverpresspféhle

Auch Kleinverpresspfahle fanden immer wieder Ihre Anwendung. Da war es fiir die An-
wender nicht einfach, aus dem jeweiligen Fundus von Probebelastungen eine oder gar
mehrere passende flr einen aktuellen Fall herauszufinden. Die Baugriinde in Hamburg
sind zu einem groRen Teil so heterogen, dass schwer Vergleiche mit anderen Lagen her-
zustellen sind. So hat es doch eine nicht geringe Anzahl von weiteren Beprobungen gege-
ben, auf die dann die Bemessung fiir das Objekt gestiitzt werden konnte.

Dabei traten Extremfélle auf, die vorsahen den Druckversuch durchzufiihren, der vielleicht
gegenliber dem Zugversuch einen etwas héheren Grenzwert ergab. Die Beteiligten wer-
den sich, inzwischen bestimmt mit einem L&cheln, an die Versuche erinnern, das Probe-
stlick am Ausweichen zu hindern.

Das Knicken von Mikropfahlen in weichen Bdden ist ein aktuelles Thema. Dazu haben
Ofner und Wimmer Rechenhilfen veréffentlicht (Knickbemessung von Mikropféhlen in
weichen Bdden, Bauingenieur 82 /Heft 5/2007), die auch fleiRig benutzt werden. Dazu
mdchte ich dringend bitten, die Hilfe auch richtig anzuwenden. Die Koeffizienten k. und ky
beinhalten jeweils eine Werteskala deren GréRenzuweisung einer Betrachtung des aktuell
anstehenden Baugrundes bedarf, ansonsten entstehen falsche und mdglicherweise auf

der unsicheren Seite liegende Ergebnisse.
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Begleitende Vorgadnge

Bei dem Thema Probebelastung liegt ein Fall gleich in meiner Anfangszeit. Es handelte
sich um einen Bohrpfahl mit Mantelverpressung. Zum Vergleich sollten ein verpresster und
ein unverpresster Pfahl beprobt werden. Der Versuch begann mit dem unverpressten
Pfahl und lieferte die erwarteten Grenzwerte. Bei dem folgenden verpressten Pfahl gab es
bis zur einfachen Gebrauchslast fast keine Setzung, dann einen Ruck und die Fortsetzung
lieferte den Grenzwert des unverpressten Pfahles... groRes Ratselraten folgte.

Die nachdriickliche Recherche ergab, dass die Verpressarbeit das Problem erzeugt hatte.
Von unten beginnend, konnten die drei unteren Verpressdisen nicht aufgebrochen wer-
den und das gesamte vorgesehene Verpressgut war durch die vierte und oberste Dlise
eingebracht worden ohne dass dies in den Protokollen vermerkt wurde.

Dies spricht Bande dafir, dass die Begleitung eines Sachverstandigen fiir die Probebelas-
tung wirklich jeden Arbeitschritt von Anbeginn an umfasst. Das muss besonders gelten,
wenn die Beprobung fiir weitere Vorhaben vergleichsweise herangezogen werden soll.
Aus meiner Erfahrung kann ich den Pfahlherstellern nur dringend empfehlen, dies weiter-

hin zu beherzigen.

Angesichts der Bemiihungen um die gré3tmoglichen Tragwerte stellt sich immer auch die
Frage der zuverlassigen Ableitung der Beanspruchungen in den Baugrund.

Zwei Themen will ich da herausstellen; Die unbewehrten Pfahle und die Qualitdtskontrolle

Uber die Ausfiihrung.

Zwei Argumente sprachen fiir die Forderung nach durchgéngig bewehrten Pféhlen:

- Alle Pfahle einer Griindung stehen durch die monolithisch hergestellte Sohle (mit
oder ohne Grundbalken) in Verbindung und sind am Abtrag der Beanspruchungen
beteiligt. Da kaum noch Pfahlbocke hergestellt werden, erfolgt der Abtrag tber Bet-
tung und Biegung.

- Die Beanspruchungen sind bis zur Tiefe des tragféhigen Baugrundes auf dem ei-
genen Grundstlick anzutragen (§ 15 Abs. 1 HBauO), das heil3t insbesondere bei
wenig steifen Untergriinden, dass der rechnerische Beginn der Bettung erst sehr

tief eintritt.
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Weitere Argumente waren die allgemeine Forderung nach Robustheit und die Bedrohung
durch ungewollte Untergrundverschiebungen (Seitendruck durch unplanméflige Be- oder
Entlastung infolge von Aushub oder Verkehr, TideeinfluR oder einseitig wechselnde Was-
serstdnde), wo diese sich aber nicht an konkreten Anforderungsprofilen festmachen lie-
Ren, konnte es sich nur um Ratschlage handeln.

Besonders als Folge der ansteigenden Stahlpreise und des Bemiihens um Auftrdge wur-
den in der jingeren Vergangenheit Losungen entworfen, die z. B. unter der Sohle einer
Halle, vom eigentlichen Bauwerk durch Fuge getrennt, den Einbau unbewehrter Pfahle
vorsahen. Beanspruchungen in horizontaler Richtung waren nicht anzusetzen, so konnten

die Pfahle normgerecht hergestellt werden.

Fur die Qualitdtskontrolle an Pfahlen, insbesondere die Integritdtskontrolle, sprach einmal

die inzwischen gewonnenen Erfahrungen mit diesem Verfahren (siehe Kirsch / Klingmdller
25 Jahre Integritatsprtifung in BT2003/9), zum weiteren die Singularitdt des Bauteiles
Pfahl. Da schien es an der Zeit, dem Bauteil die ihm geblihrende Aufmerksamkeit zu
schenken. Dazu kamen einige aufmerksam machende Vorkommnisse in Hamburg an
Pfahlen und ihrer fehlenden Gebrauchstauglichkeit.

Diese Wahrnehmungen fiihrten dann zunédchst zu einer durchgéngigen Forderung nach
stichprobenhaften Untersuchungen an 3% der Pfahle und mind. fiinf Stiick. Besonders in
Hamburg lasst sich bemerken, dass Bauwerkspfahle zum allergré3ten Anteil in der Gré-
Renspanne zwischen 30 und ca. 60 cm Durchmesser zur Anwendung kommen. Das sind
Dimensionen, bei denen sich das Verfahren anbietet.

Nach der erfolgten Umsetzung habe ich in meiner Behérde die allgemeingtltige Aufstel-
lung einer Prifanforderung fir Hamburg mit einem Anteil finf % und mind. 10 Stiick emp-

fohlen. Die Umsetzung ist hoffentlich zu erwarten.
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Bild 6 Integritatsprifungen an Pfahlen mit Bruchlinien

Die weitere Entwicklung in der Berechnung und Bemessung von Pfahlen findet sich in der
neuen Normengeneration européischer Normen und den erforderlichen Ubergangsregeln
fur die Bundesrepublik.

Dabei arbeiten der Normenausschuf® Pfahle (NA 005-05-07) und der Arbeitskreis AK 2.1
,Pfahle” der Deutschen Gesellschaft fiir Geotechnik e. V. (DGGT) bereits langjéhrig in
Personalunion zusammen. Dieser gemeinsame Ausschuss hat in langjahriger Arbeit die in
der Praxis bekannten und in den Bundeslédndern bekannt gemachten Pfahinormen DIN
4026 (Rammpfahle), DIN 4014 (Bohrpfahle), DIN 4128 (Kleinverpresspféhle) und den
Pfahlteil der DIN 1054 (Abschnitt 5) bearbeitet und dem Stand der Technik angepasst.

Mir war es vergénnt, ein paar der zuletzt mallgebenden Jahre an der AuschuRarbeit teil-
zunehmen und die in Hamburg gesammelten Erfahrungen einbringen zu kénnen.

Neben der Normungsarbeit ist dabei unter maRgeblicher Fiihrung des Obmannes, Herrn
Prof. Kempfert, die 1. Auflage der EA-Pfahle entstanden. Fur das Werk und seine Verbind-
lichkeit kann auf die Benutzerhinweise der EAB (2006), 4.Auflage beim Verlag Ernst und

Sohn hingewiesen werden.
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3. Stand 2008

Den aktuellen Stand der Vorschriften fir Pfahle und ihrer Giltigkeit méchte ich hier nicht
im Einzelnen aufzéhlen, er wird in Abschnitt 1.1 und 1.2 der EA-Pféhle umfassend wieder-
gegeben.

Fir die Berechnung und Bemessung von Pfahlen kann das Werk EA-Pféhle in fast allen

Fallen herangezogen werden. Das halte ich flr einen groRen Fortschritt.

Die Fortschreibung an den Inhalten ist z.B. dem Aufsatz von Kempfert u. Becker (Grund-
lagen und Ergebnisse der Ableitung von axialen Pfahlwiderstdnden aus Erfahrungswerten
fur die EA-Pfahle in BT84 / 7/2007) zu entnehmen, in dem zum Beispiel ergdnzende
Werte fiir Stahlbetonfertigrammpféhle in norddeutschen Mergelb6den angegeben werden,

die in der ersten Auflage noch keinen Eingang fanden.

Der Pfahlausschuss arbeitet als Nahziel an dem Pfahlabschnitt des Eurocode EC 7-1 und
dem dazu erforderlichen NA EC 7-1, die nach Terminplan Ende 2009 die DIN 1054:2005-1
ablésen sollen, dazu ist eine DIN 1054:~2007 geplant, die allerdings keine zum EC 7-1

konkurrierenden Abschnitte enthalten wird.

Stand ist aber auch, dass der Ausschuss immer noch (und das seit Jahren) am DIN-
Fachbericht von DIN EN 12699 (Verdrangungspféhle) arbeitet. Dieser Fachbericht hat sich
zum Dauerbrenner entwickelt und hat meinen Weggang unfertig tiberdauert.

Dazu will ich ein wenig ausholen:

Der unfertige Zustand liegt leider zu einem grofRen Teil an dem ,Behérdenteil” in der Zu-
sammensetzung des Ausschusses. Diese Gruppe ,Behérde” setzt sich wiederum aus
Mitarbeiterinnen und Mitarbeitern aus den obersten Bauaufsichten der Bundeslander und
dem Institut fir Bautechnik (DIBt)zusammen, dessen schleppende Mitarbeit einen Grund
bildet.

Wie bereits eingangs erwahnt, wurde seinerzeit von den Bundesléndern das Institut fur
Bautechnik gegrtindet um Aufgaben gemeinsam und konzentriert wahrzunehmen, also als
Dienstleister fir die Lander. Diese Funktion schein mir bei den Beschéftigten dort im Hau-
se ein wenig aus dem Blickfeld geraten zu sein. Beim DIBt liegt die Aufgabe, die Normen

und damit auch die DIN-Fachberichte den Bauaufsichten der Bundeslander zur Bekannt-
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Abb. 2: Seabed-Drucksondiersysteme Ballastblock — ROSON — Wheeldrive SEACALF©

(von links nach rechts)

Flachere Sondierungen kénnen mit dem System ROSON mit 40 — 120 kN z.B. zur
Erkundung von Kabeltrassen, Kampfmitteln oder zur Kontrolle der Aufstandsflachen von

Schwergewichtsgriindungen ausgefiihrt werden.

Die Sondierungen selbst werden bei allen beschriebenen kontinuierlichen Verfahren als
elektrische Standardsondierung ausgefiihrt. Die Drucksonde wird dabei in der Regel mit
einer Porenwasserdruckspitze zur Ermittlung von Spitzendruck, Mantelreibung und
Porenwasserdruck mit gleich bleibender Geschwindigkeit von 2 cm / sec in den Gewasser-
boden eingedriickt. Die Sondierung erfolgt in der Regel bis zur Gerateauslastung (bei
100 kN bzw. 200 kN Gesamtkraft) oder bis zum Erreichen eines der verfahrenstechnisch
bedingten Abbruchkriterien. Diese sind neben der Gerateauslastung i. W. eine kritische,
kontinuierlich zunehmende oder schlagartig auftretende Abweichung der Sonde von der
Vertikalen.
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Speziell fur Arbeiten im kustennahen Flachwasser bis ca. 30 m Wassertiefe wurde der
Ballastblock entwickelt. Die Verwendung des Ballastblock-Sytems erméglicht den Einsatz
dieser Topdrive-Technologien bei geringeren Tiedenhiben auch von schwimmenden
Arbeitsgeraten aus. Die fur das Eindringen der Sondierspitze erforderliche Reaktionskraft
wird beim Ballastblock durch ein auf dem Seeboden abgesetztes Ballastgewicht mit einem

Maximalgewicht von ca. 20 to erzeugt.

Sofern der Antrieb Gber Wasser erfolgt, ist in allen Fallen auf der freien Strecke zwischen
Krafteintrag und Gewéasserboden der Einbau eines Schutzrohres erforderlich, um ein

Ausknicken des Gestanges zu verhindern.

Eine Weiterentwicklung fir den Einsatz in grofleren Wassertiefen (10 m - 300 m im
200 kN-Modus) stellt das WHEELDRIVE-SEACALF® - System dar. Hierbei wird die
Antriebseinheit fur die Drucksonde auf dem Gewasserboden abgesetzt. Der Antrieb erfolgt
hier — abweichend von den konventionellen Topdrive-Sondierverfahren — nicht mehr
driickend von oben sondern drehend durch paarweise angeordnete Antriebsrader direkt
auf dem Seeboden. Die Antriebsrader sind auf einem entsprechend dimensionierten
Abfangrahmen montiert. Der auf dem Gewéasserboden abgesetzte Rahmen
(WHEELDRIVE-SEACALF®) weist ein Maximalgewicht von 26 to auf. Die Gesamtkraft des
Systems kann zwischen von 100 kN und 200 kN variiert werden. Der Rahmen kann durch
den Moonpool eines Bohrschiffes oder z.B. tiber einen entsprechend gro3en A-Frame auf
den Gewasserboden abgesetzt werden. StandardmaRig ist der Rahmen u.a. mit zwei
Inklinometern zur Messung der Neigung in x- und y-Richtung und mit einem Wasser-

druckmesser zur Bestimmung der Wassertiefe ausgerustet.

Bei der Weiterentwicklung des Wheeldrive-Systems wurden die Antriebsrader durch einen
sog. Blockdrive ersetzt, der eine groRere Auflageflache am Gesténge aufweist und damit

einen verbesserten Kontakt zwischen Antriebseinheit und Sondiergestédnge gewéhrleistet.
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Fur weitergehende Informationen wird auf den ausfihrlichen Beitrag von LESNY et al. in
Heft 1 (2009) der Zeitschrift Geotechnik hingewiesen.

1.3 Ubersicht verschiedener Erkundungsverfahren

Im Rahmen dieses Beitrages soll der Schwerpunkt auf die Beschreibung und Diskussion
der Erkundung mittels Drucksondiertechnik gelegt werden. Auf die einschlagige Literatur
zum Thema bohrtechnische Erkundung, nicht zuletzt die soeben erschienene Neufassung
des Standard Baugrunderkundung (BSH 2008) wird verwiesen.

Die Aufschlusstiefe der Drucksondierungen (und Bohrungen) muss ausreichend sein, um
alle im Rahmen der Vorentwurfsplanung in Frage kommenden Griindungsarten bearbeiten
zu kénnen. Daher ist die Aufschlusstiefe nach dem neuen Standard Baugrunderkundung
vom Sachverstandigen fur Geotechnik in Abstimmung mit dem Entwurfsverfasser im
Einzelfall festzulegen. In der Praxis werden hierzu im Rahmen der geotechnischen
Vorerkundung zurzeit iberwiegend Erkundungstiefen zwischen 45 m und 50 m gefordert.
Abhéngig von Wassertiefe, AnlagengréfRe, Griindungsart und Baugrundsituation kénnen

gréRere Erkundungstiefen erforderlich sein.

Hinsichtlich der Ausfiihrungsart unterscheidet man bei der sondiertechnischen Erkundung
im Nearshore-Bereich zwischen Verfahren, die kontinuierlich, in der Regel ab der
Gewassersohle und solchen, die diskontinuierlich ab der Bohrlochsohle ausgefiihrt

werden.

1.3.1 Kontinuierliche Sondierverfahren

Drucksondierungen ab der Gewassersohle oder ab einer stationdren Arbeitsebene,
beispielsweise einer entsprechend dimensionierten Jack-up Plattform, werden in der
Regel kontinuierlich ausgefiihrt: Bei Verwendung stationérer Arbeitsebenen erfolgt der
Krafteintrag hydraulisch von oben (topdrive) auf das Sondiergestédnge. Eingesetzt werden
dazu konventionelle Sondierraupen / -LKWs oder mobile, auf der Plattform verankerte

Sondiergeréte.
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In diesem Teil des Beitrags wird kurz auf die wesentlichen Anderungen im neuen Standard
Baugrunderkundung hingewiesen und uber Erfahrungen aus durchgefiihrten Baugrund-
erkundungen mit verschiedenen Drucksondierverfahren vorrangig in der deutschen AWZ
der Nordsee berichtet.

1.2  Der neue Standard Baugrunderkundung

Ubergeordnet steht der neue Standard Baugrunderkundung in engem Zusammenhang mit
dem Standard Konstruktion, der ein gestuftes Genehmigungsverfahren fir die einzelnen
Projektphasen vorsieht. Bei der geotechnischen Baugrunderkundung werden dementspre-
chend die Erkundungsschritte

— geotechnische Vorerkundung (Entwicklungsphase)

— geotechnische Haupterkundung (Konstruktionsphase)

differenziert. Fir die Planung der geotechnischen Baugrunderkundungen sind folgende

Anderungen besonders zu beachten:

— Der Sachverstandige fiir Geotechnik ist in hohem Mafe fiir die Planung und

Qualitatssicherung bei der Baugrunderkundung zustandig und verantwortlich.

— Im Rahmen der geotechnischen Vorerkundung muss an mindestens 10% der Anlagen-
standorte jeweils eine Bohrung und eine Drucksondierung ausgefiihrt werden. Bisher
galt diese Forderung noch als Richtwert. Unveréndert kann der Sachverstandige fir

Geotechnik beim BSH einen begriindeten Antrag auf Abweichung einreichen.

— Neben den konventionellen Bohrverfahren gemaf DIN EN ISO 22475-1:2007-01, die
an den Einsatz von Hubinseln gekoppelt sind, wird die Anwendung von offshore-
spezifischen Bohrverfahren bei Einsatz von Bohrschiffen ausdriicklich zugelassen.
Dabei werden Druck- und Rammkernproben aus der Bohrlochsohle mit einem

markttiblichen Probendurchmesser von D = 68 mm entnommen.

— Drucksondierungen kénnen entweder als kontinuierliche Sondierung ab dem
Meeresboden oder als diskontinuierliche Sondierung ab der Bohrlochsohle (sog.

Downhole-Verfahren) ausgefiihrt werden.
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Die Baugrunderkundungen sind wesentlicher Bestandteil des Genehmigungsverfahrens,
das fur die AWZ vom Bundesamt fir Seeschifffahrt und Hydrographie (BSH) nach den
Grundsatzen der Seeanlagenverordnung durchgefiihrt wird. Das BSH stellt Mindest-
anforderungen an die Baugrunderkundung, die im sog. Standard Baugrunderkundung ftir
Offshore-Windenergieparks (kurz: Standard Baugrunderkundung; BSH 2008) definiert

sind.

Der Standard Baugrunderkundung wurde erstmals im Jahr 2003 herausgegeben. Vor dem
Hintergrund des im Jahr 2007 verdéffentlichten Standards Konstruktive Ausfiihrung von
Offshore-Windenergieanlagen (BSH 2007) und zur Einarbeitung neuer Erfahrungen und
Erkenntnisse wurde zwischenzeitlich die 1. Fortschreibung des Standards Baugrund-
erkundung mit Stand vom 25. Februar 2008 erarbeitet (BSH 2008). Ein ausfiihrlicher
Beitrag zum neuen Standard Baugrunderkundung erscheint in Heft 1 (2009) der Zeitschrift
Geotechnik (LESNY et al. 2009).

Mit der zunehmenden Anzahl von beantragten und genehmigten Offshore-Windparks
sowie mit dem "Rickenwind" des Ende des Jahres 2006 in Kraft getretenen Infrastruktur-
planungsbeschleunigungsgesetzes (BGBL 2007), das die Netzbetreiber zur Netz-
anbindung der Offshore-Windparks verpflichtet, wurden in den letzten beiden Jahren
verstérkt Baugrunderkundungen zur geotechnischen Erkundung der geplanten Windpark-
gebiete durchgefiihrt. In Anbetracht der Vielzahl der geplanten Projekte besteht absehbar

noch ein sehr groRer Bedarf fiir geotechnische Erkundungen.

Die bisherige Erfahrung hat gezeigt, dass neben den veranderten Mindestanforderungen
des neuen Standards Baugrunderkundung einige andere Randbedingungen (gréfere
Erkundungstiefen aufgrund gréRerer Pfahlldngen, haufig extrem dicht gelagerte Sande,
begrenzte Verfiigbarkeit von Hubinseln und Bohrschiffen) das im Einzelfall geeignete
Erkundungskonzept wesentlich mitbestimmen. Die Autoren dieses Beitrags verfiigen Uiber
Erkenntnisse aus mehr als 20 durchgefiihrten Baugrunderkundungen mit Gber 300
erkundeten WEA-Standorten in der deutschen AWZ der Nordsee. Aufgrund der
Vorentwurfsplanungen  fir  Pfahlgrindungen mussten hierbei in der Regel
Erkundungstiefen zwischen 45 m und 50 m unter Meeresboden erreicht werden. Nach den
vorliegenden Ergebnissen wurde an mehr als 90 % aller erkundeten Standorte

ausschlieflich Sand angetroffen.
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Pfahlgriindungen fiir Offshore-Windparks — neue Entwicklungen
bei der Baugrunderkundung und bei der Pfahlbemessung

S. Weihrauch, R. Balthes, G. van der Zwaag

g Neue Entwicklungen bei der Baugrunderkundung
1.1  Einleitung

Die meisten deutschen Offshore-Windparkgebiete liegen innerhalb der ausschlieRlichen
Wirtschaftszone (AWZ) der Bundesrepublik Deutschland (auferhalb der 12-Seemeilen-
Zone) mit Wassertiefen zwischen ca. 20 m und 40 m. Zum gegenwartigen Zeitpunkt sind
17 Offshore-Windparks in der AWZ der Nordsee (Abb. 1) und 3 Offshore-Windparks in der
AWZ der Ostsee genehmigt. Weitere 55 Projekte sind beantragt. Insgesamt sollen mehr
als 5.000 Windenergieanlagen (WEA) auf hoher See errichtet werden.

Nordsee - Offshore-Windparks

T FUR
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o
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Map Projection)
Mercator (64°N), WGS 84
B5H / M6202-09.12.2008.

Abb. 1: Geplante Offshore-Windparks in der AWZ der Nordsee [BSH, 2008]
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Kollegen und ich sind in Ausnahmesituationen mit Hochwéssern der letzten 6 Jahre zwei-
mal in anderen Bundesléndern zu Hilfe gerufen worden und haben bei der Gefahrenbeur-
teilung an Geb&uden mitgewirkt. Allein das zeigt mir, wie wichtig eine handlungsfahige

Bauaufsicht und der Erhalt ihrer fachlichen Kompetenz sind.

Das Thema Pfahle bleibt aktuell, solange das Erschliefen von Siedlungsraumen und
Wiederbebauungen uns in Landstriche mit Baugriinden fiihren, die Tiefgrindungen erfor-
dern. Die Herstellung genauso wie das Bestreben zum Steigern der Ausnutzung von Pfah-
len wird weiter entwickelt. An einigen Stellen glauben wir, ein Maximum erreicht zu haben,
die Entwicklung auf die Spitze gebracht zu haben. Das gilt solange, bis eine Idee oder
eine Verzweigung Neues bringen. Mancher Weg fiihrt dabei nicht direkt vorwérts. Dann
verweise ich auf die bauordnungsrechtliche Begriffsbestimmung der Bauordnung.

Danach dirfen in Verkehr gebracht werden die ,geregelten Bauprodukte®, bei Abweichun-
gen davon bedarf es einer ,allgemeinen bauaufsichtlichen Zulassung“ oder einer ,Zustim-
mung im Einzelfall“. Das war jetzt abgestuft von ,gesichert® bis ,ohne bisherige Erfahrung*.
In solchen Féllen hatten wir in Hamburg immer ein offenes Ohr und einen kurzen Hand-
lungsweg, ich wiinsche meinen Nachfolgern bei der Fortsetzung dieses Weges stets eine

gluckliche und sichere Hand.

Autor:

Dipl.-Ing. Wolfgang Kérner

Am Berg 8

21614 Buxtehude

04163/82122
Wolfgang.Koerner@dmt-holzbunge.de
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machung vorzuschlagen, dieser Vorschlag ist bisher immer wieder an Formulierungen und
Detailforderungen gescheitert.

Im Rahmen der Ausschussarbeit erwies sich das DIBt leider wenig als Forderer sondern
eher als Schleppanker und arger Bedenkentrédger. Meine Versuche, hier mehr Zusam-
menarbeit zu férdern, die dann vielleicht schneller zu Ergebnissen fiihrt, endeten zwangs-
laufig mit meinem Ausscheiden zum August 2008. Aus dem einen oder anderen Gesprach
mit Ausschussmitgliedern eréffnet sich mir bis jetzt kein Bild beschleunigten Vorankom-
mens, ich bedauere das zutiefst und appelliere an die Beteiligten, besonders an die Ad-
resse des DIBt, die im November 2007 zugesagte verstarkte Zusammenarbeit auch for-

dernd zum Einsatz zu bringen.

Integritatspriifungen an Pféhlen sind Stand der Technik und kommen regelméaRig zum
Einsatz.

Hamburg mag vielleicht auf bundesrepublikanischem Gebiet Vorreiter sein. Blickt man auf
Europa, so hat sich das Verfahren besonders im west-, stidwestlichen und nordeuropai-

schen Ausland etabliert und wird in héheren Anteilsraten praktiziert.

4. Ausblick in die Zukunft

Der Megaschritt —Einfiihrung des Teilsicherheitskonzeptes- ist getan.

Da steht die Erarbeitung europaisch einheitlicher Normen fast logisch in der Folge der
weiteren Schritte. Dies betrifft auch die Pfahle, ihre Berechnung und Bemessung sowie die
Ausfihrung.

Mir erscheint mit meinem Blick auf Qualitdt am Bau wichtig, der Politik in Deutschland
aufzuzeigen, dass der fortschreitende Abbau von Personal und damit auch Kompetenz im
Fachbereich Bauen bei den Behérden nicht den richtigen Weg weist.

Betroffen ist z. B. die Normungsarbeit. Nur noch wenige Bundeslénder beteiligen sich
daran, sowohl aus der Not personell wie auch kostenméRig Uber eine unzureichende
Ausstattung zu verfligen, wie vor allem aber auch aus der fachlichen Sicht.

Betroffen ist aber auch die Handlungs- und Entscheidungsfahigkeit sowohl in Gefahrensi-
tuationen als auch in besonderen Féllen des Bauwesens, in denen diese Kompetenz nicht
durch die Verlagerung auf das DIBt in Berlin erhalten werden kann, wie es aber in einzel-
nen Féllen bereits zu beobachten ist. Hamburg hatte z.B. aus der Sturmflut 1962 gelernt.
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1.3.2 Diskontinuierliche Sondierverfahren

GroRere Erkundungstiefen kénnen in der Praxis mittels diskontinuierlich ausgefiihrten
Downhole-Drucksondierverfahren erreicht werden. Diese werden aus der Sohle einer
bentonitgestiutzen Spilbohrung mit offenem Bohrloch ausgefiihrt. Das 5 Bohrgesténge
mit offener Krone dient dabei gleichzeitig als Casing und Aufnahme fiir die einzusetzenden

Probennahmewerkzeuge und Geratschaften fir die in-situ-Versuche.

Cone Resistance, g, [MPa]
o 5 10 15 20 25 30 35 40 45 50 55 80 65 70 75 80 85

000 125 250 375 500 625 750 875 1000 1.125 1250 1375 1500 1625 1750 1875 200@.125

_______ Sleeve Friction. f IMPa] Peak g,
15 i
16 L
.
:,___———/
17 [7 i
18 (" - 3
T -
. | ’ c—____‘__,_:)
i S A S e
204 el “?
- : ,f
E ; e
= Foa —
2 3 T~
% » | oy [ |
& : i i =
3 =
=n . > —
= <
€ b——
z
82 P~ i |
o]
—
— |
24 =
2 a i
—e 1 e —
- g

Abb. 3: Beispiel der Auswertung einer diskontinuierlich ausgefiihrten WISON® -
Drucksondierung (Quelle: Archivmaterial FUGRO)

Ab der Bohrlochsohle wird mit einer neu entwickelten Im-Loch- oder Downhole-
Drucksonde (WISON Mk 111®) mit einer Maximalkraft von 90 kN eine Drucksondierung bis
zu einer Tiefe von max. 3 m unter Bohrlochsohle ausgefiihrt. Die einzelnen 3 Meter langen
Segmente kdnnen zu einem quasi-kontinuierlichen Drucksondierprofil zusammengefiigt
werden (s. Abb. 3).
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Downhole-Verfahren zur geotechnischen Erkundung von Offshore-Standorten werden
international Ublicherweise als kombinierte Bohrung ausgefihrt. Hierbei wird die
Downhole-Drucksondierung alternierend mit Probennahmen mittels Entnahmestutzen
(WIPSAMPLER) kombiniert. Mit dem hydraulisch aktivierten System WIPSAMPLER
kénnen Kerne in Durchmessern zwischen 46 mm und 72 mm bei Kernlangen von max.

900 mm entnommen werden.

Die Probennahme sowie die in-situ - Versuche werden von der Basis eines in vertikaler
Richtung stabilisierten Bohrgesténges aus durchgefiihrt. Diese Methode bietet maximalen
Schutz gegen das Verkanten von Probennahmewerkzeugen und Messgebern und erlaubt

die exakte Kontrolle der Eindringtiefe von Probennahmewerkzeugen.

Abb. 4: Prinzip: kombinierte Bohrung / Drucksondierung im Downhole-Verfahren

Die Reaktionskraft, die erforderlich ist, um die Sensoren oder Probennahmewerkzeuge in
den Boden einzudriicken, wird Gber das Gewicht des Bohrgestdnges und zuséatzlich Giber
einen auf dem Seeboden abgesetzten 6 to schweren Abfangrahmen bereitgestellt, der mit

einer hydraulisch betriebenen Haltevorrichtung ausgestattet ist. Zusétzlich kdnnen bis zu



-221 -

20 to Ballast auf dem Abfangrahmen ergdnzt werden. Vertikale Bewegungen des
Bohrgestdnges werden damit sicher ausgeschlossen. Diese Technologie steht heute fur
Einsatze in Wassertiefen zwischen 15 m - 400 m und Erkundungstiefen bis 1500 m zur

Verfligung.

Eine Weiterentwicklung des WISON® Verfahrens stellt das WISON XP® System dar, bei
dem die Drucksonde im Bohrloch nach einem patentierten Verfahren mittels Spuldruck
aktiviert wird. Das WISON XP® Verfahren kann damit — bei entsprechender gerate-
technischer Voraussetzung — auch in Kombination mit konventionellen Seilkern-
Bohrverfahren ab der Bohrlochsohle eingesetzt werden. Dadurch sind gréRerkalibrige
Kernentnahmen in Kombination mit Drucksondierung innerhalb eines Bohrloches mdglich.

Dieses Verfahren ist damit z.B. auch an Land einsetzbar.

1.4  Erfahrungen mit kontinuierlichen Drucksondierverfahren

Die in der Erkundungspraxis ohne Aufbohren erreichten Eindringtiefen fiir kontinuierliche
Sondierverfahren liegen fur die in der Deutschen Bucht anzutreffenden, Giberwiegend dicht
und sehr dicht, z. T. extrem dicht gelagerten Sande mit Spitzendriicken bis Gber 100 MPa

Uiberwiegend zwischen ca. 15 m und 35 m und im statistischen Mittel bei ca. 20 m - 25 m.

Aus der Erfahrung der Autoren von ca. 100 kontinuierlichen Drucksondierungen
unterschiedlicher Verfahren (Ballastblock, Wheeldrive, ROSON, Raupe) in der Deutschen
Bucht kdnnen die im Rahmen der Vorerkundung geforderten Erkundungstiefen von 45 m -

50 m mit kontinuierlichen Verfahren ohne Aufbohren nicht erreicht werden.

Zur Erreichung der Endtiefe ist es bei Verwendung kontinuierlicher Sondierverfahren
deshalb erforderlich, die Sondierung bis auf die erreichte Tiefe aufzubohren. Anschliefend
muss innerhalb des Bohrloches und der freien Wasserstrecke ein Stlitzgestdnge
eingebaut und umgertstet werden. Die Drucksondierung wird dann aus der Bohrlochsohle
heraus weiter vertieft. Dieser Vorgang ist in der Regel bis zur Erreichung der Zieltiefe
mehrfach zu wiederholen. Das Verfahren des mehrfachen Nachbohrens und Umristens
ist sehr zeitaufwendig und ab einer gewissen Gesamtlange aus Wassertiefe + Bohrtiefe,

die je nach Wassertiefe 80 m - 90 m erreichen kann, nicht mehr praktikabel.
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15 Erfahrungen mit dem diskontinuierlichen Downhole-Verfahren

Downhole-Technologien werden weltweit seit den 1970er Jahren eingesetzt. Seit
Markteinfihrung wurden damit mehrere tausend Bohrloch-Drucksondierungen in Auf-
schlusstiefen bis max. 650 m ausgefiihrt. Im Rahmen der Standorterkundung fiir deutsche
Offshore Windparks konnten mit diesen Verfahren AufschluBtiefen bis ca. 70 m sicher

erreicht werden.

Bei extrem dicht gelagerten Sandbdden besteht die Méglichkeit, auf kleinere
Spitzenquerschnitte auszuweichen, ohne dass es hinsichtlich der Datenqualitdt zu
Einschrankungen kommt. Durch das kontinuierliche Nachbohren kommt es auch bei

kurzeren Sondierabschnitten nicht zu nennenswerten Datenliicken.

Sofern im Zuge der Sondierarbeiten bindige Horizonte angetroffen werden, kann operativ

und ohne Umriistung des Gerétes sofort auf gezielte Probenahme umgestellt werden.

Bei Einsatz von Downhole-Verfahren besteht ferner die Mdglichkeit, Spezialsonden im
Bohrloch zur in-situ - Bestimmung weiterer Bodenkennwerte zu verwenden (z.B. Seismik-,
Pressiometer-, Magnetometer-, Fliigelsonde). Einen Uberblick tiber anwendungsreife und
verfligbare Verfahren liefern Balthes et al. (2005).

1.6 Zusammenfassung und Ausblick

Der neue Standard Baugrunderkundung (BSH 2008) starkt die Position des
Sachversténdigen fir Geotechnik, verscharft z. T. die Mindestanforderungen an die Bau-
grunderkundung und lasst die Anwendung offshore-spezifischer Bohr- und Drucksondier-

verfahren ausdriicklich zu (vgl. Abschnitt 1.2).

Die inzwischen umfangreichen Erfahrungen aus dem Gebiet der Deutschen Bucht haben
gezeigt, dass die erforderlichen Erkundungstiefen von 45 m - 50 m mit kontinuierlichen
Drucksondierverfahren praktisch nicht zu erreichen sind. Das mehrfache Aufbohren und
Umristen ist nicht praktikabel. Es bietet sich daher der Einsatz der im Offshore-Bereich
bewéhrten diskontinuierlichen Downhole-Verfahren an, mit denen auch gréRere

Erkundungstiefen problemlos realisiert werden kénnen (vgl. Abschnitt 1.3.2 und 1.5).
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2; Neue Entwicklungen bei der Pfahlbemessung
2.1 Bemessungspraxis bei Offshore-Pfahigriindungen

Die ublichen Bemessungsverfahren fiir Pfahlgrindungen von Offshore-Windenergie-
anlagen folgen den Bemessungsregeln der internationalen Ol- und Gasindustrie. Der am
haufigsten verwendete Pfahltyp ist der gerammte offene Stahlrohrpfahl, welcher nach den
Empfehlungen Recommended Practice of the American Petroleum Institute (API
2000/2007) bemessen wird. Die API-Empfehlungen werden zukinftig durch eine 1SO-
Norm ersetzt. Die Pfahlabmessungen fiir Forderplattformen werden durch die axiale
Pfahltragfahigkeit bestimmt, wahrend die Wandstarke des Pfahls im Wesentlichen von den
Horizontallasten und von rammtechnischen Kriterien abhangt. In der Praxis werden

Hydraulik-Rammh&mmer eingesetzt, mit denen das Rammen unter Wasser méglich ist.

Pfahlgriindungen fiir Offshore-Windenergieanlagen werden generell in Monopiles und in
Pfahlgruppen fir Tripod- oder Jacket-Konstruktionen unterschieden. Die Bemessung von
Monopiles wird durch die Bodensteifigkeit bzw. die horizontalen Bettungseigenschaften in
den oberen Bodenschichten bestimmt. Normalerweise ist die axiale Tragféhigkeit von
Monopiles relativ unkritisch, wéhrend diese fiir die Bemessung von Pféhlen fiir Tripod- und
Jacket- Konstruktionen von gréfierer Bedeutung ist. Generell kann gesagt werden, dass
die Pfahle im Offshore-Bereich grélere Durchmesser haben und lénger sind als Pfahle,

die an Land eingebaut werden (De Cock, 2003).

2.2  Axiale Tragféhigkeit von Stahlrohrpfahlen

Fir die Bewertung der axialen Tragfahigkeit von offenen Stahlrohrpfahlen muss zwischen
zwei Zustanden unterschieden werden, mit Pfropfenbildung im Rohr (plugging) oder als
Kernrammung (non-plugging). Fir die Bemessung des Pfahls mit Pfropfenbildung kann
die duRere Mantelreibung und der Spitzendruck auf die gesamte Kreisflache angesetzt
werden. Fur den Pfahl mit Kernrammung werden die innere und &uere Mantelreibung
sowie der Spitzendruck nur auf den Stahlquerschnitt des Stahlrohres firr die Berechnung
angesetzt. Es werden beide Falle berechnet, wobei der unginstigere Fall als

Bemessungsgrundlage dient.
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Beim Rammen von offenen Stahlrohrpfahlen wird angenommen, dass keine Bodenver-

drangung stattfindet, was Auswirkungen auf die Spannungsverteilung um den Pfahl hat.

Die API-Empfehlungen sind generell fiir die Bemessung von Offshore-Pfahlen in Sand und
in Ton gultig. Fir Sande wird ein einfaches Modell, das auf effektiven Spannungen beruht,
angesetzt, wahrend fiir Ton ein Modell mit undrainiertem Zustand angenommen wird. Bei

beiden Ansétzen wird der Einfluss der Pfahllange nicht beriicksichtigt.

Die API (2000) wurde im Oktober 2007 mit Errata und Supplement 3 aktualisiert. Danach
gibt es 4 neue Anséatze zur Berechnung der Pfahltragfahigkeit, welche im Abschnitt
Commentary zusammengefasst wurden. Diese Methoden beziehen sich auf Pféhle in
Quarzsanden und benutzen den Spitzendruck von Drucksondierungen als Eingangs-
parameter. Alle Verfahren wurden im Dezember 2005 in Perth, Australien auf der ISFOG
Konferenz vorgestellt (Lehane et al., 2005). Dazu z&hlen:

Fugro-05 (Fugro, Niederlande)

ICP-05 (Imperial College Pile, GroRbritannien)
— NGI-05 (Norwegian Geotechnical Institute, Norwegen)
— UWA-05 (University of Western Australia, Australien)

Alle genannten Verfahren wurden durch Belastungsversuche an Pfahlen (offen und ge-
schlossen) in Sand getestet und mit den dazugehdrigen Ergebnissen der Druck-

sondierungen kalibriert.

Die Bemessungshinweise in der EA-Pféhle (DGGT 2007) gelten fiir verschiedene Pfahl-
typen und Einbringverfahren, sind jedoch auf Stahlrohrpfahle bis max. 0,8 m Durchmesser
begrenzt. Die Tabellen 5.1 und 5.2 der EA-Pfahle beinhalten Erfahrungswerte fir charak-
teristische Pfahlspitzenwiderstande und Pfahimantelreibungen in nichtbindigen Béden als
Funktion des Spitzendruckes aus Drucksondierungen. Die Bruchwerte fur die Mantel-
reibung werden auf 160 kPa und fir den Spitzenwiderstand auf 11,5 MPa begrenzt. Dies
gilt fur relativ kleine Pfahldurchmesser und ist auf einen maximalen Spitzenwiderstand der
Drucksonde von 25 MPa begrenzt. Fir Rammpfahle ohne Verdrangung, wie z.B. offene
Stahlrohrpfahle, sind Reduzierungen vorzunehmen. Typische Reduzierungsfaktoren liegen

in der GroéRenordnung von 0.75 fur die Mantelreibung. Daraus ergibt sich eine maximale
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Mantelreibung von 120 kPa, welche vergleichbar ist mit den Werten der API-Empfeh-
lungen fiir sehr dicht gelagerte Sande.

2.3  Vergleichsrechnungen zur axialen Pfahltragfahigkeit in Sand

Windparks in der Deutschen Bucht werden oft in Gberkonsolidierten, sehr dicht gelagerten
Sanden gegrindet. Das Einbringen der Grundungspféhle erfolgt Ublicherweise mit
Hydraulik-Rammhammern. Die Spitzendriicke von Drucksondierungen in diesen Sanden
sind generell sehr hoch. In Tiefen von 40 m bis 50 m unter dem Meeresboden werden

nicht selten Spitzendriicke von 80 MPa und mehr erreicht.

Far ein Stahlrohrprofil mit einem Auflendurchmesser von 1.524 mm (60 inch) wurde
exemplarisch die Pfahlbemessung anhand eines hypothetischen aber typischen
Drucksondierprofils in Sanden der Deutschen Bucht durchgefiihrt (siehe Abb. 5).

Cone Resistance [MPa]

0 20 40 60 80

N
=]

Depth Below Seafloor [m]
B
o

12}
=]

80

Abb. 5: Typischer Spitzendruckverlauf in Sanden der Deutschen Bucht
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Die Wichte unter Auftrieb wird fur die oberen 5 m mit 10kN/m?® und darunter mit 11 kN/m?
angesetzt. Beide Félle, plugged und non-plugged wurden betrachtet und der ungtinstigere
Fall wurde fur die Bemessung herangezogen. Die Bemessung des Pfahls wurde nach
bisheriger API (2000) und mit den 4 neuen Methoden der API (2000/2007) durchgefiihrt.
Die EA-Pfahle wurde nicht verwendet, da die Erfahrungswerte nicht fir groRe
Pfahldurchmesser gelten.

Die Ergebnisse der unterschiedlichen Bemessungsmethoden sind flir die axiale Pfahltrag-
fahigkeit auf Druck in Abb. 6 und auf Zug in Abb. 7 gegentibergestellt. Die Untersuchung
der Tragfahigkeit auf Druck zeigt signifikante Unterschiede zwischen der konservativen
API (2000) auf der einen Seite und den 4 neuen Methoden auf der anderen Seite. Fur den
Fall einer maximalen axialen Druckbelastung von 40 MN waren nach API (2000) 48 m
Einbindelange nétig, aber nur 32 m bis 38 m nach den 4 neuen Methoden. Der
Unterschied bei Zugbelastung ist weniger signifikant. Hier waren die API (2000) und die
UWA-05 Methode am konservativsten.

n i froo

Abb. 6: Axiale Tragfahigkeit auf Druck Abb. 7: Axiale Tragfahigkeit auf Zug
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2.4 Horizontale Pfahltragféhigkeit und Bettungsansatz

Die Ubliche Vorgehensweise bei der Berechnung der horizontalen Pfahltragfahigkeit von
Offshore-Pfahlgriindungen ist die Modellierung des Bettungsverhaltens durch nichtlineare
Last-Verschiebungs-Funktionen, sog. p-y-Kurven (APl 2000). Das p-y-Modell wurde mit
einem theoretischen Ansatz entwickelt, der mit den Ergebnissen von horizontalen
Pfahlprobebelastungen kalibriert wurde. Die p-y-Kurven reprasentieren das elasto-
plastische Bettungsverhalten des Bodens pro Meter Pfahl und kdénnen als nichtlineare
Federn in konventionellen Rechenverfahren fiir elastisch gebettete Balken angesetzt
werden. Damit kann die horizontale Tragféhigkeit eines Monopiles ermittelt werden. In den
entsprechenden Regelwerken des DNV (2004) und des Germanischen Lloyd (2005) wird

ebenfalls auf das API-Verfahren mit p-y-Kurven verwiesen.

Das API-Verfahren wurde durch Probebelastungen an relativ kleinen Pfahldurchmessern
kalibriert. Die Anwendung bei Monopiles mit groRen Durchmessern ist daher nur bedingt
zuldssig. Bei sehr groRen Pfahldurchmessern ist auch das mdégliche Abscheren des
PfahlfuRes zu beachten. Die Bemessung nach API sollte durch Modellrechnungen nach
der Finite-Element-Methode uberpriift werden. Forschungsstudien mit FEM-Analysen
zeigten gréRere horizontale Bewegungen fir Pfahle mit groRen Durchmessern (3 m bis
6 m AuBendurchmesser) als die herkdmmliche p-y-Methode (Wiemann et al., 2004 and
Achmus et al., 2005). Die Bodensteifigkeit sollte fir Stabilitatsanalysen von Monopiles und
fur dynamische Analysen innerhalb der anzunehmenden Bandbreite variiert werden. Die
Eigenfrequenz eines Pfahls sollte auRerhalb der méglichen Bandbreite von Belastungs-

frequenzen liegen.

