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Vorwort zum Pfahl-Symposium 2025

Der vorliegende Tagungsband zum achtzehnten Pfahl-Symposium ist das erfreuliche
Ergebnis |hrer Beitrage aus der Geotechnik-Community, das zum einen zeigt, dass
das Themenfeld der Pfahlgriindungen in Theorie und Praxis noch immer grolRe
Resonanz erfahrt, und zum anderen, dass Braunschweig nach wie vor diese
Community in feierlichem und herzlichem Rahmen zusammenfiihrt.

Als im Frihjahr 2024 an die TU Braunschweig berufener Professor freue ich
mich, Sie zu diesem seit jeher mit groBem Einsatz meines Kollegiums am Institut
fur Geomechanik und Geotechnik (IGG) ausgerichteten Symposium begriflen zu
dirfen. 2024 war in jeglicher Hinsicht ein besonderes Jahr. So hat das IGG mit
Vortrags- und Festprogramm und vielen Gasten sein 50-jdhriges Bestehen
gefeiert. Dabei sind mir personlich der grofRe Kreis der Kolleginnen und Kollegen
sowie Freundinnen und Freunde des Instituts, die Traditionen und die Tragweite
der Uber die Jahrzehnte am IGG durchgefihrten Arbeiten sehr positiv
aufgefallen. Das Institut versteht es auf wunderbare Weise, immer wieder
Menschen in Braunschweig zusammen zu bringen. In diesem Sinne bin ich
mir sicher, dass Sie die anregende und gemiitliche Atmosphare des Pfahl-
Symposiums 2025 geniefen werden. Die Traditionen aber auch die
Forschungsarbeiten werden im Rahmen der zukiinftigen Ausrichtung des
Instituts in Forschung und Lehre fortgesetzt, was auch die Forschung an
Pfahlgrindungen einschlief3t.

Inhaltlich erwartet uns dieses Jahr wieder ein spannendes Tagungsprogramm mit
einer guten Mischung von Themen aus der aktuellen Forschung und Baupraxis aus
den Themenbereichen Pfahlinstallation, Tragverhalten in situ und im Modellversuch
sowie numerische Simulation. Wir freuen uns sehr, im Rahmen des Symposiums
den traditionellen Edgard-Frankignoul-Forderpreis, gestiftet von der PORR
Spezialtiefbau GmbH, an herausragende Studierende bzw. Doktorandinnen und
Doktoranden zu verleihen. Die Preistragerin und die Preistrager werden ihre
ausgezeichneten Arbeiten im Rahmen des Symposiums vorstellen.

Mein groRer Dank gilt allen Referentinnen und Referenten fiir die schriftlichen und
mundlichen Beitrage zur Tagung sowie den Sitzungsleitern, die zum guten
Ablauf der Vortragsveranstaltung beitragen. Personlich bedanke ich mich
sehr herzlich bei unserem akademischen Direktor, Dr.-Ing. Jorg Gattermann,
ohne den das Pfahl-Symposium nicht das ware, was es heute ist, bei meinem
Oberingenieur, Dr.-Ing. Max Wiebicke, und Laborleiter, Dipl.-Wirtsch.-Ing. Eugen
Daumlechner, sowie allen Kolleginnen und Kollegen und studentischen
Hilfskraften fur ihren Einsatz.

Wir freuen uns, die Tradition des Pfahl-Symposium 2025 mit |hnen fortleben zu
lassen, und winschen |hnen eine angenehme und aufschlussreiche Zeit in
Braunschweig.

\ o \n" )+

J\'F\/«WY‘M v\v‘ w)wv(/(/

Univ.-Prof. Dr.-Ing. habil. Marius Milatz

Braunschweig, im Februar 2025
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Der Megapfahl als nachhaltige Alternative zum GrofRbohrpfahl

— Unsere Greenpile-Lésung: der Frankipfahl NG® @71 cm —

Jens Wasner, Nadja Gibis, Maximilian Ueberschér
PORR Spezialtiefbau Planung GmbH, Seevetal, Deutschland

1 Einleitung

Die Bauindustrie steht vor einer der groten Herausforderungen unserer Zeit: der
nachhaltigen Gestaltung von Bauprojekten. Und auch im Spezialtiefbau gewinnt dieses
Thema zunehmend an Bedeutung. Angesichts der globalen Bemihungen zur Reduzierung
von CO2-Emissionen und zur Schonung natirlicher Ressourcen ist es unerlasslich,

innovative und umweltfreundliche Techniken zu entwickeln und anzuwenden.

So verursachten laut der Studie ,Umweltfulabdruck von Geb&auden in Deutschland® [BBSR,
2020] die Errichtung und Nutzung von Hochbauten in 2014 mit 398 Mio. t CO2-Aquivalent
insgesamt etwa 40 % aller Treibhausgase in Deutschland. Hiervon entfielen zwar ca. % der
CO2-Emissionen auf die Nutzung und den Betrieb der Hochbauten, wie in Abbildung 1
dargestellt. Immerhin ¥ der CO2-Emissionen sind deren Errichtung zuzuschreiben, wobei
der Grof3teil hiervon durch die Grund- und Baustoffindustrie sowie durch vorgelagerte
Zulieferer verursacht wurde. In Relation zu dem Hochbau wird im Spezialtiefbau die
Errichtung von Bauwerken einen grof3eren Anteil an den CO2-Emissionen haben, weil z.B.
bei Baugruben, Hangsicherungen und Grindungen fur Ingenieurbauwerken, deutlich
weniger Treibhausgase wahrend Nutzung und Betrieb anfallen.

398
Mio. t
C0,-Aq.

Treibhausgas- ‘ ‘
FuBabdruck ® 2,3% 10,6% 9,9% . 2,6%

Grundstoff- vorgelagerte Baustoff- direkte Nutzung und
industrie Zulieferer industrie™ Emissionen Betrieb
Bauwirtschaft

Hochbau

Abbildung 1: Treibhausgas-FuRabdruck des Handlungsfelds ,Errichtung und Nutzung
von Hochbauten“im Jahr 2014 [BBSR, 2020]



Auch 10 Jahre nach der zuvor zitierten Studie sind die direkten Treibhausgasemissionen
der Bauwirtschaft vergleichsweise gering. So bendtigen die Unternehmen des
Baugewerbes mit gerade einmal 1,8 % des gesamten inlandischen Energieverbrauchs
verhaltnismaRig wenig Energie fur die Errichtung von Geb&auden und Infrastruktur und
haben mit einem Anteil von nur 1,0 % an den gesamten CO,-Emissionen einen eher kleinen
UmweltfuBabdruck [HDB, 2024]. Indirekt hatte die Baustoffindustrie — mit der Eisen- und
Stahlproduktion auf Platz 1 (mit 32,5 Mio. t CO2-Aquivalent) und der Herstellung von
Zementklinker auf Platz 3 (mit 16,1 Mio. t CO2-Aquivalent) — in 2023 einen erheblichen
Anteil an den industriellen Treibhausgasemissionen in Deutschland (siehe Abbildung 2).

Eisen und Stahl

Raffinerien

Zementklinker

Chemische Industrie

Sonstige mineralverarbeitende
Industrie

Industrie- und Baukalk

Papier und Zellstoff

Nichteisenmetalle

Sonstige Verbrennungsanlagen

0 5 10 15 20 25 30 35 40

Emissionen in Mio. Tonnen CO2-Aquivalent

Abbildung 2: Treibhausgasemissionen des Industriesektors in Deutschland nach
Branchen im Jahr 2023 [de.statista.com, 2024]

Es liegt also in der Hand der Bauindustrie und ihrer Auftraggeber, durch den Einsatz
ressourcenschonender Baustoffe und die Anwendung effizienter Bauverfahren zu einer
nachhaltigen Entwicklung der Bauwirtschaft beizutragen. In den nachfolgenden Abschnitten
wird aufgezeigt, dass dieses Potenzial zur nachhaltigen Entwicklung der Bauindustrie
erkannt wurde und wie mit ressourcenschonenden Lésungen der Verbrauch von CO2-

intensiven Baustoffen im Spezialtiefbau reduziert werden kann.