2.5 Zusammenfassung und Ausblick

Die Entwicklung der Pfahlbemessung fur Stahlrohrpfahle mit groBem Durchmesser in
Sand tendiert vom bisherigen API-Verfahren zur Anwendung neuer Methoden auf der
Basis von Drucksondierergebnissen gemafl API (2000/2007). Vergleichsrechnungen fir
typische Sande der Deutschen Bucht zeigen, dass mit den neuen Bemessungsmethoden

kleinere Pfahleinbindelangen ermittelt werden.
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Tragfahigkeit und Bemessung axial belasteter Offshorepféahle

Martin Achmus, Florian tom Wérden, Marina Miller

1 Einleitung

Die Versorgung der Bundesrepublik Deutschland mit elektrischer Energie soll in den
nachsten Jahren durch rd. 5000 Offshore-Windenergieanlagen (OWEAs) an Standorten
in der Nord- und Ostsee mit einer Ausbauleistung von insgesamt rd. 25,5 GW ergénzt
werden. Neben den deutschen Offshore-Windenergieparks entstehen z.Zt. in der
Nordsee vergleichbare Offshore-Windenergie -Projekte z.B. in GroRbritannien, den

Niederlanden und Dénemark.

Fur den Bereich der deutschen Nordsee liegen die Wassertiefen in den durch das
Bundesamt fir Seeschifffahrt und Hydrographie in Hamburg (BSH 2007)
ausgewiesenen Windenergieparkarealen zwischen 5 und 40 m, wobei ein GroRteil der
Windenergieparks Wassertiefen zwischen 20 m und 30 m aufweist. Bei den aktuell
angestrebten Anlagenleistungen von 5 MW hat sich ab einer Wassertiefe von rd. 20 m
eine Grundung Uber aufgeloste Strukturen als derzeit bevorzugte Griindungsvariante
herausgestellt. Ob zukuinftig bei der Wahl der Griindungsstruktur der OWEAs vermehrt
auf das Konzept der Jacket-Griindung zurlickgegriffen wird oder ob sich alternative
Griindungsstrukturen, wie die so genannten Tripod- oder Tripilegrindungen o.&.
durchsetzen werden, wird u.a. das Ergebnis der momentan intensiv betriebenen F&E-
Projekte in den ersten Offshore-Windenergieparks sein. Nicht zuletzt wird die Wahl der
Grundungsstruktur durch die preisglinstig verfiigbare Offshore-Logistik sowie durch die
Anforderungen der Errichtung der Griindungsstruktur an die Wetterbedingungen

bestimmt werden.

Bei Jacket- und Tripodgriindungen werden zur Verankerung im Meeresgrund offene
Stahlrohrrammpfahle mit Durchmessern zwischen rd. 0,8 m und rd. 3,0 m zur
Anwendung kommen. Die erforderlichen Einbindetiefen der Rammpfahle ergeben sich
zumeist aus dem Bemessungslastfall fiur die axiale Tragfahigkeit auf Zug. In dem
deutschen Bereich der sudlichen Nordsee herrschen bis in die voraussichtlichen

Pfahlabsetztiefen Fein- bis Grobsande mit vereinzelten weichen bis festen bindigen
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Einlagerungen vor. Nachstehende Ausfiihrungen beziehen sich daher auf offene

Stahlrohrrammpféhle im Sand.

Zwar wird fur OWEAs auRerhalb der 12sm-Zone uber den BSH Standard
Konstruktionen (BSH 2007) das deutsche Normenwerk und damit fur die
Griindungsbemessung die DIN 1054 (2005-01) und die in ihr erwdhnten Normen als
verbindliche Bemessungsgrundlage eingefiihrt, jedoch basiert die darin enthaltene
Pfahlbemessung in erster Linie auf der Auswertung von Pfahlprobebelastungen. Da
unter Offshore- Bedingungen die Durchfiihrung von Pfahlprobebelastungen i.d.R. nicht
sinnvoll bzw. nicht durchfihrbar ist, stinden zur axialen Pfahlbemessung die
Erfahrungswerte nach Abschnitt 8.4.4 bzw. Anh&ngen B bis D der DIN 1054 (2005-01)
zur Verfugung. Diese allerdings basieren nicht auf Erfahrungen an Offshore-Pfahlen.
Uber die Richtlinien von Zertifizierungsgesellschaften (z.B. DNV 2004, GL 1999) wird
daher fur die axiale Pfahlbemessung auf die Ansétze der Empfehlungen des American
Petroleum Institute (APl 2006) fiir Offshore-Plattformen verwiesen. Diese Ansétze sind
daher haufig Grundlage fiir die Bemessung von Rammpféhlen fir OWEAs. Da das API-
Verfahren jedoch in theoretischer Hinsicht, wie auch in praktischer Hinsicht zu
unbefriedigenden Ergebnissen fiihren kann, ist es in den letzten Jahren zu vermehrten
Anstrengungen gekommen, um alternative ebenfalls auf Erfahrungen basierende
Berechnungsverfahren zur Ermittlung der axialen Tragféhigkeit von Offshore-
Rammpfahlen zu entwickeln. Mit der Neuauflage der API im Jahr 2006, sowie der
DIN EN ISO 19902 (2008) wurden diese Verfahren als alternative

Bemessungsverfahren vorgestellt.

War die Anwendung des API-Verfahrens bei der Bemessung von axial belasteten
Pféhlen von einzelnen Offshore-Konstruktionen der Rohstoffindustrie bisher offenbar
ausreichend genau, so besteht nun bei der Vielzahl der zukinftig zu errichtenden
OWEAs der Bedarf nach einer realitdtsnahen und wirtschaftlichen Bemessungs-
methode, welche die Baugrundverhaltnisse der Nordsee hinreichend genau abzubilden
vermag. Zu beachten ist auch, dass sich die Einwirkungen einer (blichen
Offshore-Konstruktion erheblich von denen einer OWEA unterscheiden. So sind bei
OWEAs gegeniiber Offhore-Plattformen im Vergleich zu den einwirkenden
Vertikallasten sehr viel gréRere Horizontalkréfte und Momente abzutragen, was auch

die Bedeutung des hochgradig zyklischen Charakters dieser Einwirkungen erhoht.
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Nachfolgend werden die maRgebenden Einflussfaktoren auf die &uRere axiale
Tragfahigkeit von offenen Offshore-Rammpféhlen in Sand behandelt. Zudem wird tGber
einen Vergleich der existierenden Bemessungsverfahren die Bandbreite der méglichen
Berechnungsergebnisse fir OWEA-Grindungspfahle dargestellt. Hinsichtlich der
zyklischen Tragféhigkeit von Offshore-Rammpféhlen liegen nur lickenhafte

Erfahrungen vor, die im abschlieBenden Teil kurz dargestellt werden.

2  Tragverhalten von Offshore- Rammpféhlen

Die Tragfahigkeit R eines auf Druck belasteten Pfahles wird im Allgemeinen in einen
Spitzendruckanteil R, und in einen Mantelreibungsanteil Rs aufgeteilt (Gl. 1). Dabei wird
die GroRe des Spitzenwiderstands R, Uber eine Spitzendruckspannung g« multipliziert
mit der wirksamen Pfahlful’flache A, errechnet (Gl. 2). Darin bezeichnet D den duReren
Pfahldurchmesser. Der Anteil des Pfahimantelwiderstands Rs ergibt sich aus der

Mantelreibungsspannung gs x multipliziert mit der Pfahimantelflache As (Gl. 3).

R=Ry+R, Gl 1
L Gl. 2

Ry =Ap qpp = Fis D* -qpy (Druck,geschl.Pfahl); R, =0 (Zug)
Gl. 3

L
Rs = A - qsx =T D f qs,k(z)dz
0

Die GroRe der Spitzendruckspannung gp wird bestimmt durch den am Pfahlful
herrschenden Spannungszustand. Dieser wiederum wird zum einen durch die Art der
Rammung und die dabei eingebrachte Rammenergie beeinflusst (Gavin und Kelly
2007). Zum anderen wird der am Pfahlful herrschende Spannungszustand, sowie die
wirksame PfahlfulRflache A, durch einen eventuellen Pfropfen beeinflusst, der sich
wahrend der Rammung durch eine innere Verspannung eines Bodenkérpers im
Pfahlinneren bilden kann. Dadurch kann wahrend des Rammvorgangs kein weiterer
Boden in das Pfahlinnere eindringen und der Pfahl verhélt sich vergleichbar einem
geschlossenen Pfahl. Von einem unverpfropften Pfahl wird ausgegangen, wenn der
Baugrund wahrend der Rammung mit dem Rammfortschritt in das Pfahlinnere eindringt.

Die Pfropfenbildung ist abhéngig vom Rammvorgang, dem Pfahldurchmesser D und
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dem den PfahlfuR umgebenden Boden und seiner Zustandsform. In der APl (2006)
sowie bei Randolph et al. (2005) wird darauf hingewiesen, dass wahrend der Rammung
zunachst unverpfropfte Pfahle unter einer monotonen Last ein verpfropftes Verhalten
zeigen kénnen. Ein allgemein anerkanntes Verfahren zur rechnerischen Abschétzung
eines Pfahlpfropfens sowie die Auswirkungen auf die Pfahlfulitragfahigkeit existiert zur
Zeit nicht. Fur eine einfache Abschatzung schlagen Klos und Tejchmann (1981) vor,
dass ab einer Einbindetiefe von mindestens 17*D mit der Ausbildung eines Pfropfens zu
rechnen ist. Rechnerisch wird nach GL (1999) auf der sicheren Seite liegend der
kleinere Wert aus innerer Mantelreibung und Spitzendruck unterhalb des
Bodenpfropfens (s. Abschnitt 3.1.1) angesetzt. Die Gesamttragfahigkeit eines
verpfropften Pfahles ist zudem von dem Verhaltnis zwischen Pfropfenlange und
Einbindetiefe des Pfahles abhéangig (Lee et al. 2003). Weiterhin ist anzumerken, dass
eine Zugbeanspruchung auch bei zundchst unverpfropften Pféhlen eine Verpfropfung

des Bodens im Pfahlinnern hervorrufen kann.
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Abbildung 1: Einfluss der Pfropfenbildung auf den Bodenfluss wahrend der Rammung
und die damit zusammenh&ngenden Radialspannungen im PfahlfuRbe-
reich (nach White et al. 2005)

Die Auswirkung eines Pfropfens auf den Spannungszustand am Pfahlfu® infolge der
Rammung kann exemplarisch nach White et al. (2005) anhand von Abbildung 1

verdeutlicht werden. Durch die Rammung eines geschlossenen bzw. verpfropften
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Pfahles kommt es zu einer vollen Verdrangung des Bodens, was mit einer gréReren
Erhéhung der Radialspannungen am Pfahlmantel o; einhergeht als im unverpfropften
Zustand  (Augustesen 2006). Die Radialspannungen o erhéhen die
Mantelreibungsspannung gsx und somit den Mantelreibungsanteil der Pfahltragfahigkeit
Rs.

Ansicht Rammpfahl

Ausgangs-
porenzahl e,

Schnitt A-A

/e
@;i\ Radialspannung o,
S

Abbildung 2: Ausbildung von Tangentialspannungen am Pfahimantel (nach Augustesen

Tangentialspannung

2006)
Bodenbewegung & Belastung
Bodenteilchen {Krigchen}
e

Energie- oo
sinbringung I

infolge
Rammung

Bcherzone dh
a) Rammung b) Spannungsrelaxation ¢) Belastung
(Kriechen}

Abbildung 3: Modell zur Ausbildung der Tangential- und Radialspannungen infolge Re-
laxation und Belastung (nach Axelsson 2000)
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Neben der durch das o.a. Modell beschriebenen Dilatanz beeinflusst der Rammvorgang
die GroRe und die Verteilung der Mantelreibungsspannung durch einen als
Reibungsermtidung bezeichneten Prozess (White und Lehane 2004). Unter der
Reibungsermiidung ist die Abnahme der lokalen Mantelreibung in der Tiefe z mit
zunehmender Eindringtiefe des Pfahles infolge Scherbeanspruchung zu verstehen
(Abbildung 4). Durch Relaxation und einhergehende Kriechbewegungen des Bodens
nach Passieren der betrachteten Tiefe z werden Tangentialspannungen erzeugt,
wahrend die Radialspannung am Pfahimantel - und somit im Vergleich zu der
Radialspannung am Pfahlful — reduziert wird.

Mantelreibung q, [kN/m?]
0 20 40 60 [ 80

104 ™
20-

30 {

MP1;
~~~~~~~~~ hD=25 Z
Anordnung der

normierte Messpunkttiefe z/D [1]

40
- / Messpunkte
b MP2; Z
- MP2 hD=14
geschlossener
Stahlrammpfahl ol h
60 mtD=0,1m BFs a6 Z‘“I‘

Abbildung 4: Lokale Reibungsermiidung eines im Sand eingepressten Modellpfahls
(nach Lehane et al. 1993, aus Schneider 2007)

Nach Abschluss der Rammung entspannt sich nach einer Modellvorstellung von
Axelsson (2000) der angrenzende Boden wieder, wodurch sich Tangentialspannungen
ot ausbilden (s. Abbildung 2), wahrend sich die Radialspannungen o; reduzieren. Es
kommt zu einer zunehmenden Verzahnung zwischen Bodenteilchen und
Pfahloberflache (vgl. Abbildung 3 b)). Eine infolge einer Belastung eingebrachte
Pfahlverschiebung fiihrt im angrenzenden Bodenbereich zu einem dilatanten Verhalten
und somit zu einer erneuten Ausbildung erhéhter Radialspannungen Ag;, die wiederum

zum Anstieg des Mantelreibungswiderstandes g fiihren (Abbildung 3 c)).
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Zusatzlich beeinflusst auch die Art der Belastung die GroRe der Mantelreibung. Bei
einer Druckbeanspruchung werden Uber den PfahlfuR Spannungen in den Boden
eingetragen, die im unteren Pfahlbereich infolge des so genannten Falltireffekts zu
einer Reduktion der Radialspannungen fiihren. Die sich durch die axiale Belastung
unterhalb des PfahlfuBes ausbildende ,Druckzwiebel” fiihrt hingegen im oberen Bereich
zu einer Erhéhung der Mantelreibungsspannung. Bei einer Zugbeanspruchung entfallt
die tragfahigkeitserhéhende Wirkung der ,Druckzwiebel“. Zudem wird nach Jardine et
al. (2005) davon ausgegangen, dass es bei Zugbeanspruchungen durch den so
genannten Poisson-Effekt zu einer Verldngerung des Pfahles und somit zu einer
Kontraktion des Querschnittes mit einer Abnahme von o; kommt. Weiterhin wird die
effektive Normalspannung o', durch die aufwérts gerichtete Mantelreibung abgemindert.
Diese Effekte filhren zu einer geringeren Mantelreibungsspannung unter

Zugbeanspruchung als unter Druckbeanspruchung.

Die durch eine Druckbeanspruchung eingebrachte Pfahlverschiebung mobilisiert sowohl
die Mantelreibung als auch den Spitzendruck. Wahrend bereits kleine Verschiebungen
(rd. 2,54 mm nach APl 2006) zur Mobilisierung der vollen Mantelreibung ausreichen,
bedarf es zur vollen Mobilisierung des Spitzendrucks gréRerer Verschiebungen.
Allgemein wird davon ausgegangen, dass der volle Spitzenwiderstand bei einer
Verschiebung von 0,1*D mobilisiert ist. Vorausgesetzt, dass der Pfahl in eine
ausreichend méachtige und tragféhige Schicht einbindet, kommt es mit zunehmender

Verschiebung zu einer VergréRerung der Pfahlfutragféhigkeit.

Weiterhin sind Uber die Griindungsstruktur einer OWEA zyklische Beanspruchungen
aus Wind und Wellen in den Baugrund abzutragen. Der bisherige Kenntnisstand hierzu
ist allerdings lickenhaft. Zyklische Pfahlprobebelastungen von Jardine & Standing
(2000) legen die Vermutung nahe, dass es einen Grenzwert der zyklischen
Scheramplitude gibt, ab dem es zu einer signifikanten Abnahme der axialen
Tragfahigkeit kommt. Unterhalb dieses Grenzwertes wurde eine VergréRerung der
axialen Tragfahigkeit beobachtet, was bei Jardine & Standing (2000) mit einer durch die
kleinen zyklischen Scheramplituden beschleunigten Alterung des Bodens erklart wird (s.
Kapitel 4). Die Untersuchung des Pfahltragverhaltens unter zyklischer Beanspruchung

ist z. Zt. Gegenstand verschiedener F&E- Projekte.
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3 Bemessungsansitze fiir axial belastete Offshore-Rammpfahle

Die Grenztragfahigkeit eines axial belasteten Pfahles R errechnet sich, unabh&ngig vom
verwendeten Verfahren zur Bestimmung von Mantelreibung und Spitzendruck, aus der
Summe von Mantelreibungswiderstand Rs und - flir den Fall der Druckbeanspruchung -

dem Spitzenwiderstand Rj.

Fir Onshore-Verhéltnisse lassen sich Mantelreibungswiderstand gsx und
Spitzendruckwiderstand gy in Abh&ngigkeit von Bodenart und Lagerungsdichte tber
auf Erfahrungswerten basierende Tabellenwerte (DIN 1054, EAP 2007) abschétzen und
ggfs. Uber ein geeignetes Pfahlprobebelastungsprogramm verifizieren bzw. im Sinne

einer wirtschaftlichen Optimierung verbessern.

Fir offene Stahlrohrrammpféhle in der deutschen Nordsee mit Durchmessern bis rd.
3m werden die den Tabellen der DIN 1054 zugrunde liegenden Erfahrungen
hinsichtlich der Baugrundeigenschaften als auch der untersuchten Pfahlgeometrien
Uberschritten. Pfahlprobebelastungen scheiden - im Normalfall - aufgrund ihrer

praktisch nicht gegebenen Durchfiihrbarkeit aus.

Zur praxistauglichen Abschatzung der Tragfahigkeit von Offshore- Rammpféhlen
wurden in den letzten Jahren, alternativ zum konventionellen Verfahren der API, diverse
CPT- basierte Verfahren entwickelt und an Pfahlprobebelastungsergebnissen validiert.
Nachfolgend werden unter den CPT- basierten Verfahren die in der DIN EN ISO 19902
aufgefiihrten Verfahren ICP-05 (Jardine et al. 2005), UWA-05 (Lehane et al. 2005),
Fugro-05 (Kolk und Baaijens 2005) und NGI-05 (Clausen et al. 2005)

zusammengefasst.

3.1 Abschétzung des Spitzendruckes

344 Verfahren nach API (2006)

Der Pfahlspitzenwiderstand g« ergibt sich nach API (2006) aus der Modellvorstellung
des PfahlfuBes als tiefliegende Flachgriindung aus

Obk = G’v . Nq < qp kmax Gl. 4
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Hierin stellt o, die effektive Vertikalspannung am Pfahlfu und N, einen Tragfahigkeits-
beiwert im Sinne der Grundbruchtheorie dar. Folge dieser Modellvorstellung ist, dass
der Spitzendruckwiderstand g« linear mit der Tiefe ansteigt, was im Widerspruch zur
allgemeinen Erfahrung steht. Daher ist in der API die GroRe des Pfahlspitzenwider-

stands g xmit dem Erreichen eines Maximalwertes gy« max begrenzt.

Der Grenzspitzendruck  gpkmax SOwWie der Tragféhigkeitsbeiwert N; sind
baugrundabhéngig den Empfehlungen der API (2006) und des DNV (2004) zu
entnehmen (Tabelle 1). Fur nichtbindige Béden unter Auftrieb werden die gp kmax-Werte
je nach Lagerungsdichte ab einer Einbindetiefe von rd. 20 m bis 25 m maRRgebend.

Mantelreibung Spitzendruck
Bodenart 6 q:,k,max Nq QB,k,mnx
[°1 [kN/m?] - [MN/m?]
Locker bis mitteldicht
gelagerter Sand 20 67 12 29
Mitteldicht gelagerter
Sand 25 81,3 20 4,8
Dicht bis sehr dicht
gelagerter Sand 30 95,7 40 9,6

Tabelle 1: Bemessungsparameter nach API (2006) fur nichtbindige Boden

Bei der Berechnung des Pfahlfulwiderstands Ry ist zu beachten, dass bei offenen
Pfahlen der Spitzendruck gsx nur lber die Kreisringfldiche des Stahlrohrprofils Aging
anzusetzen ist, wahrend bei geschlossenen bzw. vollstandig verpfropften Pfahlen die
gesamte Querschnittsflache A, in Ansatz zu bringen ist. Entsprechend GL (1999) kann
eine vollstandige Verpfropfung des Pfahles angenommen werden, wenn der mobilisierte
innere Mantelreibungswiderstand mindestens so groR ist, wie der Spitzenwiderstand

unterhalb des Bodenpfropfens (Gl. 5).

Z Qsiei * Ai = qpi * Api
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3:1.2 CPT-basierte Verfahren

Bei den empirischen CPT- basierten Verfahren wird von einem Zusammenhang
zwischen dem Spitzenwiderstand der Drucksonde g, und dem Spitzendruckwiderstand
des Rammpfahles gy« ausgegangen. Tabelle 2 stellt die unterschiedlichen Ansétze zur

Ermittlung des Spitzendrucks der CPT-basierten Verfahren vergleichend dar.

Zur Berticksichtigung der Bodenschichtung wird der Pfahlspitzenwiderstand aus dem
dquivalenten Drucksondierungsspitzendruck abgeleitet, der je nach Verfahren
unterschiedlich zu ermitteln ist. Nach den Verfahren API-06, NGI-05 und Fugro-05
ergibt dieser sich direkt in Héhe des PfahlfuBes. Von einem Mittelwert oberhalb und
unterhalb des PfahlfuBes gehen hingegen die Verfahren ICP-05 und UWA-05 aus. Fir
ICP-05 wird dieser Mittelwert nach Bustamente & Gianeselli (1982) ermittelt, wonach
der Mittelwert aus den Drucksondierungsspitzendriicken 1,5*D ober- und unterhalb des
Pfahlfules folgt. Im Verfahren UWA-05 wird der der Ansatz von De Ruiter & Beringen
(1979) verwendet, der den kleinsten Drucksondierungsspitzendruck in einer Tiefe von

bis zu 4*D unterhalb des Pfahlfufes mit in die Mittelwertbildung einbezieht.

Bei offenen Stahlrohrquerschnitten ist der mobilisierte Pfahlspitzenwiderstand stark von
der Pfropfenbildung abhéngig. Wéhrend das Verfahren NGI-05 zu dessen Beurteilung
ebenso wie die APl (2006) den Vergleich zwischen innerer Mantelreibung und
Spitzendruck unterhalb des Bodenpfropfens heranzieht, haben Jardine et al. (2005) fir
das Verfahren ICP-05 Kriterien zur Abschatzung der Pfropfenbildung aufgestellt. Sind
die beiden nachfolgenden Kriterien der Gl. 6 und GI. 7 in Abhangigkeit vom inneren
Pfahldurchmesser D; bzw. Durchmesser der Drucksonde Dcpr und der relativen
Lagerungsdichte des Bodens D, erfiillt, so kann von vollstdndiger Pfropfenbildung

ausgegangen werden. P, steht darin fir den atmosphérischen Druck.

D; < 0,02 - (D, — 30) GL 6
D; g
t <0083 X @7
DCPT Pa

Weiterhin wird berlcksichtigt, dass der Pfropfen weniger tragfahig ist als der
Stahlquerschnitt (Tabelle 2).
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In den Verfahren UWA-05 und Fugro-05 wird dieser Aspekt Gber geometrische GréRen
berticksichtigt. Hier wird die innere Mantelreibung empirisch im Term des
Spitzendruckes erfasst und darf nicht zuséatzlich angesetzt werden. Dies fiihrt dazu,
dass bei der Anwendung dieser beiden Verfahren der Spitzendruck immer auf die volle

Querschnittsflache angesetzt werden darf.

Ohne Pfropfen: gy = q.
ICP-05
Mit Pfropfen: g, = q. - [0,5 —0,25log (DC';PT)]
UWA-05 qvx = qc - (0,15 + 0,454,)
9. |R*
Fugro-05 Qo =85" pajp::.\/;
__08¢qc
NGI-05 by = @+0D)

Tabelle 2 : Abschatzung des Spitzendruckes nach den Verfahren nach DIN EN ISO
19902 (2008)

3.2 Abschitzung der Mantelreibung
3.21 Verfahren nach der API (2006)

Verfahrensunabhangig errechnet sich der Mantelreibungswiderstand Rs Uber die
Mantelreibung sk multipliziert —mit der  Pfahimantelflaiche  As. Die
Mantelreibungsspannung gsx von offenen Stahlrohrrammpfahlen in nicht bindigen
Bdden ermittelt sich nach den Richtlinien der API bodenart- und tiefenabhéngig tber

das so genannte —Verfahren nach Gl. 8.
qs,k(z) =k - 0'1;(2) -tand = ‘71;(2) 4 B < qs,k,max Gl. 8

Darin ist § der Kontaktreibungswinkel zwischen Pfahloberflache und Boden, g, (z) ist die
effektive Vertikalspannung in der betrachteten Tiefe z und k ist ein horizontaler
Erddruckbeiwert. Aufgrund der durch die Rammung verursachten Verdichtung am
Pfahimantel wird in dem Verfahren der APl (2006) der Beiwert k groRer als der
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Erdruhedruckbeiwert ko angenommen. In der API (2006) und DNV (2004) werden fiir k
Werte von 0,8 fiur offene und 1,0 fur geschlossene Pféhle gegeben. Die empfohlenen
Werte fur den Kontaktreibungswinkel 6 und die maximale Grenzmantelreibung gs kmax
sind in Abhangigkeit von der Bodenart und der Lagerungsdichte Tabelle 1 zu

entnehmen.

3.2.2 CPT-basierte Verfahren

Nach der DIN EN ISO 19902 (2008) kann bis auf das Verfahren NGI-05 der
Mantelreibungswiderstand gsx der CPT-basierten Verfahren zusammenfassend nach
Gl. 9 dargestellt werden. Es zeigt sich, dass die CPT-basierten Verfahren die

Einflussfaktoren auf die Pfahltragfahigkeit unterschiedlich berticksichtigen.

12® = —c . o e Gl 9
Gsp = U~ qc(2) [UP—EIZ)] Ab [max (%,v)] (tan 8,,) [mm (LTZ . %, 1)]
In Gl. 9 sind die Parameter a, b, ¢, d, e, u und v verfahrensabhangige empirische
Parameter gemaf Tabelle 3. g.(z) beschreibt den Drucksondierungsspitzendruck in der
Tiefe z, A, die bezogene Pfahlful’flache und §., den kritischen Kontaktreibungswinkel

zwischen Boden und Pfahl.

Parameter
Art der
Methode
Belastung = b % d 5 = =

Druck 0,1 0,2 0,4 1 0 0,023 4./A,
ICP-05

Zug 0,1 0,2 0,4 1 0 0,016 4./A;

Druck 0 0,3 0,5 1 0 0,030 2
UWA-05

Zug 0 0,3 4] 1 0 0,022 2

Druck 0,05 0,45 09 0 1 0,043 2. /A,
Fugro-05

Zug 0,15 0,42 0,85 0 0 0,025 2,/A;

Tabelle 3 : Empirische Parameter in Abhangigkeit von der Bemessungsmethode und
der Belastungsart (DIN EN ISO 19902, 2008)



-245-

Den unter Abschnitt 2 aufgeflihrten Einflussfaktoren auf die Tragfahigkeit eines
Stahlrohrrammpfahles wird durch die einzelnen Terme der Gl. 9 Rechnung getragen.

So wird durch u-q.(z) die maximal wirkende Radialspannung am Pfahlfu®

beriicksichtigt. Der Term [max(%,v)]_c bildet die Reibungsermiidung ab. In der

Methode Fugro-05 wird durch den Term [min (Ll);z-%,l)]e die Interaktion zwischen

Mantelreibung und Spitzendruck eingebracht.

Zur Berlcksichtigung des Bodenflusses und der damit zusammenh&ngenden im
Vergleich zu den geschlossenen Querschnitten geringeren Radialspannungen bei
offenen Querschnitten wird bei ICP-05 und Fugro-05 der effektive Radius R*, bzw.
effektive Durchmesser D* eingefiihrt. Nach GIl. 10 ergibt sich R* aus dem &uReren

Radius Raugen und dem inneren Radius Rimnen. D* ergibt sich hierzu analog.

. > 5 Gl. 10
R* = [RZugen — Rinnen

In der UWA-05 wird hingegen die bezogene Pfahlful¥flache A, berticksichtigt. Hierdurch
ist es mdglich in der Betrachtung des Bodenflusses auch die Pfropfenbildung

einzubeziehen.

Die Methode NGI-05 basiert nicht auf dem erdstatischen Ansatz aus der auf den
Pfahimantel  wirkenden Spannung  multipliziert mit dem Tangens des
Kontaktreibungswinkels § und kann daher nicht Gber Gl. 9 erfasst werden. Sie basiert
aber ebenso wie die anderen Verfahren auf Messergebnissen der Drucksondierung. Die
Abschatzung der Mantelreibung in nichtbindigen Béden ergibt sich nach der Methode
NGI-05 zu:

z : 7 I 11
QS,k(z) = ; * By #ilipy Fsig : Ftip *Fioada * Fat ]edOCh Qs,k(z) >1,1-0,(2) o

i
P, ist wiederum der atmospharische Druck, z beschreibt die Tiefe unterhalb der GOK,
Zsjp ist die PfahlfuBtiefe. Das Verhéltnis von der Tiefe z zur Pfahlfulitiefe z;, dient der
Berticksichtigung der Reibungsermiidung mit zunehmender Tiefe. Die Terme F; dienen
der Berticksichtigung der unterschiedlichen Einflisse auf die Tragféhigkeit. So dient Fp,

dazu, die relative Lagerungsdichte einzubeziehen und wird nach Gl. 12 berechnet:
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Fp, =2,1-(D, — 0,1)%7 jedoch mit D, > 0,1 Gl. 12

Fsig ist der Beiwert zur Beriicksichtigung der Vertikalspannungen und errechnet sich

aus:

oot Gl. 13
Fsig = PLO
a

Der Beiwert Fy, bezieht sich auf die Querschnittsform und ist nach Empfehlungen von
Clausen et al. (2005) zu 1,0 fir einen offenen Pfahl und zu 1,6 fiir einen geschlossenen

Pfahl zu setzen.

Fioaa ist der Beiwert zur Beriicksichtigung der Abhangigkeit von der Belastungsrichtung.
Er ist fir zugbeanspruchte Pfahle zu 1,0 und flr druckbeanspruchte Pfahle zu 1,3 zu
setzen. Der letzte Beiwert Fna beinhaltet den Einfluss des Pfahlmaterials auf die

Tragfahigkeit. Empfohlene Werte liegen bei 1,0 flr Stahlpféhle und 1,2 fiir Betonpféhle.

3.3 Rechenbeispiel

Fir einen offenen Stahlrohrrammpfahl mit einem Pfahldurchmesser von D = 2,5 m
werden in Abbildung 5 die Tragféhigkeiten auf Zug im Sand nach den o.a.
Berechnungsverfahren dargestellt. Es handelt sich um die Tragféhigkeiten fiur zwei
vereinfachte gc-Verldufe. Fall a) stellt dabei ab 10 m unter Meeresboden (TuM) einen
konstanten qc-Verlauf mit einem Endwert von 20 kN/m? dar, wahrend Fall b) ab 10 m
TuM einen konstanten qc-Verlauf mit einem Endwert von 40 kN/m? aufweist. Von der
Meeresbodenoberfldche bis 10 m unter Meeresboden steigt jeweils der Spitzendruck qc

linear mit der Tiefe von q; = 0 kN/m? auf den jeweiligen Endwert an.

Die Berechnungsergebnisse der Abbildung 5 zeigen fiir den qc-Verlauf des Falls a) fiir
den kurzen Pfahl Tragfahigkeiten nach den verschiedenen Verfahren in &hnlicher
GréRenordnung. Lediglich die Methode UWA-05 ermittelt eine Tragfahigkeit, die rd.
40 % unterhalb des API-06-Wertes liegt.

Fur den langen Pfahl (L = 45 m) im Fall a) ist auffallig, dass die berechnete
Tragfahigkeit nach der API-06 im Vergleich zu den anderen untersuchten Verfahren
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deutlich grofer ausféllt. Die Abweichungen betragen hierbei rd. 30 % bis 100 %. Im
Gegensatz hierzu ist fur die g.-Verteilung im Fall b) fur den langen Pfahl aufféllig, dass
die Tragféhigkeit nach der API-06 tendenziell kleiner ausféllt als nach den CPT-
basierten Verfahren mit Ausnahme der Tragféhigkeit nach dem UWA-05 Verfahren.

RZ
0m TuM
R qC
%RRW/ A AR AR [
10 CPT-qc-Verlauf | [-] Fall a) Fall b)
m
= Einbindelange L | [m 26 45 25 45
- {_3551?\; 3| a) = 20 MN/m’ gL ol
g'=9,5kN/m by = 40 MN/m? | Re.APi- 06 [MN]| 12,5 | 28,3 | 14,4 | 337
dep=05mm | D)= S
25m 50 - R, 1P - 05 [MN]| 11,0 | 19,0 | 20,4 | 35,0
R, Uwa- 05 [MN]| 89 | 14,2163 | 255
R, fugre - 05 [MN]] 14,1 | 19,9 | 26,7 | 36,9
45 m R, nGi-05 [MN]| 13,4 | 21,6 | 22,7 | 39,2

Zy

Abbildung 5: Gegenuberstellung der berechnete Zugtragfahigkeiten R, nach den Ver-
fahren API-06, ICP-05, UWA-05, Fugro-05 und NGI-05

3.4 Vergleich der Bemessungsverfahren

Der Tragféhigkeitsberechnung mit dem Verfahren der API liegen nicht zutreffende
Annahmen zur Beschreibung sowohl der Spitzendruck- als auch der
Mantelreibungstragfahigkeit zugrunde. Damit einhergehend kann es fur kurze Pfahle in
dichtem Sand zu einer starken Uberbemessung und bei langen Pfahlen in locker
gelagertem Sand zu einer Unterbemessung der Pféhle kommen (API 2006). Dies wird
durch die von Toolan et al. (1990) dargestellten Ergebnisse der Abbildung 6 bestéatigt.
Darin ist das Verhaltnis der nach API-06 berechneten Tragfahigkeiten Rap zur
gemessenen Tragféhigkeit Ruesswert fUr verschiedene Einbindeldngen aufgetragen. Von
Jardine et al. (2005), Lehane et al. (2005) und Kolk et al. (2005) wird bestétigt, dass
sich Uber das Verfahren der API die axiale Pfahltragfahigkeit nicht zuverldssig
bestimmen lasst. Kraft (1991) zeigt auf, dass insbesondere die Tragféhigkeit langer
Pféhle bei groRen Lagerungsdichten sensibel auf die Grenzwerte aus der API reagiert
und somit nach der API unterschatzt werden kann. Clausen et al. (2005) weisen

ebenfalls auf die Ungenauigkeit der API fur die Bemessung in sehr dicht gelagerten
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Béden hin und erwahnen, dass die berechneten Tragféhigkeiten nach der API nicht mit

Ergebnissen aus Probebelastungen tbereinstimmen.
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Abbildung 6: Vergleich gemessener Pfahltragfahigkeiten Ruesswerr Mit berechneten
Pfahltragfahigkeiten nach APl Rap; (nach Toolan et al. 1990)
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Abbildung 7 : Vergleich der verschiedenen Bemessungsverfahren

Abbildung 7 gibt einen Ergebnisvergleich der verschiedenen Verfahren zur Berechnung
der axialen Pfahltragféhigkeit. Darin wird die Zugtragféhigkeit Rz p der API-06 bezogen
auf die Zugtragféahigkeit Rzcpr der CPT-basierten Verfahren iber die Schlankheit des
Pfahles L/D aufgetragen. Untersucht wurden Pfahle mit Einbindetiefen L von 20,0 m,

35,0 m und 50,0 m und mit Durchmessern D von 1,0m, 2,0 m und 3,0 m. Fir den
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Vergleich wurde als Baugrund ein Sand mit einer qc-Verteilung nach Fall a) und Fall b)

aus der vorangegangen Beispielrechnung nach Abbildung 5 verwendet.

Die Berechnungsergebnisse der Abbildung 7 spiegeln den Trend der Messergebnisse
von Toolan (1990) nach Abbildung 6 wider. Aus Abbildung 7 wird deutlich, dass die
berechneten Tragfahigkeiten nach der API-06 insbesondere fur Pféhle geringer
Schlankheit L/D viel geringer ausfallen als jene, die nach den CPT-basierten Verfahren
berechnet worden sind. So erreicht die errechnete Tragfahigkeit nach den CPT-
basierten Verfahren fur gedrungene Pfahle mit L/D < 20 das rd. 2- bis 2,5-fache der
Tragfahigkeit nach der API-06. Mit zunehmender Schlankheit L/D dreht sich dieser
Trend, insbesondere fiir kleine g.- Werte und damit geringere Lagerungsdichten, um.
Dies lasst darauf schlieRen, dass eine Bemessung nach der API-06 fiir relativ kurze

Pfahle in dicht gelagerten Béden sehr konservativ ausfallt.

Weiterhin wird aus Abbildung 7 der Unterschied zwischen den einzelnen Verfahren
untereinander deutlich. Obwohl allen Verfahren die Auswertung zahlreicher
Pfahlprobelastungen zugrunde lag, kommt es bei identischen Randbedingungen zu
signifikanten Abweichungen der berechneten Zugtragfahigkeiten nach den CPT-
basierten Verfahren. Dabei sind Unterschiede von bis zu 100% festzustellen. Dadurch

wird die Frage nach den Anwendungsgrenzen der einzelnen Verfahren aufgeworfen.

4 Betrachtung zyklischer Beanspruchung

Neben den fir die Tragfahigkeitsbemessung maRgeblichen Extrembelastungen erfahrt
die Grindungstruktur einer OWEA durch Wind, Wellen und ggfs. tidebeeinflusste
Stromungsvorgange auch erhebliche zyklische Belastungen. Da bemessungsrelevante
wiederkehrende Lastereignisse i.d.R. Folge von Sturmereignissen mit Wellenperioden
von rd. 15 sec. bis 20 sec. sind, kénnen fiir die axiale Pfahlbemessung in diesen Féllen
dynamische Effekte i.d.R. vernachléssigt werden. Die durch Bden eingetragenen Lasten
werden durch die Tragheit der Gesamtstruktur i.d.R. ebenfalls als zyklische, d. h. quasi-

statische Beanspruchung am Griindungspfahl angenommen.

Die zyklischen Beanspruchungen beeinflussen im Wesentlichen den Mantelreibungs-

widerstand, wahrend die PfahlfuRtragfahigkeit indessen i.d.R. als unbeeinflusst ange-
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sehen werden kann. In Ermangelung eines anerkannten Berechnungsansatzes zur
Beruicksichtigung zyklischer Beanspruchung auf das axiale Tragverhalten von OWEA-
Griindungspféahlen wird in der derzeitigen Bemessungspraxis der statische Mantel-

reibungswiderstand gsx mit einem Sicherheitsbeiwert von meist rd. 2,0 abgemindert.
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Abbildung 8: Definition der zyklischen Belastungskomponenten

Ist die Einwirkung der zyklischen Lastamplitude E,,x groer als die statische Einwirkung
Eo wird der Pfahl durch eine so genannte Wechsellast beansprucht. Ist die zyklische
Lastamplitude E,x hingegen kleiner als die statische Einwirkung Eo wird von einer
Schwelllast gesprochen (Abbildung 8). Neben der Art der Belastung wird die axiale
zyklische Tragféhigkeit auch durch die Baugrundeigenschaften, das Verhaltnis von
zyklischer Lastamplitude E. und statischer Last Ey sowie durch die Zyklenanzahl N
beeinflusst. Dabei gilt je gréRer die Zyklenanzahl N bzw. die zyklische Lastamplitude
Eyu ist, desto geringer die Tragfahigkeit.

Durch Einfihrung eines Verhaltniswertes der krischen zyklischen Grenzbelastung
(Critical Level of Repeated Loading, CLRL) wird bei Schwarz (2002) eine Zuordnung
von zyklischer Lastamplitude E,u zur Bodenart vorgenommen (Tabelle 4). Bei
Uberschreitung des CLRL ist von einem vollstandigen Verlust der Tragfihigkeit
auszugehen. Demnach verlieren nichtbindige Béden schon bei kleinem CLRL ihre
Tragfahigkeit.

CLRL =226 Gl. 14
k
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Bodenart CLRL
Sand 0,1-0,4
Schluff 04-0,6
normal konsolidierter Ton 0,35-0,55
Uberkonsolidierter Ton 0,85-1,0

Tabelle 4 : Grenzwerte der zyklischen Lastamplitude bezogen auf die statische
Bruchlast in Abhangigkeit von der Bodenart (Schwarz 2002)

Die DIN EN ISO 19902 (2008) weist zudem darauf hin, dass zyklische
Beanspruchungen auch zu einer Erhéhung der Tragfahigkeit flihren k&nnen und
spiegelt damit die Beobachtungen von Jardine und Standing (2000) an 19,4 m langen
Rammpfahlen in Dunkirchen wider, die bei einer Belastung unterhalb von E,y/Rk = 0,2
eine Erhohung der Tragféhigkeit zeigten. Mit zunehmender zyklischer Lastamplitude
E,yu nahm die axiale Pfahltragfahigkeit wieder ab. Zur Beriicksichtigung der zyklischen
Einwirkungen auf die axiale Tragfahigkeit von Mikropfahlen gibt die DIN 1054 im
Anhang D.2 zuldssige Lastspannen in Abhangigkeit der Zyklenanzahl N nach Tabelle 5
an. Dabei ist unter der Lastspanne der zweifache Wert der zyklischen Lastamplitude
Ezy zu verstehen. Die darin gegebenen Anhaltswerte werden von Mittag und Richter
(2004) als stark auf der sicheren Seite liegend eingeschatzt, gleichwohl jedoch von

diesen Autoren fur die Verwendung bei Rammpfahlen empfohlen.

Zu erwartende Zyklenanzahl N char. Lastspanne (= 2*E,y«)
1 1,00 Rosk
100 0,80 Ros x
10 000 0,68 Rosx
100 000 0,56 Rosx
>1 000 000 0,40 Rosx

Tabelle 5 : Anhaltswerte zuldssiger Lastspannen aus Wechsel- oder Schwelllast der
DIN 1054:2005, Anhang D.2 fir mindestens mitteldicht gelagerte nichtbindige
B&éden oberhalb des Grundwassers
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Poulos (1988) untersuchte Messergebnisse unter zyklischer Beanspruchung und stellte
diese graphisch (Abbildung 9) dar. Aufgetragen ist hier auf der Horizontalachse das
Verhéltnis der mittleren Belastung zur statischen Grenzlast und auf der Vertikalachse
das Verhaltnis der zyklischen Lastamplitude zur Grenzlast. Messpunkte aus reiner
Wechsellastbeanspruchung liegen direkt auf der Vertikalachse. Die unter 45° verlau-
fende Linie von links oben nach rechts unten stellt die Ergebnisse dar, bei denen die
Summe der mittleren Belastung und der zyklischen Lastamplitude der statischen Grenz-
last entsprechen. Zusatzlich wird durch die Geradenschar die Zyklenzahl N berticksich-

tigt.
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Abbildung 9: Darstellung diverser Versuchsergebnisse sowie des Ansatzes nach Gl. 15

Seine Untersuchungen ergaben, dass die Zyklik in Abhangigkeit von der mittleren Be-
lastung und der zyklischen Lastamplitude nicht zwangsléaufig eine Reduktion der Trag-
fahigkeit mit sich zieht. In Abbildung 9 ist daher ein schraffierter Bereich eingezeichnet,
welcher als stabil bezeichnet werden kann. Bis zu einem mittleren Beanspruchungsni-
veau von 60 % sind hier zyklische Lastamplituden bis zu 20 % der statischen Grenzlast

als unkritisch zu betrachten. Dariiber hinaus féllt die stabile zyklische Lastamplitude ab.

Auf Grundlage von Messergebnissen aus der Literatur nach Abbildung 9 entwickeln
Mittag und Richter (2005) einen Ansatz, nach dem die zulassige GréRRe der zyklischen

Lastamplitude E. in Abhéngigkeit der Lastzyklen N abgeschatzt werden kann (Gl. 15).
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Darin beschreibt der Faktor x eine von der Zyklenanzahl N abhangige Abminderung der
Tragfahigkeit (Tabelle 6). Eine Einschrénkung beziiglich des Baugrunds wird durch
Mittag und Richter (2005) nicht getroffen.

B <o (1-(2)) 6115
zykl R
Zyklenanzahl N Faktor x
1 0,50
10 0,45
100 0,40
1000 0,35
10 000 0,30
100 000 0,25
1000 000 0,20

Tabelle 6 : Werte fiir den Faktor xin Abhangigkeit der Lastwechselzahl N nach Mittag
und Richter (2005)

5  Zusammenfassung

Fur eine wirtschaftliche Bemessung von Offshore Windenergieanlagen stellt die
Planung der Grindungsstruktur einen wesentlichen Aspekt dar. Es wurden
verschiedene Ansatze zur Bemessung vertikal belasteter Pfahle in nicht bindigen Béden
untersucht und insbesondere mit dem in der Praxis Ublichen Ansatz der API-06

verglichen.

Hierzu wurde zundchst das allgemeine Tragféhigkeitsverhalten von offenen
Stahlrohrrammpfahlen zur Griindung von Offshore-Windenergieanlagen beschrieben.
Das axiale Tragverhalten von offenen Stahlrohrrammpféhlen wird von zahlreichen
Faktoren beeinflusst und ist durch ihr Zusammenwirken komplex. Zwar wurden in den

letzten Jahren groRe Fortschritte zur Klarung der einzelnen Tragmechanismen
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gemacht, allerdings ist die gegenseitige Beeinflussung dieser Mechanismen noch nicht

vollstandig geklart.

Im Weiteren wurde auf die verschiedenen analytischen Ansédtze zur Abschatzung der
axialen Tragfahigkeit eingegangen. Die Bestimmung von Mantelreibung und
Spitzendruck ist stark von den Bodeneigenschaften des den Pfahl umgebenden Bodens
abhéngig. Probebelastungen zur Bestimmung von Spitzendruck und Mantelreibung
kommen im Offshore-Bereich nicht in Frage, wodurch eine rechnerische Abschéatzung
dieser Werte notwendig wird. Diese rechnerischen Abschatzungen miissen zum einen
das mechanisch komplexe Verhalten erfassen und zum anderen auf den verfligbaren
Bodenparametern basieren. Kenntnisse Uber den Baugrund fir eine baupraktisch
relevante Pfahlbemessung liefern i.d.R. die Ergebnisse der Drucksondierung. Daher
liegen den aktuellen Verfahren zur Ermittlung von Mantelreibung und Spitzendruck die
Ergebnisse der Drucksondierung zugrunde. Diese neuen in Abschnitt 3 vorgestellten

CPT- basierten Verfahren wurden anhand zahlreicher Probebelastungen validiert.

Der analytische Vergleich der Methoden und die Ergebnisse der Parameterstudie
zeigten allerdings deutliche Unterschiede der Verfahren zueinander auf. Die
Tragfahigkeiten nach den einzelnen Verfahren unter gleichen Randbedingungen
ergaben sehr unterschiedliche Ergebnisse mit bis zu 100 % Abweichung (Abbildung 7).
Fir einen qualitativen Vergleich sind Validierungen an Messdaten aus
Pfahlprobebelastungen unumgénglich. Insgesamt konnte festgestellt werden, dass die
Tragfahigkeit fur sehr dicht gelagerte Bdden nach allen Bemessungsverfahren deutlich
groRer ausféllt, als nach der API-06, wobei der Unterschied zur Tragféhigkeit nach der
API-06 mit abnehmender Pfahllange zunimmt. Hierbei stellte sich die Frage, inwiefern
es Anwendungsgrenzen beziglich der Pfahlgeometrie gibt. Fur lange Pféhle in locker
gelagerten Béden hingegen lag die Tragféhigkeit nach einigen Bemessungsverfahren

niedriger als nach der API-06.

Letztendlich wurde auf die Auswirkungen zyklischer Lasten eingegangen. Hierzu
wurden der Wissensstand kurz dargestellt und es wurde auf ein Verfahren nach Mittag
und Richter (2005) basierend auf der DIN 1054 Anhang D verwiesen, mit welchem die
Abminderung der Tragfahigkeit durch zyklische Belastung abgeschatzt werden kann.
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Erfahrungen beim Bau von Windenergieanlagen

Dr.-Ing. M.Sc. Jimmy Wehr, Keller Holding GmbH, Offenbach
Dipl.-Ing. Gabriele Aschenbrenner, Keller Grundbau GmbH, Dorfmark

Allgemeines

Ein Windpark besteht genehmigungsrechtlich aus einer Ansammlung von mindestens drei
Windenergieanlagen (WEA), auch Windkraftanlagen (WKA) genannt. GemaB dem
Bundesverband der Windenergie e.V. drehten sich zum 30.06.2006 insgesamt
18.054 Windkraftanlagen mit einer Leistung von 19.300 MW in Deutschland. Nationaler
Spitzenreiter dabei war Niedersachsen mit einer Leistung von 5.089 MW. Der Trend der
letzten Jahre geht allerdings immer mehr zu Offshore-Windparks, da auf dem Meer der

Wind starker und stetiger weht, als auf dem Land.

Windparks lassen sich generell in On- und Offshore-Windparks einteilen. Eine genaue
Unterscheidung ist jedoch bei Windparks im Meer schwierig. Zum Teil gelten hier auch
Anlagen, die zwar im Meer, jedoch in Kistennéhe, also innerhalb der 12-Seemeilen-Zone
stehen, als Onshore-Anlagen. Fir sie gelten rechtlich dieselben Grundlagen wie an Land.
Als Offshore-Windparks (OWP) werden Anlagen bezeichnet, die sich in der AusschlieB-
lichen Wirtschaftszone (AWZ) befinden.

Im Jahre 2004 wurde in der Unterems die erste Nearshore-Windenergieanlage errichtet.
Weitere Nearshore-Windenergieanlagen in Wilhelmshaven und vor Rostock folgten. Die

Bezeichnung ,nearshore” hat ihren Ursprung in der Nahe der Anlagen zum Ufer.

Internationale Zertifizierungsstelle fir Windenergieanlagen ist der Germanische Lloyd
(GL). Zu seinen Aufgaben gehodren die Prifung, Zertifizierung und Begutachtung von

Windenergieanlagen sowie die Mitentwicklung von internationalen Normen.

Die Sicherheit von Windenergieanlagen ist in der Richtlinie fir Windenergieanlagen des
Deutschen Instituts fir Bautechnik (DIBt) geregelt. Sie gilt als Grundlage flr die vom
Anlagenhersteller aufzustellende Typenprifung. Zertifizierungsinstitutionen sind z. B. der

Germanische Lloyd oder der TUV.
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Die Typenzertifizierung umfasst drei Elemente: die Prifung der Konstruktionsunterlagen,
die Bewertung der Herstellung (Qualititsmanagement) und die Bewertung des Proto-

typentests.

Windenergieanlagen sind ohne diese Typenpriifung nicht genehmigungsfahig.

Windpark Kittlitz (Rttteldruckverdichtung und Riittelstopfverdichtung auf dem Geldnde eines ehemaligen
Braunkohletagebaus)

Genehmigungsverfahren

Das Genehmigungsverfahren fiir die Errichtung von Windenergieanlagen an Land hangt
von der Anzahl der geplanten Anlagen ab. Bei ein oder zwei Windenergieanlagen erfolgt
die Genehmigung durch ein Baugenehmigungsverfahren unter der Zustandigkeit der

unteren Bauaufsichtsbehdrden.

Bei drei bis flinf geplanten Anlagen wird in der Regel ein vereinfachtes Verfahren nach
§ 19 BImSchG (Bundes-Immissionsschutzgesetz) mit einer standortbezogenen Umwelt-
vertraglichkeitspriifung (UVP) als Vorpriifung durchgefiihrt. Wird eine UVP-Pflichtigkeit
ermittelt, so muss ein Verfahren nach § 10 BImSchG erfolgen.
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§ 10 BImSchG regelt das férmliche Verfahren unter Beteiligung der Offentlichkeit sowie
weiterer Fachbehdrden und Tréager oOffentlicher Belange. Es ist ab der Errichtung von
sechs Windenergieanlagen vorgeschrieben und beinhaltet eine UVP-Vorprifung bei
Windparks mit sechs bis 19 Anlagen und eine generelle UVP-Pflicht ab
20 Windenergieanlagen. Die Zustandigkeit ist landerabhangig.

Entsprechend variieren die Antragsformulare. In der Regel geforderte Unterlagen sind
Z. B.:

» Bauantrag

» Lageplan

» Herstellerangaben zur Anlage und Anlagensicherheit

« Angaben zum Betrieb der Anlage, zu Emissionen (z. B. Schall, Schattenwurf)
» Angaben zur Umweltvertraglichkeit und Naturschutz

« Angaben zu Abfallen (Ol, Schmierstoffe etc.)

« Angaben zu wassergefahrdenden Stoffen (O, Schmierstoffe)

Das Bundesamt fiir Seeschifffahrt und Hydrographie (BSH) ist zusténdig flr Antrags-
verfahren innerhalb der deutschen AusschlieBlichen Wirtschaftszone (AWZ). Innerhalb der
12-Seemeilen-Grenze (im Bereich des Kistenmeeres) sind die jeweiligen Bundeslander
fur die Errichtung von Anlagen zustandig.

Grundlagen fur die Errichtung von Anlagen in der AWZ sind das Seerechtsiiberein-
kommen der Vereinten Nationen (SRU) und das deutsche Seeaufgabengesetz
(SeeAufgG). Eine Genehmigung zur Errichtung eines Windparks ist gemaB Seeanlagen-
verordnung (SeeAnlV) zu erteilen, wenn

« die Sicherheit und Leichtigkeit des Verkehrs nicht beeintrachtigt und
- die einzelnen Schutzgiter der Meeresumwelt (z. B. Fische, Wasser) nicht geféhrdet

werden.

Bei Windparks ab 20 Offshore-Anlagen ist eine UVP durchzufiihren. Genehmigungen fiir
Offshore-Windparks sind auf 25 Jahre befristet. Mit ihrer Errichtung muss innerhalb von
2,5 Jahren nach Erhalt des Bescheids begonnen werden. Vor der Erteilung einer Geneh-
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migung von Offshore-Windenergieanlagen ist die Zustimmung der 6rtlichen Wasser- und
Schifffahrtdirektion (WSD) einzuholen.

Das Genehmigungsverfahren fiir Offshore-Windparks durchlduft mehrere Phasen:

» 1. Beteiligungsrunde:
Prifen der Antragsunterlagen auf ausreichende Detailgenauigkeit und Einholen von
Stellungnahmen der Tréager 6ffentlicher Belange

» 2. Beteiligungsrunde:
Auslegen der Antragsunterlagen, Interessenverbénde und die Offentlichkeit werden
beteiligt

« Antragskonferenz:
Antragsteller stellt Projekt vor - inklusive Umweltvertraglichkeitsstudie (UVS)

» Erérterungstermin

* Antragspriifung

Dariiber hinaus werden die flr das Kistenmeer zustandigen Bundeslénder friihzeitig ein-
gebunden, da sie die Verlegung der Kabelsysteme genehmigen.

Beitrag der Firma Keller Grundbau GmbH

Windenergieanlagen gibt es in verschiedenen Ausfiihrungen. Sie unterscheiden sich u. a.
in Nabenhoéhe und Rotordurchmesser. Zu jedem dieser Anlagentypen gibt es eine Typen-
statik, die meist unterschiedliche Fundamenttypen fir Flachgrindungen und
Pfahlgriindungen enthélt, die je nach den zu erwartenden Baugrundverhalinissen und
Wasserstanden (mit oder ohne Auftrieb) zur Auswahl stehen.

Erflllt der Baugrund die in der Typenstatik fir eine normale Flachgriindung
vorrausgesetzten Werte wie z. B. dynamische und statische Steifemoduln nicht, so ist
entweder ein Fundament fiir eine Pfahigriindung zu wahlen oder der vorhandene

Baugrund so zu verbessern, daB die spezifizierten Werte erreicht werden.

Besonders innerhalb der letzten zwei Jahre ist zu beobachten, daB der Anteil an
Pfahlgriindungen ricklaufig ist und in starkerem MaBe auf Baugrundverbesserung flach
gegriindete Fundamente gebaut wird.
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Eine tiefreichende  Baugrundverbesserung bietet insbesondere bei hohem
Grundwasserstand gegenlUber Bodenaustausch wirtschaftliche Vorteile, da die
Fundamente der Windkraftanlagen meist eine groBe Einbindetiefe von 2 m bis Uiber 3 m

aufweisen.

Die Keller Grundbau GmbH besitzt in der Baugrundverbesserung mit Tiefenrittlern weit-
reichende Erfahrungen und ist schon seit Uber zehn Jahren am Bau von Windenergie-
anlagen beteiligt. Die Baugrundverbesserung erfolgt unter Einhaltung des erforderlichen
dynamischen Steifemoduls Esan und der dynamischen Drehfederkonstante Kean entspre-

chend der jeweiligen Typenstatik.

Die Ermittlung des vorhandenen dynamischen Steifemoduls nach dem Grundbau-
Taschenbuch (6. Aufl., Teil 1, Kapitel 1.8, Abschnitt 4.2, Bild 38) kann Uber den statischen
Steifemodul aus einer konventionellen Setzungsberechnung erfolgen. Nachfolgendes
Diagramm gibt das Verhaltnis des dynamischen Steifemoduls zum statischen Steifemodul

an.
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Verhéltnis des dynamischen Steifemoduls zum statischen Steifemodul (Grundbau-Taschenbuch, 6. Aufl.,
Teil 1, Kapitel 1.8, Abschnitt 4.2, Bild 38)
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Die dynamische Drehfederkonstante errechnet sich je nach der Fundamentform mit den

folgenden Formeln:

Quadratfundament:
@ (l-v—-2y?)
Jdyn ’
oE 4 (14v)-(A=V)2
mit
v = Querdehnzahl des Bodens
a = Seitenldnge des Fundaments

S,dyn

Kreisfundament:

_ 4t (-v-23)
PO 3 (1+v) - (1-v)?

S.dyn

mit
r = Fundamentradius

Umgesttiirzte Windenergieanlage im Windpark Ellenstedt

Wie wichtig ein ausreichend tragfahiger Baugrund bei der Herstellung von Windenergie-
anlagen ist, zeigt das Beispiel eines Schadensfalles aus dem Jahre 2002. Damals stiirzte
ein Windrad im Windpark Ellenstedt in der N&dhe von Vechta samt Betonfundament durch

eine Orkanbée um. Als Ursache wird ein Verankerungsproblem vermutet. Der



=263 -

Germanische Lloyd bestatigt, dass das Fundament nicht den Regeln der Technik entspre-
chend ausgebildet war (Quelle: Artikel TAZ vom 30.10.2002).

Das Fundament war 80cm im Boden versenkt; eine Baugrundverbesserung im Vorfeld
hatte nicht stattgefunden.

Zur Baugrundverbesserung und Baugrunduntersuchung bei Windenergieanlagen kénnen
verschiedene Verfahren angewendet werden, die nachfolgend vorgestellt werden.

Im Einzelnen sind dies:

1. Windpark Uelitz: Ritteldruckverdichtung (RDV), 2005

2. Windpark Klosterfelde: Ruttelstopfverdichtung (RSV), 2002

3. Windpark Brauel: Fertigmértelstopfsdulen (FSS), 2002

4. Windpark Troglitz-Langendorf: Stabilisierungssaulen (STS), 2001
5. Offshore-Windpark Borkum West: Baugrunduntersuchungen, 2006

1. Windpark Uelitz, Riitteldruckverdichtung

Die Nordex AG errichtete 2005 in Uelitz bei Schwerin einen Windpark auf insgesamt drei
Windpark-Teilflachen (Uelitz, Silte und Libesse). Der Windpark besteht aus 17 Wind-
energieanlagen der folgenden Typen:

+ NORDEX S77/R90 MT (Nabenhdhe 90 m, Rotordurchmesser 77 m)
» NORDEX S77/R100 MT (Nabenhéhe 100 m, Rotordurchmesser 77 m)
+ NORDEX N90/R80 MT (Nabenhdhe 80 m, Rotordurchmesser 90 m)

Ihre Turbinen kénnen jéhrlich ca. 55.000 Megawattstunden Strom produzieren, was dem
Energiebedarf von 15.000 Haushalten entspricht.

GemaB dem Baugrund- und Griindungsgutachten ist der Untergrund an den 17 Stand-
orten ahnlich aufgebaut. Es wurden ausschlieBlich nichtbindige Bdden als Fein- und
Mittelsande angetroffen, deren Tragfahigkeit im Untergrundbereich nicht ausreichte, um
die Lasten aus den Windenergieanlagen aufzunehmen. Es mussten also MaBnahmen
ergriffen werden, die die Tragfahigkeit des Untergrundes deutlich verbessern und somit
die entstehenden Setzungen verringern.
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Im vorliegenden Fall ware es nur mit erheblichen finanziellen Mitteln mdglich gewesen,
den vorhandenen locker gelagerten Sand bis zur Tragféhigkeitsgrenze auszuheben und
anschlieBend wieder lagenweise verdichtet einzubauen. Nachteilig wirkt sich hier der rela-
tiv hohe Grundwasserspiegel aus. Er variiert je nach Standort in einer Tiefe zwischen 2 bis
5 m unter GOK. Ein Bodenaustausch wéare nur mit Hilfe einer aufwandigen Grundwasser-
absenkung mdglich gewesen.

Zur Baugrundverbesserung wurde beim Windpark Uelitz eine Tiefenverdichtung mit dem
Rtteldruckverfahren ausgefiihrt. Das Ritteldruckverfahren wird in grobkdrnigen Béden,
wie z. B. locker gelagerten Sanden und Kiesen, angewendet. Dabei werden die Boden-
korner mit Tiefenrdttlern in eine dichtere Lagerung gebracht. Die Rutteldruckverdichtung
ist unabhéngig vom Grundwasserstand und bewirkt als Bodeneigenverdichtung eine
Volumenverminderung von ca. 5 bis 15 %.

Draufsicht

Anordnung der Ruitteldruckverdichtungen

Nach der Ausflihrung der Riitteldruckverdichtung erfolgten der Aushub der Baugrube, die
Nachverdichtung des Planums mit einem Oberflachenrittler und anschlieBend der Einbau
der Sauberkeitsschicht des Anlagenfundamentes.

Die Fundamente wurden sowohl quadratisch fur den Anlagentyp NORDEX N90/R80 MT,
als auch als kreisformig fiir den Anlagentyp NORDEX S77/R100 MT ausgefihrt.
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Keller fUhrte die Baugrundverbesserung im Windpark Uelitz mit Tiefen zwischen 4 und
9,5 m durch. Die Anzahl der ausgeflhrten Rutteldruckverdichtungspunkte lag bei den
Kreisfundamenten jeweils bei 45, bei den Quadratfundamenten bei 64. Somit ergeben sich
fur die erbrachte Leistung insgesamt 3.967 m. Zur Qualitatskontrolle wurden je Fundament

zwei Drucksondierungen ausgefiihrt.

Projektdaten

Leistungen:

» Baugrundverbesserung mit dem Rutteldruckverfahren fir 13 WEA
« Tiefen 4 bis 9,5 m in Fein- und Mittelsanden

* 3.967 m Ritteldruckverdichtung

Zeitraum: 2005

2. Windpark Klosterfelde, Rittelstopfverdichtung

In der Gemeinde Wandlitz bei Berlin wurden im Jahre 2002 sechs Windenergieanlagen
zwischen den Ortsteilen Kilosterfelde und Stolzenhagen auf einer landwirtschaftlich
genutzten Flache errichtet. Dabei handelt es sich um Windenergieanlagen vom Typ
ENERCON E-66 mit einer Nabenhohe von 67 m. Sie wurden auf Kreisfundamenten

gegrindet.

Im Rahmen des geotechnischen Gutachtens - es wurden zwélf Bohrsondierungen bis in