2 COz-armer Spezialtiefbau fir COz-reduzierten Flachstahl

2.1 Erster Elektrolichtbogenofen in Salzgitter

Die Salzgitter AG ist einer der fiihrenden deutschen Stahl- und Technologiekonzerne, der
beispielsweise mit Programmen wie SALCOS® - SAlzgitter Low CO2Steelmaking
nachhaltige Innovationen fur eine CO2z-arme Stahlherstellung verwirklicht. Am Standort
Salzgitter wird auf dem Gelénde der Salzgitter Flachstahl GmbH (SZFG) hierfiir der erste
Elektrolichtbogenofen (EAF) errichtet. Durch den flexiblen Einsatz verschiedener
Energietréager im Elektrolichtbogenofen kdnnen die direkten und indirekten CO2-Emissionen

beim Einschmelzen von Stahlschrott verringert werden.

Als Teilprojekt wird der Neubau der EAF Materialwirtschaft verwirklicht (siehe Abbildung 3),
der die Gebéaudeteile Umschlaghalle (1), Silogebaude (2), Schalthaus (3), Kamin und
Geblase (4) sowie vier Turmstltzen (5) fir das neue Materialférderband (6) umfasst. Die
Abbildungen 4 und 5 vermitteln eindrucksvoll die beengten Platzverhéltnisse fiir die

Bauarbeiten inmitten der dauerhaft in Betrieb befindlichen Industrieanlage.

- Google Earth

Abbildung 3: Neubau ,,EAF Materialwirtschaft“ bei SZFG [Google Earth, 2024]



2.2 Ausgefihrte Spezialtiefbauarbeiten

Die PORR Spezialtiefobau GmbH ist mit der Ausfuhrung der folgenden
Spezialtiefbauleistungen beauftragt worden:

(1) Umschlaghalle: Errichten einer ca. 13 m tiefen Baugrube in Schlitzwandbauweise fiir
die Umschlaghalle, deren 1,5 m dicke Wande und Barette fiir die dauerhafte Nutzung
als Tiefbunker ausgelegt sind. Ersatz der bauseitig geplanten Unterwasserbeton-
Sohle durch eine Weichgel-Sohle.

(2) Silogebaude: Grindung der 1,5 m dicken Siloplatte auf 41 Megapfahlen (Frankipfahl
NG® @71 cm), von denen 20 Pfahle mit Neigung 10:1 hergestellt wurden.

(3) Schalthaus: Errichten einer temporaren Baugrube fur das Schalthaus.
(4) Kamin und Geblase: Grindung auf 8 Megapféhlen.

(5) Turmfundamente: ~ Grindung der vier Turmfundamente des neuen
Materialférderbandes auf insgesamt 61 Megapfahlen (Ausfihrung Turm 3 + Turm 4
im Frihjahr 2025). Die Bauarbeiten erfolgten zwischen den bestehenden
Anlagenteilen sowie unmittelbar neben einer flach gegriindeten Kranbahn, die

wahrend der gesamten Baumal3nahmen in Betrieb waren.

Abbildung 4: Blick auf das Baufeld fir Tiefbunker und Silogebaude



Abbildung 5: Blick etwa von Turm 2 in Richtung der Turmfundamente 3 + 4

Im Zuge der Ausfiihrungsplanung durch die PORR Spezialtiefbau Planung GmbH konnten
in enger Abstimmung mit dem Auftraggeber und den bauseitigen Fachplanern vielféltige
Optimierungen in Bezug auf die in Abschnitt 1 erlduterten Nachhaltigkeitsaspekte und den
Bauablauf umgesetzt werden. Hierzu zahlen unter anderem der Ersatz der
Unterwasserbetonsohle fiir die Umschlaghalle durch eine Weichgelsohle sowie die
Umstellung der bauseits geplanten Grindung mit Grol3bohrpfahlen @120 cm auf die
nachfolgend naher beschriebenen Megapfahle — also den bewahrten Frankipfahl NG® mit

einem Schaftdurchmesser von 71 cm.



3 Alternative Griindung auf Megapfahlen

3.1 Baugrundverhéltnisse

Fir die Baugrundbeurteilung im Bereich der EAF Materialwirtschaft wurden vom
Baugrundbiiro bsp ingenieure GmbH zahlreiche Bohr- und Rammkernsondierungen sowie
Spitzendrucksondierungen ausgewertet. Im Baugrundgutachten [bsp ingenieure, 2023] wird
der Baugrundaufbau wie folgt beschrieben und in Abbildung 6 dargestellt:

Unterhalb der fast im gesamten Baufeld vorhandenen oberflachlichen Schicht 1 aus
Schlackeschotter stehen zunachst sandig-kiesige (Schicht 2a) bzw. schluffige (Schicht 2b)
Auffillungen an. Diese werden im 6stlichen Baufeld von Geschiebemergel (Schicht 3) mit

hauptsachlich weicher Konsistenz unterlagert, der als gering tragféhig bewertet wurde.
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Abbildung 6: Baugrundschnitt durch die EAF Materialwirtschaft [bsp ingenieure, 2023]



Darunter wurden in allen Baugrundaufschliissen toniger Schluff (Schicht 4) bzw. schluffiger
Ton (Schicht 5) mit jeweils steifer bis halbfester Konsistenz in wechselnder Lagerung
erkundet. Diese Schichten nehmen in ihrer Machtigkeit nach Westen hin stetig zu und
werden im Baugrundgutachten in Abh&angigkeit vom Spitzendruck der Drucksondierungen
als maRig tragféhig fur eine Griindung auf Bohrpfahlen beschrieben.

Die sehr gut tragfahigen Baugrundschichten beginnen unterhalb der Schluffe und Tone
zunachst mit Uberwiegend dicht gelagerten Sanden und Kiesen (Schicht 6), die im
westlichen Baufeld unterhalb der Turmfundamente fiir Turm 3 + Turm 4 durch vollsténdig
verwitterten Felszersatz (Schicht 7) und stark bis mafig verwitterten Tonstein (Schicht 8)

unterlagert werden.

Innerhalb des gerade einmal knapp 220 m langen Baufeldes flr die EAF Materialwirtschaft
fallt der sehr gut tragfahige Horizont nach Westen hin rasch ab (orange Linie in den
Abbildungen 6 und 7). Wahrend im 6stlichen Baufeld, also im Bereich des Silogebaudes
(BK11/CPT11), die dicht gelagerten Sande in sehr groBer Méchtigkeit bereits ca. 8 m unter
GOK anstehen, sind diese im Grundungsbereich von Turm 1, Turm 2 sowie Kamin und
Geblase erst in Tiefen von 16 m (CPT36) bis 23 m (BK10) unter GOK anzutreffen. Mit der
Sondierung BK12 konnte die Schicht 6 erst in ca. 26 m unter GOK und auch nur in
vergleichsweise geringer Machtigkeit von ca. 5 m erkundet werden. Hier wird sie jedoch

direkt vom ebenfalls sehr gut tragféhigen Tonstein und dessen Felszersatz unterlagert.

Der bauzeitliche Grundwasserstand war mit ca. 2,0 m unter GOK anzusetzen.

3.2 Grindungshorizonte der Bohrpfahlgriindung

Mit der Bemessung der Griindung musste folglich auf die jeweils lokal anstehende
Baugrundschichtung reagiert werden. So wurden in der bauseitigen Planung
unterschiedliche Absetztiefen der Gro3bohrpfahle @120 cm fur die einzelnen Bauteile der
EAF Materialwirtschaft festgelegt, wobei sich die gréf3ten Pfahllangen von ca. 39 m fur die
Grundung von Turm 4 ergaben (vgl. Abbildung 7). Dies héatte sich besonders ungunstig auf
den Baubetrieb ausgewirkt, weil sich der Turm 4 am tiefsten innerhalb der bestehenden
technischen Anlage der SZFG befindet, die wahrend der gesamten Bauzeit dauerhaft in

Betrieb war (siehe hierzu auch Abbildung 5).
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Abbildung 7: Pfahllangen von GroRbohrpfahl und Megapfahl im Vergleich

Die bauseits ermittelten Pfahllangen wurden auf die statischen Pfahlkréfte der einzelnen
Bauteile ausgelegt. Mit Einbindelangen zwischen 3,5 m und 13 m in die sehr gut tragfahigen
Schichten 4 bis 6 wurden Bemessungswerte der Tragfahigkeiten von R4 = 3.400 kN bis
9.550 kN berechnet (vgl. Tabelle 1). Zur Aufnahme groRRerer Horizontallasten sollte am
Silogebaude die stdlichste Reihe der GroRbohrpféhle mit einer Neigung von 10:1 hergestellt

werden.

3.3 Herstellkriterien fir den Megapfahl

Die Mindesteinbindung in den tragfahigen Baugrund betragt beim Frankipfahl NG® im
Regelfall 2,0 m. Dies ergibt sich aus den Rammekriterien, wonach das Fu3volumen Uber die
FuBkurven anhand der Summe der Rammschlage auf den letzten beiden Rammmetern

ermittelt wird. GroRRere Einbindetiefen kénnen fir horizontal oder auf Zug belastete Pfahle



erforderlich sein. Technisch sind auch Schragpféahle bis 4:1 Neigung (14° zur Lotrechten)
mdglich, wobei die geleistete Rammarbeit entsprechend der Pfahineigung reduziert werden

muss.

Die FuRkurven werden dabei auf die individuell abgestimmte Tragfahigkeit des
Einzelpfahles (oder Pfahltyps) sowie den in der Tiefenlage des PfahlfuRes anstehen
Baugrund ausgelegt. In den Empfehlungen des Arbeitskreises ,Pfahle“ [DGGT, 2012] sind
die FuBkurven fir rollige Boden, bindige Béden und Geschiebemergel als Kurvenschar fur
Pfahlwidersténde bis Rox = 8.000 kN veréffentlicht. Mit dem Megapfahl konnten in statischen
Probebelastungen sogar Pfahlwiderstande bis Rcm = 15.000 kN in rolligen Bdden

nachgewiesen werden.

Der Frankipfahl NG® wird mittels Innenrohrrammung bis in die tragfahigen
Baugrundschichten abgeteuft, wobei der Boden vollstandig verdrangt wird und somit kein
Bohrgut anfallt. Im Gegensatz zu kopfgerammten Pfahlsystemen sind Larmentwicklung und
Erschutterungen erheblich reduziert, so dass die Pfahlherstellung auch im unmittelbaren
Umfeld schwingungsempfindlicher Anlagen und Bauwerke erfolgen kann. Die Aufzeichnung
der Rammschlage bei der Pfahlherstellung liefert fir jeden Pfahlstandort eine Aussage zur
eingetragenen Rammenergie und ermdglicht so Rickschlisse auf die Tragfahigkeit der
durchteuften Baugrundschichten. Werden im geplanten Absetzhorizont die erforderlichen
Schlagzahlen nicht erreicht, so kann uber eine Kiesvorverdichtung der Baugrund lokal im
Bereich des Pfahlfulles verbessert werden. Hierflir wird zunéchst das Vortreibrohr
mindestens 1,0 m unter die spatere Pfahlunterkante gerammt und dann unter Ausstampfen
von Kies ca. 2,0 m gezogen. AnschlieBend wird das Rohr wieder in den zuvor

ausgestampften Kies zurtickgerammt und der Pfahlfu’ dort hergestellt.

3.4 Tragfahigkeiten und Absetztiefen der Megapféhle

Fir die Grindung der Bauteile der EAF Materialwirtschaft wurde das Baufeld in zwei

Bemessungsabschnitte eingeteilt:

Fir das Silogebaude wurden Rammtiefen zwischen 15 m und 18 m ab GOK festgelegt, um
Einbindetiefen von mindestens 7 m in die dicht gelagerten Sande zu gewahrleisten. Dies
war erforderlich, weil rechnerisch auf den oberen Pfahimetern keine seitliche Bettung
angesetzt werden durfte und dennoch Horizontalkrafte von Hda= 155 kN sowie

Pfahlzugkréafte von Nia = 580 kN sicher in den Baugrund abgetragen werden sollten. Zur
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Lagersicherung der Silopatte wurden dariber hinaus zehn Pfahlbécke aus im Verhaltnis von
10:1 zueinander geneigten Schragpfahlen hergestellt. Die axialen Pfahlwiderstande wurden
Uber gestaffelte FuBkurven in drei Laststufen zwischen R4 = 3.600 kN und Rd = 5.200 kN
auf die tatsachlichen Pfahllasten abgestimmt (vgl. Tabelle 1). Die bauseits geplanten
Grol3bohrpféahle konnten in Anzahl und Lage direkt durch die Megapfahle ersetzt werden.

Aufgrund der nach Westen abfallenden Oberkante der sehr gut tragfahigen
Baugrundschichten wurden firr die Turmfundamente sowie das Bauteil Kamin und Gebléase
die maximalen Pfahllasten auf Na = 3.600 kN begrenzt. So konnte sichergestellt werden,
dass die Pfahle auch bei geringeren Einbindetiefen ausreichende Tragfahigkeiten
aufweisen. Infolge der geometrischen Einschrankungen fir die Pfahlherstellung der
Turmfundamente 3 + 4 wurde die Pfahllange hier auf eine Rammtiefe von 23 m begrenzt.
Die Pféhle werden hier im steifen bis halbfesten Schluff/Ton (Schicht 4/5) oberhalb des sehr
gut tragféhigen Horizontes abgesetzt. Zur Erh6hung der Tragféahigkeit wird daher planmaRig
mit jedem Pfahl eine lokale Baugrundverbesserungen mittels einer Kiesvorverdichtung
durchgefuhrt, wie in Abbildung 7 dargestellt. Im Vergleich zur Bohrpfahlgriindung mussten
die geringeren Pfahlwiderstande teils durch eine gré3ere Pfahlanzahl kompensiert werden.

Tabelle 1: Vergleich der Pfahlsysteme nach Absetztiefe und Tragféhigkeit Rq

GroBbohrpfahl Megapfahl

?120cm Frankipfahl NG $71 cm
Silogebaude
Absetztiefe +64,4 mNHN +72,0 bis +75,0 mNHN
Tragfahigkeit Ry 5.080 kN 3.600 bis 5.200 kN
Turm 1+2
Absetztiefe +62,5 mNHN +67,5 mNHN
Tragfahigkeit Ry 5.150 kN 3.600 kN
Kamin+Gebléase
Absetztiefe +63,4 mNHN +67,5 mNHN
Tragfahigkeit Ry 3.400 kN 3.600 kN
Turm 3
Absetztiefe +61,0 mNHN +67,0 mNHN
Tragfahigkeit Ry 4.975 kN 3.600 kN
Turm4
Absetztiefe +51,0 mNHN +67,0 mNHN
Tragfahigkeit Ry 9.550 kN 3.600 kN
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Nach der Pfahlherstellung wurden dynamische Probebelastungen an vier Bauwerkspféahlen

durchgefihrt, so dass die vorab ermittelten Pfahltragfahigkeiten bestatigt werden konnten.