Tiefen von 10 m und zwei schwere Rammsondierungen bis in Tiefen von 11 m durch-
geflhrt - ergab sich, dass bei drei Windenergieanlagen zusétzliche Griindungen erforder-

lich wurden.
Der Schichtenaufbau sah wie folgt aus:

« Schmelzwassersande in Form von locker bis dicht gelagerten Fein- bis Grobsanden
sowie sandiger Feinkies und Schluffe (Bodengruppe gemé&B DIN 18196: SW, SE, GE,
SU) bis -2,5 m unter GOK

« Geschiebemergel als weicher bis halbfester, leicht plastisch kiesiger, schluffiger, toniger
Sand sowie schluffiger Sand (Bodengruppe geméaB DIN 18196: ST, SU) zwischen
-2,5 m und -5 m unter GOK
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« darunter folgten Schmelzwassersande wie oben

Die Wasserstande variierten je Bohrloch zwischen 0,9 m und 2,1 m, d. h. im Bereich der
Baugrubensohle stand Grundwasser an. Um die Forderungen der geplanten Wind-
energieanlagen in Bezug auf den Baugrund zu erfiillen, musste vor der Herstellung der
Einzelfundamente eine Bodenverbesserung durchgefiihrt werden. Zum Einsatz kam hier
eine Baugrundverbesserung als Ruittelstopfverdichtung. Da bei dieser Bodenzusammen-
setzung ein Feinkornanteil von mehr als 5 % keine ausreichende Eigenverdichtung zulésst
wurde das Rittelstopfverfahren angewendet. Bei diesem Verfahren dringt der Tiefenrittler
in einem vorher berechneten Raster bis auf eine vorher ermittelte Tiefe in den Untergrund
ein. Beim stufenweisen Ziehen des Riittlers tritt Kies oder Splitt aus einem Materialschitt-
rohr aus, der beim Wiederversenken das Einbaumaterial in dem umgebenden Baugrund

verdrangt. Auf diese Weise wird eine durchgehende Kiessaule von unten nach oben her-

gestellt.

Windpark Grevenbroich (Rlittelstopfverdichtung)

Beispiel der Herstellung einer Riittelstopfsdule
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Als Gerateeinheit kam eine Aktivierungsraupe mit Schleusenruttler zum Einsatz. Um eine
hohe Scherfestigkeit und somit Steifigkeit der Saule sowie eine gute Verzahnung mit dem
anstehenden Baugrund zu erzielen, wurde ein gebrochenes Material mit einer Kérnung
von 2/32 mm verwendet. Die Verdichtungstiefen lagen zwischen 7 und 8 m. Pro Kreis-
fundament wurden 101 Stopfsaulen hergestellt. Das entspricht einer erbrachten Leistung

von insgesamt 1.699 m.

Eine Qualitatskontrolle der Parameter (z. B. Verdichtungstiefe, Ampereaufnahme) erfolgte
bei jedem einzelnen Verdichtungspunkt Uber eine elektronische digitale Anzeige sowie

Uber die entsprechenden Auswertungsprotokolle.

Projektdaten

Leistungen

« Baugrundverbesserung mit dem Ruttelstopfverfahren fiir 3 WEA

7 bis 8 m Verdichtungstiefen in Schmelzwassersanden bzw. -kiesen sowie Geschiebe-
mergel

+ 1.699 m Ruttelstopfsaulen

Zeitraum: 2002

3. Windpark Brauel, Fertigmértelstopfsaulen

Nordlich der Ortschaft Brauel, im Landkreis Uelzen (Niedersachsen), wurden 2002 vier
Windenergieanlagen vom Typ Fuhrldnder MD-77 mit einer Nabenhdéhe von 100 m auf
einer landwirtschaftlich genutzten Fléche errichtet. lhre Nennleistung betragt jeweils
1,4 MW. Die Griindung bestand jeweils aus einem achteckigen Fundament. Der Baugrund
wurde mit vier Bohrsondierungen bis in eine Tiefe von 7m und zwei schweren
Rammsondierungen bis in eine Tiefe von 12 m erkundet. Als Ergebnis dieser
Sondierungen lasst sich eine Bodenschichtung aus weichem Geschiebelehm bis in ca.

6 m Tiefe, sowie aus steifem Mergel bis zur Aufschlusstiefe ermitteln.

Bei diesem Bauvorhaben wurde eine Baugrundverbesserung mit Fertigmdrtelstopfsaulen
FSS ,System Keller* ausgefiihrt. Fertigmortelstopfsdulen gehdren zu den unbewehrten
pfahlartigen Griindungselementen. Sie werden bei Vorhandensein organischer Boden-

schichten oder bei hohen Belastungen angewendet.
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Versenken Ausformen Herstellen der
des FuBes Fertigmortel-
stopfsiule

Tragraupe [} lAktIvierung

Zement-
suspension
von Misch-
anlage /

= =

Material-

Ruittler mit Material-
rohr und Suspen-
sionszuleitung

nicht tragféhiger Baugrund Materialaustritt

tragféhiger Baugrund Kiestuft

Prinzip der Herstellung von Fertigmértelstopfsdulen (FSS)

Fertigmortelstopfsaulen werden in gleicher Weise hergestellt wie die unter 2.) bei der
Ruttelstopfverdichtung beschriebenen Saulen. Als Zugabematerial allerdings wird ein Fer-
tigmaértel der Giite C 12/15 bis C 16/20 eingebaut.

Unter jedem achteckigen Fundament wurden 68 Fertigmdrtelstopfsdulen hergestellt. Ins-

gesamt entspricht dies einer erbrachten Leistung von 860 m.

Bild einer Fertigmdrtelstopfséule

Projektdaten
Leistungen
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» Baugrundverbesserung mit Fertigmortelstopfsdulen bei 4 WEA
+ 860 m Fertigmoértelstopfsaulen
Zeitraum: 2002

4. Windpark Troglitz/Langendorf, Stabilisierungsséaulen

Im Auftrag der Firma Enron Wind GmbH wurden in der Nahe der Ortschaften Langendorf
und Traupitz 15 Windenergieanlagen auf ehemals landwirtschaftlich genutzten Flachen
errichtet. Es handelt sich dabei um Anlagen vom Typ ENRON EW 1,5s] mit 80 m Naben-
héhe und 77 m Rotordurchmesser.

Der Baugrund wurde durch 30 Bohrsondierungen bis in Tiefen von 7,5 m erkundet. Der
dabei angetroffene geologische Schichtenaufbau gliedert sich wie folgt:

» Geschiebelehm in weicher bis steifer Lagerung
» Schmelzwassersande bzw. Schmelzwasserkiese als locker bis mitteldicht gelagerte
Fein- bis Mittelsande

« Geschiebemergel

Die bei den Bohrungen angetroffenen Schichtenwésser sind als stark angreifend einzu-

stufen. Die Wasserstande liegen zwischen 1,6 und 4,9 m unter GOK.

Auf Grundlage der durchgefiihrten Untersuchungen konnten die Baugrundverhaltnisse an
vier Standorten nur als bedingt geeignet fir die geplante Bebauung bewertet werden.
Diese bedingte Eignung resultiert aus dem gering tragfahigen Geschiebemergel bzw.
Geschiebelehm. Um die Forderungen der Typenpriifung zu erflillen, war es dort notwendig
eine Baugrundverbesserung durchzufihren. Sie erfolgte mit Stabilisierungssaulen aus
Beton (STS) mit einem Durchmesser von 0,15 m.

Das STS-Verfahren stellt eine Baugrundverbesserung dar, die in bindigen Béden zum
Einsatz kommt. Dabei wird fertig gemischter Beton in den Boden eingebracht. STS-Stabi-

lisierungssaulen kdnnen unabhéangig vom Wassergehalt des Bodens eingebaut werden.

Jede Windenergieanlage wurde auf einem achteckigen Stahlbetonfundament gegriindet.
Im Rahmen der vorgenannten Bodenverbesserung wurden unter den Fundamenten

jeweils 250 Stabilisierungssaulen mit einer Doppellanze hergestelit.
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Herstellung der Stabilisierungssédulen mit Doppellanze

Projektdaten

Leistungen

« Baugrundverbesserung nach dem STS-Verfahren
¢ 3.906 m Stabilisierungssaulen

Zeitraum: 2001

5. Offshore-Windpark Borkum West, Baugrunduntersuchungen

Die Projektgesellschaft ,Offshore-Windpark Borkum West" bestehend aus E.ON Miinchen
und EWE Oldenburg plant den Bau eines Offshore-Windparks vor Borkum in der Nordsee.
Die Errichtung von Windenergieanlagen als Offshore-Bauwerke beinhaltet einen hohen
geotechnischen Schwierigkeitsgrad. Der Meeresboden in der Nord- und Ostsee ist nicht
als homogener Sedimentkérper ausgebildet. Er besteht aus Lockersedimenten mit wech-

selnder Lagerungsdichte und unterschiedlicher Kornverteilung.

Der Standort des Windparks Borkum West befindet sich ca. 45 km nérdlich der Nordsee-
insel Borkum in der AusschlieBlichen Wirtschaftszone der Bundesrepublik Deutschland.
GemaB der obigen Definition gilt er somit als Offshore-Windpark.
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Bis zum Jahr 2010 sollen dort 208 Windenergienanlagen einen Energieertrag von
3.500 GWh pro Jahr erbringen. In einer ersten Baustufe sollen zunachst zwoélf Anlagen
realisiert werden. Im Jahre 2006 fiihrte Keller insgesamt 13 Bohrungen mit durchgehender
Rammkerngewinnung und 13 Drucksondierungen mit einem Ballastgewicht von 250 kN
bis zu einer Tiefe von 50 m unter Meeresgrund aus. Die Arbeiten erfolgten in der offenen
Nordsee von der Hubinsel ,ODIN“ aus. Diese Hubinsel mit den Abmessungen von
30 x 46 m und einer Beinlange von 60 m konnte bis zu einer Wellenhéhe von 1,5 m umge-
setzt werden. Ein Schlepper war standig vor Ort, da die Bohrpunkte ca. 800 m ausein-

ander lagen. Die Wassertiefe betrug ca. 30 m.

Hubinsel ODIN

Es wurde durchgehend Tag und Nacht gearbeitet. Besonders schwierig war dabei das
Ansetzen der Bohrungen und Drucksondierungen auf Grund der freien Lange von Uber
40 m zwischen der Arbeitsebene auf der Hubinsel und dem Meeresgrund. Zusétzliche
Erschwernisse kamen durch die vorherrschenden Strémungen und den Wellengang hinzu.
Zeitweise wurde der Bohrbetrieb bei einer Windstarke von 7 Beaufort und Wellenhéhen
bis 4,5 m ausgefihrt. Der genaue Zeitpunkt flr die Herstellung der Griindungen der Wind-
energieanlagen steht noch nicht fest. Angestrebt wird aber ein Beginn in ca. ein bis zwei

Jahren.
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Arbeitsfldche auf der Hubinsel

Projektdaten

Leistungen

+ Offshore-Windpark in der Nordsee

« 18 Bohrungen mit durchgehender Rammkerngewinnung
* 13 Drucksondierungen

Zeitraum: 01.09. bis 15.10.2006
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Zusammenfassung

Die Firma Keller fiihrt schon seit liber zehn Jahren die Griindung von Windenergieanlagen
aus. Nach einem Uberblick tiber die Genehmigungsverfahren wird auf die Bemessung der
Griindung eingegangen.

Insbesondere in den letzten zwei Jahren ist eine starke Zunahme an auf
Baugrundverbesserung gegrlindeten Windenergieanlagen zu verzeichnen, da diese
gegenliber Pfahlgriindungen wirtschaftliche und technische Vorteile bieten.

Zur Baugrundverbesserung und -erkundung bei Windenergieanlagen kénnen verschie-
dene Verfahren angewendet werden. Dieses wird anhand von fiinf Beispielen mit Rittel-
druckverdichtung, Ruttelstopfverdichtung, Fertigmdrtelstopfsdulen, Stabilisierungssaulen
und einer Baugrunderkundung flr einen Offshore-Windpark erlautert.

Keller Holding GmbH, KaiserleistraBe 44, 63067 Offenbach
Keller Grundbau GmbH, Becklinger StraBe 21, 29683 Bad Fallingbostel (Dorfmark)
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Keller Grundbau GmbH

Offenbach
KaiserleistraB3e 44
Postfach 1006 64
63006 Offenbach
Deutschland

Telefon (069)8051-0
Telefax (069)8051-221

Internet:
www.KellerGrundbau.com
E-mail:
Info@KellerGrundbau.com

Tiefenriittel-
verfahren

Baugrundverbesserung und
Griindung von Windenergie-
anlagen auf nicht ausreichend
tragfahigem Baugrund

Die Keller Grundbau GmbH besitzt in der
Baugrundverbesserung mit Tiefenriittlern
weitreichende Erfahrungen und ist schon
seit iber 10 Jahren am Bau von Wind-
energieanlagen beteiligt.

Die Baugrundverbesserung erfolgt unter
Einhaltung des erforderlichen dynamischen
Steifemoduls Eg g, und der dynamischen
Drehfederkonstante K 4,, entsprechend

der jeweiligen Typenstatik.

Fragen Sie danach.




- 276 -



=277 =

Rammbegleitende Messung des Monopiles von FINO?

Jorg Gattermann, Ulrike Berndf, Benedikt Bruns, Jan Fischer,
Jérn Zahlmann, Joachim Stahlmann

1 Einleitung

Dieser Beitrag ist als Fortsetzung zum Beitrag von GATTERMANN et al. [2007] und
STAHLMANN et al. [2007] vom Pfahl-Symposium 2007 und BERNDT et al. [2008] vom
Symposium 'Messen in der Geotechnik 2008' zu sehen.

Da fur Grindungen von Offshore-Windenergieanlagen (Offshore-WEA) mit kiistenfernen
Standorten derzeit kaum Erkenntnisse beziglich des Tragverhaltens sowie der Lasteinwir-
kungen vorliegen, ist das Institut fir Grundbau und Bodenmechanik der Technischen Uni-
versitdt Braunschweig (IGB-TUBS) mit geotechnischen in-situ Messungen und deren
Auswertung am Forschungsvorhaben FINO? (3. Forschungsplattform in Nord- und Ostsee)
beteiligt.

Die Interaktionen zwischen dem Grindungselement und dem dynamisch beanspruchten
Untergrund sind von wesentlicher Bedeutung fur die Dimensionierung und Standsicherheit
einer Windenergieanlage.

Durch die hohen dynamischen Einwirkungen aus Wind- und Wellenbelastung unterschei-
det sich die Interaktion zwischen Griindungselement und Boden deutlich von der an Land
(Onshore) bzw. im Land-nahen Bereich (Nearshore).

Als Grindungselement fur FINO® dient ein Monopile, welcher 30 m tief in den Meeres-
grund einbindet. Dieser hat im Bereich der Einbindung in den Boden einen Durchmesser
von 4,75 m und eine Wandstéarke von 4,5 cm. Oberhalb des Meeresbodens bis hin zur
Wasseroberflache verjiingt sich der Monopile auf 3 m bei einer gleichzeitigen Erhéhung
der Wandstarke auf 7 cm.

Der Standort der Forschungsplattform befindet sich ca. 45 sm (80 km) westlich von Sylt
und liegt in unmittelbarer Nahe zu den genehmigten Offshore-Windparks Sandbank Po-
wer, Nérdlicher Grund, Dan Tysk und OSB Butendiek mit insgesamt ca. 320 Windenergie-
anlagen. Die bei FINO? erzielbaren Erkenntnisse kénnen sehr gut auf die dort geplanten
Offshore-WEA ibertragen werden.

Mit der Konzeption und Entwicklung sowie Bau, Errichtung und Betrieb der Forschungs-
plattform FINO® wurde die Forschungs- und Entwicklungszentrum Fachhochschule Kiel
GmbH (FuE Kiel) beauftragt. Geférdert wird das Forschungsvorhaben vom Bundesminis-
terium fur Umwelt, Naturschutz und Reaktorsicherheit sowie durch das Land Schleswig-
Holstein.
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Abbildung 1: schematische Darstellung von FINO?® [FUE Kiel GmbH, 2008]
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2 Messtechnik

Die vorgesehenen Messungen am Monopile FINO? d.h. an einem Pfahl mit groRem
Durchmesser, sollen unbekannte Zusammenhénge im Boden und in der Grenzschicht
Monopile/Boden infolge der dufleren Lasteinwirkungen erkldren. Um eine mdglichst gute
Bewertung der geotechnischen Einflisse auf den Pfahl zu erhalten, ist eine Vielzahl an
Messungen in unterschiedlichen Tiefenlagen erforderlich. Aufgrund der Menge von Mess-
gebern wurde vom IGB ein Konzept entwickelt wie dies am Besten zu realisieren ist. Das
Hauptaugenmerk lag hierbei auf dem Schutz der Geber und Kabel vor den hohen Bean-
spruchungen der hohen Rammenergie von bis zu 800 kJ je Rammschlag und der Gewé&hr-
leistung, dass Langzeitmessungen auch nach dem Rammvorgang méglich sind. Es muss-
ten bei der Anbringung der Messgeber am Monopile folgende Vorgaben eingehalten wer-
den:

- Am Schaft des Monopiles durften Messgeber nur aufgeschweil’t werden. Boh-
rungen waren aus statischen Griinden nicht erlaubt, da zu groRe Kerbspannun-
gen im Stahl entstehen wirden.

- Aus Kostengrunden, gerade auf hoher See, musste eine moglichst kurze Instal-
lations- und Anschlusszeit der Sensoren eingehalten werden, da die Bereitstel-
lung der benétigten Ausriistung (Kran, Hebebiihne, Drehung des Monopiles, ...)
sehr kostenintensiv ist.

- Wasserdichtigkeit der Messgeber und der Verschaltung

Auf der Grundlage dieser Anforderungen wurde am IGB-TUBS eine geotechnische Mess-
station fur Offshoregriindungsstrukturen entwickelt. Diese wurde GEMSOGS getauft. Der
Name ist abgeleitet von:

Geotechnical Measurement Station for Offshore Ground Structures bzw.
Geotechnische Mess-Station fiir Offshore Griindungs-Strukturen

Da der Monopile und damit auch die Messtechnik enormen Belastungen unterliegt, wur-
den besondere Forderungen an die Technik gestellt, welche im Folgenden aufgezéhit sind
[BERNDT, 2008]:

- Robustheit der Messgeber und Sensoren gegentiber der hohen Rammenergie

- Sorgfaltige Schweilarbeiten bei den Messstationen und Kabelschutzkanalen zur
Gewahrleistung der Wasserdichtigkeit und Verhinderung der Zerstérung der Ka-
bel und Sensoren

- Sehr kurze Einbauzeiten fiir die gesamte Messtechnik — Vorkonfektionierung
- Installation an Land — Schutz beim Transport und Einbau

- Hochfrequente Messung wahrend der Rammung (~ 5 kHz, danach 1 Hz)

- Méglichst geringe Stromaufnahme aller Messgeber sowie Datenlogger/PC

- Wartungsarm
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Ein GEMSOGS besteht bei dem Projekt FINO?® aus einer Stahlplatte (Stahlgiite S355) mit
den Abmessungen von 500 mm x 250 mm x 70 mm. Der GEMSOGS ist an der beim
Rammvorgang in den Boden eindringenden Seite mit einem Rammschuh versehen, wel-
cher um 45° abgeschrégt ist. Oberhalb des Rammschuhs ist ein um 5 mm vorstehender
Raumer angeordnet. Hiermit soll die Oberflache des Totalspannungsgebers beim Eindrin-
gen in den Boden vor vorbeigleitenden Steinen geschiitzt werden. Die dem Pfahl zuge-
wandte Unterseite des GEMSOGS ist mit einem Radius von 237,5 cm ausgerundet. Die-
ser Radius entspricht dem Auflenradius des Monopiles. So ist ein sattes Anliegen des
GEMSOGS am Pfahlschaft sichergestellt.

Fur die Integrierung der einzelnen Messgeber in die GEMSOGS wurden fir jeden Geber
Aussparungen in die Stahlplatte gefrast.

Abbildung 2 zeigt einen voll instrumentierten GEMSOGS zerlegt in dessen Einzelteile. Im
Einzelnen wurden in den GEMSOGS

- Totalspannungsgeber,

- Porenwasserdruckaufnehmer,

- Temperaturaufnehmer,

- Inklinometer,

= Dehnungsmessstreifen (biaxial),

und in den Kabelkanalen

- weitere Dehnungsmessstreifen (biaxial),
- sowie Beschleunigungsaufnehmer (biaxial)

eingebaut.

Totalspannungsgeber :
; S . Inklinometer
S Temperatur-

Datataker

Abbildung 2: GEMSOGS vor dem Zusammenbau
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Der Anbau der gesamten Messtechnik am Monopile erfolgte im Juni 2008 durch die Mitar-
beiter des IGB-TUBS bei der EEW Special Pipe Construction GmbH in Rostock, da dort
der Pfahl hergestellt wurde.

Dehnungsmessstreifen

Ein Dehnungsmessstreifen (DMS) besteht im Normalfall aus einem Messgitter aus leitfa-
higem Widerstandsdraht, der maanderférmig auf einer Tragerfolie verlegt ist. Durch den
festen Verbund kénnen so Stauchungen/Dehnungen mit einer Genauigkeit von ym/m ge-
messen werden.

Die bei dem Projekt FINO® eingesetzten DMS (LWK-XX-W250B-350) der Firma Vishay
Intertechnology, Inc. (Kanada) sind anschweilbar und haben bei den einaxialen DMS
Abmessungen von 4 x 15 mm. Die dulRere Metallplatte, auf der der DMS werkseitig aufge-
klebt worden ist, hat eine Abmessung von 8 x 22 mm. Der Widerstand betragt 350 Ohm.

Mit einem Punktschweillgerat wurde die Metallplatte auf der zu messenden Stahloberfla-
che des Monopiles aufgeschweil’t (gepunktet). An der Messstelle wurde vorher eine glatte
und damit stérungsfreie Oberflache durch Vorschleifen geschaffen.

Abbildung 3 zeigt einen angeschweifiten biaxialen Dehnungsmessstreifen. Gut zu erken-
nen sind die einzelnen Schweil3punkte auf der Metallplatte zur Befestigung des DMS am
Monopile.

Abbildung 3: Punktgeschweiter DMS (ldngs und quer) auf der Monopile-Oberflache
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Beschleunigungsaufnehmer

Fur die Berechnung der Tragfahigkeit des Monopiles nach z.B. CAPWAP oder einer ver-
gleichbaren Modellbildung ist die messtechnische Erfassung der Beschleunigung zwin-
gend erforderlich. Durch die beim Rammen auftretenden hochfrequenten dynamischen
Vorgénge eignet sich vor allem der Einsatz von piezoelektrischen Beschleunigungsauf-
nehmern. Diese Aufnehmer enthalten ein Piezoelement in Form eines Einkristalls aus ei-
nem nichtleitenden Stoff, wie z. B. Quarz. Ausgenutzt wird hierbei der Piezoeffekt, d. h. bei
mechanischen Beanspruchungen entstehen an bestimmten Stellen der Oberfliche des
Piezoelementes elektrische Spannungen [PLASSMANN, 2001].

Ein moglicher Aufbau eines piezoelektrischen Beschleunigungsaufnehmers ist in Abbil-
dung 4 dargestellt.

seismische Masse
Spannhtlse
Sensorelemente
Zwischenplatte
Mittelelektrode
Grundplatte
Aufnehmergehéuse

O N O O B~ WN =

Montagegewinde

Abbildung 4:  Aufbau eines piezoelektrischen Beschleuni-
gungsaufnehmers [SCHIESSLE, 1992]

Jeder Beschleunigungsaufnehmer hat eine seismische Masse als mechanisches Umsetz-
element. Mit den piezoelektrischen Sensorelementen werden die bei Beschleunigungen
wirkenden mechanischen Tragheitskrafte erfasst. Uber die seismische Masse werden die
Sensorelemente durch eine Spannhiilse mit der Grundplatte mechanisch vorgespannt.
Zudem sind sie so polarisiert und angeordnet, dass der longitudinale piezoelektrische Ef-
fekt ausgenutzt werden kann. Zur Kompensation der seismischen Masse (Wolframlegie-
rung) und der Sensorelemente (Piezokeramik) dient die Zwischenplatte.

Die Grundplatte ist mit dem Aufnehmergehaduse dicht verschweil’t. In der Auflagerfléache
des Gehauses befindet sich das Montagegewinde. Uber eine Spirale ist die Mittelelektrode
mit dem Mittelkontakt des Steckers verbunden [SCHIESSLE, 1992].

Unter der Annahme, dass die Beschleunigung der seismischen Masse proportional zu der
auf sie einwirkenden Kraft ist, lasst sich die Beschleunigungsmessung auf eine Kraftmes-
sung zuriickftihren. Es wird die Tragheitskraft der seismischen Masse gemessen, die sie
auf das Piezoelement ausiibt, wenn die Grundplatte des Aufnehmers beschleunigt wird.
Um das Ladungssignal in ein Spannungssignal umzuwandeln, enthalten neuere Aufneh-
mertypen einen Ladungswandler direkt am Aufnehmer.
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Bei dynamischen Messungen ist die Anbringung des Beschleu-
nigungsaufnehmers an das Messobjekt von entscheidender Be-
deutung. Bei einer unzureichenden Befestigung des Aufnehmers
kann die Messung unter Umsténden erheblich beeinflusst wer-
den. Zudem werden durch die Ankopplung des Aufnehmers die
Eigenfrequenz des Systems Aufnehmer-Messobjekt und damit
auch der nutzbare Frequenzbereich veradndert [PLASSMANN,
2001].

Bei dem Projekt FINO® wurden Vibrations-Accelerometer des
Typs ICP 353B14 von PCB Piezotronics, Inc. (USA) eingesetzt.
Diese haben einen Messbereich bis 1000 g und eine Schockbe-
standigkeit von 10.000 g. Der Aufldsungsbereich liegt zwischen
1 und 10.000 Hz.

Abbildung 4: Vibrations-Accelerometer ICP 353B14 [www.pcbh.com]

Anordnung der Messgeber

Die Wahl der Héhenlage einer Messebene ist von unterschiedlichen Faktoren abhangig.
Die folgenden Héhenangaben beziehen sich alle auf die geplante Absetztiefe des Monopi-
les am Standort von FINO?®. Im Bereich oberhalb des Meeresbodens sind sie vor allem
nach gegebenen Zwangspunkten des Turmes ausgerichtet. Die Messebene 1 befindet
sich in einer H6he von 21,50 m Gber SKN an der Unterkante der Plattform. In einer Hohe
von 11,37 m tber SKN ist eine begehbare Zwischenebene im Monopile installiert. Die Da-
tenloggerschrénke (Messebene 2) befindet sich auf dieser Ebene. Die ersten beiden
Messebenen sind noch nicht installiert und kénnen daher nicht weiter berticksichtigt wer-
den. Die Durchfihrung der Kabel zu den Ebenen 3 bis 12 vom auf3en liegenden Kabelka-
nal ins Innere des Monopiles erfolgt durch Offnungen im Rohr auf der H6he von -4,00 m
SKN. Kurz unterhalb der Offnungen bei einer Tiefe von -4,50 m SKN ist die Messebene 3
positioniert. Bei -12,50 m SKN befindet sich Messebene 4. Auf Héhe des Meeresbodens
(-21,80 m SKN) liegt die 5. Messebene (-21,50 m SKN). Der erwartete Kolk hat eine Tiefe
von ca. 6,00 Metern. Aus diesem Grund ist die Messebene 6 in einer Hohe von -4,70 m
unterhalb des Meeresbodens (-26,50 m SKN) positioniert, um die Effekte von der Bildung
eines Kolkes messen zu koénnen. Im Bereich der rechnerisch gréften ermittelten Ver-
schiebung des Pfahles und des eintretenden groflen Bodenwiderstandes wurden die Ebe-
nen 7-9 in einem Abstand von 4,00 m untereinander angebracht (Messebene 7 = -30,50 m
SKN, Messebene 8 = -34,50 m SKN, Messebene 9 = -38,50 m SKN). Die Messebenen 10
(-44,50 m SKN) und 11 (-50,50 m SKN) folgen mit einem Abstand von je 6,00 m. Die un-
terste Ebene (Messebene 12) befindet sich im Bereich des Pfahlfules (-51,80 m SKN) bei
einer Hohe von -51,50 m SKN. Die Messebenen 6 — 11 wurden mit GEMSOGS bestickt.
Es wurde aus statischen Grunden darauf geachtet, dass sich 750 mm ober- und unterhalb
dieser Ebenen keine Querndhte des Rohres befinden.
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Abbildung 5: Anordnung der Messebenen am Monopile [Zahimann, 2008]
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Tabelle 1: Messebenen

() = =
| e | € £ £ =

o| ES | o€ | A5 |28 2

S| owm cwn o3 S C S

[T b~ [T :_Q ':;,' ] -

S| 53| 83| 8% | 3£ 5
aE o E 20 (@ @
$=| 57| 28| £| 4

% s 5
1| 21,50 - 43,30 - Plattform
- Ebene Data
2 | 12,50 34,30 | 9,00 Logger
Kabel-

3 | -450 | -2,70 17,30 | 9,00 durchfiih-

rung

4 | -12,50 | -10,70 9,30 8,00

Meeresbo-

5 |-21,50 | -19,70 0,30 9,00 o

6 | -26,50 | -24,70 | -4,70 | 5,00 | GEMSOGS

7 | -30,50 | -28,70 -8,70 4,00 | GEMSOGS

8 | -34,50 | -32,70 | -12,70 | 4,00 | GEMSOGS

9 |-38,50 | -36,70 | -16,70 | 4,00 | GEMSOGS

10 | -44,50 | 42,70 | -22,70 | 6,00 | GEMSOGS

11 | -50,50 | 48,70 | -28,70 | 6,00 | GEMSOGS

12 | -51,50 | -49,70 | -29,70 | 1,00 Pfahlfuy
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Fir die rammbegleitende Messung wurden alle Ebenen des Monopiles der Messachsen
B1 und B2 mit DMS ausgestattet. Die Messachsen liegen gegentiber, um eventuelle Bie-
gungen, hervorgerufen durch die Exzentrizitdt eines RammstoRes, messtechnisch aus-
gleichen und kompensieren zu kénnen. Zudem wurde an der Messachse B1 in unter-
schiedlichen Tiefen je ein Beschleunigungsaufnehmer angebracht. Bisher am IGB-TUBS
durchgefihrte, dynamische Probebelastungen an Rohr-Pfahlen haben gezeigt, dass auch
bei einer nicht gleichmaRig verteilten Lasteinwirkung die Beschleunigungen der das Rohr
durchlaufenden Welle allseitig um das Rohr in fast gleicher GréRe auftreten. Deshalb wur-
de die Anordnung eines Beschleunigungsaufnehmers pro Messebene als ausreichend
angesehen.

Dadurch, dass nur die Messebenen 6 bis 11 mit GEMSOGS bestlickt wurden, mussten
alle nicht in diesen Messebenen liegenden Messgeber im Schutze der Kabelkanéle an den
Pfahlschaft appliziert werden. Die Beschleunigungsaufnehmer wurden einheitlich auf ihren
Messebenen im Kabelkanal angebracht, damit alle Beschleunigungsaufnehmer den glei-
chen Einbaukriterien unterliegen.

Datenerfassung

Die Messwerterfassung musste wahrend des Rammvorganges hochfrequent durchgeftihrt
werden. Ein Rammschlag verursacht eine Welle, die den Pfahl mit einer Geschwindigkeit
von ¢ = 5122 m/s (Wellengeschwindigkeit im Stahl) durchlauft. Bei einer Pfahllange von
54,50 m bendétigt die Welle 0,021 s (2L/c), um den Pfahl bis zum Fuf3 und wieder zurlick
bis zum Pfahlkopf zu durchlaufen. Mit der bei FINO® gew&hlten Abtastrate von 5 kHz fir
die Dehnungs- und Beschleunigungsaufnehmer konnten somit ca. 105 Messwerte pro
Wellendurchlauf aufgezeichnet werden. In FRITSCH [2008] wird empfohlen eine deutlich
hohere Abtastrate zur besseren Analyse des Wellendurchlaufes / Welleninhaltes zu wéh-
len. Durch die Anzahl der DMS, Beschleunigungsaufnehmer, Porenwasserdruck- und To-
talsspannungsgeber sowie durch das verwendete Datenerfassungssystem konnte jedoch
keine hohere Abtastung eingestellt bzw. gemessen werden.

Die Datenerfassung erfolgte iber die 10-stlindige Rammdauer kontinuierlich, so dass fast
alle 6364 Schlage aufgezeichnet werden konnten. Aufgrund der grof3en Anzahl von Mess-
aufnehmern wurden die Daten auf zwei Rechnern in jeweils einminltigen Zeitintervallen
gespeichert. Leider konnte programmtechnisch nicht die gleiche Abtastrate bei beiden
Rechnern einstellt werden.

Tabelle 2 zeigt die beiden Rechner mit ihren zugehérigen Quelldaten.



Tabelle 2: Datenerfassung
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Rechner 1 Rechner 2
Abtastrate 5 kHz 4 kHz
- Langs-, Quer- - Querdehnungs-
beschleunigung messstreifen
AT - Langsdehnungs- - Porenwasserdruck
messstreifen - Totalspannungen
Sensoren 29 47
Datenpunkte/min. 8,7 Mio. 11,3 Mio.
(Gesamt) (5.220 Mio.) (6.780 Mio.)

Fiur die rammbegleitende Datenerfassung wurde das modulare SCXI-Datenerfassungs-
system der Firma National Instruments Corporation (NI, USA) eingesetzt. Dieses System
ist eine leistungsstarke Signalkonditionierungs- und Schaltplattform fir Mess- und Automa-
tisierungssysteme, dessen erfolgreicher Einsatz schon bei der rammbegleitenden Mes-
sung am Containerterminal 4 in Bremerhaven nachgewiesen werden konnte. Die Produkt-
palette von NI umfasst eine groRe Auswahl an Analogeingangs-, Analogausgangs-, Digi-
tal-I/O- und Schaltmodulen, so dass samtliche Anwendungsanforderungen fiir FINO? erfillt
wurden.

Die Treibersoftware NI-DAQ handhabt samtliche Aspekte eines Nl-basierten Datenerfas-
sungssystems, angefangen bei der Konfiguration tGber die Programmierung in LabVIEW
bis hin zur Steuerung auf Betriebssystemebene. Ein SCXI-System besteht aus Mehrkanal-
Signal-Konditionierungsmodulen, die in einem robusten Chassis untergebracht sind. Fur
das Projekt FINO® wurde ein Chassis der Einheit NI SCXI-1000DC verwendet, dass mit
den Analogeingangsmodulen NI SCXI-1521 (DMS-Eingangsmodul), NI SCXI-1531 (Ein-
gangsmodul fiir Beschleunigungsmessungen) und NI SCXI-1102B (Analogeingangsmodul,
z.B. fur Totalspannungs-, Porenwasserdruckmessungen) ausgestattet war. Weiterhin wur-
de das USB-Datenerfassungs-, Steuer- und Regelmodul NI SCXI-1600 in das Chassis
eingebaut. [BERNDT, 2008]

3 Rammung

Bei der Rammung von FINO?® kam ein Rammbéar (MHU 800S) der Firma Menck zum Ein-
satz. Nach Aufstellen des Monopiles in die Rammfiihrung und Absetzen auf dem Meeres-
boden konnte eine sofortige Setzung des Pfahles von 2,20 m durch sein Eigengewicht
(315 t) gemessen werden. Im weiteren Verlauf wurde der Pfahl in den Baugrund mit 6364
Schlagen eingerammt.
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Abbildung 6: Gegeniiberstellung der Rammschlége, Rammenergie und CPT
[Zahlmann, 2008]

In der Abbildung 6 wurden die von Menck aufgezeichneten Rammschlage mit deren
durchschnittlicher Rammenergie [kJ] Gber die Einbindelange [m] aufgetragen. Auffallig ist,
dass bei einer Einbindeldnge von 20,70 m eine deutliche Abnahme- und bei einer Einbin-
dung zwischen 22,20 - 23,20 m eine Zunahme der Rammschlage verzeichnet wurde.
Gleiches gilt fur den Bereich zwischen 27,20 - 28,20 m. Wenn man diese Bereiche mit der
dort durchgefiihrten CPT vergleicht, lassen sich keine nennenswerten Festigkeitsverluste
und Veranderungen seitens Spitzendruck und Mantelreibung erkennen, womit sich die
erhdhten bzw. verringerten Schlagzahlen begriinden lassen.
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Unter Bericksichtigung des Rammprotokolls und der vom IGB-TUBS aufgezeichneten
Daten wurde in Abbildung 7 die Einbindung des Pfahles bis zum Erreichen der einzelnen
Messebenen in den Boden dargestellt. Die Abbildung ist in 8 Zeitabschnitte unterteilt, die
sich folgendermalien gliedern:

Zeitabschnitt 1 :

- Abstellen des Monopiles auf dem Meeresboden. Zu diesem Zeitpunkt hangt der
Monopile noch am Kran und wird langsam in die Rammfiihrung eingesetzt.

Zeitabschnitt 2:

- Der Pfahl wurde abgesetzt und es trat eine Sofortsetzung von 2,20 m
(24,00 m SKN) ein.

- Messebenen 11 und 12 binden in den Baugrund ein.

Zeitabschnitt 3:

- Einbindung der Messebene 10 in den Baugrund um 4 : 54 Uhr

- 600 Schlage fur 5,10 m

- Gesamteinbindung: 7,30 m (29,10 m SKN)

Zeitabschnitt 4:

- Einbindung der Messebene 9 in den Baugrund um 8 : 42 Uhr

- 1100 Schlage fiir 6,00 m (1700 Gesamtschlage)

- Gesamteinbindung: 13,30 m (35,10 m SKN)

Zeitabschnitt 5:

- Einbindung der Messebene 8 in den Baugrund um 9 : 29 Uhr

- 820 Schlage fiir 4,00 m (2520 Gesamtschlage)

- Gesamteinbindung: 17,30 m (39,10 m SKN)

Zeitabschnitt 6:

- Einbindung der Messebene 7 in den Baugrund um 12 : 22 Uhr

- 885 Schlage fiir 4,00 m (3405 Gesamtschlage)

- Gesamteinbindung: 21,30 m (43,10 m SKN)

Zeitabschnitt 7:

- Einbindung der Messebene 6 in den Baugrund um 13 : 37 Uhr

- 1465 Schlage fiir 4,00 m (4870 Gesamtschlage)

- Gesamteinbindung: 25,30 m (47,10 m SKN)

Zeitabschnitt 8:

- Erreichen der Endtiefe um 15 : 36 Uhr, Abnehmen des Hammers

- 1494 Schlage fiir 2,90 m (6364 Gesamtschlage)

- Gesamteinbindung: 28,20 m (50,00 m SKN)

Nach Beendigung der Rammung wurde durch Lotung, von Oberkannte des Pfahles bis
zum Meeresboden, die Einbindeldnge des Monopiles zu 28,10 m bestimmt. Aus den Mes-
sungen am Pfahl ergibt sich eine Einbindung von 28,20 m (vgl. Abbildung 7).
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Abbildung 7: Zeitlicher Verlauf der Einbindung in den Baugrund [Zahimann, 2008]



Auswahl der Daten

Die in dem Nl-basierenden Datenerfassungssystem integrierte Software LabVIEW spei-
cherte kontinuierlich die Daten aller Messaufnehmer. Um die Rammdaten zu visualisieren
wurden diese in das Programm MatLab eingelesen, grafisch dargestellt und sinnvoll ge-
speichert. Die in Abbildung 8 dargestellten Rohsignalverlaufe wurden fiir jeden einzelnen
Messgeber immer fur eine Minute und Uber die gesamte Aufzeichnungszeit (inklusive

Rammpausen) angefertigt.
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Rechner 1: DMS (axial), Beschleunigung (biaxial)
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Abbildung 8: Rohdaten [Zahlmann, 2008]

Betrachtet man die Abbildung 8, zeigt sich die an diesem Zeitpunkt kontinuierliche Ram-
mung des Monopiles. Fiurr den Abgleich des von Menck erstellten Rammprotokolls wurden
alle aufgelisteten Schlage mit den gemessen Schldgen des Datenerfassungsystems ge-
genlibergestellt. Es ergab sich ein Zeitversatz von 12 Minuten und 56 Sekunden zwischen
den Daten der Rammschlage, gemessen vom IGB-TUBS und den aufgezeichneten

Rammschlagen des Rammprotokolls.
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Um einen Uberblick tiber die gesamten Daten zu bekommen, wurden alle Schldge in eine
Excel-Datenbank (vgl. Abbildung 9) eingepflegt. In dieser Datenbank ist es moglich, die
Aufnehmer nach 8 unterschiedlichen Kriterien zu sortieren.

Die Bereiche gliedern sich nach:
Aufnehmer: Bezeichnung des Aufnehmers

Typ: Art des Aufnehmers
DMS = Dehnungsmessstreifen
B = Beschleunigung

PWD = Porenwasserdruckgeber
TSP = Totalspannungsgeber

CP: Daten wurden an Rechner 1 (1) oder Rechner 2 (2) aufgezeichet
Messreihe: Verwendete Datenreihe in MatLab
Status: Zustand der Aufnehmer bei Beginn der Aufzeichnung
Richtung:  Messrichtung der Aufnehmer
5 = Langs
Q = Quer
Ebene: Tiefenlage der Messaufnehmer vom Pfahlkopf
Achse: Ausrichtung der Messaufnehmer in der Ebene
Mess]  Bemerkung; Einzelbezelchnungen
Autneimer. | TYpICPloll  aumiigad St | orchitung |Ebene [achs
e TR D B e e i |40 A2 A2 AT | ST 1]a32]a34]1 [aas]:
X X
DMS L 450 B2 [DMs| 2 | 22 | 700/defektsos | ok L [-a50] B2
DMS L 450,81 |DMS| 1| 10 Defekt L -450 | BL
DMS £ 450 B2 | DMS| 1 | 11 | BS5/defekt356 oK L 4,50 | B2
B_Q 1250 B 1 7 defekt 813 oK aQ -12,50| Bl
DMs L 1250 B1 [OMS| 1| 12 Defekt L -12,50| Bl
DMS L 1250 B2 |DMS| 1 | 13 Defekt L -12,50| B2
> | X X
B_Q 2150 8 1 8 oK Q -21,50| B1
DMS L 2150 Bl [DMS| 1| 14 I B04-818 Defekt L 21,50 Bl
DMS_L B2 |DMS| 1 | 15 ekt B38 (stark ver OK L -21,50| B2 |19x| 1X |16X]|13X] 9X |29X]|28%] 28 | 9%
DMS_L 2650 Bl |DMS| 1 | 16 Elllnlmeuls OK L -26,50| Bl
DMS_L 2650 82 |OMS| 1 | 17 1455 oK L -26,50| B2
PWD_2650_A1 |PWD| 2 | 36 OK -26,50| Al
PWD_2650_ A2 |PWD| 2 37 Daten ox -26,50| A2
TSP_2650_A1 TSP l2| 24 oK -26,50| Al
TSP_2650 A2 TSP | 2] 25 oK -26,50| A2
X X
DMS_L 3050 B1 |DMS| 1 | 18 oK L -30,50| B1
DMS_L 3050 82 |DMS| 1 | 19 oK L -30,50| B2
PWD 3050 A1 |PWD| 2 | 38 oK -30,50| A1
PWD_3050_A2 |PWD| 2 33 defekt 803 OK -30,50| A2
TSP_3050_A1 TSP | 2 26 oK -30,50| A1
TSP_3050_A2 TSP 2] 27 oK -30,50| A2
DMS L 3450 B1 |DMS| 1 | 20 1000/ defekt Wa oK L ~34,50| Bl
DMS L 3450 B2 |DMS| 1 | 21 oK L -34,50| B2
PWD 3450 Al |PWD| 2 | 40 0K 933 -34,50| A1
PWD_3450 A2 |PWD| 2 | 41 Daten OK -34,50| A2
TSP_3450_A1 TSP | 2 28 oK -34,50| A1
TSP_3450_A2 TSP 2| 29 OK -34,50| A2
X X
8_Q 3850 8B |1) 9 1223, 825 oK Q -38,50| Bl
DMS O 3850 A1|DMS| 2 | 2 Elgenimpuls Defekt Q -3850| AL
DMS Q 3850 A2 [DMS| 2 | 3 Aussetzer 1248 oK a -38,50| A2
DMS_Q_3850 B1 [DMS| 2 | 4 1000 oK Q_[-3850] B1
DMS _Q 3850 B2 |DMS| 2 | 5 oK a -38,50| B2
DMS_Q 3850 C1 |DMS| 2 | 6 oK Q -38,50| €1
DMS_Q 3850 C2 |DMs| 2| 7 oK a -38,50| €2

Aufnehmer <+——|—>  Schlédge

Abbildung 9: Ausschnitt Status und Ubersicht der Messaufnehmer [Zahimann, 2008]
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Nachdem die Aufnehmer beliebig sortiert wurden, wird nun der Bereich der Schlage be-
trachtet. Diese Auswertung ist in mehrere Farben und Zahlenwerte unterteilt, die folgende
Aussagen haben:

Grin: Daten vorhanden (z.B. 15 = 15 Schlage/min)

Gelb: Aufgrund sensortypischer Eigenschaften noch keine Daten in diesem Ausschnitt
vorhanden (z.B. 15X = 15 Schlage/min erkennbar)

Orange: Nicht defekt, aber keine Daten
(Daten sind erst im spéteren Verlauf der Rammung vorhanden)

Rot: Defekt

keine Rammung (z.B. X = Auffalligkeit)
oder: Auffalligkeiten einzelner oder mehrerer Messgeber
oder: Zeitunterschied zwischen Rechner 1 u. 2 (>3sec)

Plausibilitdtskontrolle
Auto- und Kreuzkorrelation zur Abstandsmessung der Dehnung

Um die Signale spater untersuchen zu kénnen, muss vorab sichergestellt werden, dass
die aufgezeichneten Dehnungen plausibel sind. Da die Abstande der einzelnen Messge-
ber untereinander bekannt sind, kénnen einfache Abstandsmessungen durchgefiihrt wer-
den. Eine Auswertung der Abstdnde nur anhand der Zahlenwerte bzw. durch Ausmessen
ware relativ ungenau. Um Zeitverschiebungen von zwei unterschiedlichen Signalen fest-
zustellen, kann in der Signalverarbeitung auf die Auto- und Kreuzkorrelation zurtickgegrif-
fen werden.

In Tabelle 3 ist die theoretische Laufzeit (Spalte 3) der Dehnwelle und der jeweilige Ab-
stand bezogen auf Messebene 6 dargestellt. Da der Weg und die Wellengeschwindigkeit
(Stahl: c=5122m/s) bekannt sind, kann man mit t = L/c die Laufzeit zwischen den Mess-
aufnehmern errechnen. Diese Abstandsmessung wurde fir alle 6 Schlage durchgefiihrt
und wird am Schlag 3000 exemplarisch fur die betrachteten Schlage dargestellt. Die grau
hinterlegten Zahlenwerte stehen fiir Messebenen aus einem bereits in den Boden einge-
bundenen Bereich. Die Messebenen der blau hinterlegten Zahlenwerte befinden sich noch
im Wasser.

Tabelle 3: Ergebnisse der Kreuzkorrelation der Ebenen 6-10 [Zahimann, 2008]

Kreuzkorr [ms]
Ebenen  [Abstande [m][ Zeit [ms] [ Schlag 220 | Schlag 500 [ Schlag 1000] Schlag 3000] Schlag 4500] Schiag

3 0 0.0 0.0 0.0 0.0
7 4 0.8 0,6 0.8 0,6
8 3 1.6 14 14 14

9 12 23 24 3.0
10 18 35 3.8 4.6
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Plausibilitdt der Beschleunigung
Impedanz

Die Impedanz ist ein materialabhangiger Wert und berechnet sich nach Z = EA/c aus dem
Elastizitatsmodul E, dem Querschnitt A und der Wellengeschwindigkeit ¢ des Materials.

Da der Elastizitatsmodul (E = 210 kN/mm?) und die Wellengeschwindigkeit (c = 5122 m/s)
fur Stahl in erster Naherung als konstant angenommen werden kann, sind die einzigen
wechselnden Groften am Monopile die Querschnittsflache und die Steifigkeit des umge-
benden Bodens. Abbildung 11 veranschaulicht die méglichen Reflektionen durch Quer-
schnittswechsel am Monopile.

il Reflektionen
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L=3,00mt=55mm \ ’“J [\\
— / !\ )
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D ‘ 5 \
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Abbildung 11: Reflektionen aufgrund unterschiedlicher Querschnittswerte [Zahlmann, 2008]
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Beschleunigungsreflexe

Bei der Betrachtung der Beschleunigungen, mussten zuerst die aufgezeichneten Signale
von [mV] in [m/s?] umgerechnet werden. Im Anschluss wurde die Beschleunigung tber die
Zeit integriert, um den Verlauf der Geschwindigkeit tiber die Zeit an einem Messgeber am
Pfahl zu erhalten.

Beschleunigung, Schlag 220, Messebene 11
T

150, T T T T
100

50

mvs?

501

-1001

-150-

200 L 1 1 1 L L L 1
0 50 100 150 200 250 300 350 400 450

Zeit [ms]

Abbildung 12: Beschleunigungsverlauf, Messebene 11, Schlag 220 [Zahimann, 2008]

In Abbildung 12 ist der Beschleunigungsverlauf dargestellt. Aus diesem Signalverlauf kén-
nen noch keine Schlussfolgerungen erfolgen. Da zwischen 20 ms bis 150 ms das Signal
interessant ist, wird in den nachfolgenden Grafiken der Geschwindigkeitsverlauf nur noch
in diesem Ausschnitt gezeigt.

Geschwindigkeit V, Schlag 220
0.25 T T T

L L

_ka L L L L
0 40 60 80 100 120 140
Zeit [ms]

Abbildung 13: Geschwindigkeitsverlauf der Messebene 3, Schlag 220 [Zahimann, 2008]
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Die Abbildung 13 zeigt die Geschwindigkeit [m/s] vom Rammschlag 220 der Messebene 3
(-4,50m SKN). Gut zu erkennen ist der Einleitungsimpuls (1) der Dehnwelle. Die Welle
lauft den Pfahl entlang bis zum Pfahlfuf®, wird dort reflektiert und passiert den Messauf-
nehmer (3) erneut. Auf dem Weg vom Pfahlkopf > Pfahlfuly > Pfahlkopf erfahrt die Welle
diverse Impedanzwechsel (2). Querschnittsveranderungen werden als positiver oder nega-
tiver Ausschlag in der Geschwindigkeit gemessen. Nachdem die Welle am Pfahlkopf (4)
reflektiert wurde lauft diese wieder am Messaufnehmer (5) vorbei. Durch die geringe Ein-
bindung in den Baugrund ist hier davon auszugehen, dass zu diesem Zeitpunkt der Pfahl
noch ein freies FuRauflager besitzt.

Geschwindigkeit V, Schlag 220
0.25 T T T

—V 5050
0.2 1-3 -
0.15- 2
0.1 1
0
£ 5-7
0.051- 4
o 4 -
sl "/\J\W
X s L | s |
045 40 60 100 120 140

80
Zeit [ms]

Abbildung 14: Geschwindigkeitsverlauf der Messebene 11, Schlag 220 [Zahimann, 2008]

Bei der Betrachtung des in Abbildung 14 dargestellten Geschwindigkeitsverlaufes stellt
man fest, dass der Einleitungsimpuls (1) héher ist als der bei Messebene 3. Dadurch, dass
die Messebene 11 nur 1,30 m vom Pfahlfufd entfernt ist, ergibt sich eine theoretische Zeit:
Messaufnehmer > Pfahlful® > Messaufnehmer von 0,5 ms. Da aber die Dehnwellenfront
mit 5 ms deutlich l&anger ist, kommt es hier zu einer Uberlagerung (Verdoppelung) der Ge-
schwindigkeit am Pfahlfufs. Es wird die vom Pfahlkopf kommende Geschwindigkeit sowie
die schon teilweise vom Pfahlful reflektierte Geschwindigkeit (1-3) gemessen. Nachdem
die Welle am Pfahlkopf reflektiert wurde, kann erneut ein Durchlauf der Welle am Mess-
aufnehmer (5-7) verzeichnet werden.

Die Durchlaufzeiten die die Welle bendtigte, um die einzelnen Punkte zu erreichen (vgl.
Abbildung 15), kénnen mit der Gleichung t = 2L/c errechnet werden.
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t=2xL/¢

Abbildung 15: Prinzipschema der Beschleunigung an zwei Messebenen [Zahlmann, 2008]

Tabelle 4:  Theoretische und gemessene Laufzeit der Geschwindigkeit
von Messebene 3 und 11 [Zahimann, 2008]
Messebene | von Punkt | bis Punkt | Lange [m] | theoretische Zeit [ms] | gemessene Zeit [ms]

1 3 94,6 18,5 19,0

3 1 5 109,0 21,3 21,2

3 5 14,2 257 2,0

11 1 5 109,0 21,3 21,0

3 bis 11 1 1 46,0 9,0 9,4

Die Ergebnisse der Laufzeiten sind in Tabelle 4 dargestellt. Eine Ubereinstimmung der
gemessenen verglichen mit der theoretischen Laufzeit ist zu erkennen. Eine Unversehrt-
heit der Aufnehmer dieser Messebenen zum betrachteten Rammschlag kann daher ange-
nommen werden.
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Zusammenfassung und Ausblick

Es wurde in diesem und in vorhergehenden Beitrdgen aufgezeigt, welche Anforderungen
an einzusetzende Geomesstechnik bei Offshore-Bauwerken besteht, und wie diese bewal-
tigt werden kénnen. Weiterhin wurde aufgezeigt, wie anspruchsvoll die Auswertung von
dieser Vielzahl der gemessenen Daten ist.

Die ersten Auswertungen ergeben bisher ein der Fachwelt bekanntes und erwartetes Ver-
halten eines GroRrohres bei der Rammung in dicht gelagerten Sanden. Detailiertere Aus-
wertungen hinsichtlich der méglichen Optimierungsmafinahmen beim Rammschlag oder
der Fragestellung hinsichtlich des Verhaltens des Rohres zu einer méglichen Pfopfenbil-
dung folgen.

Durch Schlechtwetterunterbrechungen kam es nach der Rammung des Monopiles Ende
Juli 2008 nicht mehr zu dem geplanten Aufsetzten des Transition Pieces, dem Uber-
gangsstuick zwischen Monopile und Plattformschaft. Dieses wére aber die Voraussetzung
gewesen, um die dauerhafte Messanlage zu installieren und betreiben zu kénnen. Vor-
aussichtlich wird der Bau der FINO® im Mai 2009 fortgesetzt, so dass dann nach Fertigstel-
lung der Plattform mit den Langzeitmessungen begonnen werden kann.

Abbildung 16: Stand der Arbeiten bis heute

Fur die bisherige Unterstitzung und Zusammenarbeit bei dem Forschungsvorhaben
FINO? gilt unserer Dank der Forschungs- und Entwicklungszentrum Fachhochschule Kiel
GmbH, der EEW Special Pipe Construction GmbH Rostock und der Ed. Zublin AG (Direk-
tion Nord, Ingenieurbau Hamburg).
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Im pressionen von FINO?

Der ferti instrumentierte Monopile wird verladen
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Wasser tritt wahrend der Rammung aus den KabeldurchUhungsﬁffnungen aus
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Erfahrungen und Entwicklungen mit stathnamischen Probebelastungen
Peter Middendorp, Paul Hélscher, Arij Lambo

Einleitung

Ein allgemeines Verfahren fir eine direkte und schnelle Probebelastungen ist der Rapid
Load Test. Das Ziel eines Rapid Load Test ist, einen Pfahl mit einem lang andauernden
StoR derartig zu belasten, dass Pfahl und Boden sich quasi statisch verhalten. Der Rapid
Load Test kann eine gute und wirtschaftliche Alternative fir die statische Probebelastung

- s
Abbildung 1, 16 MN statnamische Probebelastung in Vleuten, Niederlande.

sein. Beispiele fir einen Rapid Load Test sind die Statnamic-Probebelastung (STN)
(Janes und al, 1991) und die Pseudostatische Probebelastung (PSPLT) (Schellingerhout &
Revoort, 1996). Die Statnamic-Probebelastung wird in Europa bereits in den
Niederlanden, Deutschland und England zunehmend angewandt.

Ein 16MN Statnamic Gerat wurde im Jahr 2008 von der Fugro in Dienst gestellt und ist fiir
den europaischen Markt verfuigbar. Die ersten Probebelastungen mit diesem Gerat wurde
in Vleuten (NL) 2008 durchgeftihrt. Derzeit sind 4 STN Geréate im Bereich von 1 MN bis zu
16 MN fiir den Einsatz in Europa verfiigbar.
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Statnamische Probebelastungen werden in Deutschland seit 1992 durchgeftihrt
(Middendorp 1995, 1999, 2005). In Asien und den Vereinigten Staaten wird diese Methode
bereits routinemé&fig angewandt und ist dort auch in den Normen verankert. In Japan seit
1998 und den Vereinigten Staaten seit 2008 (ASTM D7383). Fir Deutschland siehe EA-
Pfahle Kapitel 10.3.3.

Niederlandische Norm und Eurocode

Zur Zeit wird unter Federfihrung der Universitat Delft unter Beteiligung von Deltares und
mehreren Firmen, einen Standard fiir den Rapid Load Test fiir die Durchfiihrung und die
Auswertung von Probebelastungen erarbeitet. Das Ergebnis soll dann die Basis fur
allgemeine Anwendungsregeln - vorzugsweise als Anhang im Eurocode - sein. Der
Entwurf der Norm ist bei CEN der Technische Kommission TC 341 vorgelegt worden. Um
ein objektives Urteil Gber die Zuverlassigkeit der Methode zu erhalten, wird eine
empirische Datenbank in die Richtlinie eingeschlossen.

Forschung
Ausgangspunkte sind die Entwicklung von Modellen fiir den Einfluss der Loading Rate bei
bindigen und nichtbindigen Bdéden. Fir bindige Béden existieren bereits
Forschungsergebnisse ( Brown, 2004 ). Fir nichtbindige Béden wurden umfangreiche
Forschungen an der Universitdt Delft betrieben deren Resultate im Rahmen der
Dissertation von Huy (2008) publiziert wurden. Diese Studien werden zu einem
umfassenden Modell fir die Integration dieser Effekte in der Interpretation der Ergebnisse
der Loading Rate auf den

der Rapid Load Test fiihren.
Porenwasserdruck und die

| quasistatische  Tragfahigkeit
iz22i2 g von sandigen Boden.

Einstieg der Studien an der
Universitdt Delft war die
Untersuchung des Einflusses

Die Versuche wurden mit
Triaxialzellen und  Modell-
pféhlen unter unterschied-
lichen Bedingungen in trocken-
en, erdfeuchten (ungeséttigten)
und Wasser gesattigten
(durchtrénkten) Sanden durch-
gefiihrt. Die Studien zeigten,
el dass die Loading Rate-Effekte
Abbildung 2. Triaxial Test Priifaufstellung. nur Klaity sind. Der Einfluss des
Poren-wasserdrucks auf die
Ergebnisse von einem quasistatischen Rapid Load Test wie Statnamic wird mit
numerischen Mitteln, Zentrifuge-Modellen und Feldversuche untersucht. Die Resultate
sind in einer Dissertation von Huy (2008) publiziert worden.
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Ein anderer Aspekt des Forschungsprojektes ist die Einbeziehung und Auswertung der

Ergebnisse anderer internationaler Studien und Erfahrungen.v N

Abbildung 4. Zentrifuge Modellpfahl

Hierzu wurde 2004 ein erster Rapid Load Test
Workshop in Delft veranstaltet und auf Grund des
grof’en Erfolgs ein zweiter in 2007. Forscher und
Praktiker waren eingeladen, ihre Erfahrungen und
Forschungsergebnisse zu prasentieren und tUber das
Auswertungsmodell zu diskutieren, das ein Teil des
neuen Standarts sein wird. Die Resultate all dieser
Workshops und Forschungsergebnisse sind in einem
Buch publiziert worden by Holscher und van Tol
(2008)

T Zur Zeit wird eine Datenbank mit statischen
e M Probebelastungen und Rapid Load Test Probe-
B e belastungen aufgebaut. An Hand der gesammelten
Abbildung 3. Zentrifuge Model Daten kann die Giiltigkeit des Rapid Load Test

Modells tberpruft und partielle Sicherheitsfaktoren
fur den Rapid Load Test aufgestellt werden.

Probebelastungen
Das Ziel einer Probebelastung ist es zu beweisen, dass ein Fundament die ihm
zugedachten Anforderungen erfllt.

Im Allgemeinen gelangen drei Typen von Probebelastungen zur Ausfiihrung:

- Statische Probebelastung
- Rapid Load Test
- Dynamische Probebelastung

Tabelle 1 fasst die Haupteigenschaften dieser drei Tests zusammen. Der Rapid Load Test
ist im Leistungs- / Preisverhéltnis optimal, jedoch ist seine Verbreitung in Europa bislang
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gering. Die hier beschriebene Forschungsergebnisse sollen dazu fiihren die Akzeptanz
des Tests fur die Praxis zu verbessern.

Tabelle 1 Eigenschaften der Probebelastungen

Typ des Tests statisch rapid dynamisch Inhalt der Standart-
Dauer der Last 16 stunden 100 ms 10 ms Dokumente

Zahl der Tests pro Tag 1 4 8 Der neue Standard wird die
Reaktionsmasse 100% 5-10% 2% Aus-filhrung von Rapid Load
{Prossite. der Tests regeln. Er definiert die
Tragféhigkeit) gein. i .

Auswertungszeit nach 16 Std 10 min. 4 Stunden \(or-gussetzungen far die
Zugspannungen im  nein nein méglich richtige sachgerechte Priifung
Pfahl und Auswertung der Probebe-
Fertig-Pfahl ja ja ja lastungen. Ein Test, der in Uber-
Ortbeton-Pfahl ja ja nein* einstimmung mit dem Standard

Spannungen im Boden statisch  dynamisch ~ dynamisch durchgefiihrt wird, kann als
\é\laansdserspannungen im fehlt vorhanden  vorhanden zuverlassig betrachtet werden.

Kosten  (Euro pro 100 20 8 Die Messdaten sind allgemein
Tonne) Uber-prifbar.
Zuverlassigkeit hoch gut eingeschrankt

(S;(algg)e (Eichung)  Die  Richtlinie fasst Aus-

wertungsmodelle zusammen

*) In den Niederlanden ist man der Meinung, dass dynamische und regelt die Bewertung von
Probebelastungen nicht fiir Ortbetonpfahle geeignet sind Umgebungs-parametern. Durch
die angeschlossene Datenbank

konnen die ortlichen Testergebnisse mit einer Vielzahl anderer Ergebnisse verglichen
werden.

Stand der Erstellung des Standarts
Die Erarbeitung des neuen Rapid Load Test Standarts erfolgt in einer internationalen
Arbeitsgruppe unter Federfiihrung und Schiftleitung der Universitat Delft und Deltares.

Diese Gruppe traf sich bereits zu zwei Sitzungen:

- Oktober 2004, Schwerpunkt: Stand der gegenwartigen Forschung und Entwicklung
- Marz 2007, Schwerpunkt Weiterentwicklung von Forschung und Entwicklung, Inhalt
des zukinftigen Standarts

AuBerhalb der Sitzungen erfolgt die Arbeit unter den Beteiligten auf dem Schriftwege. Der
Entwurf steht kurz vor dem Abschluf. Ein schriftlicher Ausarbeitung wird zur Zeit von der
Universitat Delft erstellt und ist als Arbeitspapier bei CEN (European Committee for
Standardization) in die Arbeitsgruppe TC 341 — WG 4 vorgelegt.

Verfahren

Der Standart wird ahnlich wie der CEN-Standard fir statische Probebelastung strukturiert
sein. Die japanischen und amerikanische Standards (Normen) und die deutschen
Empfehlungen (DGGT, Deutsche Gesellschaft fir Geotechnik) werden mit herangezogen.

Rapid Load Test
Eine dynamische Probebelastung wird als ein Rapid Load Test betrachtet, wenn die
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Keait [MN] Impulsdauer Belastungskraft gleichméssig

e ! I auf- und wieder abgebaut wird.
' ~ =~ Rapid Load Test Die Belastungsdauer muss die
High Siisin Yaiahcan folgende Bedingung erfiillen
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Krafteinwirkung, L der Pfahl-
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TN bedeutet, dass  die  erzeugte
| e . Spannungswelle deutlich langer
e s 2o als der Pfahl sein sollte. Ist die
Zeit[ms] Dauer der Einwirkung der
Belastungskraft kirzer, ist der
Abbildung 5. Graphik aus EA-Pfahle Seite 203 Test als eine rein dynamische
Probebelastung zu betrachten.
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Drei Parameter miissen am Pfahlkopf gemessen werden:

- Kraft,
- Setzung
- Beschleunigung

Die grundsétzlichen Bedingungen fiir Messfrequenz und Messgerate werden im neuen
Standart definiert werden. Die Setzung ist in Bezug zu einem Festpunkt in ausreichender
Entfernung zum Pfahl zu messen. Vor Testbeginn, nach jedem Belastungszyklus und
nach Beendigung des Tests ist eine Prazisionssetzungsmessung am Pfahlkopf
auszuftihren. Der Test ist entsprechend den Vorschriften des Standards vorzubereiten und

auszufiihren. Vor der Ausfihrung ist ein Ablaufplan aufzustellen der auch die
Arbeitssicherheit auf der Baustelle beinhaltet.

Vor und nach dem Rapid Load Test wird eine Integritatsprifung an den Probepfahle
vorgeschrieben.

Die Messergebnisse (Kraft, Setzung, Beschleunigung) sind als Funktion der Zeit grafisch
und digital auf einem Computer und einem Sicherungssmedium aufzuzeichnen. Zusatzlich

ist ein Diagramm der Lastsetzung, wie insitu gemessen, ohne jede Korrektur fur
Masseneffekte oder der Loading-Rate aufzuzeichnen.

Sobald die Messwerte verfugbar sind, sind diese auszuwerten. Im neuen Standart werden
hierzu einheitliche Methoden genannten.

Die folgenden Aspekte sind dabei neben den reinen Messwerten zu bewerten

- Einfluss der Tragféhigkeit des Pfahles und des Bodens
- Einfluss der Rate-Wirkung
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- Einfluss des Porenwasserdrucks
Auch hierzu werden im Standart Richtlinien angegeben.

Auswertung und Ergebnisse einer Rapid Load Test Probebelastung sind so darzustellen
und zu erlauten , dass diese vom Bauherrn und seinen Fachbeauftragten direkt und ohne
zusétzliche Interpretation verstanden und angewendet werden kénnen. Dies wird die
Akzeptanz der Testergebnisse steigern und kann damit wesentlich zur Verbreiterung
dieses Tests beitragen.

Wichtige Aspekte des Rapid Load Tests

Der Hauptunterschied zwischen einem Rapid Load Test und einem dynamischen
Probebelastung ist die Dauer der Einwirkung der Belastungskraft. In einem dynamischen
Test ist die Belastungsdauer so kurz, dass die Spannungswelle das Verhalten des Pfahles
bestimmt. Einige Pfahlteile kénnen sich nach unten bewegen, wéhrend andere sich nach
oben bewegen. Einige Teile befinden sich unter Druck, wéhrend andere sich unter
Zugspannung befinden. Die Belastungsdauer in einem RLT ist relativ l1&nger. Folglich
bewegt sich der Pfahl einheitlich und alle Pfahlteile sind in einem &hnlichen Zustand. Aus
diesem Grund kénnen die Wellen-Phdnomene im Pfahl wahrend eines Rapid Load Test
vernachlassigt werden. Die Tragféhigkeitseffekte und die Aspekte, die oben erwahnt sind,
mussen betrachtet werden.

Der Begriff "Rate-Effect" wird verwendet fiir die Abhéngigkeit des konstitutiven Verhaltens
eines Materials in Abhangigkeit der Belastungsgeschwindigkeit.

- Rate-Wirkung ist die Abhangigkeit des konstitutiven Verhaltens eines Materials von der
Belastungsgeschwindigkeit

- Rate-Wirkung ist die Abh&ngigkeit eines Systems von der Geschwindigkeit (Rate) der
Belastung

In der Literatur wird die Rate-Wirkung nicht eindeutig definiert. Die erste Beschreibung
wird durch Whitman, (1957) gemacht. Er betrachtet die Rate-Wirkung als eine
bestimmende konstitutive Materialeigenschaft mit einer Abhangigkeit der Steifigkeit und
Kraft von der Belastungsgeschwindigkeit.

Weitere Beschreibungen erweitern den Begriff. Sie berticksichtigen zuséatzlich dynamische
Effekte wie die Dampfungen des Systems infolge von Wellen-Radiation und
Systemtragheit und sowie Bodeneffekte wie plastischem Verhalten und
Porenwasserdruck.

Porenwasseriiberdruck spielt eine wichtige Rolle, wenn der Boden undraniert oder
teilweise wahrend der Belastung draniert wird. Fir Ton kann das Verhalten unter einer
schnellen Belastung allgemein als undréniert betrachtet werden.

Im Allgemeinen verhalten sich bindige Bdéden und feinkérnige Sande wie teilweise
draniertes Material. Fir diese Bdden ist die Auswirkung von Porenwasserdrucks zu
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berlicksichtigen. Fur grobe Sande und Kies kénnen als dréniert angenommen werden,
Porenwasserdruck spielt keine Rolle.

Auswertung der Messergebnisse
Eine einfache Methode, bekannt als Unloading Point Methode (UPM), ist durch
Middendorp (1992) entwickelt worden. Diese Methode wird beschrieben durch

F:Ian‘c (tu max) =R [F(tu max) = ma(t“ max )]

tumax ist der Zeitpunkt , an dem die maximale (gemessene) Setzung u erreicht wird. Fgtatic
(tumax) ist der maximal gemessene statische Widerstand, F die (gemessene) Kraft am
Pfahlkopf, a die (gemessene) Beschleunigung, m die Masse des Pfahles und R ein
Reduktionparameter fiur die Rate-Wirkung, der jeweils vom Bodentyp abhéngt. Diese
Methode ist geeignet fiir nichtbindigen Boden mit einem Faktor R von 1.0 bis 0.85.

Bei bindigen Boden ist die Rate-Wirkung gréRer und es werden auch andere Methoden
verwendet.

Die Methode, die von der Universitat Sheffield entwickelt wurde, Brown, Anderson, Hyde
(2004) und Brown (2004) wird beschrieben durch

F(t)—ma(t)
14+ a(v(% )ﬁ = a(vslatic 4 )ﬂ

Fslalic (t) &

m ist die Masse des Pfahles , a und 8 zwei bodenabhéngige Parameter, Vstaic der Wert der
Geschwindigkeit, der wahrend der Bestimmung von a und B8 verwendet wird. v, ist eine
Normalisierungskonstante. Die Modellparameter a und $ sind bodenabhéngig und kénnen
in einem Laborversuch gemessen werden.

Schmuker (2005) schlug eine interessante alternative Analyse vor, die auf dem
Viskositatsindex-Parameter I, basiert. Der Ausdruck fur den korrigierten statischen
Widerstand Fstatic wird beschrieben durch:

= Iva
O e
v(t)
Werte flur lya., der flir mehrere Bodentypen teilweise angegeben sind, auf statische
Probebelastungen zuriickzufiihren.

Empirische Daten,
Um im Stande zu sein die Qualitdt einer Auswertungsmethode zu beurteilen, ist die
Verfligbarkeit von unabhéngigen Testdaten erforderlich.

Normalerweise sind Testdaten nur beschrankt vorhanden und die Interpretationsmethode
wird auf Basis einer beschrénkten Datei kalibriert. Die Zuverlassigkeit wird auf Basis
derselben Datei geschatzt. Obwohl diese Verfahrensweise in der Geotechnik normal ist,
hat sie einen groRen Nachteil: Die Zuverlédssigkeit der Methode ist nicht bekannt. Diese
Situation ist unerwtinscht. Der neue Standart wird zeigen, dass der Rapid Load Test eine
zuverlassige Aussage der statischen Pfahltragfahigkeit ergibt. Um diese unerwiinschte
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Situation von beschrénkten Dateien zu vermeiden, wird eine Testdatenbank innerhalb der
Entwicklung der Richtlinie aufgebaut. Diese Datenbank besteht aus vielen unabhangigen
Fallen, wo sowohl statische Probebelastungen als auch Rapid Load Test Ergebnisse
verfugbar sind. Es werden internationale Dateien gespeichert. Die Resultate einer dieser
Dateien aus Deutschland wird im folgenden Abschnitt présentiert.

Empirische Daten Minden

Die Firmen BAUER Spezialtiefbau GmbH und Jacbo Pfahlgrindungen GmbH entschieden
sich daftir, die von Jacbo beim Neubau des Klinikums in Minden hergestellten Pfahle
sowohl mittels statischer Probebelastung (SLT) als auch mittels Rapid Load Test ,
Statnamic-Probebelastung (STN) zu prifen. Die statischen Probebelastungen (SLT)
wurden von BAUER Spezialtiefbau GmbH durchgefihrt, die Statnamic Probebelastung
von Profound mit einem 4MN Statnamic Gerat. Die STN-Priifung wurde vor der statischen
Probebelastung durchgefiihrt und ausgewertet (Klasse Eins Bewertung). Des weiteren
waren die Probebelastungen Teil einer Diplomarbeit an der Universitat Biberach
(Schmuker, 2005) , weitere Publikationen Middendorp, Beck und Lambo (2008)

Nachfolgend eine kurze Zusammenfassung

Pfahl Eigenschaften

Tabelle 2 Die Bohrpfihle wurden von der Firma

Pfahl Diameter | Lange 1™ Test |27 Test | Jacbo als Teilverdranger-Schnecken-
mm m - - bohrpfahl hergestellt. Die Pfahleigen-

1 750 14 STN - schaften sind in Tabelle 2 dargestellt.

2 750 16 STN SLT

5 600 16 STN -

8 500 = STN : B.augrunderkunr(iundg

9 750 12 STN - Die Baugrunderkundung bestand aus

12 600 14 STN SLT 12  Bohrungen und 25 CPT-

Drucksondierungen. Die anstehenden
Bodenarten bestehen hauptséchlich aus einem Beckenschluff, der nach DIN 18196 (1988)
teils einem leicht plastischen Ton (TL) und teils einem Sand - Ton - Gemisch (ST)
zugeordnet werden kann.

Statische Probebelastungen

Die statischen Probebelastungen wurden geman DIN 1054 (2004) durchgefihrt, wobei die
Last in Schritten aufgebaut und die Setzungen genau kontrolliert wurden. Die Anwendung
des jeweils folgenden Lastschritts hangt von der Setzung und/oder
Geschwindigkeitskriterien ab. Die statische Probebelastung wurde mit Reaktionspfahlen
durchgefiihrt. Die statischen Lasttestergebnisse sind zu einer Eindriickgeschwindigkeit
von 0.02 mm/Minute normalisiert worden. Pfahl 2 hatte eine mobilisierte Kapazitat von
4500 kN mit einer Setzung von 100 mm und Pfahl 12 eine mobilisierte Kapazitat von 4300
kN mit einer Setzung von 65 mm. Die erforderlichen Tragféhigkeiten betrugen 1800 kN bei
einer maximalen zul&ssigen Setzung von 20 mm.
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Zusammenfassung

Es wird ein neuer Standart (Norm) mit
Richtlinie fur die Auswertung der
............. Messergebnisse von Rapid Load Tests
entwickelt. Hiermit soll die Durch-fiihrung
und Bewertung dieser Test verein-
""""""" heitlicht werden. Es wird eine inter-
............. nationale Datenbank mit empirischen
wEo e bt i, Daten von Probe-belastungen - erstelit.
e e el Auch  Ergebnisse aus Deutschland

Abbildung 7. Vergleich STN und SLT fiir werden in diese Datenbank einflieRen.
Pfahl 12..

splacement (mm]
@
&
Z

Eine Rapid Load Test Statnamic-
Probebelastung ergibt eine gute Klasse Eins Aussage Uber die Tragfahigkeit der gepriften
Pfahle in Minden.
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Nachtragliche Bestimmung von Spundbohlenldngen mit dem Parallel-
Seismik-Verfahren

Ernst Niederleithinger, Matthias Fritsche

1 Einfiihrung

Spundwénde sind Standardelemente zur Boéschungssicherung an WasserstraBen. Sie
verrichten in den allermeisten Fallen Uber Jahrzehnte problemlos ihre Dienste. Aufsichts- und
Genehmigungsbehdrden fir BaumaBnahmen im Uferbereich sind die Wasser- und
Schifffahrts@mter. In Berlin ergab sich zu Teilungszeiten die Sondersituation, dass
Bauausfiihrungen an den WasserstraBen auch im Westteil der Stadt treuhandlerisch durch
die DDR unternommen wurden. Seit der Wende sind nun in Einzelféllen Bauakten nicht oder
nur schwer auffindbar. Sind nun auch beim Grundstiickeigner z. B. nach mehrmaligem
Besitzwechsel keine zuverlassigen Unterlagen mehr vorhanden, missen gegebenenfalls
neue statische Nachweise erbracht werden. Dies gilt insbesondere bei Nutzungsanderungen,
wenn zusatzliche Lasten auf die Spundwénde wirken. Fir die Nachweise sind zuverldssige
Langenangaben notwendig.

Das Ziehen einzelner Bohlen ist aufwandig oder gar unmdéglich und erlaubt auch nur
eingeschrankt Rickschlisse auf die Langen der (brigen Elemente. Daher sind
zerstérungsfreie Messverfahren zur Bestimmung der Bohlenlange an einer mdglichst groBen
Messstellenanzahl wiinschenswert. Es gibt aber bisher nur wenig publizierte Berichte lber
die Eignung einzelner Messverfahren oder Methodenkombinationen [1] [2].

Das Ingenieurbiiro faust & fritsche aus Berlin wurde in mehreren Féllen beauftragt, an
Schiffsanlegern fiir statische Nachweise Spundbohlenldngen zu bestimmen. Diese Arbeiten

wurden gemeinsam mit der Bundesanstalt fir Materialforschung und -priifung durchgefihrt.
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2 Messmethoden

Fir die zerstérungsfreie Untersuchung von Fundamentpfahlen gibt es seit mehreren
Jahrzehnten eine Reihe von Messverfahren. Sie haben sich in der Praxis vor allem bei der
Qualitatssicherung von neuen Pfahlen bewahrt. Flr ihren Einsatz in Deutschland gibt es
Empfehlungen der DGGT [3]. Zur Untersuchung anderer Fundament — und Griindungstypen,
sowie von alten Fundamenten z. B. im Rahmen von Wiedernutzungsprojekten liegen
inzwischen ebenfalls zahlreiche Erfahrungen vor [4] [5] [6].

Fir die vorliegende Fragestellung wurde aufgrund der einfachen Anwendung und
Kostenvorteilen zunZchst die Low-Strain-Pfahlintegritatsprifung angewendet. Da die
Ergebnisse nicht in allen Fallen eindeutig zu interpretieren waren und zudem eine
unabhéngige Bestétigung und Kalibrierung erfolgen sollte, sollte punktuell zusétzlich ein
bohrlochgestiitztes Verfahren eingesetzt werden. Hierflir wurde das Parallel-Seismik-
Verfahren ausgewahlt. Mdgliche Alternativen sind weiter unten beschrieben

2.1 Pfahlintegritatspriifung

Zweck der Priifungen ist der Nachweis von Lénge und Integritdt von Griindungspfahlen. Mit
dem ,Low-Strain“ Verfahren kann nicht die Tragféhigkeit nachgewiesen werden, aber
Fehlstellen in der Pfahlbeschaffenheit, sowie eine zu geringe Lange oder mangelhafte
Betonqualitdt konnen erkannt werden. Im Vergleich zu den Tragfahigkeitsuntersuchungen mit
schweren Fallgewichten wird bei diesem Verfahren mit kleinen mechanischen Spannungen
(,low strain“) gearbeitet. Die Methode ist in der Messpraxis eingeflhrt und in [3] und [7]
ausfuhrlich beschrieben.

Durch einen Hammerschlag auf den Pfahlkopf wird eine StoBwelle erzeugt, die den
Pfahlschaft axial durchlauft und am PfahlfuB, aber auch an Stérstellen reflektiert wird (
Abbildung 1). Gemessen werden die zugehdrigen Laufzeiten der reflektierten StoBwellen am
Pfahlkopf (Messort) und die Intensitdten der Reflexionen. Aus den Ankunftszeiten der
Reflexionen kann Uber die Wellengeschwindigkeit auf die Tiefe der Stérungen geschlossen
werden. Die starkste Reflexion geht meistens vom Pfahlfu3 aus.
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Die Pfahllange berechnet sich aus der gemessenen Laufzeit t und der Wellengeschwindigkeit
¢ nach:

p=2t

Flr ¢ sind dabei Erfahrungswerte anzusetzen oder besser eine Kalibrierung durch eine
unabhangige Methode durchzufiihren. Im vorliegenden Fall wurde konservativ fiir Stabwellen
eine Geschwindigkeit von 5200 m/s angesetzt, was ggf. zu einer Unterschatzung der

tatsachlichen Bohlenlangen flihren kann.

@4—.ﬂ—*‘
|
Quelle ( Registriereinheit
Sensor
Erdoberflache "
Hammer
Sensor
5
Abbildung  1:  Prinzip der  Low-Strain
Pfahlintegritatsplfung (links) und Messdurch-

fuhrung (oben).

Nachteilig bei Messung auf Pfahl- oder Spundwanden ist, dass ein GroBteil der Impulsenergie
seitlich auf die Nachbarelemente abgestrahlt wird und dass FuBecho oft schwach oder
garnicht erkennbar ist. Zuséatzlich kénnen z. B. Reflektionen vom seitlichen Wandende das

Echo verdecken.
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2.2 Parallel-Seismik

Bei der Parallel-Seismik- Messung wird auf dem Pfahlkopf oder am Schaft nahe des Kopfes
mittels Hammerschlag ein mechanischer Impuls ausgelést (Abbildung 2). Die resultierende
elastische Welle breitete sich im Pfahl nach unten aus. Dabei wird auch kontinuierlich eine
Welle in den umliegenden Boden abgestrahlt. Diese Welle wird von Sensoren in einem
naheliegenden Bohrloch registriert. Die Laufzeiten werden in einem Diagramm (Tiefe tber
Laufzeit) aufgetragen. Die sich dabei zeigenden geraden Laufzeitiste entsprechen liber dem
Pfahlkopf der Ausbreitung im Pfahl, darunter im Boden, was die verschiedenen Steigungen
erklart. Die Lange des Pfahls kann durch Ermittlung der Knickpunkttiefe oder besser durch
interaktive Kurvenanpassung mit Berlicksichtigung der Pfahl-Bohrlochgeometrie bestimmt
werden [8]. Die Methode wurde bisher meist Zur Langenbestimmung von Betonbohrpféhien
eingesetzt. Bei der Anwendung und Auswertung wurden dabei in den letzten Jahren
kontinuierlich Fortschritte erzielt.

Registriereinheit
! Messbrunnen mit

v i
jal 4
: - . Hammer  Sensorkette

Trigger

Anregung

Abbildung 2: Prinzip (links) und Durchfiihrung
der Parallel-Seismik-Methode (oben).
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Abbildung 3: Bilder der Wellenausbreitung beim Parallel-Seismik-Verfahren, berechnet fiir
einen 19 m langen Pfahl mit einem Bohrloch in 1 m Abstand. Links: Wellenbild
(Amplitudenbetrag) nach ca. 2 ms. Rechts: nach 5 ms.

Mit Simulationsverfahren lassen sich die Mechanismen des Verfahrens aufklaren [9].
Abbildung 3 zeigt zwei durch numerische Simulation berechnete ,Schnappschiisse* der
Wellenausbreitung. Die nach Impulseinleitung abwarts laufende Stabwelle erzeugt im Boden
eine gefuihrte Welle, die an den Bohrlochsensoren mit einer der Wellengeschwindigkeit im
Pfahl entsprechenden Scheingeschwindigkeit eintrifft. Trifft die Stabwelle auf den PfahlfuB3,
wird die Energie partiell reflektiert, 16st dabei aber auch im Boden Kompressions- und
Scherwellen aus (rechts in  Abbildung 3). Ein typisches Seismogramm (Messschrieb der
einzelnen Sensoren) ist in Abbildung 4 dargestellt. Diesem werden die Ersteinsatze
(Ankunftszeit der jeweils zuerst eintreffenden Welle) entnommen und ausgewertet. Es wurden
in letzter Zeit neue Auswerteverfahren entwickelt, mit denen sich die Pfahllange deutlich
genauer bestimmen lasst, als mit dem klassischen, zu hohe Werte liefernden
Knickpunktverfahren [8].
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Sensortiefe [m]

Abbildung 4: Seismogramm einer Parallel-Seismik- Messung an einer Spundwand
(Praxisbeispiel 3.2).

Uber die Messung an Spundwandbohlen liegen bisher nur vereinzelt Erfahrungsberichte vor
[2]. Grundsétzlich problematisch ist das magliche ,Uberspringen® der Signale von einer Bohle
auf die Nachste. Das macht sich in den Laufzeitdiagrammen als Sprung bemerkbar und/oder
liefert untypische Geschwindigkeiten. Dies kann in der Auswertung je nach Szenario zu
Fehlinterpretation der Bohlenlange fiihren. Da diese Effekte prinzipbedingt nach derzeitigem
Stand der Technik nicht vermieden werden kénnen, ist es bei der Auswertung erforderlich,
verschiedene Szenarien zu beriicksichtigen und die kleinste ermittelte Bohlenlange als
Ergebnis anzusetzen. Im Praxisbeispiel in Abschnitt 3.2 wird ein derartiger Fall behandelt.
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Jnormaler”
= Laufweg

____ alternative
Laufwege

Szenario A Szenario B

Abbildung 5: Szenarios des Signallbersprungs zwischen Bohlen beim Parallel-Seismik-
Verfahren. Der Auswertung wird der ,normale* Laufweg (rot) zugrundegelegt, tatsachlich aber
fuhren die alternativen Laufwege (griin) teilweise zu kiirzeren Laufzeiten und verfalschen das
Ergebnis.

2.3 Alternativverfahren

Statt des Parallel-Seismik-Verfahrens lassen sich auch andere bohrlochgestitzte
Messverfahren einsetzen. Da die Spundbohlen beispielsweise hinsichtlich ihrer elektrischen
Leitfahigfahigkeit und Magnetisierbarkeit einen hohen Kontrast zum umliegenden Boden
ausweisen, kdnnen verschiedene Sonden eingesetzt werden.

Jalinoos et al. [1] beschreiben den Einsatz geophysikalischer Bohrlochmesstechnik. An einer
Hafenspundwand in Long Beach wurden drei Sonden eingesetzt: Induktions-
Leitfahigkeitssonde, Suszeptibilititssonde und Magnetometer. Lediglich mit Letzterer konnte
man in allen Testfallen die Spundwandlange ermitteln. Zur Genauigkeit wurden keine
Angaben gemacht.
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Ebenfalls geeignet ist im Prinzip das Bohrlochradar (beschrieben z. B. in [10], [11]). Dieses ist
jedoch in bindigen Sedimenten aufgrund der hohen Dampfung kaum einsetzbar. Zum Einsatz
von anderen, prinzipiell ebenfalls geeigneten Techniken, wie dem Mise a la Masse Verfahren
oder mehrerer Varianten der Induktionsmethode gibt es nach Wissen der Autoren keine
publizierten Erfahrungen.

Alle erwahnten Verfahren sprechen (wie auch die Pfahlintegritatspriifung und das Parallel-
Seismik-Verfahren) auch auf Signale von Nachbarbohlen an, so dass eine Bestimmung der
Lange einer spezifischen einzelnen Bohle nicht zuverlassig méglich ist.
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Abbildung 6: Ergebnisse von Bohrlochmessungen mit drei Sensoren an einer Spundwand in
Long Beach. Aus [1].
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3 Praxisbeispiele

3.1 Schiffsanleger Napoleonkai

Am Napoleonkai in Berlin war ein etwa 260 m langer Spundwandabschnitt zu untersuchen
(Abbildung 7, Abbildung 8). Als Messstellen konnten fiir das Integritdtsverfahren lediglich
Locher im Prallbord genutzt werden, da das Prallbord nicht entfernt werden durfte.
Finf Messstellen standen zur Verfligung. Weiterhin wurden 4 Messbrunnen fir das Parallel-
Seismik-Verfahren mit jeweils 22 m Tiefe im Abstand von 1,0 bis 1,6 m zur Spundwand
abgeteuft. Die Spundwand ist offenbar einfach verankert. Verléssliche Angaben zur Lange
der Spundbohlen gab es nicht. Ein gestaffelter Einbau (jede zweite Bohle 1 m verkirzt) ist
maglich.

Sechs Rammkernsondierungen wurden zur Bodenerkundung abgeteuft. Bis in eine Tiefe von
maximal 2,4 m wurden Aufflllungen angetroffen, versetzt mit Beton und Ziegelbruch.
Darunter liegen bis in eine Tiefe von 12 m meist mitteldichte Fein- und Mittelsande.

Abbildung 7: Anlegestelle Napoleonkai
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Abbildung 8: Lageplan Napoleonkai

Abbildung 9 zeigt Beispiele fiir Messergebnisse der Integritatspriifung am Napoleonkai. In
vielen Féllen ist ein Echo von der Spundbohlenunterkante nicht oder nur schwer zu
identifizieren (oberes Beispiel). An einigen Positionen ist das Echo aber sehr klar (mittleres
Beispiel). Beide Messungen wurden an der gleichen Messstelle auf benachbarten Bohlen
erzielt. Das untere Beispiel zeigt ein schwaches, aber deutliches Echo. Die hier ermittelte
Bohlenléange von 6,4 m weist auf den schon vermuteten gestaffelten Einbau hin.
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Abbildung 9: Ergebnisse von Integritatsprifungen am Napoleonkai. Rote Pfeile: Vermutete
FuBechos.

Als Mittelwert aus allen verwertbaren Messungen ergab sich aus dem Integritatsverfahren
eine Bohlenlange von 7,25 m mit der Standardabweichung von 0,46 m. Bei Annahme eines
gestaffelten Verbaus ergaben sich nach Aufteilung der Ergebnisse auf lange und kurze
Bohlen Mittelwerte von 6,83 m und 7,78 m mit Standardabweichungen von jeweils nur noch
0,23 m. Daher lag die Vermutung nahe, dass ein gestaffelter Verbau vorliegt. In diesem Fall
durfte fir den statischen Nachweis einen Bohlenléange von 7,8 m fur die gesamte Wandlange
angesetzt werden.
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Mit dem Parallel-Seismik-Verfahren wurden an vier Messbrunnen neun Messungen
durchgefiihrt. Zwei Messungen (Seismogramme) sind in Abbildung 10 dargestellt. An
Messstelle BR1 (linkes Seismogramm) sind sie Einsdtze ab ca. 2,5 m Tiefe
(Grundwasserspiegel) gut zu erkennen, ebenso wie ihr Abknicken ab etwa 8 m Tiefe. An
Messstelle BR4 (rechts) sind die Signale erst ab 5 m Tiefe gut zu erkennen (Ursache
wahrscheinlich unzureichende Bohrlochhinterfillung). Daher ist hier die Auswertung
erschwert. Da der Knick in den Laufzeitkurven aber jeweils klar zu erkennen ist, kénnen

trotzdem Tiefenangaben gemacht werden.
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Abbildung 10: Messdaten Parallel-Seismik Napoleonkai (Seismogramme), Messstellen BR1
(links) und BR4 (rechts). Vertikal Sensortiefe in m, horizontal Impulslaufzeit in ms.
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Abbildung 11: Auswertung der Daten aus Abbildung 10 durch Modellkurvenanpassung.

Mit dem Parallel-Seismik-Verfahren ergaben sich an der vier Messstellen Spundbohlenlédngen
von 7,1 m bis 7,8 m (Mittelwert 7,5 m, Standardabweichung 0,3 m). Dies stimmt mit den

Ergebnissen der Integritatspriifung gut tberein.

3.2 Bootshandel hollandboot

Fur die Aufstellung eines Mobilkranes zum Ein- und Aussetzen auch gréBerer Sportboote am
Teltowkanal im Stden Berlins war ein Standsicherheitsnachweis gefordert. Auch hier gab es
nur Vermutungen (,etwa 10 m“) Uber die Einbindetiefe der existierenden Spundwand.

Am Gstlichen Teil der Spundwand (Vordergrund von Abbildung 12 links) wurden sowohl
Messungen mit gut interpretierbaren Ergebnissen wie auch mit multiplen Reflexionen
aufgezeichnet. Im wesentlichen lieBen sich zwei dominierende Langen auswerten, die z. T.
auch als Doppelreflexion (letztes Signal in Bild B, Erregung im Schlossbereich) auftraten. Wir
konnten daher auch hier wieder von einem gestaffelten Verbau ausgehen. Die Messungen
wurden flr alle 50 Bohlen des 0Ostlichen Teils ausgewertet, so dass eine ausreichende
statistische Basis vorlag, ohne die eine verldssliche Aussage unmdglich wird. Alle Messungen
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ohne Vorwissen ergaben eine Spundbohlenlange von 8,89m + 0,50m. Unter Annahme von
gestaffeltem Verbau ergaben sich 8,59 + 0,24m und 9,54m + 0,22m.

A4 2

|| 20.10.2008 16:25:36
V| H 59.3m 43.8 Hz
| Lo 1.90 m 1368 Hz

i
i y

. X8 /D=7 (D=120cm) !
845 m (5200 m/s)

410" 11" 12' 18 14 1516 17 18 m

V 0.008 cm/s (0.009)

A5 1

20.10.2008 16:26:56
Hi 40.9m 63.6 Hz
Lo 1.90 m 1368 Hz

h
R-08 | ——— i ,gaom(‘Eoo ) V 0.063 cm/s (0.064)
—_— R - ST A
0O 1 2 3 4 5 6 59101112131415151718m
0.05.CMV/s . - 83

20.10.2008 14:16:03

7
#121 — _ BEa
I
; Lo 2.40 m 1083 Hz

X 6_L/D=7.3 (D=120 cm)!

-0.03 3 76 m (6200 m/s) N V 0.016 cm/s (0.017)
,—H——l—u—.ﬁ:q::]v 272, (8200 m/e)y

7 8 9 10111213 14151617 18 m

Bg 5

| ) i
| i i
b 15 | | 20.10.2008 14:25:21
| i i

x 6 L/D=7 1 (D=120 cm)'

i
i ;

-0.06 T | B e I - 55 m (5200 m/s) |
' < — \

1 23455}8910111213141518171Bm

V 0.017 cm/s (0.017)

Abbildung 12: Beispiele fir Integritaitsmessungen im &stlichen Bereich des Bootshandels
hollandboot, unten mit Doppelreflexion als Indikation fiir gestaffelten Verbau.

Als schwierig erweist sich immer wieder die optimale, reproduzierbare Einleitung des
StoBimpulses. Hier sind weitere Untersuchungen erforderlich. Impulsgeschwindigkeit und —
richtung, Hammermasse und Kalottensteifigkeit, die Impulsrichtung und insbesondere der Ort
der Anregung beeinflussen das Ergebnis noch sehr viel starker als bei der Priifung von
Ortbetonpféhlen. Die besten Ergebnisse wurden bisher an Bohlen mit verschweiBten

Querversteifungen am Kopf erzielt.



-329 -

Im westlichen Teil war die Bodenplatte des Lagerplatzes direkt bis an die Spundwand
betoniert (Abbildung 12 rechts). Hier wurden mit der Pfahlintegritatsprifung keine
verwertbaren Ergebnisse erzielt. Das Parallel-Seismik-Verfahren lieferte jedoch brauchbare
Ergebnisse. Die Spundbohlenlange wurde nach konventioneller Auswertung mit 9,5 +/- 0,3 m

angegeben.

Abbildung 13: Links: Spundwand am Bootshandel
hollandboot am Ufer des Berliner Teltowkanals.
Oben: Situation an der Parallel-Seismik Messstelle
B2.

Einige Laufzeitkurven weisen kleinere Spriinge auf. Da dies durch den Ubergang der Wellen
zu benachbarten Bohlen verursacht sein kann und das Messergebnis hiervon nicht
unerheblich beeinflusst sein kdnnte (vergl. Abschnitt 2.2, Abbildung 5), wurden die Daten
nachtraglich einer detaillierteren Auswertung unterzogen. Fir die Situation am Bohrloch B2
(s. Abbildung 14 links) ist diese unten dargestellt.

Zunachst wurden die Laufzeitkurven auf Spriinge untersucht und — zusatzlich zur Auswertung
des kompletten Datensatzes — Modelle fiir den unteren, ungestérten Teil berechnet. Dies
fuhrt fir den in Abbildung 14 rechts dargestellten Fall zu einer besseren Datenanpassung und
zu deutlich plausibleren Werten vor allem fur die Wellengeschwindigkeit im Stahl (5200 statt
4260 m/s). Da nicht mit absoluter Sicherheit festgestellt werden kann, von welcher Bohle aus
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das Signal die Sensoren erreicht, wurde der Auswertung versuchsweise alternativ der
Abstand zur Nachbarbohle zugrunde gelegt (1,0 statt 0,6 m). Zusatzlich wurden Datensétze,
bei denen auf der Nachbarbohle angeregt wurde, in gleicher Weise ausgewertet, so dass
letztendlich 8 Varianten in die Bewertung einbezogen werden kdnnen.
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Die Ergebnisse der unterschiedlichen Betrachtungen sind in Abbildung 15 zusammengestellt.
Die Werte fir die Spundbohlenlédnge schwanken zwischen knapp 9,4 und gut 10 m mit einem
Mittelwert von etwas Uber 9,6 m. Da keine Mdglichkeit zur Verifizierung eines bestimmten
Szenarios bestand, wird sicherheitshalber der kleinste ermittelte Wert (9,4 m) zur weiteren

Verwendung empfohlen.
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Abbildung 15: Aus verschiedenen Varianten berechnete Spundbohlenlangen an Bohrung B2

4 Zusammenfassung

Fur die nachtragliche zerstérungsfreie Bestimmung der Lange von Spundbohlen wurden
mehrere Messverfahren vorgestellt. Zwei Methoden, die der Pfahlintegritatspriifung und das
Parallel-Seismik-Verfahren, wurden naher beleuchtet und in zwei Praxisféllen getestet.

Die Pfahlintegritatspriifung ist aufgrund des Signallibersprungs zu anderen Bohlen und
anderen Geometrieeffekten nicht in der Lage, an einer bestimmten Einzelbohle zuverlassig
Werte fiir die Bohlenlange zu liefern. Zumindest in den vorgestellten Praxisbeispielen lieBen
sich, da Schatzwerte fir die Lange vorlagen und ein Abgleich mit einem zweiten
Messverfahren moglich war, statistische Aussagen machen. Zudem ergeben sich
Indikationen fir einen gestaffelten Verbau.

Die Parallel-Seismik-Methode ist meist in der Lage deutlich genauere Langenangaben zu
machen, da sie nicht auf Kalibrierung durch andere Verfahren angewiesen ist. Auch hier ist
ein Signallbersprung auf Nachbarbohlen mdglich, was bei der Auswertung zu
berticksichtigen ist. Bei gestaffeltem Verbau wird unter Umsténden stets die Einbindetiefe der
langeren Bohlen bestimmt. Da der Einsatz der Methode aus Kostengriinden nur an einzelnen,
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wenigen Punkten innerhalb eines Projektes erfolgt ist eine Kombination mit der

Pfahlintegritatspriifung sinnvoll.

Die Priifung, ob einzelne Bohlen innerhalb des Verbaus abweichende Léngen aufweisen oder

Schlossprengungen vorliegen, ist mit den vorgestellten Verfahren nicht mdglich. Hier besteht

Entwicklungsbedarf.

5

Danksagung

Die Autoren danken den Firmen CEMEX und Holland-Boot fiir die Mdglichkeit zur Publikation
der Ergebnisse.

(1

(2

[3]

[4]

(]

(6]

[7]

Literatur

Jalinoos, F., Gibson, A., Diehl, J., Hadfield, P., Gordon, G.: Determination of unknown
length of sheet piles using three different geophysical logging tools. Proceedings of
Highway Geophysics, 2006. St. Louis.

Niederleithinger, E., & Fritsche, M., 2008: Nachtragliche Bestimmung der Lange von
Spundbohlen an Schiffsanlegern. Bauwerksdiagnose 2008, Berlin.
http://www.ndt.net/article/bau-zfp2008/Inhalt/p19.pdf

DGGTT AK 2.1: Empfehlungen des Arbeitskreises ,Pfahle* (EA Pfahle). Ernst& Sohn,
Berlin, 2007.

Klingmdiller, O.: Pfahlintegritatspriifung - Sicherheit fir Alt- und Neubauten.
Bauwerksdiagnose 2006, Berlin, http://www.ndt.net/article/bau-zfp2006/v10.pdf

Butcher, T, & Powell, J., 2006: Re-use of foundations — a best practise handbook. BRE
Press, Watford, UK.

Niederleithinger, E., Taffe, A., Klingmiller, O., & Katzenbach, Rolf: Zerstdrungsfreie
Untersuchung von Griindungselementen im Rahmen von Wiedernutzungsprojekten.
geotechnik, Jg.: 29 (2007), Nr.3, p. 146-157.

Turner, M. J: Integrity testing in piling practice. Ciria Report 144, London, 1997.



- 333 -

[8] Niederleithinger, E., Taffe, A., & Fechner, T.: Improved Parallel Seismic Technique for
Foundation Assessment. Proceedings of SAGEEP 2005, Atlanta, USA.

[9] Niederleithinger, E., 2006: Numerical Simulation of Non-Destructive Foundation Pile
Tests. Proceedings of ECNDT 2006, Berlin, Germany.

[10]QOlson, L. D, Jalinoos, F., Aouad, M. F., 1998, Determination of Unknown Subsurface
Bridge Foundations: NCHRP 21-5 Interim Report Summary, Federal Highway
Administration. Geotechnical Engineering. Notebook Issuance GT-16.

[11] Niederleithinger, E., 2009: The BAM Site for Non-Destructive Testing Methods (NDT) in
Civil Engineering. Proceedings of ICFEE, Orlando, USA.

Kontaktadressen:

ORR Dipl.-Geophys. Enst Niederleithinger

BAM Bundesanstalt fiir Materialforschung und —priifung, Fachgruppe VIliI.2
Unter den Eichen 87

12205 Berlin

Dr. Matthias Fritsche

iff - ingenieurbdiro faust & fritsche
Otto-von-Wollank-StraBe 3
14089 Berlin



-334 -



- 335 -

Integritatspriifung von 5.000 Pfihlen — ein Sonderproblem
Klingmiller, Dr.-Ing, Oswald,
Mayer, Dipl.-Ing. Christian,
GSP mbH, Mannheim

Zusammenfassung:

Fur die Erweiterung einer bestehenden Eisenbahnstrecke um zwei Spuren fiir Hoch-