Darliber hinaus konnte mit Setzungs- und Schwingungsmessungen an den flach
gegriindeten Kranbahnfundamenten gezeigt werden, dass die Erschiitterungen infolge der
Pfahlherstellung geringer ausfallen als die regelmaRig betrieblich verursachten

Erschitterungen an der Kranbahn.

3.5 Massenbilanzierung der Griindungsvarianten

In den vorangegangenen Abschnitten wurde aufgezeigt, dass der Megapfahl (Frankipfahl
NG® @71 cm) hinsichtlich seiner Tragfahigkeit mit einem GroRbohrpfahl @120 cm
konkurrieren kann. Daruber hinaus kann der Megapfahl seine Vorteile in Bezug auf den

Ressourcenverbrauch ausspielen:

Als Pfahlsystem mit vollstandiger Bodenverdrangung konnen an jedem Pfahlstandort
anhand der Schlagzahlen und folglich der geleisteten Rammarbeit Rickschlisse auf die
Festigkeit des Baugrundes gezogen werden. Die erforderliche Pfahlabsetztiefe richtet sich
daher nicht allein nach dem Baugrundmodell, das auf einzelnen Baugrundaufschliissen

beruht, sondern kann in-situ fur jeden Pfahlstandort individuell angepasst werden.

Durch die Verdrangungswirkung wird der Baugrund im unmittelbaren Pfahlumfeld

verdichtet, was zur Erhéhung der Tragfahigkeit beitragt.

Uber die FuRkurven kénnen die Pfahltragfahigkeiten stufenweise auf die einwirkenden
Pfahlkrafte abgestimmt werden, infolgedessen ein gleichméaRiges Setzungsverhalten

erreicht wird.

Fur den Fall, dass ortlich die erforderlichen Schlagzahlen im Einbindebereich des
PfahlfuBes nicht erreicht werden, kann mittels der Kiesvorverdichtung eine zuséatzliche

Baugrundverbesserung im Bereich des PfahlfuBes ausgefuhrt werden.

Somit kann jeder Frankipfahl NG® auf seine individuellen Einwirkungen sowie die lokalen
Baugrundverhéltnisse abgestimmt werden, wodurch die Pfahllange auf das statisch
erforderliche MindestmaR reduziert wird. Hierdurch konnte fur die EAF Materialwirtschaft
trotz notwendiger Erhéhung der Pfahlanzahl von 84 Grof3bohrpfahlen auf 110 Megapfahle
die Gesamtlange der Pfahle um 24 % reduziert werden (vgl. Tabelle 2).
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Aufgrund des deutlich kleineren Pfahlschaftdurchmessers von @71 cm statt @120 cm
konnte trotz des vergroRerten PfahlfuRes das Gesamtpfahlvolumen fur den Bauabschnitt
der EAF Materialwirtschaft von 2.968 m3 auf 871 m3 verringert werden, wie die Massenbilanz
beider Pfahlsysteme in Tabelle 2 belegt. Dies hat nicht nur direkte Auswirkungen auf den
Betonverbrauch, der ebenfalls um 71 % reduziert wurde; indirekt konnte auch die
erforderliche Bewehrungsmenge um 35 % reduziert werden, da diese bei den
GroRBbohrpfahlen maf3geblich Giber Pfahllange und Mindestbewehrung bemessen wurde.
Weiterhin fallt beim Frankipfahl NG® kein Bohrgut an, welches klassifiziert und anschlieRend

entsorgt werden miisste.

Insgesamt konnten durch den geringeren Ressourcenverbrauch des Megapfahles auch die
notwendigen Transporte erheblich reduziert werden. Bei der in Tabelle 2
zusammengestellten Bilanzierung wurden die tatséchlichen Transportwege fiir den
Frischbeton (12 km Entfernung; 100 % Leerfahrt zuriick) und die Bewehrungskdrbe (200 km
Entfernung; 50 % Leerfahrt) beriicksichtigt. Fir die theoretischen Transporte des nicht
angefallenen Bohrgutes wurde die in COz-Kalkulationen ubliche, fir deutsche Baustellen
gemittelte Entfernung von 12 km zur Lagerstatte angesetzt. Hieraus ergeben sind in Summe
22.812 LKW-km bei der Grindung auf GroBbohrpfahlen gegeniber 5.616 LKW-km bei der
ausgefiihrten Griindung auf Megapfahlen. Dies entspricht einer Einsparung von 75 % der

Transportwege.

Tabelle 2: Massenbilanz beider Pfahlsysteme

GroBbohrpfahl Megapfahl Ressourcen-
@120 cm Frankipfahl NG @71 cm vergleich
Geometrie
Pfahlanzahl 84 Stiick 110 Stiick +31%
Pfahlmeter 2624 m 2.002 m -24%
Pfahlvolumen 2.968 m® 793 m®
3 3 -71%
FuBvolumen - m 78 m
Baustoffe
Beton 2.968 m® 871 m® -71%
Bewehrung 221 t 144 t -35%
Erdaushub / Entsorgung 5.873 t -t -100%
Betriebsstoffe + Fracht
Diesel fur Pfahlherstellung 67.697 | 31.790 | -53%
Transporte 22.812 km 5.616 km -75%
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Im Vergleich zur Fracht hat jedoch der Verbrauch an Betriebsstoffen einen grof3eren
Einfluss auf die herstellungsbedingten CO2-Emissionen. Hier zeigt sich, dass die schnellere
Pfahlherstellung des Megapfahles nicht nur die Bauzeit verkirzt, sondern auch einen

positiven Effekt auf die CO2-Bilanz verzeichnet.

3.6 CO2-Bilanzierung der Pfahlsysteme

Aus der in Tabelle 2 zusammengestellten Massenbilanz wurden mithilfe des EFFC/DFI
Carbon Calculators in der Version v5.0 [EFFC/DFI, 2023] die CO2-Emissionen sowohl fur
die geplante Bohrpfahlgrindung als auch fur die ausgefiihrte Griindung auf Megapfahlen
ermittelt. Hierbei wurden die Stadien ,Produktion® (A1-A3) und ,Errichtung des Bauwerks*
(A4) in Anlehnung an die Anforderungen an eine Typ IllI-Umweltdeklaration (EPD =
Environmental Product Declaration) betrachtet. Der Treibhausgas-FuRabdruck (GWP in t
COz-Aquivalent) ist zur besseren Vergleichbarkeit der beiden Pfahlsysteme als
Balkendiagramm in Abbildung 8 dargestelit.

Bei beiden Pfahlsystemen hat die Herstellung der verwendeten Baustoffe (Beton und
Betonstahl) mit jeweils ca. 2/3 den gréf3ten FuBabdruck. Im Carbon Calculator wurde
einheitlich der tatséchlich verbaute Pfahlbeton C35/45 nach Eigenschaften aus dem ca. 12
km entfernten Lieferwerk in Wolfenblttel zugrunde gelegt. Es wurde ein klinkerreduzierter
Zement CEM III/B 42,5 mit einem Zementanteil von 410 kg/m3 verwendet. Die Einsparung
von ca. 307 t COz-Aquivalent (-60 %) bei der Griindung auf Megapfahlen gegeniiber der
Bohrpfahlgriindung mit ca. 514 t COz-Aquivalent resultiert im Wesentlichen aus der
erheblichen Mengenreduktion beim Betonverbrauch. Diese Mengenreduktion wirkt sich
gleichermaBen auf verringerte Transporte und folglich die frachtbezogenen CO2-
Emissionen aus, wobei letztere nur einen geringen Anteil von weniger als 3 % am gesamten
GWP haben.

Mit knapp 1/3 des Treibhausgas-FuRabdrucks nimmt der Verbrauch an Betriebsstoffen
(Diesel fur Ramme/Bohrgerat und Radlader, Baustrom etc.) einen wesentlichen Anteil an
den herstellungsbedingten Treibhausgas-Emissionen auf der Baustelle ein: dieser konnte
mit der Umplanung von der Bohrpfahlgriindung (ca. 225 t CO2-Aquivalent) auf den
Megapfahl (ca. 106 t CO2-Aquivalent) um 53 % reduziert werden. Hierfir kann die etwa
doppelt so schnelle Pfahlherstellung der Rammpfahle als maRgebender Einflussfaktor

ausgemacht werden, die sich zusétzlich positiv auf die Bauzeit auswirkt. Weiteres



14

Einsparpotenzial bei den CO2-Emissionen bietet eine Umstellung der Baugerdte von

fossilen Brennstoffen auf den elektrischen Betrieb.

Fir die EAF Materialwirtschaft ergibt sich aus der CO2-Bilanzierung der beiden
Griindungssysteme eine Einsparung von insgesamt 443 t CO2-Aquivalent. Dies entspricht
einer Reduzierung der Treibhausgas-Emissionen um 58 % allein durch die Umplanung von
GroRbohrpfahlen @120 cm auf den Frankipfahl NG® @71 cm. Aufgrund der guten
Erfahrungen bei der Herstellung der Megapféhle und den erzielten Tragfahigkeiten bei den
dynamischen Probebelastungen lasst sich feststellen, dass bei friihzeitiger Optimierung der
Bauwerksgriindung vermutlich auch ein Frankipfahl NG® mit @61cm hatte eingesetzt
werden kénnen, wodurch weitere Einsparungen von ca. 50 t COz-Aquivalent bei den

Baustoffen mdglich gewesen waren.

CO,-Bilanzierung (GWP) [t CO,-Aqv.]
g
800 ©\®
3
600 0%
3
400 5 -
~N
200 N
A
Baustoffe Fracht Betriebsstoffe GWP total
B GroRbohrpfahl 120 cm Megapfahl (Frankipfahl NG @71 cm)

Abbildung 8: Global Warming Potential (GWP) beider Pfahlsysteme im Vergleich
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4 Nachhaltigkeit im Spezialtiefbau

4.1 von PORR Spezieltiefbau

Die hier durchgefiihrten Bilanzierungen der Griindungen fiir die EAF Materialwirtschaft zeigt
auf, dass der Megapfahl ein effizientes Pfahlsystem ist, welches die natirlichen Ressourcen
schont und CO2-Emissionen auf ein Minimum reduziert. Diese Aussage trifft auf alle
schlanken Vollverdranger der PORR Spezialtiefbau GmbH zu, die gemeinsam unter der
Bezeichnung Greenpile gefiihrt werden. Hierzu zahlen neben dem Frankipfahl NG® auch
andere gerammte Ortbeton- (Simplexpfahl) und Stahlpfahle (Duktilpfahl, Stahlrohrpfahl)
sowie die geschraubten Systeme Atlaspfahl und Fundexpfahl. Die Vorteile der Greenpile-
Ldsungen sind vielfaltig: durch die Bodenverdrangung wird der Baugrund verbessert, so
dass hohere Mantelreibungs- und Spitzenwiderstande erzielt werden koénnen als bei
Pfahlsystemen mit Bodenentzug. Es wird kein Bohrgut gefoérdert, so dass Kosten fur die
Entsorgung und Transporte gespart werden. Aufgrund der kleineren Durchmesser im
Vergleich zu klassischen Bohrpféahlen wird bei gleicher Tragfahigkeit Beton in groRen
Mengen eingespart. Dies reduziert Transporte und minimiert die CO2-Emissionen. Mit dem
ressourcenschonenden Greenpile kann fir jede Grindungsaufgabe eine wirtschaftliche und

nachhaltige Losung gefunden werden.

4.2 Gezielter Einsatz von Ressourcen spart CO2

Im Spezialtiefbau bieten sich dariiber hinaus noch weitere Mdglichkeiten, um die
Nachhaltigkeit in der Bauwirtschaft zu verbessern. Durch kluge Ingenieurlésungen und eine
vorangehende Optimierung der Planungen konnten auch bei den anderen
Spezialtiefbauarbeiten bei der EAF Materialwirtschaft groRe Mengen an CO2-Emissionen

eingespart werden.

Durch die Umplanung des Grindungssystems wurden, wie zuvor beschrieben, insgesamt
443 t CO2-Aquivalent eingespart. Fiir die Baugrube des Tiefbunkers war zunéchst eine 3,2
m dicke Unterwasserbetonsohle als abdichtende Sperrschicht gegen das anstehende
Grundwasser vorgesehen. Diese konnten wir auf eine tiefliegende Dichtsohle umplanen,
wodurch sich im ersten Schritt bei der Ausfiihrung im Dusenstrahlverfahren (DSV) eine
Einsparung von ca. 310 t COz2-Aquivalent ergab. Eine weitere Optimierung fiihrte zum Ersatz
der zementgebundenen DSV-Sohle durch eine Weichgelsohle, so dass hier weitere 150 t

CO2-Aquivalent eingespart werden konnten.
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Die nominell groBte CO2-Einsparung ergab sich durch den Einsatz des klinkerarmen
Zements CEM 11I/B 42,5 im Pfahl- und Schlitzwandbeton. Hier konnten mit der optimierten
und ausgefiihrten Planung die CO2-Emissionen um ca. 1.110 t CO2-Aquivalent verringert
werden. Auf Basis der ausgeschriebenen Bauplanung wéare durch die Verwendung des
klinkerarmen Zementes rechnerisch sogar eine Treibhausgas-Reduzierung um ca. 1.840 t

CO2-Aquivalent erreicht worden.

Durch die Umplanung auf ressourcenschonende Baustoffe und Bauverfahren konnten allein
bei den Spezialtiefbauarbeiten fiir die EAF Materialwirtschaft ca. 2.740 t CO2-Aquivalent
eingespart werden. Dies entspricht einer Reduzierung der CO2-Emissionen um 62 % und
zeigt, dass Klimaschutz und Nachhaltigkeit auch im Spezialtiefbau immer starker in den
Fokus riicken sind.

Abbildung 9: Blick in Richtung der Turmfundamente unter der Kranbahn;

im Vordergrund rechts: Baugrube Tiefbunker;

links: Frankiramme im Baufeld fir das Silogebaude
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5 Zusammenfassung

Die Bauindustrie steht vor der Herausforderung, Bauprojekte nachhaltig zu gestalten. Dies
gewinnt auch im Spezialtiefbau an Bedeutung. Angesichts globaler Bemihungen zur
Reduzierung von CO2z-Emissionen und zur Schonung natirlicher Ressourcen ist es
essentiell, innovative und umweltfreundliche Techniken zu entwickeln und anzuwenden.
Hierbei spielen die Grund- und Baustoffindustrie sowie die vorgelagerten Zulieferer eine
entscheidende Rolle. So bestehen Bewehrungsstahle beispielsweise heute schon zu ca.
90 % aus recyceltem Eisenschrott, der mit griinem Strom im Elektrolichtbogenofen (EAF)

nahezu klimaneutral eingeschmolzen werden kann.

Ein solcher Elektrolichtbogenofen wird von der Salzgitter Flachstahl GmbH (SZFG) im
Rahmen des SALCOS®-Programms als nachhaltige Innovation fir eine COz-arme
Stahlherstellung errichtet. Fir das Teilprojekt EAF Materialwirtschaft wurde die PORR
Spezialtiefbau GmbH unter anderem mit der Errichtung einer 13 m tiefen Baugrube in
Schlitzwandbauweise sowie mit der Herstellung der Tiefgriindung einzelner Bauteile
beauftragt.