geschwindigkeitsztige muss der Bahndamm verbreitert werden. Der Bahndamm verlauft in
mehreren Abschnitten durch Moor- und Torfgebiete. Wahrend der bestehende Bahndamm
direkt auf die Weichschichten aufgeschittet wurde, muss fir die Erweiterung fur die
Hochgeschwindigkeitsbahn ein stabiler Unterbau mit sehr geringen Setzungen erstellt
werden. Fur diesen Unterbau wird ein geotextilbewehrter Bodenk&rper auf einem Pfahlrost

im engen Raster aufgelagert.

Die Pfahle sollen durch den bestehenden Damm und durch die Moor- und Torf-

Weichschichten unterschiedlicher Machtigkeit in das feste Moranegrundgebirge einbinden.

Das Pfahlraster besteht aus 5 Reihen. Die Pféhle weisen in Trassenrichtung und in
Querrichtung jeweils einen Abstand von 2m auf. In den 9 Abschnitten werden insgesamt

Uiber 5.000 Pfahle mit 8600 mm und Langen von 9 m bis 14 m eingebracht.

Zur planmaRigen Qualitatssicherung war vorgesehen, bei einer Stichprobe ,Low-Strain‘-
Integritatsprifungen (Hammerschlagprifungen, Impact-Echo) durchzufiihren. Nachdem
bei den ersten Prifungskampagnen Anzeichen von Impedanzminderungen festgestellt
wurden, wurde ein umfangreiches Qualitatssicherungsprogramm durch Kombination der
Prifung aller Pfahle, Freilegen und Kernbohrungen an ausgewahlten Pfahlen,

dynamischen Probebelastungen ausgefihrt.

Bei der Prufung einer so groRen Anzahl von Pfahlen treten gegenuber der Priifung einer
kleinen Stichprobe spezielle Probleme auf, unter anderem die konsistente Beurteilung
gemaR der Beurteilungsklassen der EA-Pféhle 2007 sowie die statistische Auswertung der

Wellengeschwindigkeiten mit Kalibrierung an Kernbohrungen.
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1 EINLEITUNG

Die “Low-Strain"-Integritatsprtfung ist das eingefiihrte Standardverfahren bei der
Qualitatssicherung von Pféhlen. Der Anwendungsbereich wird gegeniiber dem Status, wie

er in (Kirsch/OK [3]) beschrieben wurde, kontinuierlich erweitert.

Die Herausgabe der ersten Empfehlungen in 1984 schuf eine Grundlage fiir die

standardisierte Anwendung.

Mit der Neuausgabe der Empfehlungen in 1998 wurde ein Klassifikationssystem eingefiihrt
[1]. Die Neuausgabe der Empfehlungen (EA-Pféhle 2007) konnte dann auf der Grundlage

der 10-jahrigen Erfahrung erarbeitet werden.

Nach dieser Neuausgabe werden 5 Klassen definiert:

A1 Der Pfahl ist in Ordnung

A2 Der Pfahl ist in Ordnung
Die Messung zeigt Abweichungen vom idealen Signalverlauf, diese Abweichungen
zeigen aber keine Qualitdtsminderung an.

A3 Geringe Impedanzabweichung
Ein Teilecho zeigt eine Impedanzminderung (Einschniirung oder Kiesnest) an. Die
GrofRe der Einschniirung kann bei einem deutlichen Pfahlful3reflex abgeschéatzt
werden. Die Wellengeschwindigkeit weicht héchstens +5-10% von dem Mittelwert fiir
die Baustelle ab.

B Starke Impedanzminderung
Ein Teilecho zeigt eine deutliche Impedanzminderung (Einschnirung oder Kiesnest)
an. Die GroRe der Einschniirung kann bei einem deutlichen Pfahlfuf3reflex
abgeschatzt werden. Die Wellengeschwindigkeit weicht mehr als 10% von dem
Mittelwert fir die Baustelle ab.

0 Die Messung ist nicht auswertbar.

Fir den Wortlaut der Klassenbeschreibung wird auf die EA-Pféhle verwiesen.
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Die Empfehlungen fiir ,Low-Strain“-Integritatsprifungen, Abschnitt 12.2 in der EA-Pfahle,
beschreiben auch die Bedingungen der Prufung, Messgerate, Durchfiihrung und die
Anforderungen an die Qualifikation des Messpersonals.

Bei einem Ringversuch auf dem Testfeld der Bundesanstalt fiir Materialforschung- und
Prifung in Horstwalde wurden von 14 verschiedenen Testern aus Deutschland und

Osterreich mit verschiedenen Messgeraten dieselben Ergebnisse erzielt [4].

In folgendem Beitrag wird die Anwendung der ,Low-Strain“-Integritatspriifung bei einer

GroRbaustelle mit einer sehr groen Anzahl von Pfahlen beschrieben.

2 ABLAUF DER INTEGRITATSPRUFUNGEN

In einigen Projekten wird trotz gegenteiliger Erfahrungen und Empfehlungen davon
ausgegangen, dass die Durchfiihrung der ,Low-Strain“-Integritatsprifungen nur den

Bauablauf behindert und deswegen besser vermieden werden soll.

In solchen Projekten wird die Integritatspriifung nicht eingeplant, sondern erst nach einer

Direktive des Bauherrn notgedrungen veranlasst.

Dann wird auch bei einer umfangreichen Pfahlgriindungsmafinahme eine kleine

Stichprobe fiir die Prifung vorgesehen.

Wenn dann das Ergebnis nicht zu einer eindeutigen Pfahlfreigabe fiihrt, kann die
Bewertung der Messungen durch die beteiligten Stellen eine langere Zeit dauern,
insbesondere dann wenn die Bewertung der Messungen MalRnahmen zur Klarung der
Aussagen der Integritatsprifung im Hinblick auf die Pfahlbeschaffenheit erfordert.

Als Schlussfolgerung kann vom Bauherrn auch die schrittweise Erhéhung des

Prufungsumfangs gefordert werden.
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Die Entwicklung der Anzahl der Pfahlpriifungen im Projekt zeigt, dass hier nahezu zwdlf
Monate lang nur kleine Stichproben gepriift wurden und dann zum Ende des Projektes die
Entscheidung zur Priifung aller Pféhle getroffen wurde.

Ein besonderes Problem ergab sich auch dadurch, dass wegen der speziellen
Bodenbedingungen verschiedene Méglichkeiten der Pfahlherstellung untersucht werden

mussten.
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Bild 1: Ablauf der Pfahlpriifungen

Im Zuge der Bewertung der Priifungsergebnisse wurde auch ein zweiter Prifer
eingeschaltet, aber weder hat er bei der Nachpriifung ein anderes Ergebnis erzielt noch

konnte er die Priifung zu geringeren Kosten anbieten.

3 SPEZIELLE BEDINGUNGEN IM BODENAUFBAU DER DAMMVERBREITERUNG

Die Pfahle sollen durch die neue Dammschittung und den teilweise darunterliegenden
alten Damm in den anstehenden Boden gefiihrt werden. Der Boden besteht aus einer
weichen Torfschicht unbekannter Machtigkeit tiber dem festen Grundgebirge, in welches

die Pfahle einbinden sollen.
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Im alten Damm gibt es diverse Hindernisse von alten Mastfundamenten oder &hnlichem.
Der Bodenaufbau fiir zwei verschiedene Querschnitte ist schematisch im Bild 2 dargestelit.

Querschnitt 1

Querschnitt 2

Alter Damm
Neuer Damm
Auffiillung

Torf

Festes Grundgebirge

Bild 2: Bodenaufbau

4 ERGEBNIS DER INTEGRITATSPRUFUNGEN

4.1 Beispiele fiir Messungen

Aufgrund der besonderen Bodenbedingungen wurden Schwierigkeiten bei der
Pfahlherstellung erwartet. Das Qualitatssicherungskonzept sah vor, dass nicht nur “Low-



- 340 -

Strain”-Integritatsprifungen durchgefiihrt werden, sondern auch einige Pfahle
ausgegraben bzw. gezogen werden. Fiir das Ziehen wurden die betreffenden Pfahle durch
einen 50 mm Gewindestab besonders bewehrt, wahrend die anderen Pfahle unbewehrt

hergestellt wurden.

Ein Beispiel fur einen ausgegrabenen Pfahl zeigt Bild 3. Der Pfahl mit der planméaRigen
Lange von 6,7 m war bei 4,5 m gerissen. Dementsprechend ist der Wellendurchgang in

dieser Tiefe unterbrochen, wie anhand der Messung erkannt werden kann.

Bild 3: Messsignal und ausgegrabener Pfahl

Die nach dem Ausgraben zu erkennende Verdickung und Verjingung stellt sich bei der
Integritatsprifung nicht sehr deutlich dar und wiirde bei einer standardmaigen Bewertung

des eingegrabenen Pfahls nicht besonders betrachtet werden.
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Da der Riss den Pfahl horizontal durchlauft und die beiden Schnittufer direkt aufeinander
liegen, ware eigentlich die Méglichkeit fir vertikale Lastabtragung nicht eingeschrankt.

Bei einem anderen Pfahl war die Herstellung der homogenen vollstdndigen Betonséaule
offensichtlich durch irgendeinen Wassertransport beeinflusst. Eine solche Fehlstelle bildet
sich im Integritatssignal nicht ab (siehe Bild 4). Die Integritatspriifung zeigt zwar
Abweichungen von einem idealen Signalverlauf, aus diesen lasst sich aber nicht auf die

durch das Freilegen festgestellte Pfahlform schlieen.

MA:3.00
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WS: 3700
LO:  0.00

HI: 24.00
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Bild 4: Oben: Messsignal, Unten: Bilder des ausgegrabenen Pfahls

Lediglich die Impedanzminderung die sich unterhalb des 1 m langen Hullrohres ergibt,

kann durch die Messung nachvollzogen werden.
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Durch diese Vergleiche wurden fir die Beteiligten die Aussagemdglichkeit der
Integritatsprifung veranschaulicht, so dass die ,Low-Strain“-Integritatspriifung als
Qualitatssicherung mit Verwendung des Klassifikationssystems der EA-Pfahle ausgefiihrt
werden konnte ohne dass damit falsche Vorstellungen beziiglich der Genauigkeit der

Aussage im Hinblick auf die individuellen Pfahleigenschaften verbunden wurden.

4.2 Wellengeschwindigkeit

Das Klassifikationssystem der EA-Pfahle von 2007 beinhaltet gegentiber der friitheren
Klassifikation von 1998 die Bewertung der Wellengeschwindigkeit. Hierfir muss fur eine
Baustelle ein stabiler Mittelwert der Wellengeschwindigkeit bestimmt werden, auf den
dann die Abweichungen bezogen werden kénnen. Weicht die Wellengeschwindigkeit
eines speziellen Pfahls zwischen 5 und 10% von diesem Mittelwert ab, kann Klasse A3

vergeben werden; weicht sie mehr als 10% ab, kann Klasse B vergeben werden.

Im Projekt wurde die Wellengeschwindigkeit kontinuierlich neu berechnet.
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Bild 5: Histogramm der Wellengeschwindigkeiten aller gepriiften Pfahle

In Bild 5 markiert die schwarze Linie den Mittelwert von 4.100 m/s, die griinen Linien
markieren den zulassigen Bereich 4.100 m/s +5%, die rote Linie die Grenze 4.100 m/s

+10%.
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Bild 6: Relative Verteilung der Wellengeschwindigkeiten

Rickwirkend auf alle Pfahle geschlossen, wéren aufgrund dieser Auswertung —
abgesehen von angezeigten Impedanzénderungen — 20% der Pfahle mit einer
Wellengeschwindigkeit zwischen 4.300 und 4.500 m/s in Klasse A3 einzuteilen, 10 % der
Pféhle mit einer Wellengeschwindigkeit > 4.500 m/s in Klasse B (vgl. Bild 6).

Im vorliegenden Projekt hatten die Pfahle in den unterschiedlichen Abschnitten sehr
unterschiedliches Betonalter wahrend der Prifung. Wenn eine Wellengeschwindigkeit
tiber 4.500 m/s lag, wurde vorgeschlagen, die Pfahllange durch eine Kernbohrung zu

verifizieren.

Wahrend der Anfangsphase der Priifungen wurde bei einem Pfahl, fiir den eine
Wellengeschwindigkeit von 4.400 m/s festgestellt worden war, nachgewiesen, dass hier
ein hoherwertiger Beton eingebaut worden war. Die Kernbohrung konnte die Pfahllange

und die hohe Wellengeschwmd|gkelt bestatlgen
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Bild 7: Verteilung der Wellengeschwindigkeit bezogen auf die Bauabschnitte
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In der Folge wurden die Wellengeschwindigkeiten differenzierter im Hinblick auf das Alter
der Pfahle und die Bauabschnitte ausgewertet. Bild 7 zeigt, dass bei der Vielzahl der
Pfahle und der langen Bauzeit erhebliche systematische Abweichungen auftraten, die bei
der Bestimmung der Mittelwerte und dann der Abweichungen fir einzelne Pfahle

berticksichtigt werden missen.

Zur Uberpriifung der ermittelten Wellengeschwindigkeiten wurden weitere Kerne gezogen.
Wenn es méglich war, wurden durch Messungen an den Kernen selbst
Wellengeschwindigkeiten bestimmt. In Tabelle 1 sind die an den Kernen von Bild 8
bestimmten Wellengeschwindigkeiten zusammengestellt.

Bild 8: Gezogene Kerne @ 10 cm

Tiefe [m] 0,00 | 1,69 | 3,02 | 3,90 | 5,18
Lange des Stiicks [m] 1,69 | 0,71 | 0,88 | 1,28 | 0,92
Longitudinalfrequenz [Hz] 1.243 | 2.934 | 2.432 | 1.662 | 2.355
Wellengeschwindigkeit [m/s] | 4.200 | 4.166 | 4.280 | 4.253 | 4.334

Tabelle 1: Wellengeschwindigkeiten fiir Kernstticke
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Da es mit der Standardmethode nicht méglich war, fur die Kerne die Laufzeit einer Welle
exakt zu bestimmen, wurde die Grundfrequenz der Longitudinalschwingung bestimmt und

hieraus die Laufzeit als Inverse bestimmt.

Aus der Tabelle 1 kann erkannt werden, dass die Wellengeschwindigkeit mit der Tiefe
zunimmt. Diese Zunahme der Betonqualitat von Pféhlen mit der Tiefe wurde auch schon
bei Untersuchungen des E-Moduls festgestellt. Die Unterschiede sind allerdings nicht so,

dass die Aussagekraft der Integritatsprifung dadurch eingeschrankt ware.

4.3 Bestimmung von Querschnittsminderungen mittels PIT-W-profile

Aufgrund der besonderen Bodenverhéltnisse konnte bei vielen Pféhlen eine Verjingung in

der Tiefe des Ubergangs zur festeren Schicht festgestellt werden.

Nach dem Abspitzen der Pfahle, d.h. Vorbereiten der Pfahlkopfe fur die Fortfiihrung der
BaumaRnahme und gleichermalen Vorbereiten fiir die Integritatsprifung, wurde haufig
festgestellt, dass der Durchmesser gegeniiber dem planméRigen Durchmesser vergréf3ert
war. Es war also folgerichtig, die angezeigte Impedanzminderung auf die Impedanz des

Pfahlkopfes zu beziehen.

Zur Feststellung, ob das Pfahlprofil unterhalb der Stelle der Minderung den planméfigen
Querschnitt nicht unterschreitet, wurde die Minderung mit der Berechnung des Profils
abgeschatzt (siehe Bild 9).

Bei vielen Pfahlen war das Uberprofil ausreichend, so dass die angezeigte Minderung

nicht als Qualitdtsmangel angesehen werden musste.
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Bild 9: Pfahlprofil

5 SCHLUSSFOLGERUNG

Bei der Integritatspriifung einer ganz gro3en Anzahl von Pfahlen kénnte angenommen
werden, dass die Arbeit standardisiert werden kann und einen Rabatt rechtfertigt. Die
Erfahrung mit dem beschriebenen Projekt zeigt aber, dass die Prifung einer groen
Pfahlanzahl eigene Probleme mit sich bringt. Erstens muss von Beginn an eine sehr grofte
Sorgfalt auf die Bewertung gelegt werden, da natirlich fiur die 4.500ste Priifung dieselben
MaRstabe anzulegen sind, wie fir die 5. AuRerdem zeigt sich, dass die Variabilitéat der
Wellengeschwindigkeit systematische Abweichungen mit sich bringt, die bei der
Bestimmung eines Bezugswertes fiir die Beurteilung nach EA-Pfahle jeweils eine

differenzierte statistische Analyse verlangen.

Wird im beschriebenen Projekt die Anzahl der Pféhle in den verschiedenen Klassen den
Bauabschnitten zugeordnet, so kann erkannt werden, dass im Projektfortschritt die Anzahl
der in die Klassen A3 und B eingeteilten Pfahle geringer wurde. Die Integritatspriifung hat
also auch bei diesem Projekt zu einer Gesamtverbesserung der Pfahlgriindung gefiihrt.
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Bild 10: Klassenzuteilung in den Bauabschnitten

LITERATUR

[1] : Empfehlungen des Arbeitskreises ,Pfahle” EA-Pfahle, Ernst & Sohn, Berlin 2007

[2] : PIT-W-manual, PDI Cleveland Ohio USA

[3] : Kirsch, F.; Klingmdiller, O. :“Erfahrungen aus 25 Jahren Pfahlintegritatsprifung in
Deutschland — Ein Bericht aus dem Unterausschuss 'Dynamische Pfahlprifung' des
Arbeitskreises Pfahle der Deutschen Gesellschaft fiir Geotechnik e.V., Bautechnik 80,
Heft 9, 2003

[4] : “Ringversuch am Prifungsstandort Horstwalde”, geotechnik 2007/2, S. 78

Kontaktadresse:

Dr.-Ing. O. Klingmiiller, Dipl.-Ing. C. Mayer

GSP mbH Tel.: 0621 /33 13 61
Gesellschaft fur Schwingungsuntersuchungen Fax: 0621/34 358
und dynamische Prifmethoden mbH E-Mail: info@gsp-mannheim.de

Steubenstralie 46, 68163 Mannheim Internet: www.gsp-mannheim.de



-348 -



GSP

Gesellschaft fiir Schwingungsuntersuchungen
und dynamische Priifmethoden mbH

Dynamische Pfahlprobebelastungen
Auswertung nach CASE und CAPWAP
GroBbohrpfihle
Bohrpfihle - Kleinbohrpfihle
Ortbetonrammpféhle
Rammpfihle

e Dynamische Integritiitspriifungen
Hammerschlag und Ultraschall

Rammbarkeits - Berechnungen
Optimierung Pfahl und Hammer
Monopiles fiir Windenergieanlagen

Dr.-Ing. Oswald Klingmiiller

von der Industrie- und Handelskammer Rhein-Neckar
otfentlich bestellter und vereidigter Sachverstiindiger
fir Schwingungen und Erschiitterungen

Repriisentant von Pile Dynamies Inc. im deutschsprachigen Raum

Steubenstralie 46 68163 Mannheim E-Mail: info@gsp-mannheim.de
Tel: 0621 /33 13 61 : Fax: 0621 /34 35 8 Internet www.gsp-mannheim.de



- 350 -



- 351 -

Ermittlung von Art und Tiefe unbekannter Griindungselemente

Frank Rausche, GRL Engineers, Inc.

Oswald Klingmller, GSPmbH

Einleitung

Im Zuge der Inspektion oder Renovierung von bestehenden Bauwerken oder wenn
Schaden an einem Bauwerk auftreten, taucht die Frage auf, welche Belastungen die
bestehende Griindung tbernehmen kann. Bei Fluss-Briicken ist auch wichtig, dass die
Griindungen sicher bis unter die erwartete Kolktiefe reichen. Bei einer Nachbemessung
tritt auch der Fall ein, dass nicht einmal der Griindungstyp eines Bauwerkes bekannt ist

und aus den Ergebnissen zerstérungsfreier Prifungsmethoden ermittelt werden muss.

Im Jahre 1987 kam es im US Staat New York wéhrend eines schweren Unwetters zum
Einsturz einer Interstate 1-90 Briicke Uber den Schoharie Creek. Dabei kamen acht
Benutzer des Freeways ums Leben. Seither hat die Federal Highway Administration die
Bestimmungen fiir die Griindungen von Briickenneubauten verschérft und verlangt, dass
die Kolksicherheit von existierenden Briicken dokumentiert wiirde. Es stellte sich aber bald
heraus, dass die Methoden zur Ermittlung der Art und Form von Tiefgriindungen recht
begrenzt sind. Die FHWA (Federal Highway Authority — Bundesautobahnamt) vergab
daher einige Forschungsauftrédge, die z. B. in NCHRP 1996 (National Cooperative

Highway Research Programme) beschrieben werden.

Eine Untersuchung von bestehenden Fundamenten muss i.a. auf eine Reihe
verschiedener Methoden zuriickgreifen, die von einfachen Rammsondierungen bis zu
komplizierten elektronischen Messungen reichen. Einige dieser Methoden sollen in
diesem Beitrag beschrieben und ihre Einsatzméglichkeiten aufgezeigt und abgegrenzt

werden. Anwendungsbeispiele sollen dabei die Mdglichkeiten dieser Methoden illustrieren.
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Vorgehensweise

Wenn der Zustand einer Briicke ermittelt werden soll, dann muss als erstes bestimmt
werden, ob es sich um eine Flach- oder Tiefgriindung handelt. Das ist nicht immer einfach
weil, z.B. bei &lteren Briicken, die Bauplédne und Bohrergebnisse nicht mehr oder nur
unvollstandig existieren und der Briickenunterbau méglicherweise in tiefem Wasser steht.

Als erstes werden aber in jedem Fall die relevanten Unterlagen gesucht und tberpruft.

Wenn keine Baupléne oder andere klare Angaben tber die Griindung der Briicke
gefunden werden koénnen, dann wird als erstes eine einfache Sondierung im
Flachgriindungsbereich vorgenommen. Wird, z. B. eine tragfahige Schicht oder Fels in
geringer Tiefe gefunden, dann kann auf eine Flachgriindung geschlossen werden. Im
Bundesstaat North Carolina wurden z.B. die Sondierungen mit einer Rammsonde mit
12 mm Durchmesser und einem 11 kg Rammgewicht vorgenommen (Bild 1). Wenn diese
leichte Rammsonde auf wenig Widerstand in der N&he der Geldndeoberkante auftrifft,
kann versucht werden, durch geneigte Sondierungen oder andere Methoden die
Unterkante der Pfahlplatte bzw representative Pféhle zu finden. In diesem Fall miissen
auch Bohrungen vorgenommen werden, um tragfahige und kolksichere Bodenschichten
zu finden. Die Untersuchung muss dann noch den Typ und die Lange der Pféhle
bestimmen, was, weil es nicht sehr viele beweissichernde Verfahren gibt, nicht immer

einfach oder mdglich ist.

Zur Verfiigung stehende Methoden

Bei Beton- und Holzpfédhlen kommt am haufigsten die Hammerschlag- oder Low Strain
Methode in mindestens vier Varianten zum Einsatz. Diese Methode is besonders beliebt
bei der Prifung von Mastfundamenten (Rausche, 2005), wird aber auch haufig bei der
Bestimmung der Kolksicherheit von Briicken mit Tiefgrindungen verwendet. Bei
Stahlpfahlen ist diese Methode auf ungefédhr 10 m lange Pfahle begrenzt. Robinson und
Webster (2008) berichten aber auch Uber einen erfolgreichen Einsatz der Low Strain
Methode bei Pfahlen aus Stahltragerprofilen mit etwa 11,5 m Lange. Es gibt die folgenden
vier Varianten der Low Strain Methode.
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(a) PEM (Pulse Echo Method), hierbei wird eine axiale Stosswelle im Pfahl mit Hilfe
eines leichten Hammers erzeugt und die Geschwindigkeit mit einem auf der
Oberflache oder an der Seite des Pfahles angebrachten Beschleunigungsgebers
gemessen. Das ist bei Pfahlen unter einem Bauwerk nicht immer einfach und wird
durch Reflexionen vom Bauwerk erschwert. Die maximale Pfahllange hangt von
Boden- und Pfahlbeschaffenheit ab und muss i.a. geringer als 25 m oder 30
Pfahldurchmesser, unter sehr glnstigen Umstdénden 50m oder 60
Pfahldurchmesser, sein.

(b) TRM (Transient Response Method) misst zusétzlich zur Geschwindigkeit die Kraft
des Hammerschlages und wertet die Messergebnisse im Frequenzbereich aus. Die
Pfahllange ist kirzer als bei (a). Der Vorteil der Frequenzanalyse ist, dass in
glinstigen Fallen, die Frequenz der Fundamentplatte von der Frequenz der Pféhle

getrennt werden kann.

(c) TVM (Two Velocity Method) verlangt, bei Pfahlen unter einem Bauwerk, dass
wenigstens die Pfahlseite Uber mindestens 1,5 m freigelegt wird, sodass zwei
Beschleunigungsgeber angebracht werden kénnen. Die zweite Messung hilft
sowohl bei der Unterscheidung zwischen Reflexionen vom unteren Pfahlteil und
vom obenliegenden Bauwerk als auch bei der Festlegung der
Wellengeschwindigkeit.

(d) BWM (Bending Wave Method) unterscheidet sich von PEM dadurch, dass ein
horizontaler Schlag am Pfahlkopf ausgefiihrt wird, der Biegewellen im Pfahl
verursacht, von denen erwartet wird, dass sie weniger vom Boden abgeschwécht
werden. Gemessen wird in diesem Fall die Bewegung rechtwinklig zur Pfahlachse.
Der Nachteil dieser Messung ist, dass Biegewellen dispersiv sind und daher je nach

Frequenzanteil verschiedene Wellengeschwindigkeiten haben.

Die zweite Gruppe mdglicher Messungen erfordert, dass ein Bohrloch in unmittelbarer
N&he des Pfahles bis unter die zu erwartende Tiefe des Fundamentes oder der Pfahle

vorgenommen wird. Es gibt hauptsé&chlich zwei Verfahren:
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(a) PST (Parallel Seismic Test); das Bohrloch wird mit Wasser gefillt und ein
empfindliches Hydrophon misst dann in verschieden Tiefen Druckwellen, die durch
einen Hammerschlag am Pfahl verursacht werden und erst durch den Pfahl und
dann durch den Boden, Verrohrung und Wasser das Hydrophon erreichen. Je tiefer
die Lage des Hydrophons umso l&nger die Zeit bis zur Ankunft der Druckwelle, die
sich am schnellsten durch den Pfahl fortpflanzt. Unter dem Pfahlfuss wird die

Wellenankunft deutlich durch die langere Distanz im Boden verzdgert.

Die PST Methode kann in einigen Varianten durchgefiihrt werden, z. B. indem
mehrere Hydrophone zu gleicher Zeit im Bohrloch verwendet werden (Super PST)
oder indem die Pfahlkopfbewegung gemessen wird, wéhrend eine Sonde in den
Boden gerammt wird. Anstelle des Hydrophones wurden auch schon Versuche
gemacht, bei denen die Stosswelle an der Spitze eines ,Seismic Cones" nahe am

Pfahl gemessen wurde.

Da gewdhnlich die Schlagenergie Uber die Tiefe stark abnimmit, ist je nach Pfahl-
und Bodenbeschaffenheit und der Entfernung vom Pfahl zum Hydrophon, die

Pfahlldnge, die auf diese Weise bestimmt werden kann, auf etwa 15 m begrenzt.

(b) LITE (Length Inductive Test Equipment) ist das verlasslichste Verfahren zur
Ermittlung der Lédnge von Stahlpfahlen oder Stahlspundwénden. In diesem Fall wird
ein Induktivgeber im trockenen oder mit Wasser gefiillten Bohrloch abgelassen. Der
Sensor reagiert auf Metall im Bereich von etwa 450 mm. Die Lange des
Stahlpfahles kann daher mit guter Genauigkeit ohne obere Tiefengrenze ermittelt

werden, solange es mdglich ist, das Bohrloch genligend nahe am Pfahl zu bohren.

Es gibt noch andere Messmdglichkeiten, die aber nur in Ausnahmeféllen helfen kénnen.

Unter anderem kénnen die folgenden Methoden genannt werden.

(a) Ultraschall Resonanz (z.B. der Acoustic Concrete Tester, ACT) kann die Starke und
den Zustand von Betonplatten oder -Balken messen, solange die Starke nicht

900 mm Uberschreitet.

(b) Ultraschall Single Hole (SHSL) oder Cross Hole Sonic Logging (CSL) oder die
Gamma-Gamma Single Hole Methoden verlangen, dass mindestens ein Bohrloch

(oder ein von vorneherein im Pfahl eingebautes Rohr) von 50 mm Durchmesser im
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Betonpfahl vorhanden ist. Die Bohrung gibt dabei wahrscheinlich mehr Auskunft als
diese zerstoérungsfreien Methoden, die hauptsachlich tGber die Beschaffenheit des

Betons Auskunft geben.

(c) Ground Penetrating Radar (GPR) kann im grobkérnigen Boden gute Auskinfte

Uber in massigen Tiefen im Boden verborgene Fundamente liefern.

Bild 1: Einsatz einer leichten Rammsonde unter einer Briicke

(d) Time Domain Reflectometry (TDR) Ist noch im frithen Entwicklungsstadium, ist aber
vielversprechend bei Kolkiiberwachungen. Bei diesem Verfahren wird ein Paar
elektrischer Leiter im Beton oder Boden eingebaut. Ein elektrischer Impuls wird
reflektiert, wo eine Veranderung der elektrischen Eigenschaften des die Leiter
umgebenden Materials eintritt (Yu et al. 2005). Die Zeit zwischen Impuls und
Reflexion ergibt die Entfernung zum Materialwechsel (z.B. die Grenze zwischen

Wasser und Boden am Flussbett).

(e) Geophysikalische Methoden, die seismische Signale im Boden mit Hilfe grosser

Gruppen akustischer Geber aufnehmen und mit Hilfe der Tomographie auswerten,
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kdénnen Aufschluss tiber Bodendichte und Steifikeit (und daher auch tber die
Geometry eines Betonpfahles) als 3-dimensionale Abbildungen geben. Dieses
Verfahren ist auch in der Entwicklung und ist auch vielversprechend.

BEISPIELE
1. Briickensetzungen in Ohio

Eine drei-feldrige Briicke, die in Gallia County, Bundesstaat Ohio, im Jahre 1938 gebaut
worden war, wies an den zwei Stutzen gréssere Setzungen auf, wahrend die Widerlager
keine bemerkenswerten Schéden aufwiesen. Die ,Integral Foundation“ bestand aus
Pfahlen, die bis zu einem Quertrager, auf dem die Briickenplatte ruhte, reichten (Bild 2).
Die Rammpfahle waren achteckige, vorgespannte, 406 mm starke Rammpfahle, die, laut
Bauplénen, i.a., 13,7 m lang sein sollten. Eine Ausnahme waren die Pfahle unter einem

der beiden Widerlager, dessen Pféhle mit 10,7 m Lange angegeben worden waren.

Um die Ursache der Setzungen feststellen und eine verninftige Sanierungsweise
empfehlen zu kdénnen, wurde zunachst die Low Strain Messung an allen Pfahlen
vorgenommen. Dazu wurde ein Beschleunigungsgeber am Pfahl angeschraubt (1 m unter
OK Pfahlkopf bei den Widerlagern und 2 m an den Stitzen) und ein Hammerschlag auf
der Fahrbahn tber dem jeweilig gepriiften Pfahl aufgebracht (Bild 2). Geschwindigkeits-
Zeitkurven von zwei Widerlagerpfahlen (oberstes und unterstes Diagramm) und von je
zwei Stitzenpfahlen sind im Bild 3 zu sehen. Sie wurden unter der Annahme einer
Wellengesschindigkeit im Pfahl von 3.650 m/s ausgewertet und zeigen deutlich die
Reflexion vom Pfahlfuss oder von einem grdsseren Defekt. Einschliesslich der 2 m
Pfahllange tber dem Geber ergab die Messung Pfahlldangen von 7,9 bis 11,6 m (26 bis
38 ft im Bild 3) an Stelle der geplanten 13,7 m. Die Widerlagerpféhle zeigen deutlich
grossere Pfahllangen. Natirlich hangt die Genauigkeit dieser Langenermittiung von der
Annahme der Wellengeschwindikeit ab, die leicht um +10% variieren kann. In diesem
Beispiel war die Auswertung der PEM Kurven (Pulse Echo Methode) relativ einfach,
hauptsachlich weil der Hammerschlag oben auf der Fahrbahn aufgebracht werden konnte.
In komplizierteren Fallen hétte ein zweiter Beschleunigungsgeber am Pfahl angeschraubt

werden kénnen, um die Aussagegenauigkeit zu verbessern.
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Bild 2: Testanordnung fiir die Briicke in Ohio

Briickensetzungen in Pennsylvania

Eine Bricke, die vor ungefahr 40 Jahren in Pittsburgh, Pennsylvania gebaut worden war,
wies an zwei Hauplagern grossere Differentialsetzungen (mehr als 50 mm) auf. Die
Bricke war auf Stahlpfahlen gegriindet worden. Das Bodenprofil bestand aus sehr
dichtem tonigem Sand und Kiessand Uber einem Tonstein, der leicht bis stark verwittert
war und erst bei 16.5 m (50 ft) hohere Festigkeiten aufwies. Die Bohrungen trafen auch

auf armierte Betonreste und andere Metallteile in der Nahe der Gelandeoberkante.
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Bild 3: Low Strain Test Ergebnisse der Briickengriindung in Ohio

Um die Lénge der Stahlpfahle bestimmen zu kénnen (Typ HP 10x42, d.h. 254 mm
Seitenldnge und 62 kg/m) wurde eine LITE (Length Inductive Test Equipment) Messung
vorgenommen. Dazu wurden zwei Bohrungen mit einem Abstand von 450 mm von der
planméaRigen Achse des Vertikalpfahles vorgenommen und mit PVC verrohrt (Bild 4). Die
Induktivmessungen zeigten die Prasenz eines elektrischen Leiters bis in eine Tiefe von
etwa 13,1 m wo die gemessene Induktivspannung plétzlich auf Null abnahm (Bild 5). Es
kann daraus geschlossen werden, dass die Pféhle nur bis in den verwitterten nicht aber in
den gesunden Tonstein gerammt worden waren. Ahnliche Messungen an anderen Stiitzen
ergaben noch geringere Eindringungen, allerdings mit einigen Spannungséanderungen des
Induktivstroms, woraus auch geschlossen werden konnte, dass diese Pfahle

moglicherweise beim Einrammen beschéadigt worden waren.
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Bild 4: Induktivmessungen in PVC verrohrten Bohrléchern
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Bild 5: Spannungs-Tiefe Diagramm vom Induktiv Test (LITE).
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Briicke Uber den Pee-Dee River

In den Jahren 2004 und 2005 beauftragte die Strassenverwaltung des US Bundesstaates
North Carolina mehrere Ingenieurbiiros, etwa 150 Briicken auf ihre Kolksicherheit hin zu
untersuchen. Diese Arbeiten umfassten sowohl eine Uberpriifung der verfiigbaren
Unterlagen als auch den Umstdnden entsprechende Messungen. Eine dieser
Untersuchungen wurde an der etwa 500 m langen, 25-feldrigen Pee-Dee Briicke
vorgenommen (Bild 6). Die Bricke ist ungefahr 50 Jahre alt und, da keine
Originalunterlagen aufzufinden waren, war es nicht sicher, ob es sich um eine Flach- oder
Tiefgrindung handelte. Um die Kolksicherheit zu ermitteln, wurde daher zunachst die
Wassertiefe und die Tiefe von Oberkante Flachgrindung oder Pfahlplatte durch
Sondierungen gemessen. Die Strassenbehérde beauftragte auch Taucher, den Zustand
der Pfeiler zu dokumentieren. Zur Untersuchung der Bodenverhéltnisse sowie fir
anschliessende PST Messungen wurden dann Bohrungen in der Ndhe von den vier
Stutzenreihen mit grosster Wassertiefe, auf etwa 5 m Tiefe unter Flussbett ausgefiihrt. Die
Bohrlécher wurden mit 100 mm Durchmesser PVC verrohrt. Die Bohrungen trafen im
Bereich von Bent 15 auf weniger als einen halben Meter Sand und dann verwitterten Fels.
Es konnte also auf eine Flachgriindung geschlossen werden. Die Starke der
Fundamentplatte wurde dann mit der Parellel Seismic Methode (PST) und zuséatzlich mit
der Pulse Echo Methode (PEM) gemessen.

Bild 7 zeigt die Druck-Zeit-Verldufe, die durch einen Hammerschlag gegen die Stitze
verursacht, durch das im PVC Rohr befindliche Hydrophon gemessen wurden. Die
Druckwelle wanderte also von der Stiitze durch den Boden zum Hydrophon. Das
Hydrophon wurde tiefer und tiefer ins Bohrloch abgelassen und dadurch entstanden die
Kurven, die die Wellenlaufzeit deutlich zeigen. Die Laufzeiten nehmen deutlich bei 5,8 m
Tiefe zu. Dieser Punkt kann als die maximale Tiefe der Unterkante Fundamentplatte
interpretiert werden. Die Genauigkeit dieser Tiefenbestimung hangt nur von der
Geanuigkeit der Hydrophonposition und dem Abstand des Hydropophons vom Fundament
ab.

Zur weiteren Absicherung der PST Ergebnisse wurde auch eine PEM Messung
durchgefiihrt . Dazu wurde am Briickenpfeiler ein keilformiges Schlagstiick angediibelt,

um eine moglichst axiale Druckwelle im Pfeiler zu erzeugen zu kénnen. Der
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Beschleunigungsgeber wurde ebenfalls in einer gewissen vertikalen Entfernung vom
Stosspunkt am Pfeiler angeschraubt (Bild 8). Die Geschwindigkeitskurven, die auf diese
Weise gemessen werden, sind nicht nur das Ergebnis der nach unten laufenden
Stosswelle und ihrer nach oben laufenden Reflexionen. Der Hammerschlag verursachte
auch eine nach oben laufende Druckwelle, die dann teilweise an Quertragern oder am
Uberbau reflektier wurden. Ausserdem bringt es die nicht ideale Stosseinleitung mit sich,
das Scher- und Oberflachenwellen, die Interpretation der Geschwindigkeits-Zeitkurven
erschweren. Auch in diesem Falle hatte vielleicht ein zweiter Beschleunigungsgeber
klarere Ergebnisse liefern konnen. Auf die Biegewellenmethode wurde allerdings
verzichtet, da PEM und PST zusammen schlissige Ergebnisse lieferten. Im tbrigen wird
sehr empfohlen, bei diesen komplizierten Verhéltnissen die Lage des Stoss- und des

Messpunktes zu variieren.
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Bild 7: PST Messung am Bent 15 der Pee-Dee Briicke
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Bild 6: Ansicht der Pee-Dee River Briicke; Bent 15 ist die zweite Stiitzenreihe von rechts
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Bild 8: Low Strain Messung am “Bent 15” der Pee-Dee Briicke

Im Beispiel der Stitze 15 der Pee-Dee Briicke wurden aus mehreren unklaren PEM
Bewegungsmessungen, die Geschwindigkeits-Zeitkurve von Bild 8 ausgewahlt. Unter der
Annahme einer Wellengeschwindigkeit von 4.100 m/s ergab sich dabei eine
Fundamenttiefe von 5,5 m, die mit der PST gemessenen Tiefe von 5,8 m hinreichend
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genau Ubereinstimmte. Wegen des Alters des Pfeilerbetons ist die Wellengeschwindigkeit
von 4.100 m/s eine vernunftige Annahme.

Zusammenfassung und Empfehlungen

Die Pulse Echo Methode ist wohl die am weitesten verbreitete und erfolgreichste
zerstérungsfreie Methode  zur  Ermittlung der Tiefe  von  unbekannten
Grundungselementen. Sie ist besonders beliebt, weil sie keine umfangreichen Vorarbeiten
verlangt. Allerdings ist ihre Genauigkeit wegen der unbekannten Wellengeschwindigkeit in
allen Baumaterialien ausser Stahl beschrankt. Auch ist diese Methode beim Stahlpfahl

(oder bei der Spundwand) in ihrer Anwendung auf ziemlich kurze Pfahle beschrankt.

Fur Stahlpfahle ist die Induktivmethode weitaus erfolgreicher und genauer als andere

Methoden. Sie verlangt aber, dass ein Bohrloch nahe am Pfahl gebohrt werden muss.

Die Genauigkeit der Parallel Seismic Methode ist ebenfalls unabhéngig von der
Wellengeschwindigkeit und kann bei Mauern, Pfahlen und anderen Fundamentarten
helfen. Allerdings ist dieses Verfahren wie auch seine Modifizierungen auf méassige Tiefen

beschrénkt und verlangt auch ein Bohrloch in unmittelbarer Néhe des Bauwerks.

Grundsatzlich gibt es nicht sehr viele zerstérungsfreie Methoden zur Ermittlung der Art
und Tiefe von Flach-und Tiefgrindungen und die wenigen Methoden, die es gibt, sind
hinsichtlich ihrer Aussagefahigkeit begrenzt. Eine erfolgreiche Untersuchung unbekannter
Grindungen sollte daher mehrere Verfahren zum Einsatz bringen, um auf diese Weise zu

moglichst klaren Ergebnissen zu kommen.

Um zu vermeiden, dass wegen der Unkenntnis der Griindungsart und -tiefe Bauwerke
mehr als nétig saniert oder gar ersetzt werden, ist es wichtig neue Methoden zu finden
und bestehende Methode zu verbessern. Vielversprechende Entwicklungen werden z.Zt
unter anderem mit Time Domain Reflectometry, Ground Penetrating Radar, Cross Hole
Testing (mit Hoch- und Niederfrequenzgebern) und geophysikalischer Tomography
verfolgt.
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ERTUCHTIGUNG DER BESTANDSPFAHLE
UNTER DEM HAUPTBAHNHOF LEIPZIG
BEIM NEUBAU DES CITY-TUNNELS LEIPZIG

Stefan Franz und Axel Stading

Nachfolgend wird von ErtiichtigungsmalBnahmen einer vorhandenen Bohrpfahlgriindung
unterhalb des Hauptbahnhofs in Leipzig berichtet. Beim Um- und Ausbau des Quergebéu-
des des historischen Bahnhofsgebdudes Ende der 1990er Jahre wurde vorsorglich eine
Tiefgriindung hergestellt, die wéhrend der Unterfahrung und Errichtung des Stationsbau-
werkes unterhalb des Gebédudes dessen Standsicherheit und Gebrauchsféhigkeit sicher-
stellen sollte. Bereits im Zuge der vertieften Entwurfsplanung wurde jedoch erkannt, dass

zum Erreichen dieser Zielvorgaben eine Ertiichtigung der Griindung erforderlich wird.

1 Einbindung in das Gesamtprojekt

Das Projekt City-Tunnel Leipzig ist der zentrale Baustein fur die Neuordnung des Eisen-
bahnnetzes im Grofiraum Leipzig. Mit dem Bau des Tunnels wird eine unterirdische Bahn-
verbindung zwischen den bestehenden Kopfbahnhéfen Leipzig Hauptbahnhof und Bayeri-
scher Bahnhof als Lickenschluss im bestehenden Eisenbahnnetz hergestellt. Die Ge-
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Bild 1: Streckennetz im Raum Leipzig mit City-Tunnel
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samtmafinahme wird in gemeinsamer Bauherrenschaft zwischen der Deutschen Bahn AG
und dem Freistaat Sachsen realisiert, wobei Sachsen, vertreten durch die DEGES, den
Rohbau der Tunnel und Stationen sowie den Raumbildenden Ausbau einschlieflich Tech-
nischer Gebaudeausriistung der Stationen herstellt und die Deutsche Bahn AG den bahn-

technischen Ausbau und die Anbindung an das vorhandene Schienennetz.

Die Herstellung der Station Hauptbahnhof unterhalb des Westfliigels des historischen
Bahnhofsgebaudes stellt in technischer Hinsicht eine der gréften Herausforderungen in-

nerhalb des gesamten Projektes dar.

2 Baugrundsituation im Bereich des Hauptbahnhofs

Der Haltepunkt Leipzig-Hauptbahnhof liegt am Nordrand der Innenstadt im Bereich einer
saalekaltzeitlichen Rinne in der Partheniederung. Hier wurde das Gelande weitrdumig auf-
gefillt. Diese bis zu 6,3 m méchtige Auffiillung besteht aus gering bindigen, sandigen
Schluffen bzw. schluffigen Sanden und Kiesen, umgelagertem Geschiebemergel sowie
Bauschutt. Darunter folgen ca. 1,5 m méachtige Aueablagerungen mit hohem Anteil an or-
ganischen Bestandteilen. Diese Schichten sind gering bis nicht tragféhig und im Bild 2 als

Auffullung zusammengefasst.

Nach unten anschlieBend folgen mitteldicht bis dicht gelagerte Kiese, die aufgrund ihres
Korndurchmessers bis zu ZentimetergrofRe als Flussschotter bezeichnet werden. Die

mHN  Siiden Norden
Bahnhofsgebdude
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Bild 2: Baugrundmodell, Bereich Hauptbahnhof
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Machtigkeit dieser Ablagerung schwankt zwischen 8 m im Osten und 22 m im Norden des

Haltepunktes.

Unterhalb des Flussschotters stehen Fein- und Mittelsande in mitteldichter bis dichter La-
gerung an. Die Machtigkeit dieser Bitterfelder Sande schwankt im Bereich des Haupt-
bahnhofes zwischen 5 und 13 m. Der unterhalb der Bitterfelder Sande vorhandene Griin-
graue Schluff steht in Machtigkeiten zwischen 1,5 und 5 m an. Hierbei handelt es sich um

stark feinsandige, z. T. tonige Schluffe.

Unterlagert wird der Griingraue Schluff durch den 6 bis 8 m méchtigen Muschelschluff.
Hierbei handelt es sich um feinsandige Schluffe und Tone. Der Muschelschluff ist als der
nattirliche Wasserstauer in diesem Bereich anzusehen. Unterhalb des Muschelschluffs
werden die Grauen Sande angetroffen, die als feinsandige Schluffe bis stark schluffige
Feinsande ausgebildet sind. In grélerer Tiefe folgen Braunkohle-Fléze die jedoch auf die
baupraktischen Belange keinen weiteren Einfluss besitzen. Einzelheiten zu Machtigkeit

und Verteilung der Schichten kénnen Bild 2 bzw. /1/ und /3/ entnommen werden.

3 Planung der Unterfahrung des Leipziger Hauptbahnhofs

Das historische Bahnhofsgeb&aude wurde in den 1990er Jahren im Bereich der Empfangs-

halle zu einer Einkaufspassage mit bis zu zwei Untergeschossen ausgebaut. Dabei muss-

Bild 3: Lé&ngsschnitt und Grundriss Haltepunkt Hbf., Bahnhofsgebaude mit
Unterfahrungsbereich
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Bild 4: Querschnitt Hbf., Prinzipskizze Vereisung und Pfahlertiichtigung

ten die historischen Fundamente bereits unterfangen werden, um deren Grindungsebene
tiefer zu legen. Die Trasse des geplanten City-Tunnels liegt mit dem neuen Haltepunkt
unter dem Westfliigel des historischen Bahnhofsgebaudes. Als Vorwegmaflinahme wurden
in diesem Bereich vorsorglich in drei Gebaudeachsen, parallel zur spéateren Gleislage,
Bohrpfahlgriindungen vorgesehen. Die Pféhle haben einen Durchmesser von D =1,5m

und reichen bis ca. 6,0 m unterhalb der Bodenplatte des geplanten Stationsbauwerkes.

Die Baugrube unter dem Bahnhofsgeb&ude wird im Stiden vor dem Gebé&ude durch eine
Bohrpfahlwand begrenzt. Im Norden dient eine Schlitzwand als Abgrenzung gegen die
offene Baugrube innerhalb der Ladngsbahnsteighalle. Die seitliche Sicherung der Baugrube
unter dem Gebéaude erfolgt auf beiden Seiten durch je einen in den Grundwasserstauer
einbindenden Vereisungskérper, der wahrend des Aushubs durch eine Spritzbetonschale
geschutzt und lagenweise riickverankert wird. Zuvor wurden zwei Hilfsstollen mittels Rohr-
vortrieb auRerhalb der geplanten Baugrube von Norden nach Stiden aufgefahren, aus de-
nen heraus Bohrungen fiir die Vereisungsrohre nach oben und unten hergestellt wur-
den(siehe Bild 4). Nach dem Frostkérperschluss und entsprechenden Dichtigkeitspriifun-

gen konnte die Baugrube sukzessive gelenzt und ausgehoben werden.

Wahrend des derzeit noch andauernden Aushubs werden die vorhandenen Griindungs-

pfahle der mittleren Achse 5 auf mehr als 2/3 ihrer Einbindelange freigelegt, wéhrend die
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Randpféhle grofitenteils in den Eiskorper eingebettet bleiben. In Achse 5 missen die Ge-
baudelasten daher im Bauzustand ausschlieRlich im unterhalb der maximalen Aushubkote
in den Baugrund einbindenden Abschnitt eingetragen werden. Hierfur stehen lediglich 6 m
Einbindelange zur Verfugung. Bereits in der Entwurfsphase wurde festgestellt, dass fiir
einen Teil der Pfahle der Lastabtrag nicht ohne Weiteres gewahrleistet ist. Diese Pfahle
mussen in einer frihen Aushubphase, in der noch geniigend Einbindelédnge zur Verfigung
steht, im unteren Bereich derart ertlichtigt werden, dass der Lastabtrag nicht nur méglich
ist, sondern auch setzungsarm erfolgen kann. Laut Ausschreibung war vorgesehen, den
umgebenden Baugrund des unteren Pfahlabschnitts mittels Disenstrahlinjektion zu ver-