In enger Abstimmung mit dem Auftraggeber und seinen Fachplanern wurden vielfaltige
Optimierungen zugunsten nachhaltiger Bauverfahren umgesetzt. Hierzu zahlen im
Wesentlichen der Ersatz der Unterwasserbetonsohle durch eine Weichgelsohle sowie die
Umstellung der geplanten Tiefgriindung mit 84 GroRbohrpfahlen @120 cm auf 110
Megapfahle (Frankipfahl NG® @71 cm). Fur letztere konnten mit einer detaillierten
Massenbilanzierung die erheblichen Einsparungen beim ressourcenintensiven Baustoff
Stahlbeton nachgewiesen werden. Insbesondere das um 71 % geringere Betonvolumen
der Megapfahle hat sich positiv auf den um 441 t COz-Aquivalent (58 %) reduzierten

Treibhausgas-FuRabdruck ausgewirkt.

Zusammen mit dem Einsatz des klinkerarmen Zementes CEM III/B anstelle eines
klassischen CEM 1 fiir den Pfahl- und Schlitzwandbeton konnten mit den vorgenannten
Optimierungen insgesamt ca. 2.740 t CO2-Aquivalent eingespart werden. So leistet die
PORR Spezialtiefbau GmbH mit ihren Greenpile-Lésungen und anderen innovativen

Bauverfahren einen wesentlichen Beitrag zur angestrebten Klimaneutralitat im Bauwesen.



18

Literatur

BBSR — Bundesinstitut fur Bau-, Stadt- und Raumforschung; Umweltful3abdruck von
Gebéauden in Deutschland, Bonn, 2020

bsp ingenieure GmbH; EAF-Nebenanlagen - Materialwirtschaft, SZFG — 1. Bericht:
Baugrunderkundung und Baugrundgutachten, Braunschweig, 2023

DGGT: Empfehlungen des Arbeitskreises ,Pfahle” — EA-Pfahle, 2. Auflage, Berlin, 2012
EFFC/DFI: Carbon Calculator v5.0, 2023
Google Earth; Satellitenbild Betriebsgelande SZFG, Salzgitter, 2024

HDB - Hauptverband der Deutschen Bauindustrie e.V.; Energieverbrauch und

Klimaschutz im Baugewerbe — Eine Datensammlung, Berlin, 2024

Autoren

Dr.-Ing. Jens Wasner jens.wasner@porr.de
Nadja Gibis, M.Sc. nadja.gibis@porr.de
Maximilian Ueberschar, M.Eng. maximilian.ueberschaer@porr.de
PORR Spezialtiefbau Planung GmbH www.porr.de/spezialtiefbau-planung

Hittfelder Kirchweg 24-28, 21220 Seevetal Tel.: +49 4105 869-174



19

Experimentelle Untersuchungen an gerammten
Verdrangungspfahlen in Berliner Sand

in einer neu entwickelten calibration chamber

Michael Zeberer
Universitat Stuttgart, Institut fir Geotechnik (IGS), Deutschland

1 Einleitung

Bei Fertigrammpfahlen, welche nach [EA-PFAHLE, 2012] als Verdréangungspfahle
klassifiziert werden, unterscheidet sich das axiale Tragverhalten bei einer Anordnung der
Pfahle in hinreichend kleinem Abstand zueinander von dem eines freistehenden,
unbeeinflussten Einzelpfahls. Die Pfahle beeinflussen sich beim Lastabtrag gegenseitig, es
kommt zur Pfahl-Pfahl-Interaktion, bzw. der Gruppenwirkung. Fur Bohrpfahle existiert eine
Vielzahl an Literatur zu ebendiesem Gruppentragverhalten, welche bis hin zu umfassenden
Bemessungsnomogrammen in [EA-PFAHLE, 2012] reicht. Fiir Verdrangungspfahlgruppen
mangelt es jedoch an abgesicherten Erkenntnissen, welche in der ingenieurmafigen

Bemessung regelmaflig Anwendung finden kénnen.

Diesem Umstand wird am Institut fiir Geotechnik (IGS) der Universitat Stuttgart im Rahmen
eines Forschungsvorhabens begegnet, vgl. [MITLMEIER & MOORMANN, 2024] und
[MITLMEIER & MOORMANN, 2025]. Hierin wird das statische axiale Tragverhalten von
gerammten Verdrangungspfahlgruppen (2 x 2- oder 3 x 3-Gruppen mit Pfahlachsabstanden
bis 6:-D) u. a. durch 1-g-Modellversuche weiter erforscht. Die diesem Beitrag zugrunde
liegende Masterarbeit [ZEBERER, 2023] mit gleichem Titel wurde im Zeitraum von Juli 2022
bis Februar 2023 am IGS unter Betreuung von Felix Mitimeier, M.Sc. erstellt. Sie beschaftigt
sich neben der Konzeption einer Lastplatte und dem Entwurf sowie der Herstellung einer
Rammeinrichtung, mit der Durchfiihrung von Vorversuchen zum Sandeinbau und mit der
Inbetriebnahme der gesamten Versuchseinrichtung samt Ausarbeiten von Detailldsungen.
Des Weiteren wurden vier Einzelpfahlversuche durchgefiihrt und ausgewertet. Diese
kénnen in den spateren Versuchen zum Gruppentragverhalten als Bezugswert fir die

Ermittlung des Gruppenfaktors herangezogen werden.

Nach einer Erlauterung der Versuchseinrichtung wird der grundlegende Versuchsablauf

wiedergegeben. AnschlieRend erfolgt die Darstellung und Analyse der Versuchsergebnisse.
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2 Versuchseinrichtung

2.1 Versuchsbehalter (calibration chamber)

Die Basis des im Zuge des Forschungsvorhabens entwickelten Versuchsstandes stellt der
Versuchsbehalter mit Innenmafien von 1.980 mm x 1.980 mm x 1.418 mm dar. Er ist als
Gerippe aus verschweilten Stahltrdgern mit einer Beplankung aus Aluminiumplatten auf
der Innenseite gefertigt. In diesen wird der Sand in mitteldichter Lagerung eingebaut. Zur
Erzielung von horizontalen und vertikalen in-situ Spannungsverhaltnissen wird mittels einer
Lastplatte aus Stahlbeton und einer hydraulischen Vorbelastungseinrichtung eine gleich-
maRige Oberflachenlast auf den Sand aufgebracht (Abbildung 1). Hierdurch resultieren
realistischere Pfahlreaktionen aus Mantelspannungen und Spitzendriicken. Der so erzeugte
erhdhte Initialspannungszustand wurde [TALI, 2011] =zufolge urspringlich fir die
Kalibrierung von Versuchssonden entwickelt, weswegen diese Art von Versuchsstéanden
auch als calibration chamber bezeichnet werden. Sie kdnnen je nach Spannungs- bzw.
Verschiebungszustand am Rand klassifiziert werden, vgl. [SALGADO ET AL., 1998]. Nach
[LE KOUBY, 2003] kann mit einer calibration chamber ein definierter Schnitt eines Bodens

in einer gewahlten Tiefe und mit der gewlinschten Dichte simuliert werden.

(1) Versuchsbehalter
(2) Lastplatte

(3) Vorbelastungstrager *
(4) Vorbelastungszylinder -

(5) Handpumpe

Abbildung 1: Versuchsstand zum Zeitpunkt der aufgebrachten Vorbelastungsspannung
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Unter Berlicksichtigung der Abmessungen, welche fiir die Untersuchungen an Modellpfahl-
gruppen erforderlich sind und der damit verbundenen erheblichen konstruktiven
Aufwendungen, stellt die am IGS umgesetzte calibration chamber den besten Kompromiss
fur die geplanten Untersuchungen dar. Sie kann nach [SALGADO ET AL., 1998] der Gruppe
BC3 (seitliche Randbedingung: keine Verschiebung, obere und untere Randbedingung:

konstante Spannung) zugeordnet werden.