festigen, um so eine deutliche Erhéhung der Mantelreibung zu bewirken. Dabei sollte der
Disenstrahlkdrper den Pfahl unterhalb der spéateren Sohlplatte vollstandig ummanteln. Fir
den Endzustand werden die Griindungspféhle mit der neuen Konstruktion in der Tunnel-

sohle kraftschlissig verbunden.

Wahrend des vorgesehenen Bauablaufs
wird die Grindung des bestehenden Ge-
baudes in ihrer Art und Steifigkeit mehrfach
verandert. Ausgehend von einer zumindest
teilweise vorhandenen Bettung der Boden-
platte (Flachgriindung) bzw. des vorhande-
nen Auftriebs erhélt die Pfahlgrindung im

ersten Aushubschritt zusatzliche Lasten.

AnschlieBend folgt eine Ertlichtigung der

Pfahlfufibereiche und dann eine zusétzliche Bild 5: Pfahlprobebelastung mit Osterberg-
. . Zellen: Versuchseinrichtung mit
Belastung dieser Zonen durch die Entfer- Messbriicke und EDV

nung der sich bisher teilweise am Lastab-

trag beteiligenden, dartiberliegenden Bodenschichten. Neben dem Nachweis der Tragfa-
higkeit kommt daher dem Nachweis der Gebrauchsfahigkeit fir das Gebaude — letztlich
also dem Verformungsverhalten der Pfahlgrindung — eine besondere Bedeutung zu. Zur
Absicherung der Rechenansatze fur eine Simulation dieser relativ komplexen Lastumlage-
rung wurden Pfahlprobebelastungen mittels Osterbergzellen durchgefiihrt, tiber die schon
auf dem Pfahlsymposium 2007 berichtet wurde (vgl. /4/).
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Die Pfahlprobebelastungen (siehe Bild 5) lieferten im Vergleich zu den im Baugrundgut-
achten angegebenen Prognosewerten zum Teil deutlich schlechtere Tragféhigkeitsbeiwer-
te und geringere Steifigkeiten fir den nicht ertiichtigten Pfahl. Gleichzeitig wurden aber

auch Bandbreiten in der GréRenordnung von 100% bezogen auf den Kleinstwert ermittelt.

4 Erforderliche Anpassung bzw. Anderung der Planung
4.1 Motivation

Aus den durchgefiihrten Probebelastungen konnte neben den Tragféhigkeitsbeiwerten
und Lastsetzungskurven vor allem die Erkenntnis gewonnen werden, dass es eine ausge-
pragte Abhéngigkeit des Tragverhaltens der Pfahle von den wahrend der Herstellung der
Ertiichtigung fast unvermeidlichen Stérungen gibt. Schon die erforderlichen Bohrarbeiten
zum Erreichen der Pfahlfuibereiche filhren zu einer Auflockerung tiber die gesamte Pfahl-

lange, die unmittelbar Setzungen der unter Last befindlichen Pféhle nach sich zieht.

Von der bauausfiihrenden ARGE, Wayss & Freytag AG — STRABAG AG, lag schon friih-
zeitig ein Alternativvorschlag vor, statt der Dusenstrahlummantelung eine Ertlichtigung
mittels Verdichtungsinjektionen in der Nahe des Pfahimantels auszufiihren. Diese Variante
stellte im Ergebnis der Pfahlprobebelastungen jedoch alleine keine gleichwertige, da we-
niger steife Losung dar. Ferner zeigte sich, dass der Erfolg bzw. die Wirksamkeit der Er-
tiichtigung abhangig von der GréRe der zuvor verursachten Stérungen (wéhrend der Er-
tchtigung und wahrend der urspriinglichen Pfahlherstellung) ist. Die Injektionen lassen
sich zudem nur begrenzt steuern, da keine unmittelbare MessgrofRe fur den Injektionser-

folg existiert.

Demgegeniiber bietet die Herstellung einer Diisenstrahlummantelung zunéchst den Vor-
teil, dass im Ertuchtigungsbereich der ,Baugrund” neu konfiguriert wird, also ,alte Stérun-
gen keine Rolle mehr spielen. Auch hier sind jedoch beim Abteufen der Bohrungen Set-
zungen zwischen 0 und 20 mm zu erwarten. Die Disenstrahlarbeiten bieten ferner ein
nicht unerhebliches Herstellungsrisiko insbesondere im Hinblick auf den horizontalen
Kraftschluss an die Pféhle. Die Ertlichtigung einzelner Pféhle mittels Disenstrahlumman-
telung fuhrt zu einer erheblichen Steifigkeitserhéhung gegeniiber den nicht notwendiger-
weise zu ertlichtigenden Nachbarpféhlen. Unter Berlicksichtigung der zu erwartenden
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Bandbreiten im Trag- bzw. Setzungsverhalten
entstand somit die Situation, dass mitunter gro-
Rere Setzungen bei den gering belasteten, nicht
ertiichtigten Pfahlen, insgesamt jedenfalls fir den
Pfahlkopfbalken unvertragliche Setzungsunter-

schiede erwartet werden mussten.

Auf Grundlage dieser Erkenntnisse wurde bau-
herrenseitig festgelegt, dass alle Pfahle der Ach-
se 5 zu ertichtigen sind, um kleine Gesamt- und
insbesondere kleine Differenzsetzungen sicher-
zustellen. Um den Einfluss der Herstellung der
Ertichtigung zu minimieren wurde ferner festge-
legt, dass eine Hilfsgriindung (siehe Bild 6) zur
Abfangung der Pfahllasten Uber gesteuerte Pres-
sen herzustellen ist. An den lastfrei gestellten
Pfahlen sollte dann die Ertlichtigung fur das Ge-

b&ude nahezu verformungsfrei durchfuhrbar sein.

Angesichts des erheblichen logistischen und
bauzeitlichen Aufwands wurde diese L&sung er-

neut einem nunmehr erganzten Alternativvor-

Bild 6: Lastfreistellung der Pféhle,
Entwurf / Prinzipskizze

schlag der bauausfiihrenden ARGE, Wayss & Freytag AG — STRABAG AG, gegeniber-
gestellt, der letztlich zur Ausfiihrung kommt und im Folgenden detailliert beschrieben wird.

4.2 Ausgefiihrte Losung

Der urspriingliche Alternativvorschlag einer Ertlichtigung der Bohrpféhle mittels Injektionen

rings um den Pfahimantel im Bereich der verbleibenden Einbindeldnge wurde durch zwei

wesentliche Elemente erganzt:

a) In allen Pfahlen der Mittelreihe (Achse 5) werden unterhalb des Pfahlkopfbalkens

Hydraulikpressen eingebaut und die Pfahle anschlieRend vollstédndig durchgetrennt
(siehe Bild 9 und Bild 10). Uber diese Pressen, die im Bauzustand die gesamte



-374-

Pfahllast Uibertragen, ist ein Ausgleich der Setzungen der Pfahle sowohl in der Er-
tlichtigungs-, als auch in der Aushubphase méglich, ohne dass das darlber befind-
liche Geb&dude relevante Verformungen erfahrt.

(=]
-~

Entsprechend dem Schema in Bild 11 werden rings um den verbleibenden Pfahlab-
schnitt Injektionen tiber Manschettenrohre durchgefiihrt. Der ringférmige Injektions-
bereich wird nach unten jedoch bis etwa 3,0 m unter den Pfahlful} erweitert, so
dass nicht nur die verbleibende Mantelreibung, sondern auch die Tragféhigkeit an
der Pfahlspitze eine Verbesserung erfahrt. Die Injektionsrohre werden wahrend des

Aushubs eingekirzt und kénnen jederzeit erneut beaufschlagt werden.

Insbesondere die Idee einer Ausgleichsmdglichkeit Giber Pressen innerhalb der Pfahle
eroffnete neue Mdglichkeiten. Hiermit wurde nicht nur ein risikoloser Ausgleich der her-
stellungsbedingten Setzungen, sondern auch indirekt die Kontrolle eines ausreichen-
den Injektionserfolges moglich. Diese Zusammenhénge werden im folgenden Abschnitt

detailliert erlautert.

4.3 Beobachtungsmethode

Ausgehend von den aus den durchgefiihrten Pfahlprobebelastungen abgeleiteten Kenn-
werten wurde der geplante Bauablauf in allen Einzelschritten simuliert (siehe Bild 7). Fur
die Phase nach der Ertiichtigung durch die Injektionen waren Annahmen erforderlich, da
die Gesamtwirkung wegen der Modifikationen nur geschétzt werden konnten. Die Simula-
tionen bericksichtigen neben der konkreten Pfahllast (zunéchst aus der Bestandsstatik,
spater aus Messung der tatséchlichen Pfahlkrafte Giber die Pressenlasten) auch die Aus-
hubentlastung in der Baugrube.

Zunachst wurden alle Bauzustédnde unter charakteristischen Lasten (Gebrauchslasten)
simuliert, um das prognostizierte Verformungsverhalten in der 0.g. Bandbreite zu ermitteln.
Diese Simulationen stellen fir die Ausfiihrung die Referenz im Hinblick auf die messtech-
nische Uberwachung dar. Fiir die Nachweise im Grenzzustand 1B in den jeweils relevan-
ten Bauzustanden wurden dann jeweils die Sicherheitsbeiwerte durch eine entsprechende
Laststeigerung eingefiihrt. Lasst sich ein Gleichgewichtszustand finden, ist der Nachweis
damit erfullt.



Im Ergebnis dieser Untersuchungen sind in den ersten Aushubphasen Hebungen der
Pféhle und damit des Gebé&udes als Folge der Aushubentlastung bei geringen relativen
Setzungen der Pfahle zu erwarten, da ein grofRer Abstand gegenuber der Pfahlgrenztrag-
fahigkeit besteht. Diese Hebungen kénnen durch Einfahren der Pressen ebenfalls ausge-

glichen werden. Erst in den letzten Aushubphasen kehrt sich der Prozess um und es
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Bild 7: Simulation der Pfahlverschiebung wahrend der Bauzusténde

aufgeschliisselt in absolute Setzungen (Pressenausgleich),

Hebungen des Baugrunds und Relativverformungen zwischen Pfahl
und Baugrund /5/

kommt rechnerisch zu Pfahlsetzungen.

Mit Einfihrung der DIN 1054-2003 wurde erstmals die Beobachtungsmethode als Verfah-
rung zum Nachweis der Tragfahigkeit (hier im Grenzzustand 1B) offiziell legitimiert. Die

Anwendung dieser Methode setzt im Wesentlichen voraus, dass

zuvor eine Prognose des zu beobachtenden Verhaltens erstellt ist,

eine messtechnische Uberwachung aller wesentlichen GréRen sichergestellt ist und

ein Konzept zu allen denkbaren Versagensmechanismen (bzw. zu unplanméaRigem

Verhalten) und jeweils hierzu wirksame MalRnahmen zur Gegensteuerung aufge-

stellt ist.
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Im vorliegenden Fall liegt eine rechnerische Prognose, wie oben beschrieben, vor. Die
vertikalen Verformungen des Pfahlkopfbalkens werden ebenso gemessen wie die Pres-
senwege. Darliber hinaus sind mehrere Extensometer gesetzt, um die Hebungen des

Baugrunds separat erfassen zu kénnen.

Eine Annaherung an die mit den charakteristischen Bodenkennwerten prognostizierten
Verformungen (siehe Bild 7) kann friihzeitig erkannt und durch Reserven beim Pressen-
weg ausgeglichen werden. Dariiber hinaus besteht jederzeit die Méglichkeit einer Nach-

verpressung der Pféhle, um so die Tragfahigkeit und Steifigkeit weiter zu steigern.

) Bauausfiihrung
54 Unvorhersehbare Komplikationen bei der Ausfiihrung

Nach dem Nachweis ausreichender Frostkdrperdicke mittels der insgesamt ca. 700 einge-
bauten Temperatursensoren und einem Pumptest/Probelenzen zum Nachweis ausrei-
chender Dichtigkeit der Baugrube konnte der Aushub unter dem Geb&ude beginnen.
Durch eine Offnung in der Bohrpfahlwand unter der stidlichen AuRenwand des Westfliigels
des Gebaudes wurde in der Mittelachse 5 ein erster Zugang unter das Gebaude geschaf-
fen. Durch diese Offnung wurde zunéchst ein Stollen entlang der Achse 5 in nérdlicher
Richtung etwa 30 m vorgetrieben (vgl. Bild 3). Dieser Bereich war planmaRig nicht vereist
und sollte eine erste Inaugenscheinnahme der Decke und des Pfahlkopfbalkens ermdgli-
chen und eine ausreichende Ubereinstimmung der tatséchlichen Ausfiinrung mit den vor-

liegenden Bauwerksplénen sicherstellen (z.B. Folie oberhalb Sauberkeitsschicht?).

AnschlieBend wurde der sidliche Teil der Baugrube auf ganzer Breite bis zum ersten
Aushubniveau ausgehoben. Beim Freilegen der Pfahle auf der Westseite der Baugrube
(Achse 4) wurde festgestellt, dass mehrere Pfahle offenbar mangelhaft ausgefiihrt wurden.
Es fanden sich gréRere Einschliisse von Sand und Schuttresten unmittelbar unterhalb des
Pfahlkopfbalkens (siehe Bild 8). Eine Sanierung war gliicklicherweise unproblematisch
moglich, da einerseits der Pfahlquerschnitt nicht voll ausgenutzt war und andererseits der
Pfahlkopfbalken auf ganzer Lédnge auf dem Eiskérper auflag. Dennoch sensibilisierte der
Fund fir die Freilegung weiterer Pféhle. Unter anderem wurden Integritatspriifungen fir
alle Bestandspfahle in Achse 5 durchgefiihrt.
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Bild 8: vorgefundener Pfahlkopf in Achse 4

Von diesem ersten Aushubniveau aus war auch noch die Abfangung einer Querwand aus-
zufithren, die sich etwa im suidlichen Drittelspunkt der Baugrube an dem Hohensprung der
Grindungsebene befindet (siehe Bild 3). Hier waren umfangreiche HDI-Arbeiten erforder-
lich. Im Endzustand werden die Wandscheiben auf die Tunneldecke abgesetzt, die dort

eine Mittelunterstiitzung erhalt.

Auch von Norden her wurde jetzt die Baugrube gedffnet und die Unterfahrung begonnen.
In Héhe der spateren Tunneldecke waren die Pféhle der Mittelachse mit einem Stahl-
mantelrohr im Hinblick auf die geplante konstruktive Lésung der Durchdringung ausgestat-
tet (Abdichtung erforderlich). Vorsorglich wurden aus jedem Pfahl Kernbohrungen zur
stichprobenartigen Priifung der nicht sichtbaren Pfahlabschnitte genommen. Im Ergebnis
mussten zwei Pfahle auf einer Lange von ca. 3 m vollstdndig ersetzt werden. Hierzu waren
nach einer provisorischen Sicherung beidseitig der betroffenen Pfahle unter dem Pfahl-
kopfbalken Hilfsunterstiitzungen und —griindungen erforderlich, auf die mittels Hydraulik-
pressen umgelastet wurde. So konnten die Pféhle in einem Teilabschnitt abgebrochen und
durch geschalte Stahlbetonstlitzen mit entsprechendem Bewehrungsanschluss ersetzt
werden. Selbstversténdlich konnte in dieser Sanierungsphase der Aushub nicht fortgesetzt

werden.

Parallel konnte der Presseneinbau in allen anderen Pféhlen und die vorgesehene Ertlich-
tigung der hochbelasteten Pfahle mittels Manschettenrohrinjektionen durchgefiihrt werden.
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Bild 9: Einbau von Pressen am Pfahlkopf /5/

Hierbei konnten sogar leichte Hebungen der Pfahle beobachtet werden, die als ein Ab-
bruchkriterium fiir die Injektionen definiert waren.

Weitere unplanmaBige Abweichungen wie z.B. Fehlstellungen der Pféhle (Ausmittigkeiten
gegeniiber dem Pfahlkopfbalken) konnten nach Uberpriifung durch entsprechende stati-
sche Nachweise so verbleiben.

5.2 Ausfiihrungsdetails

Wie oben bereits dargestellt, war der Einbau von Pressen am Kopf der Pfahle unmittelbar
unter dem Pfahlkopfbalken in Achse 5 ein wesentliches Element des Ausfiihrungsentwur-

fes, um schédliche Setzungen und auch Hebungen des bestehenden Bahnhofsgeb&audes
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Bild 10: Sé&gearbeiten und eingebaute Pressen

zu vermeiden. Die Ubertragung der Pfahlkrafte vom Pfahlkopfbalken auf die Pfahle tiber
die begrenzten Aufstandsflachen von Pressen bedeutete eine punktuelle Lasteinleitung in
den Pfahlkopfbalken und die Pféhle. Abweichend vom ursprunglichen Zustand mit einer
Kraftubertragungsflache von 1,76 m? pro Pfahl wurden die Pfahlkrafte im Bauzustand tber
z.B. 2 Pressen mit maximal 38 cm Durchmesser tbertragen (=2 x 0,113 = 0,227 m?).
Hieraus resultieren Spaltzugkrafte im Kopfbalken und in den Pfahlen, fur welche die Bau-

teile zu bemessen waren.

Vor Einbau der Pressen wurden daher sowohl die Pféhle als auch der Kopfbalken fiir die
Spaltzugbeanspruchung ertchtigt. Im Kopfbalken wurden hierfir in der Querrichtung
Spannstahlstébe in entsprechendem Abstand zur Lasteinleitung im Kopfbalken eingebaut.
Die Pféhle wurden mit zusétzlichen Stahlmanschetten bzw. mit bewehrten Stahlbeton-
manschetten unterhalb der Pressenaufstandsflachen umschnurt. Nach Fertigstellung die-
ser Verstdrkungen wurden die Pressen eingebaut. In die Pfahle mit Kreisquerschnitt wurde
dazu mittig unterhalb des Kopfbalkens eine rechteckférmige Nische geséagt. In diesem Zu-
stand wurden die Pfahlkrafte kurzzeitig mit vermindertem Querschnitt abgetragen (siehe

Bild 9 und Bild 10). Nach dem Einbau und dem Anfahren der Pressen mit den zu erwar-
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Bild 11: Manschettenrohrinjektion im Mantel- und FuBbereich der Pféhle /5/

tenden Pfahlkraften wurde der Restquerschnitt der Pfahle herausgesagt. (Bild ,Presse
eingebaut®, Bild ,Querschnitt”, Bild ,Presse in Nische®)

Nachdem der Pfahlkopfbalken in Achse 5 auf der gesamten Lange auf Pressen stand, er-
folgte der 2. Aushubschritt. Anschlieend wurden von dieser Ebene aus die hochbelaste-
ten Pfahle durch Manschettenrohrinjektionen im FuBbereich erttichtigt. Hierzu wurden an
allen Pfahlen mit mehr als 4 MN Last je 8 Injektionsbohrungen niedergebracht. Die Man-
schettenrohre reichten bis 3 m unterhalb des PfahlfuRes und wurden auf den unteren 9 m
mit Zementsuspension verpresst (siehe Bild 11). Danach wurde der Aushub schrittweise
bis zur Endtiefe fortgesetzt.

Wahrend der gesamten Ertlichtigungs- und Aushubarbeiten wurden die Verformungen an
zahlreichen Punkten der freigelegten Bahnhofssohle sténdig kontrolliert. Sofern sich im
Zuge der Arbeiten Setzungs- oder auch Hebungsdifferenzen zwischen benachbarten
Pfahlkdpfen gezeigt haben, die tGber das Mall von 3 mm hinausgingen, wurden diese Ver-
formungen durch Nachfahren der Pressen sofort ausgeglichen.
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Mit dem Einbau der neuen Tunnelsohle und deren kraftschliissiger Verbindung mit den
Pfahlen ist eine weitere Setzung der Pféhle nicht mdglich, so dass die Pressen nun aus-
gebaut und die Pféhle wieder fest mit dem Kopfbalken verbunden werden kénnen. Auch
dieser Ruckbau der Pressen erfolgt in zwei Schritten, da die Pressen die Pfahlkrafte so
lange Ubertragen missen, bis der im ersten Schritt hergestellte Pfahlteilquerschnitt ausrei-

chend erhéartet ist.

5.3 Stand der Arbeiten

Derzeit ist der Aushub fast abgeschlossen (siehe Bild 12). Hinsichtlich der zu erwartenden
Pfahlsetzungen befinden wir uns laut Prognose damit in der interessantesten Phase. Die
Errichtung der Tunnelblécke im Unterfahrungsbereich schlieft sich unter hohem Zeitdruck
an, da die Gleistrassen fur die Nachfolgegewerke des bahntechnischen Ausbaus (iberge-
ben und kunftig freigehalten werden mussen. Ferner ist die Abschaltung der kosteninten-
siven Vereisung erst mit dem dichten Anschluss an die benachbarten Bauwerksblécke im

Norden und Stiden méglich.

14/01/2009 16:

Bild 12: Bautenstand 14.01.2009
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6 Zusammenfassung

In dem vorliegenden Beitrag wurde tber eine auergewdhnliche Ertiichtigungsmafinahme
einer bestehenden Pfahlgriindung berichtet, die bei der Unterfahrung des Leipziger Haupt-
bahnhofs im Rahmen des Projektes Neubau des City-Tunnels Leipzig erforderlich wurde.

Unter konsequentem Einsatz der Beobachtungsmethode wurden Ertlichtigungs- und
Steuerungsmechanismen entwickelt und nach MaRgabe der Ergebnisse einer umfang-

reichen messtechnischen Uberwachung umgesetzt.

Die letztlich zur Ausfiihrung gelangte technische Lésung ist das Ergebnis einer intensiven
und kooperativen Zusammenarbeit der bauausfiihrenden Unternehmen, der Priifinstanzen
des Eisenbahn-Bundesamtes und der Bauherrenvertretung und hat die Herausforderung

der technischen Problemstellung sowie der schwierigen Baugrundverhaltnisse gemeistert.
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Ausfiihrung einer Pfahlgriindung fiir einen Kraftwerksumbau in

Schweden — geometrische und geotechnische Besonderheiten

Dr.-Ing. Chr. Scholz, Dipl.-Ing. H. Neuenhaus, Brickner Grundbau GmbH, Essen

1 Einflihrung

Das Oresundsverket besteht aus drei Anlagen. Diese wurden zu verschiedenen Epochen
im Industriehafen Malmé errichtet. Plant 1 wurde im Jahr 1950 zu einem Zeitpunkt errich-
tet, der von einem Mangel an ausgebildetem Personal und Material gepragt war. Die An-
lage erzeugte eine Leistung von 160 MW. Die eingebaute Technik erméglichte bis ca.
1970 eine kommerzielle Nutzung des Anlagenbereiches. Plant 2 wurde 1957 fertig ge-
stellt. Es besteht aus einer Dampfturbine und einem grof3en Boiler mit einer Leistung von
70 MW. Die Anlage wurde mit Erdél und Kohle befeuert und sukzessive bis zu einer Leis-
tung von 150 MW ausgebaut. Ein Anschluss an das Fernwarmenetz wurde implementiert.
Plant 3 war eine 6lbefeutere Einheit mit einer Leistung von 160 MW, die 1964 errichte
wurde. Mit Inbetriebnahme dieser Einheit wurde das Oresundsverket zum damals groR-
ten Kraftwerk Nordeuropas mit einer elektrischen Leistung von 400 MW und einer Heiz-
leistung von 250 MW. Trotz einiger Modernisierungsmafinahmen wurde das Werk im
Jahr 1993 stiligelegt.

Das 2. Kapitel der Nutzung des Oresundsverkets begann im Oktober 2007. EON Schwe-
den investiert mehr als 300 Mio. Euro in einen Totalumbau und die Sanierung der Anla-
gen. Das neue Werk wird als hocheffiziente, naturgasbefeuerte ,combined heat and po-
wer“ Anlage eine elektrische Leistung von 440 MW und eine Heizleistung von 250 MW

erzeugen.

Die Brickner Grundbau GmbH war mit der Erstellung von Pfahlgrindungen und Spund-
wandverbauen fir die Kraftwerksanlagen beauftragt.
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2. Randbedingungen der Baustelle
21 Geotechnische Randbedingungen
Die im Baufeld anstehenden oberflaichennahen Bodenschichten bestehen zumeist aus

Auffillungen, Geschiebelehm und Tonmorénen. Das sich anschlieRende Grundgestein

besteht aus Kalkstein aus dem Tertidr (sieche Abb. 1).

Abb. 1: Geologischer Léngsschnitt

Das Bodenpaket hat eine mittlere Machtigkeit von 14 m. Die Kennwerte der verschiede-
nen Schichten weisen auf verhaltnisméagig leicht zu [6senden Materialien hin, die im Wei-

teren nicht ndher beschrieben werden sollen.

Die Ubergangszone zwischen Boden und Grundgestein ist gekennzeichnet durch eine

Mischung aus:

- Kalksteinbruch, Geréllen und Tonmorane. Die Gerélle und Findlinge kommen teils
als Einschliisse in der Tonmoréne vor oder ruhen teils direkt auf dem Kalkstein.

Diese Zone zahlt im Hinblick auf die technischen Eigenschaften zur Tonmoréne.

- Die obere Zone des Kalksteins war glazialen Einwirkungen ausgesetzt und ist ero-
diert. Sie kann geringe Bodeneinschliisse enthalten und weist eine erhéhte Kiuftig-
keit auf.

- Intakter (unberthrter) Kalkstein.
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Das Grundgestein besteht ausschlieflich aus Kalkstein aus dem friihen Tertiar. Das Ni-
veau der Oberflache des Kalksteins kann lokal stark variieren. Der Kalkstein besteht in
den Tiefen, die von den Bauarbeiten berlihrt werden, zuoberst aus der Kopenhagenrii-

cken und darunter aus dem Limhamnriicken.

Bezeichnend fiir den Kalkstein sind die groRen Variationen von Materialarten - ein Resul-
tat der verschiedenen Absetzungsverhéltnisse, die den Kalkstein gebildet haben. Dies &u-

Rert sich u.a. in stark variierender Harte, Schwere und Mineralzusammensetzung.

Charakterisierung des Grundgesteins

Der Kopenhagen-Kalkstein besteht hauptsachlich aus Kalziumkarbonat, enthéalt aber er-

hebliche Einschlisse von Verkieselung, oft in Form von extrem harten Feuersteinablage-

rungen (siehe auch Abb. 2).

Abb. 2: Kopenhagen-Kalkstein

Der Limhamnriicken besteht aus einem Siltbruch, gemischt mit Einschlissen von verfes-
tigtem Kalkschlamm und Ton. Er enthélt aber auch erhebliche Einschllisse von verkiesel-
tem Kalkstein. Die Eigenschaften resultieren vorwiegend aus dem Gehalt an CaCOs3, sei-
ner Dichte und Schwachezonen im Anschluss an die Schichtebenen. In seiner Bildung hat



sich der Limhamnriicken in sechs verschiedene Formationen geteilt, die in Tabelle 1 zu-

sammengestellt sind.
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Geologische Bildungsumfeld Dominierende Eigenschaften
Formation des Kalksteins
A, B, Riffkalkstein CaCOs-Gehalt > 90%
D, E; Riffkalkstein, inkl. lokale Har- | CaCO,-Gehalt > 90%
tehorizonte (-zonen)
C Sedimentkalkstein, inkl. loka- | CaCOs-Gehalt < 70%
le Hartehorizonte (-zonen)
F Tonreiche Schichten, abge-
setzt
zwischen Kopenhagen-
Ricken und Limhamnriicken

Tabelle 1: Einteilung des Limhamn-Rickens in geologische Formationen

Die mechanischen Eigenschaften des Kalksteins werden anhand der ,Harteklassen* H1-
H5 gemal des dénischen DFG Systems klassifiziert. Die Aufteilung dieser Harteklassen

geht aus Tabelle 2 hervor.

Geologische |H1 [%] H2 [%] H3 [%] H4 [%] H5 [%]
Formation a b a b a b a b a b
Kopenhagen-

20 |0-30|20 10-30 |5 0-10 |25 20-30 (30 25-35
Schicht
Limhamns-
Schicht A, B, |5 0-10 (17 15-25 18 15-25 | 55 50-60 |5 0-10
D, E
Limhamns-

0-5 |35 30-40 | 45 40-50 [ 15 10-20 |2 0-5

Schicht C

Tabelle 2: Aufteilung der Hérteklassen im Bereich des Bauloses (a: Mittelwerte; b: Bereichsgren-
zen)

Im Kopenhagenriicken sind Vorkommen von 20-30% Flintstein und <5% silifiziertem (ver-
kieseltem) Kalkstein zu erwarten. In der Limhamnriicken war mit Vorkommen an Flintstein

von <10% und silifiziertem Kalkstein von 10-30% zu rechnen.
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Die mechanischen Eigenschaften des Kalksteins sind in Tabelle 3 zusammengestellt.

Harte- | Einaxiale = Druck- | Zugfestigkeit | E-Modul Scherfestigkeit
klasse | festigkeit (Brazilian [GPa] Kohéasion Reibungs-
[MPa] Test) [MPa] [MPa] winkel [°]
a b a b a b a b a b
H1 0,3 0,05-0,5 B 0,04 |- 0,02 |- 27 |-
H2 6 3-10 0,6 [0,3-2 |1 0,5-3 10,5 ?’5- 50 |45-55
H3 12 5-25 2 |04-4 |4 1-10 |1 1-3 |50 |45-55
H4 35 10-75 5 0,6-9 12 5-25 |4 39 |55 50-55
H5 250 100-400 25 |10-40 |35 20-50 |- - - -

Tabelle 3: Festigkeits- und Verformungseigenschaften fir die jeweiligen Héarteklassen (a: Mittel-
werte; b: Bereichsgrenzen)

2.2 Geometrische Randbedingungen

Die bestehenden Hallen des Oresundsverkets sind als Industriedenkmal eingestuft. Dem-
nach durften lediglich die alten Einbauten entfernt — die Fassade jedoch nicht wesentlich
veréndert werden. Als Ergebnis dieser Anforderungen wurde eine der umfassendsten und
kompliziertesten AbbruchmaRnamen gestartet, die je in Schweden durchgefiihrt wurden.
Die Mal3nahmen dauerten mehr als 2,5 Jahre an. Lediglich die Aullenwande, Haupttrag-
elemente wir Stlitzen und Unterziige sowie die Fundamente blieben unberthrt und liefer-

ten die Hullen fir die neuen Kraftwerkseinbauten.

Wahrend des Rickbaus wurden sechs 30 m hohe Boiler mit je einem Gewicht von 2.000 t,
unzahlige Kilometer Leitungen und anderen Einbauten entfernt. Insgesamt wurden ca.
14.000 t Stahlschrott und 275 t Kupfer ausgebaut.

Der Rickbau beschrénkte sich zunachst auf den oberirdischen Bereich. Die Fundamente
rickgebauter Anlagen, Kilhlwasserkanale und Leitungen verblieben im Untergrund. In der
Folge ergaben sich zahlreiche Konfliktpunkte mit den neu zu erstellenden Pfahlgriindun-

gen und den Spundwandkésten (siehe Abb. 3).
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Abb. 3: Uberlagerung des Grundrisses der Bestandshalle und der neu herzustellenden
Pféhle

Einen weiteren Zwangspunkt fiir die einzusetzenden GroRgerate stellten die lichten Hohen
der Hallen sowie die Stutzenabstande dar. Um mit den GroRgeréten effektiv arbeiten zu
kénnen, mussten teilweise Bodenplatten entfernt und Lichtrdume ausgerdumt werden
(siehe Abb. 4).
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Abb. 4: Drehbohrgeréte im ,Gas turbine plant”

Auf Besonderheiten der verschiedenen Gewerken wird in den nachfolgenden Kapiteln Be-

zug genommen.

3. Ausfiihrung der Pfahlgriindungen
3.1 Allgemeines

Im Vorfeld der Hauptproduktion war die Tragféhigkeit der Pfahle anhand von statischen
Pfahlprobebelastungen nachzuweisen. Ferner waren zum Nachweis der Pfahlqualitat In-

tegritdtsmessungen durchzufiihren.

Im Zuge der HauptmaRnahme waren ca. 200 Pféhle mit verschiedenen Durchmessern

auszuftihren. Als Vorleistung waren umfangreiche Erdarbeiten zur Erstellung hindernis-
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freier Arbeitsebenen und Radumungsbohrungen zur Hindernisbeseitigung notwendig (siehe
Abb. 5).

Abb. 5: Berdumen und Herrichten der Arbeitsebene fiir die Pfahlbohrarbeiten

3.2 Pfahlprobebelastungen

Nach Vertragsschluss am 22.12.06 wurde mit der Herstellung der Probepfahle am
19.01.07 begonnen. Die Pfdhle wurden mit D = 0,6 m und D = 1,0 m ausgefihrt und ca.
2 m im unverwitterten Kopenhagen-Kalkstein abgesetzt.

Die Reaktionsanker kamen direkt im Anschluss an die Pfahlherstellung zur Ausfiihrung.
Die Reaktionsanker GEWI 63,5 mm wurden 6 m im unverwitterten Kopenhagen-Kalkstein
abgesetzt.

Die Abb. 6 zeigt den Versuchsaufbau fiir den Probepfahl D = 1,0 m. Die folgende Abb. 7
stellt die Aufbringung der Lastzyklen dar.
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Abb. 6: Versuchsaufbau fiir den Probepfahl mit D= 1,0 m
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time

foad at pile hoad [kN]

Abb. 7: Zeit-Last-Diagramm ftir Probepfahl D = 1,0 m
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Die Belastung wurde in zwei Lastzyklen aufgebracht. Der erste Zyklus startete mit der Ini-
tiallast von 876 kN. Die vier weiteren Schritte beinhalteten jeweils eine Laststeigerung von
1.150 kN, sodass am Ende des ersten Zyklus 4.848 kN erreicht wurden. Nach einem zwi-
schenzeitlichen Entlasten wurde die Last in den gleichen Schritten wieder aufgebracht und
anschlieBend bis zur Maximallast von 9.325 kN gesteigert. Die zugehorigen Last-
Verschiebungs-Graphen sind in Abb. 8 dargestellt.

foad on pile head [kN]
0 1.000 2000 3.000 4000 5000 6000 7 000 8000 7000 w0

Abb. 8: Last-Setzungs-Diagramm fiir Probepfahl mit D = 1,0 m

Aus dem Verlauf des Last-Setzungsdiagramms kann keine Grenzlast abgeleitet werden,
jedoch deutet der ab ca. 8.000 kN steiler abfallende Ast der Last-Setzungslinie auf ein
baldiges Erreichen der Grenzlast hin. Dies wird durch das hier nicht dargestellte Last-
KriechmaRdiagramm bestétigt.

3.3 Bauwerkspféhle

Die Bauwerkspféhle wurden mit einer bauablaufbedingten planmaRigen Unterbrechung
vom 15.02. bis 02.06.07 ausgefiihrt. Hierbei wurden zwei Drehbohrgerate eingesetzt. Es
waren 45 Pfahle mit D = 120 cm, 72 Pfahle mit D = 100 cm, 66 Pfahle mit D = 80 cm und
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acht Pfahle mit D = 60 cm auszufuihren. Der Bauablauf erforderte mehrmalige Werkzeug-

wechsel, um die verschiedenen Pfahldurchmesser realisieren zu kdnnen.

Die wesentlichste Herausforderung fiir die Ausfiihrung bestand hierbei darin, eine Techno-
logie zu etablieren, die es gestattete, sowohl die leicht zu I6senden bindigen Bbéden als
auch die mit Gerdllen und Findlingen versetzte Ubergangszone und die teils extrem harten
Flintsteinbanke des Kalksteins zu durchértern. GemaR Baugrundgutachten standen im
oberflachennahen Bereich vornehmlich leicht zu I6sende bindige Béden an, die gut mit der
Drehbohrtechnologie zu l6sen waren. Hieran schlossen sich die oben beschriebenen
Kalksteinformationen an. Als charakteristische Festigkeiten waren fir den Kalkstein
qu = 35 N/mm?, fur die Flinteinlagerungen g, = 250 N/mm? beschrieben. Maximalwerte von
bis zu q, = 400 N/mm? waren zu erwarten. Die Einbindetiefe in den Kalkstein betrug ca.

2m.

Der Einsatz eines Bohreimers war bis in die Verwitterungszone des Kalksteins méglich. Im
Weiteren wurde eine Progressivschnecke verwendet. Der sehr harte, mit Flint versetzte
Kalkstein bedingte hierbei sehr hohe Losekrafte. Ein fortwahrendes Problem stellte der
extrem hohe Verschleif® aller mit dem Kalkstein und dem Flint in Berihrung kommenden

Teile der Ausriistung dar (siehe Abb. 9).

Abb. 9: Verschlissene Progressivschnecke und Kellystange
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4. Ausfiihrung der Spundwandverbaue
41 Allgemeines

Der Einbau der Steam Turbine erforderte ein massives Fundament inkl. Pfahle in einer ca.
4 m abgesenkte Einbaulage. Neben der Pfahlherstellung war hierfiir eine 5 m tiefe beeng-
te Baugrube herzustellen. Die Baugrube musste in einem Bereich mit erheblichen Altein-

bauten im Untergrund errichtet werden. Folgender Arbeitsablauf wurde gewahlt:
1. Trassenrdaumungsbohrungen in Spundwandachse
2. Einbringen der Spundwand, Riickverankerung mit Temporarlitzenankern

3. Teilaushub und Abbruch der alten Kiihlwasserkanale bis 5 m unter GOK bei laufen-
der Wasserhaltung

4. Wiederverfillung der Spundwandgrube
5. Pfahlherstellung
6. Aushub und Kapparbeiten

7. Rohbau

4.2 Trassenrdaumung und Spundwandherstellung

Der Untergrund im Bereich der neu zu errichtenden Steam Turbine wies zwei alte Stahlbe-
tonkiihlwasserkanéle in ca. 2-3,5 m Tiefe sowie zahlreiche Fertigteilrammpfahle und Fun-
damente auf. Da die Kiihlwasserkanéle unterhalb des Grundwasserspiegels lagen, wurde
entschieden, in einem ersten Schritt den Spundwandkésten auszufilhren und im Nach-
gang die Kanale im Schutz einer Grundwasserhaltung riickzubauen. Fir die Ausfiihrung
der Spundwandarbeiten war ein ausgedehntes Freibohren der Trasse erforderlich. Im An-
schluss an diese Arbeiten wurde der Verbau durch Temporarlitzenanker rlickverankert und
die Gurtung und Aussteifung eingebaut (siehe Abb. 10). Hierbei stellte sich insbesondere
das Ruckverankern als kritisch dar, da es wiederum zahlreiche Kollisionspunkte mit beste-
henden Fundamenten und Bestandspfahlen gab. Zudem mussten die Anker relativ tief in
den hochfesten Kalkstein und Flint abgebohrt werden. Bei den Ankerarbeiten konnte auf
Erfahrungen und Ressourcen von den zeitgleich durchgefiihrten Ankerarbeiten am City-

tunnel Malmé zuriickgegriffen werden.
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Abb. 10: Trassenrdumung / Rammen der Spundwénde und Verankerungsarbeiten

4.3  Teilaushub und Wiederverfiillung der Spundwandgrube

Im Zuge des Teilaushubs wurden die Hindernisse innerhalb der Spundwandgrube mit
Hydraulikbaggern abgerissen und die Baugrube bis auf das Niveau der Unterkante der
bestehenden Fundamente freigeraumt. Anschlieffend wurde bis auf das Niveau der Bohr-

ebene W|eder aufgebaut (S|ehe Abb. 11).

L el

¥ i

Abb. 11: Aushub und Wiederverfiillung der Spundwandgrube
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4.4  Pfahlherstellung und Vollaushub

Im folgenden Schritt wurden die Griindungspfahle hergestellt, die Baugrube bis zum End-

Abb. 12: Bohrpfahlherstellung und Endaushub

5. Zusammenfassung

EON Schweden investiert mehr als 300 Mio. Euro in einen Totalumbau und die Sanierung
des Oresundsverkets in Malmé. Das neue Werk wird als hocheffiziente, naturgasbefeuer-
te ,combined heat and power“ Anlage eine elektrische Leistung von 440 MW und eine
Heizleistung von 250 MW erzeugen. HITACHI fungiert bei dieser Mafinahme als General-
unternehmer, die Briickner Grundbau GmbH war mit der Erstellung von Pfahlgriindungen

und Spundwandverbauen fur die Kraftwerksanlagen beauftragt.

Die bestehenden Hallen des Oresundsverkets haben den Status eines Industriedenkmals.
Demnach durften lediglich die alten Einbauten entfernt — die Fassade jedoch nicht we-
sentlich verandert werden. Als Ergebnis dieser Anforderungen wurde eine der umfas-
sendsten und kompliziertesten Abbruch- und UmbaumaRnamen gestartet, die je in
Schweden durchgefiihrt wurden. Die Herausforderung fiir den Spezialtiefbau bestand
hierbei in beengten Arbeitsrdumen und dem fortwahrenden Rdumen der Trassen von Alt-
fundamenten und Kihlwasserschachten im Untergrund ohne jedoch in die Tragmecha-

nismen der bestehenden Hallen eingreifen zu dirfen.
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Eine weitere Herausforderung bestand in dem sehr harten anstehenden Felsformationen,
in denen die Pfahle und Temporaranker abzusetzen waren. Der sehr harte, mit Flint ver-
setzte Kalkstein erforderte den Einsatz spezieller Felslésebohrschnecken. Im Rahmen der
Ausflihrung war stetig dem extremen VerschleiR aller mit den Kalkstein und Flint in Berlih-

rung kommenden Teile der Ausriistung zu begegnen.

Die Gewerke erfordern insgesamt eine detaillierte Planung und ein ausgepragtes Quali-
tatsmanagement, um die hohen Anforderungen an das Endbauwerk in Bezug auf das Ver-

formungsverhalten sowie die Umweltvertraglichkeit der Ausfiihrung zu gewahrleisten.

Autoren:

Dr.-Ing. Chr. Scholz, Dipl.-Ing. H. Neuenhaus
Briickner Grundbau GmbH

Am Lichtbogen 8

45141 Essen

www.brueckner-grundbau.de
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Spezialtiefbauarbeiten fiir eine groRe Papierfabrik

Tragfahigkeitsermittlung auf Grundlage von
rammbegleitenden Messungen

dynamischen und statischen Probebelastungen

Thomas Lahrs, Thorsten Schultze, Jan Fischer
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3. Belastungsversuche
3.1.rammbegleitende Messungen
3.2.statische und dynamische Probebelastungen
4. Optimierungen

5. Ausgefiihrte Leistungen

-

. Einleitung

Das Unternehmen Palm Paper baut aktuell rund 150 km
nordlich von London auf dem Gelénde einer ehemaligen

Zuckerfabrik die modernste Fabrik fir Zeitungsdruckpa-
piere in Europa. Die dort eingesetzte Maschine PM 7 ;hamo

verfugt Uber eine Arbeitsbreite von 10,6 m netto und eine
Kapazitdt von 400.000 t Papier pro Jahr. Die ARGE

Bristol
Grundung PM 7 erhielt den Zuschlag fur die Pfahlgrin- g

o O e
Reading London

dungsarbeiten, weil das Unternehmen auf Basis der vor
Auftragvergabe geforderten Probebelastungen zahlrei- |
che Optimierungen entwickelte und sich damit gegen i
mehrere weltweit tatige Mitbewerber durchsetzte.
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Vorstellung Projekt

Die Papierfabrik besteht aus funf groRen Geb&udekomplexen mit Abmessungen bis 220
Meter Lange und 120 Meter Breite sowie mehreren kleineren Geb&uden und verschiede-
nen Rohrbriicken. Abbildung 2 zeigt die Gliederung der Fabrik in ihre einzelnen Bauab-
schnitte. Aufgrund der schwierigen geologischen Situation vor Ort, mit sehr weichen ober-
flachennahen Bodenschichten, wird die gesamte Fabrik auf Pfahlen gegriindet. Die Prazi-
sion der Maschinen verlangte zuséatzlich extrem hohe Anforderungen an die zulassigen

Setzungen und Setzungsdifferenzen.

e e Rohmaterial- &
Papiermaschine lager

Aufbereitung Klranlage
Rollenendlager Altpapier :

Baustelleniibersicht

v Ay

\ -
" o - .- et

Abb. 2: Luftbild der Baustelle mit Darstellung der einzelnen Geb&udekomplexe

Ausgeschriebene Leistungen

Laut Ausschreibungsunterlagen war vorgesehen, die Bodenplatten der Hallenbauwerke
sowie mehrere Rohrbriicken auf Duktilrammpféhlen zu griinden. Die Lasten der Streifen-
und Einzelfundamente sollten tiber GroRbohrpféhle in den tragfahigen Baugrund abgetra-
gen werden. Insgesamt wurden hierfiir die nachfolgend aufgefiihrten Mengen in der Aus-

schreibung beriicksichtigt:



Duktilrammpféhle =» Anzahl:
Durchmesser:
zul. Belastung:
Pfahllangen:

Gesamtpfahllange:

GroRbohrpfédhle = Anzahl:
Durchmesser:
zul. Belastung:
Pfahllangen:
Gesamtpfahliénge:
GroRbohrpféhle =» Anzahl:
Durchmesser:

zul. Belastung:
Pfahllangen:

Gesamtpfahlldnge:

- 403 -

10.500 Stuck
J 118 mm + @ 170 mm
400 kN

bis 30 m
240.000 m
410 Stick
@62 cm

850 kN

bis 30 m
12.000 m
740 Stuck
@90 cm
1.500 kN

bis 30 m
22.500 m

Fur die oben aufgefiihrten Leistungen war eine Bauzeit von rd. 6 Monaten vorgesehen. Die

Pfahlgrindungsarbeiten sollten am 31.03.2008 beginnen und am 10.10.2008 fertig gestellt

werden.

Die Nettoangebotssumme fir die ausgeschriebenen Leistungen betragt rd. 31.Mio. Euro.
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Sondervorschlag ARGE Griindungs PM 7

Aufgrund der ortlichen Bodenverhaltnisse und der hohen Anforderungen an die zulassigen
Setzungen und Setzungsdifferenzen sowie der kurzen Bauzeit, hat die ARGE PM7 einen
Sondervorschlag ausgearbeitet. Der Sondervorschlag sah eine Grindung mit Ortbeton-
rammpfahlen — System Simplex - vor. Bei diesem Pfahlsystem wird ein starkwandiges
Stahlrohr wird mit einer Stahlfuf3platte inklusive Dichtung wasserdicht verschlossen. Dieser
Hohlquerschnitt mit einem Rammbaéren in den Boden eingerammt, um diesen vollsténdig
zu verdrangen. Nach Erreichen der Rammkriterien oder der erforderlichen Absetztiefe wird
der Bewehrungskorb eingestellt und das Rohr mit Beton verfiillt. Nach dem Einbringen des
Betons wird das Rammrohr wieder gezogen. Die einzelnen Arbeitsschritte sind in der Ab-
bildung 3 dargestellt. Dieses Pfahlsystem bietet u. a. den Vorteil, dass die Pfahlidange dem
Verlauf der tragenden Bodenschichten angepasst werden kann. Darliber hinaus kénnen
mit diesem Pfahlsystem sehr hohe Pfahllasten abgetragen und hohe Tagesleistungen

realisiert werden.

nicht tragender &

tragender
Baden

ansetzen rammen bewehren betonieren  ziehen

Abb. 3: Systemskizze Ortbetonrammpfahl - Simplex
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2, Baugrundverhéltnisse

Der aus sehr jungen, nacheiszeitlichen Sedimenten gebildete Boden im Bereich der ge-
planten Papierfabrik in Kings Lynn entspricht generell der nachfolgen Beschreibung:

Die ersten vier Meter ab Gelandeoberkante bilden stark organische Tone und Torfe mit
einer breiigen Konsistenz. Im Anschluss, bis in eine Tiefe von ca. neun Meter, wurden
weiche Tone mit sehr diinnen sandigen Schiufflagen erkundet. In weiterer Folge ist bis in
eine Tiefe von 12,5 m eine rege Wechselfolge aus Feinsanden, feinsandigen Schluffen und
sandig-schluffigen Tonen anzutreffen. Deren Konsistenz bzw. Lagerungsdichte ist weich
oder sehr locker. Die nachfolgende Bodenschicht, bis auf Endtiefe der geplanten Tiefen-
grindung von rd. 23,0 m unter GOK, bilden steife bis feste Tone, deren Tragféhigkeit mit
zunehmender Tiefe steigt (Kimmeridge Clay). Vereinzelt sind Felsbénke in die tragfahigen
Tonschichten eingelagert. In Abbildung 4 ist der vereinfachte Aufbau des Baugrundes

dargestellt.

p—- GOK spétere Pfahlherstellung ca. 2 m héher

2.00

Auffiillung

Torf, Ton, organisch, breiig

Ton. mit geringméachtigen sandigen
Schiuffstreifen, weich

Wechselfolge aus Feinsand,
Schiuff, Ton

10.50

Ki idge Clay, Ton mit i
Felsbanken, sleif bis halbfest

20.00
21.00

~22.00

-23.00

Abb. 4: vereinfachter Baugrundaufbau
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Das nachfolgende Foto (Abb. 5) zeigt einen halb versunkenen Bagger wéhrend der vorlau-
fenden Abbrucharbeiten der alten Zuckerfabrik. Zu diesem Zeitpunkt war die tragfahige
Arbeitsebene fir die Rammgerate noch nicht hergestellt. Die Aufnahme verdeutlicht ein-
drucksvoll die schlechte Trageigenschaft der breiig bis weichen oberflichennahen Ton-
schicht. Der dargestellte Vorfall wiederholte sich wahrend der Abbrucharbeiten. Aus die-
sem Grund wurde die Machtigkeit der Rammebene im weiteren Verlauf auf 1,20 m bis 1,60

m verstarkt.

B330CD,

Abb. 5: eingesunkene Bagger vor Herstellung der Arbeitsebene
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zeitlicher Ablauf

Der zeitliche Ablauf von der Ausschreibung bis zur Auftragserteilung ist in der Abbildung 6
dargestellt. Es wird deutlich, wie eng der zeitliche Rahmen fiir die Probebelastungen bis
zur Auftragsvergabe war. Hervorzuheben ist, dass die Kurt Fredrich Spezialtiefbau GmbH
innerhalb von nur 10 Tagen samtliche Geratschaften fiir die Herstellung der Probepfahle
von Deutschland nach England transportiert hat.

02.02.08
Auftragserteilung

24.-26.01.08
Ergebnisauswertung,
Optimierung und Ange-
botsiiberarbeitung

16.-22.01.08
stalische Belastung

14.01.08
1. dyn. Belastung

18.+21.12.07
Herstellung Probe- und
Reaklionspfahle,
rammbegleitende Mess.

07.12.07
04.10.07
Ausschreibung Auftrag Probebelastung
I-¥ ] I * A 4 1 YV¥ V¥
' 1
Okt. 07 Nov. 07 Dez. 07 Jan 08 Feb. 08

Abb. 6: zeitlicher Ablauf von Ausschreibung bis Auftragserteilung

3. Belastungsversuche

Wie beschrieben ist fir den gesamten Bereich der Papierfabrik eine Tiefengriindung vor-
gesehen. Um die unterschiedlichen Pfahlsysteme der einzelnen Anbieter hinsichtlich tech-