2.2 Lastplatte

Die Lastplatte ist eine Stahlbeton-Vollplatte der Betonglte C40/50 mit den Abmessungen
1,95m x 1,95m im Grundriss und einer Dicke von 0,25m. Sie wird Uber zwei
Vorbelastungstrager (je zwei miteinander verbundene HEM 100 Stahltrédger) und
hydraulische Pressen, welche mittels je zwei GEWI-Traggliedern am unteren Rahmen des
Versuchsbehalters kurzgeschlossen sind, belastet. Im Zuge des Entwurfs der Lastplatte im
Rahmen der Masterarbeit musste besonderes Augenmerk auf die versuchstechnisch
notwendigen Aussparungen zum Einbringen der Pfahle bei variablen Pfahlachsabstanden
(2-D bis 6-D) sowie fiir spatere Sondierungen gelegt werden. Hierbei wurden Interaktions-
felder (Abbildung 2) in Anlehnung an [GARBERS ET AL., 2022] betrachtet.

B 4\
e )

2x3D 3x3D W 4x3D

Abbildung 2: Exemplarische Darstellung der Interaktionsfelder innerhalb der Pfahlgruppe
in Abhédngigkeit des Pfahldurchmessers D fiir Pfahlachsabstéande von
4-D (links) bzw. 5-D (rechts)
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Im Zuge der statischen Dimensionierung gemaf EC 2 ergab sich die Flachenbewehrung
(unten + oben) zu Q424 A, samt Zulagebewehrung (je 4 28/15 unten + oben) im Bereich der
Aussparungen. Die Rander der Platte wurden mit U-Steckbiigeln bewehrt und alle Kanten
mit einem umlaufendem Kantenschutzwinkel aus Stahl vor Abplatzungen geschiitzt. Des

Weiteren wurden Hulsenanker zum Transport der Platte als Einbauteile verbaut.

2.3 Sand

Bei dem verwendeten Versuchsboden handelt es sich um einen enggestuften, mittelgroben
Sand, der aufgrund seiner Herkunft auch als Berliner Sand bezeichnet wird.

2.4 Modellpfahle

Die verwendeten Modellpfahle wurden im Rahmen des Forschungsvorhabens speziell fur
diesen Versuchsstand am IGS konzipiert. Sie bestehen aus einem Aluminium-
Prazisionsrohr (AuRendurchmesser D =40 mm, Wandstarke 10 mm) und binden

planmafig d = 750 mm in den Sand ein, wobei ihre Gesamtlange 1.150 mm betragt.

Abbildung 3: Foto des Modellpfahls, oben: instrumentierte Variante (Messpfahl),
unten: nicht instrumentierte Variante

Drei der insgesamt neun Modellpfahle werden Uber den Pfahischaft verteilt mit DMS-
Vollmessbriicken instrumentiert, wobei je ein Messpfahl als Innen-, Rand- bzw. Eckpfahl
eingesetzt wird. Jeder Messpfahl weist vier Messebenen (M1 - M4) entlang des Pfahl-
mantels und eine Messebene (M5) am Pfahlfull auf. Fir die Mantelmessebenen wurde der
Modellpfahl auf je einer Lange von 35 mm auf 7 mm Wandstarke abgedreht. Die Verjiingung
wurde nach Applikation der DMS mit einem PU-Lack abgedeckt und mittels Methacrylat-
Klebstoffs auf den urspriinglichen Durchmesser verspachtelt (Abbildung 3 oben). Zur
getrennten Aufnahme von Spitzendruck und Mantelwiderstand ist der Pfahlful® konstruktiv
mit Hilfe eines eingeschraubten FuRteils vom Mantel entkoppelt (Abbildung 4). Dies genligt
somit der Kategorie ,hohe Anforderungen® an die Instrumentierung einer Pfahlprobe-
belastung nach [EA-PFAHLE, 2012].
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Abbildung 4: PfahlfuBdetail, links: unteres Ende des Pfahlschaftes,
rechts: einzuschraubendes FuBteil, MaBe in [mm]

Die Verkabelung der DMS-Vollmessbricken wird auf Lage jeder Messebene mittels
Bohrungen durch die Rohrwandung in das Pfahlinnere gefiihrt. Dort verlaufen die Kabel bis
zum Pfahlkopf, wo sie wiederum durch Bohrungen nach auflen geleitet werden und in
RS232-Steckern miinden. Im Sinne eines leichteren An- und Absteckens der Messkabel
vom PC, sind die Stecker des Messpfahls an einer Aluminiumplatte fest mit diesem
verschraubt (Abbildung 5).

Abbildung 5: Befestigung der DMS-Kabel mit RS232-Steckern am Pfahlkopf als Anschluss
fiir die Messkabel, links: Ansicht von oben, rechts: Ansicht von unten

2.5 Rammvorrichtung

Um den Modellpfahl stets lotrecht in den Sand einrammen zu kdnnen, ist eine Fiihrung des
Pfahles und der Ramme erforderlich. Hierzu wurde eine stabile, kranbare und sicher bedien-

bare Rammvorrichtung im Zuge der Masterarbeit konzipiert und gebaut (Abbildung 6).



24

Lastplatte
Vorbelastungstrager
Vertikale Gleitfiihrung
Spindel

Gleitfihrung

Rahmen

Gestell

Abbildung 6: Rammvorrichtung, links: isometrische 3D-Ansicht, rechts: Fotographie

Die Ramme ist oben und unten tber Laufwagen an einer vertikalen Gleitfiihrung befestigt
und wird hierdurch vertikal gefiihrt. Durch eine Doppelrohr-Lineareinheit kann diese
T-Gleitschiene passgenau innerhalb eines Bereichs von 700 mm quer verschoben werden.
Zur Aufnahme der wahrend der Pfahlrammung auftretenden Kréfte und Schwingungen wird
die 3 m lange vertikale Fihrungseinrichtung zusatzlich zur mittig angeordneten hand-
betriebenen Spindel oben und unten jeweils (iber eine frei bewegliche Gleitflihrung gestiitzt.
Der Rahmen besteht aus Aluminium-Konstruktionsprofilen und ist auf einem Gestell aus
Vierkant-Stahlrohren angeordnet und kann auf den Vorbelastungstragern langs verschoben
und gesichert werden. Zusatzlich wird der Pfahl wahrend der Installation im Bereich der
Oberkante der Lastplatte durch eine Holzschablone gefiihrt.
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2.6 Belastungseinrichtung

Die Lastaufbringung im Rahmen der Pfahlprobebelastungen erfolgt kraftgeregelt Giber einen
Hydraulikzylinder. Als Widerlager wird mittig Gber den gesamten Versuchsbehalter ein
Belastungstrager (zwei miteinander verbundene IPE 270 Stahltrdger) angeordnet. Dieser
wird analog zu den Vorbelastungstragern an seinen Enden uber je ein GEWI-Tragglied mit
dem Versuchsbehalter verspannt. Eine an dem Kolben des Belastungszylinders
angeschraubte Kraftmessdose liefert den aktuellen Kraftwert an das Hydraulikaggregat,
welches diesen mit den Sollwerten des Belastungsschemas vergleicht und

dementsprechend den Oldruck regelt.

Bei Einzelpfahlprobebelastungen driickt der Belastungszylinder mitsamt der

angeschraubten Kraftmessdose direkt auf ein in den Pfahlkopf eingestelltes Distanzstiick.

Fir die Probebelastungen von 3 x 3-Pfahigruppen wurde im Zuge der Masterarbeit ein
lastverteilender Aufsatz samt Kopfplatte konstruiert (Abbildung 7). Die Lasteinleitung in die
Modellpfahle erfolgt Uber eingestellte Pfahlkopfanschlisse (Gewindestange mit
Unterlegscheibe und Sechskantmutter), welche mittels Kugelscheiben und Kegelpfannen
sowie Sechskantmuttern gelenkig an der Kopfplatte befestigt sind. Somit kdnnen
installationsbedingte Hohendifferenzen der Pfahlképfe ausgeglichen werden und es wird
eine rein axiale Pfahlbeanspruchung gewahrleistet. Zur gleichmafigen Lasteinleitung auf

die Kopfplatte wurden Distanzaufsatze und eine lastverteilende Stahlplatte entworfen.