nischer und wirtschaftlicher Qualitét beurteilen zu kénnen, wurde jeweils ein Probefeld aus
mehreren Pfahlen hergestellt. Aufgrund der engen Terminsituation wurden an den Pfahlen
bereits 3,5 Wochen nach deren Herstellung dynamische und statische Probebelastungen
durchgefuhrt. Das Probefeld der ARGE Griindung PM7 bestand aus vier Ortbetonramm-
pfahlen (2 x @38 cm, 2 x @61 cm). Die Daten der hergestellten Probepfahle sind in nach-
folgender Tabelle (Abb. 8) angegeben. Zusatzlich wurden weitere acht Reaktionspfahle
des gleichen Pfahltyps hergestellt.
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Probefeld

Das Probefeld fir die Belastungsversuche wurde von der ARGE PM7 nahe einer vorhan-
dener Bohrsondierung (BH 5) angeordnet. Aufgrund von lokal nicht ausreichend tragfahi-
gen Bodenschichten und vorhandener Altbebauung war die Zugéngigkeit der eingesetzten
Gerate zum Probefeld eine Herausforderung. Die Arbeitsebene fiir die Probepfahle lag ca.
2,0 m unter der Standflache der spéter ausgefiihrten Griindung fiir die Papiermaschine.

Abbildung 7 zeigt die Anordnung der Probe- und Reaktionspfahle.

@ Probepfahl
X Reaktionspfahl (& 61 cm)

X X X X

P1-@ 38 P2 - @38 P3 -2 61 P4 - @61

X X X X

Abb. 7: Anordnung Belastungsversuche Probefeld

Pfahldaten
Pfahlnummer: P1 P2 P3 P4
Pfahlsystem ORP ORP ORP ORP
Herstelldatum 19.12.07 | 18.12.07 | 18.12.07 | 18.12.07
Lénge (incl. Hilse) [m] 18,40 19,90 19,65 19,55
Lange ab Aufnehmer [m] 17,20 18,70 18,45 18,35
Einbindelénge [m] 17,00 18,50 18,20 18,30
Durchmesser Pfahl [cm] 38,0 38,0 61,0 61,0
Durchmesser Fuf3platte [cm] 42,0 42,0 66,0 66,0

Abb. 8: Pfahldaten Ortbetonrammpfahl (ORP)
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3.1 rammbegleitende Messungen

Erfahrungen tber die Tragwirkung von Ortbetonrammpféhlen in bindigen Béden existieren
kaum. Aus Mangel an Ergebnissen gibt es beispielsweise in den Empfehlungen des Ar-
beitskreises Pfahle (EA Pfahle) keine Angaben fur Spitzendruckwerte von Ortbetonramm-

pféhlen in bindigen Béden.

Um eine erste Einschatzung der Pfahltragféhigkeit in dem vorhandenen Baugrund zu er-
halten, insbesondere die Entwicklung der Widerstande lber die Einbindetiefe betreffend,
wurden vom Institut fir Grundbau und Bodenmechanik der Technischen Universitat Braun-
schweig (IGB-TUBS) im Dezember 2007 vier rammbegleitende Messungen an Rammroh-
ren unterschiedlicher Durchmesser durchgefiihrt. Im Vergleich zur rammbegleitenden
Messung an einem Stahlpfahl kann bei der Herstellung von Ortbetonrammpféhlen lediglich
das Rammrohr bei der Einbringung auf Endtiefe messtechnisch bestiickt und rammbeglei-

tend gemessen werden.

Bei einer rammbegleitenden Messung wird jeder der ausgefiihrten Rammschlage digital
gespeichert und zur Auswertung herangezogen. Die Tragfahigkeitsentwicklung kann beur-
teilt werden, indem fiur jeden gespeicherten Schlag eine CASE-Auswertung durchgefiihrt
und die ermittelte Tragféhigkeit Gber die Eindringtiefe aufgetragen wird. Die Berechnung
nach dem CASE-Verfahren ist ausfuhrlich in [EA-Pfahle, 2007] beschrieben.

Die Tragfahigkeitsentwicklung tiber die Rammtiefe nach CASE ist in der Abbildung 9 fir
den Dampfungsfaktor J. = 0,7 (RX7) fir ein Rammrohr @ 38 cm und ein Rammrohr &
61 cm dargestellt. Fir den im Kapitel 2 beschriebenen Baugrundaufbau kann in grober

Annaherung ein Dampfungsfaktor J. von 0,7 angesetzt werden.
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RX7 [kN]
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Abb. 9: Ergebnis der rammbegleitenden Messung

Bei der Herstellung eines Ortbetonrammpfahles, insbesondere durch den Uberstand der
Pfahlfufiplatte, kommt es im Nahbereich des Pfahles zu Umlagerungen im Boden. Diese
Umlagerung fiihrt wahrend des Rammprozesses zu einer Reduktion der Widerstédnde am
Pfahimantel. Die Ergebnisse der rammbegleitenden Messung sind hinsichtlich der gemes-
senen Mantelreibungswerte ungiinstiger als die tatséchlich erzielten Werte der Pfahle nach
einer ausreichend lagen Standzeit (siehe Abb. 14). Diese Differenz liegt einerseits an den
unterschiedlichen Reibungsbeiwerten von Stahl und Beton. Andererseits kommt es im
Einflussbereich des Pfahles zu einem Anwachseffekt, was aus der Abbildung 10 sehr gut
ersichtlich ist. Im Gegensatz hierzu kann durch die hohen eingeleiteten Energien wahrend
der Rammung in bindigen Bdden ein Porenwasseriberdruck im PfahlfuBbereich entstehen.
Dieser Uberdruck hat ggf. eine Uberschétzung der Spitzenwiderstande wahrend der Ram-
mung zur Folge. Die Auswertung der Tragféhigkeit nach CASE kann daher nur als erste
Einschatzung der Pfahlwiderstédnde Uber die Einbindetiefe verstanden werden. Die zu

einem spéteren Zeitpunkt ermittelte Grenztragféhigkeit sowie die Verteilung von Mantelrei-
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bung und Spitzendruck kénnen deutlich variieren. Zur Beurteilung der Tragfahigkeitsent-
wicklung Uber die Zeit wurde das Rammrohr wahrend der Herstellung des Pfahles P3 iber
Nacht im Boden belassen und erst am nachsten Morgen um zusétzliche 10 cm auf Endtie-
fe gerammt. Einer der letzen gemessenen Rammschlage am Abend sowie einer der ersten
gemessenen Rammschldge am Morgen (Zeitdifferenz rd. 12 Std.) wurde mit dem
CAPWAP-Verfahren ausgewertet. Der Anstieg der Mantelreibung im Bereich der tragfahi-
gen Tonschicht, als Ergebnis eines 'Anwachsen' des Bodens an das Rammrohr in diesem
Bereich ist deutlich zu erkennen. Fir den CASE-Dampfungsfaktor Jc wurde ein Wert zwi-
schen 0,6 und 0,7 ermittelt. Abbildung 10 zeigt die Verteilung der Mantelreibung tiber die
Einbindetiefe am Rammrohr des Pfahles P3.

Mantelreibung [KN/m?]

0 20 40 60
O 1 — = == =
o P3-17.12.2007 (Rammrohr)
—e— P3-18.12.2007 (Rammrohr)
e}
5 o o
E
(]
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O
&
Q
< 10
= <)
&
[} o
= °
o
16 - )
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[¢]
20

Abb. 10: Vergleich Mantelreibung beim Rammen und rd. 12 Std. spéter
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3.2 statische und dynamische Probebelastungen

Um mdglichst realistische Ergebnisse zu erreichen, wurde die statische Probebelastung an
den Pfahlen P2, P3 und P4 rd. 3,5 Wochen nach deren Herstellung durchgefiihrt. Hier-
durch konnte gewahrleistet werden, dass sich mégliche Porenwasserliberdriicke reduzie-

ren und ein ,Anwachseffekt’ im Bereich der Mantelflache entsteht.

Die Reaktionspfahle (Ortbetonrammpfahl, @ 61 cm) haben einen Abstand von rd. 3,5 m
zum jeweiligen Probepfahl. Die Reaktionskraft der Presse wird Uber Lasttraversen und
GEWI Stangen (& 63 mm) auf die Reaktionspféhle Ubertragen. Insgesamt wurden die
Reaktionspfahle fiir eine aufnehmbare Last von 1.000 kN bemessen. Der Aufbau der stati-
schen Probebelastung ist in Abbildung 11 dargestellt.

Abb. 11: Aufbau der statischen Probebelastung

Bei einer statischen Probebelastung in bindigen Béden missen zeitliche Effekte (Kriechen)
berticksichtigt werden. Durch die setzungsempfindlichen Maschinen der spateren Papier-
fabrik werden hohe Anforderungen an das Setzungsverhalten der gesamten Grindung
gestellt. Aufbauend auf langjahrigen Erfahrungen und den Vorgaben des schweizerischen

Ingenieur- und Architektenvereins (SIA) wurde von dem Baugrundgutachter eine Mindest-
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belastungsdauer der Pfahle von zwei Stunden je Zwischenlaststufe und 12 Stunden fur die
Laststufen bei Gebrauchslast und Grenzlast festgelegt. Das dabei einzuhaltende Kriech-
malfd ks durfte einen Wert von 2 mm in der jeweiligen Laststufe nicht Giberschreiten. Detail-
lierte Angaben sind in [SIA 267/1, 2003] beschrieben.

Um die Grenztragfahigkeit der Pféhle einschatzen zu kénnen, wurde im Vorfeld der stati-
schen Probebelastungen vom IGB-TUBS eine dynamische Probebelastung an dem Pfahl
P1 durchgefuihrt. Die dynamische Probebelastung fand am 14.01.2008, zwei Tage vor der
ersten statischen Probebelastung, statt. Aus den Ergebnissen der CAPWAP-Auswertung
(Mantelreibung je Meter Einbindetiefe, Spitzendruck) konnten die zu erwartenden Grenz-
tragféhigkeiten der Pféhle P2 bis P4 berechnet und deren Laststufen fir die statische Pro-

bebelastung sinnvoll eingeteilt werden.

Fur die Erfassung der Setzungen wurden drei automatisch registrierende Wegaufnehmer
installiert. Als Belastungseinrichtung kam eine hydraulische Presse mit Druckkonstanthal-
tungssystem zum Einsatz. Die Kraft wurde Uber ein hydraulisches Kissen automatisch
registriert. Das Ergebnis der statischen Probebelastungen zeigt die nachfolgende Abbil-
dung 12.

Last-Setzungsdiagram

Last [kN]
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Abb. 12: Ergebnisse der statischen Probebelastungen
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Im Detail wurden die Pfahle P2 und P4 in Anlehnung an die Schweizer SIA 267 langsam
belastet und zur Erfassung des Kriechverhaltens auf der Gebrauchslaststufe fir mind. 36
Stunden konstant gehalten. Insgesamt dauerten diese Versuche rd. finf Tage. Der Pfahl
P3 wurde auf der Grundlage der Empfehlungen fiir statische und dynamische Pfahlpriifun-
gen [DGGT, 1998] belastet. Dieser Versuch dauerte rd. 12 Stunden. Unter Bericksichti-
gung des maximalen Kriechmafles ks von 2 mm wurde eine anzusetzende Grenzlast von
1.445 kN fur den Pfahl P2 und 2.300 kN flr den Pfahl P4 ermittelt. Bei der jeweils nachsten
Laststufe konnte das vorgegebene Kriechmafd nicht mehr eingehalten werden.

Abbildung 13 zeigt das Ergebnis der statischen und dynamischen Probebelastungen, be-
zogen auf den charakteristischen Pfahlwiderstand Rynyiim Grenzzustand GZ 1B [DIN 1054-
1, 2005]. Der statisch ermittelte Widerstand des Pfahles P2 (& 38) zeigt eine sehr gute
Ubereinstimmung mit dem Ergebnis der im Vorfeld durchgefiihrten dynamischen Probebe-
lastung am Pfahl P1 (ebenfalls & 38). Zusatzlich ist zu beriicksichtigen, dass der Pfahl P2
1,5 m tiefer in den Kimmeridge Clay einbindet (vgl. Abb. 8).

@ dynamische Probebelastung
B statische Probebelastung
3.000 kN
2.400 kN
1.457 kN 1620 %N
P1-@38cm P2-@38cm P3-@61cm P4-@61cm

Abb. 13: Charakteristischer Pfahlwiderstand Ry,; im Grenzzustand GZ 1B

Als Ergebnis der durchgefiihrten dynamischen und statischen Probebelastungen wurde
von dem Baugrundgutachter festgestellt, dass die als Sondervorschlag angebotenen Ort-
betonrammpfahle fiir die Griindung der geplanten Papierfabrik mit ihren speziellen Anfor-

derungen an das Last-Setzungs-Verhalten gut geeignet sind.
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Zur genauen Bestimmung des CASE-Dampfungsfaktors Jc und um die Verteilung der
Widerstédnde auf den Pfahimantel und den Pfahifufd besser beurteilen zu kénnen, wurden
zwei Monate nach den statischen Probebelastungen weitere dynamische Probebelastun-
gen an den Probepfahlen durchgefihrt. Abbildung 14 zeigt den Verlauf der Mantelreibung
Uiber die Einbindetiefe am Beispiel des Pfahles P3. Zuséatzlich sind nochmals die Ergebnis-
se der rammbegleitenden Messung dargestellt. Durch den Anwachseffekt des Bodens an
den fertig hergestellten Pfahl konnten iber die Zeit deutlich hdhere Widerstédnde am Pfahl-

mantel festgestellt werden.

Mantelreibung [KN/m?]
0 20 40 60 80
0’0 ®. 1 1

o P3-17.12.2007 (Rammrohr)
—eo— P3-18.12.2007 (Rammrohr)
—e— P3-10.03.2008 (Ortbetonrammpfahl)

Tiefe unter GOK [m]
S
(o]

20,0 -
Abbildung 14: Verlauf der Mantelreibung tber die Einbindetiefe am Pfahl P3
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Optimierungen

Auf Grundlage unserer jahrzehntelangen Erfahrung bei der Herstellung von Pfahlen sowie

den umfangreichen Erkenntnissen durch die Belastungsversuche konnte die geplante
Pfahlgriindung von der ARGE Griindung PM7 erheblich optimiert werden. Die wesentli-

chen Optimierungen sind nachfolgend aufgefiihrt:

1.

2.

3
4

7.

8.

Reduzierung der Pfahlanzahl um 35% von rd. 11.350 Stck. auf rd. 7.300 Stck.

Reduzierung des Pfahlquerschnitts von & 90cm auf @ 61 cm bzw. & 38 cm

. Reduzierung der Einzelpfahllangen von rd. 30 m auf 16 m bis 23 m

. Reduzierung der Gesamtpfahllangen um rd. 50 % von 278.000 m auf 141.000 m

Héhere Belastung der Einzelpféhle

Verkleinerung der Stitzenfundamente durch Verringerung von Pfahlanzahl und

-durchmesser unter den Fundamenten
Verkiirzung der Bauzeit

Entfall von Bohrgut

Durch die zahlreichen Optimierungen konnte die Nettoangebotssumme fiir die Pfahigriin-

dungsarbeiten halbiert werden. In diesem Betrag sind die Kosteneinsparungen durch die

Verkleinerung der Fundamente und dem Entfall des Bohrgutes noch nicht beriicksichtigt.

Abbildung 15 zeigt den zeitlichen Ablauf zwischen Ausschreibung und Fertigstellung.

02.02.08
Auftragserteilung
24-26.01.08

Ergebnisauswertung und
Angebotstiberarbeitung

16.-22.01.08
statische Belastungen

14.01.08
1. dyn. Belastung
18.-21.12.07
Herstellung Probepfahle
rammbegleitende Mess. 30.09.08
10.03.08 Fertigstellung
07.12.07 Baustelleneinrichtung vertragliche Leistung
Auftrag Probebelastung
04.10.07
Ausschreibung L

L 2 \ 2 ’ ¥ V¥ ¥ L 2 y
Okt. 07 Nov. 07 Dez. 07 Jan 08 Feb. 08 Méarz 08 April 08 Spet. 08

Abb. 15: zeitlicher Ablauf bis Fertigstellung
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5. Ausgefiihrte Leistungen

o 1.928 Pfahle @ 61/66 cm = rd. 41.000 m
e 5.300 Pfahle @ 38/42 cm = rd. 100.000 m
o Betonlieferungen = rd. 27.000 m®

o Bewehrungsstahl =>rd. 1.500 t

Zu Beginn der Baustelle bestand eine weitere Herausforderung in den parallel laufenden
Abbrucharbeiten, etwa der alten Zuckerfabrik. Ebenfalls parallel zur Pfahlgrindung starte-
ten die Arbeiten zum Erdaushub und zur Herstellung der Arbeitsebene. Die Abbildung 16
zeigt einen Uberblick tiber die Baustelle rd. 2 Monate nach Rammbeginn.

Abb. 16: Gesamtlibersicht Baustelle wahrend Pfahlherstellung
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Bis zur Inbetriebnahme der Betonmischanlage auf der Baustelle nach ca. 3 Monaten wurde
der Pfahlbeton von den umliegenden Betonmischwerken angeliefert. Fir die gesamten
Pfahle wurden insgesamt rd. 27.000 m® Beton angeliefert und in die Pféhle eingebaut.

Alle anderen fur die Pfahlherstellung erforderlichen Materialien, z. B. Léangs- und Wendel-
bewehrung, Ringe und FuBplatten, wurden vom europaischen Festland angeliefert. Insge-
samt wurden rd. 900 t Fertigkérbe fir die kleinen Pfahldurchmesser auf tiber 140 Transpor-
ten antransportiert. Die restlichen 600 t wurden "lose" vom Festland angeliefert und vor Ort
verarbeitet. Die Abbildung 17 zeigt u.a. drei Rammgerate der ARGE Griindung PM7 mit
einer Arbeitshéhe von etwa 43 m wéahrend der Pfahlherstellung. Das Arbeitsgewicht jeder
abgebildeten Ramme betragt mit Rammrohr und Ziehvorrichtung rd. 110 t.

Abb. 17: Rammarbeiten wahrend Erdaushub und Fundamentherstellung
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Neben der Pfahlherstellung wurden baubegleitend zusétzlich 5.600 m? Spundwand in
Langen bis 10 m hergestellt, um Hohendifferenzen im Baufeld zu sichern. Abbildung 18
zeigt einen Teil der hergestellten Baugrubensicherung. Im Hintergrund ist zu sehen, dass

parallel zu den Rammarbeiten die ersten Fertigteile montiert werden.

Abb. 18: Hergestellte, noch nicht freigelegte Spundwand

Das nachfolgende Foto (Abb. 19) zeigt die Baustelle kurz vor Fertigstellung der Pfahlgriin-
dung. Im Vordergrund ist zu sehen, dass die letzten Pfahle in unmittelbarer Umgebung der
bereits hergestellten Gebaudeteile eingerammt werden. An den parallel laufenden Arbeiten
auf engem Raum — Rammarbeiten und Erstellung Rohbau - wird deutlich, unter welchem

Zeitdruck die gesamte Papierfabrik erstellt werden muss.
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Abb. 19: Rammarbeiten und Herstellung Rohbau laufen parallel

Literatur:
- DIN 1054:2005-1: Baugrund - Sicherheitsnachweise im Erd- und Grundbau, DIN Deut-
sches Institut fir Normung e.V.; 2005

- Empfehlungen fiir statische und dynamische Pfahlpriifungen des Arbeitskreises 2.1 der
deutschen Gesellschaft fir Geotechnik (DGGT), 1998

- EA-Pfahle: Empfehlungen des Arbeitskreises ,Pfahle” Deutsche Gesellschaft fir Geo-
technik e.V., Verlag Ernst & Sohn, Berlin, ISBN: 978-3-433-01870-5, 2007

- SIA 267: Geotechnik; Schweizerischer Ingenieur- und Architekten-Verein; SN 505267,
2003
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Vorwegnahme von Setzungen bei hochbelasteten GroBbohrpfahlen
durch den Einbau von Hubkissen an der Pfahisohle

Gulnther Kérber

1. Aufgabenstellung

Im Hafen - und Industriegelande von Rotterdam wird derzeit die Kapazitat der dort bereits
existierenden Kohlekraftwerke erweitert. Direkt am Meer entsteht die E.ON Benelux
Maasvlakte Power-Plant 3 (MPP 3). Bauherr ist die E.ON Kraftwerk GmbH, Hannover.

Bild 1: Maasvlakte Power-Plant 3

Die SpezialtiefbaumaBnahmen umfassen Schlitzwénde, Dichtwéande, Abdichtungssohlen
nach dem Weichgelverfahren und zahlreiche Griindungspfahle.

Dichtwand
d=60cm; 24.000m?
1=26,00m

Schlitzwand

=80cm; 2.600m? |-
W= 28,00m

5
¥

Bild 2 : Baugrube
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2. Baugrund

Eine besondere Herausforderung der Baustelle ist das gleichzeitige Auftreten einer
besonders schwierigen Baugrundsituation und einer erheblichen Lastkonzentration im

Bereich der Kesselhausst(itzen.

Der Baugrund besteht aus 20 bis 30 m starken, kiinstlichen Sandschiittungen, welche
bereits vor Jahrzehnten auf mehrere Sedimentschichten aufgebracht wurden, die

wiederum durch unterschiedlich dicke Sandschichten voneinander getrennt sind.

+3,3 mNAP HW. +5,15 mNAP
+1,5 mNAP GW /

Sand

1. Tonschicht
Sand, dicht
2. Tonschicht

Sand, dicht
3. Tonschicht

Bild 3 : Bodenprofil

Diese Sedimente bestehen im oberen Bereich aus maBig konsolidierten Tonschichten von
1 -2 m Dicke (c'=2 kPa, ¢ =22,5° E oep-per = 1,0 MPa).

Sie sind mitteldicht bis dicht gelagert und der Wasserspiegel steht-der nur wenige Meter

unter Gelandeoberkante.

Aufgrund der konsolidierungsfreudigen Tonschichten darf die Mantelreibung der dartiber
liegenden, etwa 20 m starken Sandschicht nicht flir das dauerhafte Tragverhalten der
Grundungspféhle berticksichtigt werden, da sie im Zuge weiterer Konsolidierungen

verloren geht bzw. in negative Mantelreibung umschlagt.
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Da unter der oberen Tonschicht weitere Tonlinsen bzw. eine weitere, weiche Tonschicht
ansteht, ist die Einbindung der Pfahle in die zweite Sandschicht auf nur wenige Meter
beschrankt, um einen ausreichenden Abstand der Pfahlsohle zur tiefer liegenden

Tonschicht zu gewéhrleisten,
3. Griindungskonzept

Im Bereich des Kesselhauses liegen hochbelastete Pfahle mit Lasten zwischen 6000 und
7000 kN je Pfahl. Zwischen den einzelnen Kesselhausstitzen sind Setzungsdifferenzen

mit max. 15 mm gefordert, um eine einwandfreie Funktion des Gebaudes sicher zu stellen.
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Bild 4 : Anordnung der Griindungspféhle

Um diese geringen Setzungsdifferenzen gewahrleisten zu kdnnen, entstand die Idee, die
Grindungspfahle in diesem Teil nach der Herstellung einer besonderen Behandlung zu
unterziehen.

Da die Baugrundbegebenheiten nur eine kurze Mantelreibungseinbindelange von wenigen

Metern zulassen, missen die Pfahle im Wesentlichen tber Spitzendruck tragen. Eine

groBere Spitzendruckkraft lasst sich wiederum erst mit gréBeren Verschiebungen des
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Pfahlschaftes aktivieren - also bei gréBeren Setzungen Je mehr Setzungen, umso héher
das Risiko fiir gréBere Setzungsunterschiede bei den Pfahlen aufgrund von
Inhomogenitaten im Baugrund.

Um dem entgegenzuwirken, entstand die Idee, die Pfahlsohle noch vor Beginn der
HochbaumaBnahmen so vorzuspannen, dass bereits eine Aktivierung des Spitzendrucks
bei geringen Setzungen des Pfahlkopfes bzw. Schaftes eintritt.

Vorspannung im PfahlfuB kann durch unterschiedliche Verpresstechniken bewirkt werden.
Uber einzelne Injektionsventile am PfahlfuB oder (iber flachenhafte PfahlfuBverpress-
Platten wird Zementsuspension am Pfahlfu3 eingepresst.

Der erwlinschte Erfolg einer Hebung des Pfahles oder die Aktivierung einer gréBeren
Spitzendruckkraft ist bei diesen Verpresstechniken jedoch mit gewissen Risiken
verbunden. So kann sich beim Verpressen eine vorzeitige Umlaufigkeit des Verpressgutes
einstellen, ohne dass eine ausreichende Verspannung der Sohle eintritt oder es lasst sich
kein héherer Suspensionsdruck aufbringen, weil der Boden zu durchléssig ist.

Als gesicherte Technik zur Erzeugung einer hdheren Vorspannung im Sohlbereich wurde
deshalb der Einbau von Hubkissen oder so genannten Lift-Cells erwogen, wie sie bei
BAUER bereits zur Durchfiihrung von Pfahltests und zum Vorspannen von Baugruben -
aussteifungen erfolgreich eingesetzt werden. Dabei handelt es sich um flache
Druckbehalter aus Stahl, die am FuB3 des Bewehrungskorbes befestigt sind und deren

Volumen durch Aufblasen vergréBert werden kann.

Bild 5 : BAUER Lift--Cell
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4. Pfahltests

Vor Beginn der eigentlichen GriindungsmaBnahmen wurden mehrere Pfahltests
ausgefiihrt, um zum einen die Wirkung der unterschiedlichen Vorspann- bzw.
Verpresstechniken nachzuweisen und zu dem sollten sie dazu dienen, die
Parameterannahmen flr die Finite- Elemente Berechnung des Gesamtgriindungssystems

zu verifizieren.

Testpoot 1__sow wm Testpool 2 sow um Testpoo! 3 swerum Testpoal 5 s um Testpaal 6 somw vm

testpite 1 P testpile 2 testoile 3 testpile § testpile 6

Hediweseed t o i 1 - Sotwn § P HeAtuaessr § e Plertearsach §

Bild 6 Pfahlversuchsreihe

Neben dem Hubkissen bzw. der BAUER Lift—-Cell -wurde auch eine herkdmmliche,
flachenhafte FuBverpressplatte eingebaut, die Einbindeldngen der Pféhle wurde variiert

und an einigen Pfahlen wurde die Steifigkeit durch Mantelverpressung erhdht.

Besonderheit aller Versuche war, dass die Mantelreibung in der oberen Sandschicht
sicher ausgeschlossen werden musste, da die Mantelreibung dieser Sandschicht auch bei

der spateren BaumaBnahme rechnerisch nicht ansetzbar ist.
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Zum Ausschluss der Mantelreibung wurde der Pfahl bis zur weichen Tonschicht als
Stahlrohr ausgefiihrt und dessen Ringraum zum Boden mit frischer Bentonitsuspension
gefllt.

Messquerschnitte mit Verformungsgebern im Pfahlkopfbereich und am unteren Rohrende
im Bereich der weichen Tonschicht ermdéglichten die Kontrolle der Normalkraftverteilung

im Pfahlschaft zum Nachweis des Mantelreibungsausschlusses.

Im Folgenden wird nur auf den Pfahltest mit dem Hubkissen bzw. der BAUER Lift-Cell
naher eingegangen, da diese Technik die besten Ergebnisse brachte.

|| Ausschluss
Mantelreibung

e

|

' Hubkissen

Bild 7 : Pfahltest mit Hubkissen -Typ BAUER Lift - Cell

Dieser Pfahltest mit dem Hubkissen wurde in folgenden Schritten durchgefiihrt:

- Die Pfahlsohle wurde durch Aufblasen des Hubkissens solange vorgespannt bis der
Pfahlkopf eine Hebung um 10 mm erreichte.
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- Jetzt wurde der Pfahlkopf mit Pressen ausgestattet, eine Pfahlbelastungskrone

aufgesetzt und diese mit Injektionsankern verbunden.

- Bei gleichzeitigem weiterem Aufblasen des Hubkissens wurde am Pfahlkopf tber
die Pressen eine so groBe Gegenkraft erzeugt, dass sich am Pfahlkopf keine

weitere Hebung einstellen konnte.

- Stufenweise Erhéhung des Drucks im Hubkissen bis zu einer Spitzendruckkraft
von ca. 5500 kN.
Diese Last entspricht der Mantelreibung, die wahrend der BaumaBnahme
zumindest temporér in der ca. 20 m dicken, oberen Sandschicht aktivierbar sein

musste - als Widerlager flr den Aufblasvorgang des Hubkissens.

- Nach dem Aufblasen des Hubkissens mit Wasser wurde der Druck im Kissen

abgelassen und das Wasser gegen eine Zementsuspension ausgetauscht.

- Nach Erharten des Zementleims wurde Uber die Belastungskrone ein statischer

Belastungsversuch durchgefiihrt.

Load - Displ { after p! ing )
P1

12000

[ ——Toe resistance [ kN ] m— | nod-Displacement at phe top mm}

Bild 8: Pfahltest Last-Verschiebungslinie - mit Spitzendruck

Am PfahlfuB des Testpfahls war zum Hubkissen noch ein Kraftmesskissen angeordnet.

Bild 8 zeigt die Last-Verschiebungslinie mit dem Anteil aus Spitzendruck.



« A2 -

5. Statik

Die Standsicherheitsnachweise wurden als reine Pfahlgriindung gefiihrt. Zur Setzungs-
ermittlung wurde das Baufeld als kombinierte Pfahl-Plattengriindung betrachtet.

Mit den Messergebnissen aus den Pfahltests wurden die Eingangsparameter fiir die
Finite Elemente Berechnung angepasst. Die Berechnungen erfolgten mit dem

Programm Abacus.

Bild 9: Simuliertes Setzungsverhalten des gesamten Bauareales
6. Bauausfithrung

An 158 Pfahlen im hochbelasteten Bereich der Kesselstlitzen wurden die Pfahle mit
Hubkissen bzw. Lift-Cells ausgestattet. Der Pfahldurchmesser war 1,50 m und die Pféhle
wurden unverrohrt unter Bentonit-Stiitzung ausgefiihrt. Die Flilhrung des Bohrwerkzeuges
erfolgte Gber ein 5 m langes Standrohr.

Nach Erreichen der Endtiefe wurde die Bentonitsuspension bis zu einem Sandgehalt unter

3 % regeneriert.

Bild 10: Suspensionsregenerierung
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Unmittelbar vor Einbau des Bewehrungskorbes wurde die Bohrlochsohle mit einem
Kastenbohrer und spezieller Raumleiste nochmals gereinigt und anschlieBend Uber eine
bis zur Bohrlochsohle reichende Schlauchleitung eine Zementsuspension mit W/Z-Wert

von 0,5 eingeleitet. Auf diese vorbereitete Sohle wurde der Bewehrungskorb mit dem

Hubkissen aufgesetzt.

Bild 11: Hubkisseneinbau

Vom Hubkissen flihrten 2 Fllleitungen zur Gelandeoberflache. Die Betonage erfolgte im
Kontraktorverfahren Gber Schttrohr und Trichter. Im Bereich der Leerbohrung waren die
Fallleitungen des Hubkissens im Schutze eines Stahlrohres und einer Hilfsbewehrung bis
zur Gelandeoberflache geflihrt. Nach mindestens einer Woche Hartungszeit des
Pfahlbetons wurden die Hubkissen bzw. Lift-Cells Gber einen Injektionscontainer mit

Wasser vorgespannt.

i1

Bild 12: Injektionscontainer mit Online-Messung

)
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Fur jeden der 158 vorgespannten Bohrpfahle wurden die eingepumpte Wassermenge,
der erreichte Druck im Hubkissen und die Hebung des Pfahlkopfes ermittelt.
Die Pfahlhebung wurde tber Nivellement festgestellt.

Entsprechend den Pfahllasten wurden die Kissen mit unterschiedlichen Driicken
aufgeblasen. Die statisch erforderliche Spitzendruckkraft ergab sich aus der Wirkflache
des Hubkissens und dem Druck. Da die Pfahle im Wesentlichen als reine Spitzendruck-

pfahle wirkten, wurde die erforderliche Pfahltragkraft voll dem Spitzendruck zugeordnet.

Mit Driicken im Hubkissen zwischen 50 und 65 bar wurden die erforderlichen
Spitzendruckkréfte von allen Pfahlen zwischen 5600 und 7350 kN problemlos erreicht. Die
gemessenen Hebungen am Pfahlkopf lagen zwischen 10 und 30 mm.

Aus den eingepumpten Wassermengen lasst sich auf Verformungen im Sohlbereich der
Pféhle von 60 bis 100 mm schlieBen.

Alle Kissen funktionierten problemlos und es stellten sich keine Undichtigkeiten im
Hubkissen ein.

Nach dem Vorspannen mit Wasser auf den erforderlichen Druck wurden die Hahne der

Verflllleitungen bis zum Austausch gegen eine Zementsuspension geschlossen.

Bild 13 : Flllen der Hubkissen mit Zementleim

Mit Hilfe einer Kolbenpumpe wurde das Wasser im Hubkissen durch einen praktisch
schwindfreien Zementleim hoher Festigkeit ersetzt. Dieser Austausch erfolgte im

drucklosen Zustand; mit gedffneten Hahnen der Zuleitungen. Dabei traten vorher einige
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Liter Wasser zur Entspannung aus. Uber die zweite Fiillleitung wurde solange Zementleim
in das Hubkissen eingepumpt, bis Uber die andere Flillleitung ein Zementleim in der
gleichen Qualitat wie der Ausgangszementleim austrat. Die Uberpriifung erfolgte mit einer
Suspensionswaage

Nach SchlieBen des Austrittsschlauches wurde das Kissen bis zum maximal erreichbaren
Pumpendruck von 60 bis 65 bar mit Zementsuspension aufgeflllt und anschlieBend der

zweite Hahn geschlossen.

Eignungsversuche zum Medienaustausch an unterschiedlich groB aufgeblasenen Kissen
belegten durch spéateres Aufschneiden, dass mit dieser gewéahlten Technik eine nahezu

vollstandige Fullung der Kissen mit Zementsuspension maéglich ist.

Bild 14: Aufgeschnittenes Hubkissen nach Zementverfiillung

7. Ausblick:

Die Technik, mit Hilfe von Hubkissen die Aktivierung gréBerer Spitzendruckwerte schon
vor Beginn der HochbaumaBnahmen unter geringen Vertikalverschiebungen des Pfahls zu
bewirken, ist beim Bauvorhaben E.ON erfolgreich angewandt worden.

Nicht zu unterschatzen ist jedoch die logistische Herausforderung beim Einsatz dieser
neuen Methode. Aufgrund vieler einzelner Arbeitsschritte hat sich ein ausgeklligeltes
Dokumentationssystem gut bewahrt, das sichergestellt hat, dass bei jedem Bohrpfahl auch

alle erforderlichen Arbeitsschritte richtig durchgefihrt wurden.
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BAUER-Messtechnik - ein kompetenter
Dienstleister fur Spezialtiefbaufirmen

Die Abteilung Bautechnik der BAUER Spezialtiefbau GmbH betreut die Bauausfiih-
rung in allen verfahrenstechnischen, baustofflichen, qualitatssichernden und mess-
technischen Fragen. Die Bautechnik ist Entwickler
und Hersteller von speziellen Ausristungen fir die
Versuchs- und Messtechnik des Spezialtiefbaus:

- Qualitatskraftmessdosen bis 10 MN
- Betonverformungsgeber

- Seilneigmessgerate

- Kapselpressen

AuBerdem flhrt die Abteilung Bautechnik diverse Baustellenmessverfahren durch,
wie Kodenmessungen bis 150 m, Inklinometer-, Sonic-Coring-, Integritatsmessungen,
Ankerprifungen sowie Pfahlversuche — auch mit der BAUER-Lift-Cell.

BAUER Spezialtiefbau GmbH
Abteilung Bautechnik / Messtechnik
Wittelsbacherstralle 5

86529 Schrobenhausen

Telefon: +49 8252 97-1303

E-Mail: BST-BT-SEK@bauer.de
www.bauer.de
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Ausfiihrung von Geotextil ummantelten GroBbohrpfihlen im
Subrosionsgebirge und Bergsenkungsgebiet am Beispiel der
Friedetalbriicke in Sollstedt

Markus Schonfeldt, Uwe Béarthel

1. Einleitung

Die Friedetalbriicke [Bild 1] Uberspannt im Zuge der BAB A38 Gottingen — Halle bei
Sollstedt das Tal der Friede sowie ein Gewerbegebiet mit einem einer ehemaligen
Schachtanlage auf einer Lange von 485 m. Die Grindung der Bricke erfolgt auf
GroBbohrpfahlen in einer Region, die gleichzeitiy im Subrosionsgebirge und im

Senkungsgebiet eines ehemaligen Kalibergbaus liegt. Die Vorgaben der Planer sahen das
Absetzen der 30 — 60 m langen GroBBbohrpfahle DN @ 1.500 mm unterhalb der

Auslaugungsschichten des Roét im mittleren Buntsandstein vor.

Bild 1: Briickenanimation (aus 1)

Die Bohrpféhle sollten mit einer Rohrhilse eingebaut werden, um Hohlrdume im Roét zu
Uberbriicken und negative Mantelreibung — hervorgerufen durch Erdfélle und
Bergsenkungen - zu reduzieren.

Wahrend der Ausfuhrungsplanung wurden die Hulsenrohre durch Geotextilschlauche
ersetzt. Dieser Beitrag beschaftigt sich mit der Entwicklung des neuen Konzeptes, der
Ausfiihrung auf der Baustelle und berichtet von einem weiteren Projekt, bei dem der DSI-
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Bullflex® Gewebeschlauch bei ahnlichen geologischen Verhaltnissen wirtschaftlich

eingesetzt worden ist.

2, Projekt ,,Friedetalbriicke“

2.1 Geologie

In den oberen quartéren Schichten stehen im Talbereich Flusslehm bzw. -sand in einer
Méchtigkeit von 0 — 8 m und in den Widerlagerbereichen Hanglehm bzw. -schutt in einer
Méchtigkeit von 0 — 5 m an. Diese geologischen Schichten waren fir die Grindung der
Briicke bedeutungslos.

Unterlagert wird das Quartar vom Oberen Buntsandstein (Rét, so) der in der Talsohle mit
einer Méachtigkeit von 20 m und unter den Widerlagern von 50 m erbohrt wurde.
Charakteristisch fiir diese Schicht ist eine starke Durchsetzung des Fels mit Anhydrit bzw.
Gips. Diese Schichten waren unterschiedlich stark ausgelaugt. Folge dessen sind
Hohlrdume, die je nach Auslaugungsprozess mit weichen bis flissigen Rickstéanden

(Schlamm) geftillt sein kénnen.

Bild 2: Brlckenlangsschnitt mit geologischem Profil (aus 1)

Die Bauwerkslasten sollen in den darunter anstehenden mittleren Buntsandstein (sm)
eingeleitet werden. Die schwach geklifteten bis kompakten Sand- und Schluffsteine sind
oft mit Gips verfestigt oder mit Streifen durchzogen. Diese weisen unterschiedlich hohe
Druckfestigkeiten auf. Mit zunehmender Tiefe steht der gipsfreie Basissandstein mit
gleichmaBigen Druckfestigkeiten an. In diese geologische Schicht sollen die
Spitzendruckpféhle einbinden.

Im Jahre 1990 wurde der Kalisalzbergbau in dieser Region in Tiefen von 600 bis 800 m
Tiefe eingestellt. Mit den Folgeerscheinungen (Bergsenkungen) ist jedoch in den néchsten
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100 Jahren noch zu rechnen. Fir die Widerlagerbereiche werden ca. 20 cm und flr die
Achsen 30 und 40 sogar 25 cm Restsenkungen prognostiziert. So kénnen in Folge von
Zerrungen, Pressungen und Schiefstellungen gegenlaufige Verschiebungen zwischen den

Widerlagern von bis zu 35 cm auftreten.

Restbergsenkung in cm
10 10

zo\ /zn
P

: akutes Erdfaligebiet ; ~3650
) - Talbriicke

300

250 250

J o)
50+000 50+500 514000 51+500 52+000 52+500 5§3+000
Bild 3: Geologischer Schnitt (aus 1)

2.2  Griindungsplanung

Zur Absicherung des Grindungskonzeptes und damit der Ausschreibung wurde eine
Probepfahlgriindung hergestellt und einem Belastungsversuch unterzogen.

Die Ausschreibung sah danach vor:

Die Briicke sollte auf 58 m langen Bohrpfahlen @ 1.500 mm gegriindet werden. Um die
Hohlrdume zu Uberbricken, sollte ein Stahlrohr @ 1.200 mm mit 20 mm Wandstarke
(Gewicht ca. 0,5 t/m) auf nahezu der kompletten Lange eingebaut werden. Zur
Sicherstellung des Korrosionsschutzes sollte das Stahlrohr mit einem Reinheitsgrad SA
2Y2 gestrahlt und anschlieBend mit einer Epoxid-Dickbeschichtung in einer Gesamt-
schichtdicke von 570 pm versehen werden. Zuséatzlich ist eine Gleitschicht von 4 mm auf
Bitumenbasis aufzubringen. Fur die Ringspaltverfillung mit Zementsuspension sollten
Verpressleitungen montiert und mit Offnungen im Rohr verbunden werden.

Dieses Konzept hétte zur Folge gehabt, dass der Bewehrungskorb mit dem Rohr ein
Gesamtgewicht von ca. 30 to aufweisen wirde. Zuséatzlich hatten die Rohre sehr

aufwandig auf der Baustelle verschweiBt und teilweise von Hand beschichtet werden
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mussen. Bei geplanten 4.100 lfdm Rohr lage die Gesamttonnage bei ca. 2.000 to, was bei
stark schwankenden Stahlpreisen ein groBes Einkaufs- und Lieferrisiko barg.

2.3 Entwicklung des neuen Konzeptes

Im Zuge der Ausflihrungsplanung wurde zusammen mit dem Auftraggeber ein neues
Konzept entwickelt, bei dem die Firma Himmel & Papesch GmbH den Einsatz eines
Geotextil-Schlauches vor sah, um das unkontrollierte Ablaufen des Betons in Hohlrdume
und das Abrei3en der Betonsaule beim Betonieren im Kontraktorverfahren zu verhindern.
Der Gewebeschlauch sollte sich an die Bohrlochwandung anlegen und damit die seitliche
Bettung gewabhrleisten, ohne dass eine Ringspaltverfillung erforderlich werden wirde.

Im Rahmen der Angebotsbearbeitung trat die Firma Himmel + Papesch Bau GmbH an die
SUSPA-DSI GmbH, Langenfeld mit der Fragestellung herangetreten, ob es einen
LAnkerstrumpf XXL* fiir GroBbohrpféhle mit & 1.800 m und 50 m Lange gébe.

Tabelle 1: Vergleich von Materialeigenschaften Bullflex® und HaTe® Gewebe

Vergleich Bullflex®ff - HaTe® Typ 50.002

Bullflex® ff

Material: Kette: Polyamid 6.6 (Nylon)

SchuB3: Polyamid 6.6 (Nylon)
Faserart: Kette: Multifilament

SchuB: Multifilament
Flachengewicht [g/m?]: ca. 750
Gewebedicke [mm] ca. 1,0
Haéchstzugkraft und Héchstzugkraftdehnung nach
DIN 53857-1
Héchstzugkraft langs: 2500
(auf 50 mm Breite) [daN]: quer: = 1100
Hoéchstzugkraftdehnung [%]: langs: 225

quer: 230
Elastische Dehnung [%]: langs: 2115

quer: 220
Luftdurchlass bei Druck [mbar]: 10
[I/min x 100 cm?]: 6,5
Wasserdurchlass (10 cm Wassersaule) [/m? x s]: 10
Warmedurchgangskoeffizient [W/(m x K]: 0,25
Restfestigkeit nach 1 Jahr Belichtung in Florida [%]: 20-30
Loslichkeit: in konzentrierten

anorganischen Sauren und
Phenolen

Kriechdehnung bei einer konstanten Zugkraft von
60 % der Hochstzugkraft innerhalb eines Jahres 16,5
[%]:
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Fir den Einbau von frei liegenden, vorgespannten Polyamid-Geweben Uber einen ldngeren Zeitraum (10 — 100
Jahre) wird eine Vorspannung von maximal 40 % der Héchstzugkraft empfohlen. Dies entspricht bei einem
Schlauch aus Bullflex®-Gewebe einem effektivem Uberdruck von 1,75 bar.

Klassische Ankerstriimpfe werden in der Regel mit einem HaTe®-Gewebe hergestellt, das
aus einer Mischung aus PE-HD und PP besteht.

Da fur diesen Einsatz héhere Materialanforderungen gestellt wurden, musste auf ein
deutlich strapazierféahigeres Material und Gewebe fokussiert werden (Tab. 1).

Die Wabhl fiel damit auf den hochfesten DSI-Bullflex®-Gewebeschlauch aus Polyamid 6.6.,
der als textile Schalung fir den Berg- und Tunnelbau entwickelt wurde. Es wird dort als
Lastlibertragungselement zwischen Grubenausbauprofilen und der Ausbruchlinie
eingelegt, mit einer Mortelflllung verpresst um den Ausbaubogen gegen das Gebirge zu
verspannen.

Ausschlaggebend flir den Einsatz dieses Spezialgewebes an der Friedetalbriicke waren
die hohe ReiB- und Weiterreif3festigkeit des DSI-Bullflex® Gewebeschlauchs, die auf der
4/4 Panama-Bindung basiert und damit einen ,Laufmascheneffekt” verhindert.

Ein weiteres Argument fiir das Bullflex®-Gewebe war, dass im Gegensatz zu einem
Gewebe aus Monofilamenten/Multiflamenten die Verbindungspunkte bei einem reinen
Gewebe aus Multiflamenten nicht 6ffnen. Dies bedeutet, dass die Filterwirkung des
Gewebes unter Last stabil bleibt und kein Zementleim aus dem Beton ausbluteten kann.
Um die Wirkung des Schlauches qualitativ nachzuweisen, wurde am 11.07.2007 ein
Probefeld auf der Baustelle in Sollstedt hergestellt. Hierzu wurden 2 Gerliste mit 4 m Hohe
aufgestellt. Die Stitzung des PfahlfuBes wurde durch ein Kanalschachtunterteil simuliert.
Hohlrdume im Ro&t wurden durch Schalbretter nachgeahmt, die in verschiedenen
Absténden (bis zu 75 cm) horizontal am Gerist montiert waren.

In beide Geruste wurde ein 4 m hoher Bewehrungskorb mit einem Durchmesser von
172 cm eingestellt.

Uber den ersten Korb wurde ein unten offener DSI-Bullflex®-Gewebeschlauch mit 3,7 m
Lange und 1,78 m Durchmesser gezogen. Der Schlauchdurchmesser war so bemessen,
dass er sich Uber die Abstandhalter ziehen lie3, dabei aber eine maximale Dehnung von
1,9 m nicht Uberschritt. Am unteren Ende befand sich eine angenéhte O-Ring-Abdichtung.
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Bild 4 + 5:  Befiillung des Probepfahls mit Beton

Dieser diente der Simulation des Zustandes, bei dem der Gewebeschlauch nur iber eine
Teillange iber den Bewehrungskorb gezogen wird. Die O-Ring-Abdichtung wurde vor dem
Betonieren mit einen Mbrtel verpresst und bildet somit eine Barriere gegen Beton, der
zwischen Bohrlochwandung und Gewebeschlauch unbeabsichtigt aufsteigen kénnte.

Der zweite Bewehrungskorb erhielt einen Schlauch mit denselben Abmessungen, jedoch
war dieser am unteren Ende mit einer horizontalen FuBplatte verschlossen. Zusétzlich
wurde er mit einer StoBverbindung ausgestattet, wie sie auch spéater bei den Bau-

werkspfahlen zur Anwendung kommen sollte.
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Abbildung 1: Skizze zum Konstruktionsaufbau der beiden Probepfédhle
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Bild 6:

Schon wahrend des Betoniervorgangs war erkennbar, dass sowohl der Schlauch als auch
die Spezialndhte den Frischbetondruck mit den kalkulierten Verformungen aufnahmen.
Zementschlamme trat nicht aus dem Gewebe aus. Anmachwasser wurde nur in geringen
Mengen ausgefiltert. Der Versuch zeigte jedoch, dass beim Betonieren eine Zugkraft in
Langsrichtung auf den Schlauch wirkt und diesen dadurch nach unten zieht. Bei den

Bauwerkspfahlen wirde dieses Phanomen jedoch nur in geringerem Umfang auftreten, da
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der Schlauch beim Betonieren gegen die Bohrlochwandung gepresst wird und die Reibung
Schlauch/Bohrlochwandung das Herunterziehen des Gewebes reduziert. AuBerdem
wurden in einem Hoéhenabstand von 4 m Schlaufenreihen innen an den Schlauch genéht,
mit denen dieser am Bewehrungskorb befestigt wurde.

Als Ergebnis dieser Beobachtung sollte jedoch eine Reserve an Schlauchlange und
Zwischenaufhangungen bei den Bauwerkspféhlen berlicksichtigt werden. Bei beiden
Probesédulen — mit StoBausbildung und Ringpacker — trat kein Beton aus dem
Gewebeschlauch aus. In [2,3] werden die maBgeblichen Ergebnisse des
Baustellenversuchs zusammengefasst. Als Resultat wurde festgestellt, dass die
Baustellentauglichkeit und dass der DSI-Bullflex®-Gewebeschlauch als geeignete
Stutzung der Frischbetonsdule wirkt und damit ein unkontrolliertes Auslaufen des

Pfahlbetons in Karstraume verhindert werden kann.

Bild 7: Betonsaulen nach Rickbau des Stiitzgerlstes
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2.4  Ausfiihrung der Bohrpfahlarbeiten

Im August 2007 begannen die Bohrarbeiten flir die Bauwerkspfahle. Hierflir kam eine
Geratekombination bestehend aus einem Seilbagger ,Sennebogen S660“ (60 to Klasse)
als Servicekran, einem Seilbagger ,Sennebogen 6100 (90 to Klasse) fur die Greifer-
bohrung, einer Rohrdrehmaschine ,Leffer VRM 2000“ sowie einem Freifallgreifer und
KranzmeiBel ,Leffer 1800“ zum Einsatz [Abb. 2]. Aufgrund der schwierigen Geologie im
Grindungsgebiet sollte das Bohrgut Uber die gesamte Bohrstrecke auf einer Folie

ausgelegt, fotografisch dokumentiert werden.

Seilbagger.
Sennebogen 6100

Verrohrungsmaschine:
VR 2000

== 1AWICRA=

N2 S A R S SIS
Abbildung 2: Gerdtekombination fiir die Bohrarbeiten
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Die Verrohrung setzte sich aus Rohrschiissen von 2 — 5 m Lange zusammen und eilte der
Bohrung voraus. Parallel zu den Bohrarbeiten wurden die 2 — 3-geteilten Bewehrungs-
kérbe fur den Einbau vorbereitet. Die ebenso 2 — 3-geteilten DSI-Bullflex®-
Gewebeschlauche wurden fertig konfektioniert auf die Baustelle geliefert und handisch
Uber die horizontal liegenden Bewehrungskoérbe gezogen und anschlieBend fixiert
[Bild 8 + 9]. Die Langseisen der Bewehrungskérbe wurden beim Einbau in die Bohrung als
UbergreifungsstoB mit Seilklemmen verbunden. Hierfir wurde der Schlauch gerafft

[Bild 10], um genlgend Arbeitsraum fir die Klemmenmontage zu haben.

Bild 8 + 9:  Aufziehen und Fixieren des Gewebesch