Zylinder

lastverteilende

a Stahlplatte
2
N;: Aufsitze
N; g Kopfplatte
A Pfahlkopf-
i - —h-—L LI - anschluss
3 IIIII I | AR NRI Modellpfahi
S 1111 T T T T

Abbildung 7: Lastweiterleitung vom Belastungszylinder auf die Modellpféhle,
dargestellt als Vertikalschnitt fiir alle Pfahlachsabstinde



26

3 Versuchsablauf

3.1 Einbau des Sandes

Grundsatzlich sind die Intensitat und die Fallhdhe entscheidende Einflussfaktoren auf die
Lagerungsdichte des eingerieselten Sandes, so [WALZ ET AL., 1975]. Die Intensitat wird
als eingerieselte Sandmenge pro Zeit und Flache definiert. Grundlegend besteht nach
[RAD & TUMAY, 1985] qualitativ ein umgekehrt proportionaler Zusammenhang zwischen
Intensitdt und Lagerungsdichte. Somit ist festzuhalten, dass das Einrieseln einer grof3en
Sandmenge in kurzer Zeit auf eine begrenzt kleine Flache eine hohe Intensitat und folglich
eine geringe Lagerungsdichte bedeutet, wohingegen das Einrieseln von wenig Sand in

einem langen Zeitraum eine hohe Lagerungsdichte zur Folge hat.

In den durchgefiihrten Versuchen erfolgte der Sandeinbau mit dem Verfahren der
aufstehenden Sandsaule, direkt aus den Bigbags (Abbildung 8). Nach [WALZ ET AL., 1975]
und [KLEIN, 2019] ist auf einen homogenen und reproduzierbaren Einbau zu achten. Die
Kontrolle der Lagerungsdichte erfolgt lokal Uber Messtdpfchen und global Uber das
eingebaute Sandgewicht.

Es wurde eine mitteldichte Lagerung (Lagerungsdichte D =0,31) des Sandes erzielt.
Vorversuche haben gezeigt, dass das kontinuierliche horizontale Verfahren der Bigbags mit
Sand essentiell zur Erzielung einer gleichmaRigen Lagerungsdichte ist und ein schnelles
Verfahren zwar theoretisch zu geringen Lagerungsdichten fiihrt, es aber durch die schnell

aus den Bigbags austretende groRe Sandmasse zu Verdichtungserscheinungen kommt.

Abbildung 8: Einbau des Sandes,
links: mit Verfahren der aufstehenden Sandsaule direkt aus Bigbag,

rechts: Sandoberflache nach der sechsten eingebauten Schicht beim Einzelpfahlversuch
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3.2 Installation der Modellpfahle

Die Installation der Modellpfahle erfolgt nach Aufbringung der Vorbelastung mit einer
Handramme, welche Uber ein Gewindestuick fest mit dem Modellpfahl verbunden ist. Somit
muss bei jedem Rammschlag neben dem eigentlichen Pfahlgewicht zusatzlich das Gewicht
von Amboss und Gestdnge der Ramme durch das Fallgewicht beschleunigt werden.
Aufgrund dessen sollte dieses zusatzliche Gewicht bei der Bestimmung des Verhaltnisses
Fallgewicht zu Pfahlgewicht ebenfalls berlcksichtigt werden, weswegen der Begriff des
erweiterten Pfahlgewichtes eingefihrt wird. Zur Minimierung der Abweichung von der
vormals durchgefiihrten Massenskalierung der Modellpfahle muss das Eigengewicht von
Amboss und Gestange moglichst geringgehalten werden. Es wurde eine den Bediirfnissen
entsprechende Ramme (Abbildung 9 links) selbst gebaut (Fallgewicht: 2,5 kg, Fallhéhe:
50 cm, erweitertes Pfahlgewicht: 8,5 kg bei reinem Pfahlgewicht von 3,0 kg). Hierbei wurde
zusatzlich zwischen Fallgewicht und Amboss eine 13 mm starke Platte aus PE-HD als
Rammfutter (Dampfer) eingebaut. Der Versuchsstand zum Zeitpunkt der Pfahlinstallation ist

in Abbildung 9 rechts dargestellt.

Versuchsbehalter

Lastplatte
Vorbelastungstrager
Vorbelastungszylinder
obere Befestigung Handpumpe

Rammvorrichtung

Fallgewicht
(Rammbar)

Rammfutter
(Dampfer)

Amboss

untere Befestigung

Abbildung 9: links: verwendete Ramme;

rechts: Versuchsstand zum Zeitpunkt der Pfahlinstallation
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3.3 Statische axiale Pfahlprobebelastungen

Die Belastung wird in Anlehnung an [EA-PFAHLE, 2012], Kapitel 9.2.5, durchgefiihrt. Die
Priflast Pp wird in zwei Zyklen a vier bzw. acht Laststufen aufgebracht, wobei die
Zwischenlast nach den ersten vier Laststufen die Halfte der Priiflast betrégt. Die Vorlast wird
zu 0,20 kN festgelegt. Die Dauer der Laststeigerung und -entlastung von Stufe zu Stufe wird
im Vergleich zu [EA-PFAHLE, 2012] von 3 min auf 90s halbiert, die Dauer der
Lastkonstanthaltung wird auf ein Fiinftel reduziert. Diese Vorgehensweise wird mit den im

Modellmafstab deutlich geringeren Lasten als in Realitat begriindet.

Abbildung 10 links zeigt eine Detailaufnahme der Belastungseinrichtung bei einer
Einzelpfahlprobebelastung. Der Versuchsstand zu diesem Zeitpunkt ist in Abbildung 10

mittig dargestellt.

1) Versuchsbehélter

2) Lastplatte

3) Vorbelastungstrager
4) Vorbelastungszylinder
5) Handpumpe

7) Belastungstrager

8) Belastungszylinder
9) Kraftmessdose

10) Distanzstiick

11) Messrahmen

Abbildung 10: links: Detailaufnahme der Belastungseinrichtung;
mittig: Versuchsstand zum Zeitpunkt der Einzelpfahlprobebelastung

3.4 Bestimmung von Verdnderungen in der Lagerungsdichte

Nach Durchfilhrung der Pfahlprobebelastungen koénnen mittels Ramm- oder
Drucksondierungen Veranderungen in der Lagerungsdichte aufgrund der Pfahlinstallation
bestimmt werden. Hierfir kénnen die entsprechenden Aussparungen in der Lastplatte

verwendet werden.
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4 Versuchsergebnisse
4.1 Einzelpfahlversuch

4.1.1 Randbedingungen

Im durchgefiihrten Einzelpfahlversuch wurden vier Modellpfahle mit einem minimalen
Pfahlachsabstand von a = 8,5-D einzeln bis zur Priflast statisch axial belastet. Dabei war

eine Auflast von 200 kN/m? vorherrschend. Der Sand war mit D = 0,31 mitteldicht gelagert.

4.1.2 Rammung

Wahrend des Rammvorgangs der Modellpfahle wurden die Schlagzahlen N1o dokumentiert

und vergleichend ausgewertet (Abbildung 11).

1. Installation Modellpfahl D1
Schlagzahl N
2. Probebelastung D1 9 10
3. Installation Messpfahl P3 0.00 0 5 10 15 20 2,5 3,0 3,5 4,0 45 50 55 60 6|5 7|0 75
4. Probebelastung P3 ' Sand: D = 0,31
5. Installation Messpfahl P2, P1 0,10 Einzelpfahl
6. Probebelastung P1, P2 == D1
0,20 =P3
= P2
— 0,30 =P1
E
QD 0,40
Q@
'_

o
3]
o

)
°
3

o 0,70 ]
e I

Abbildung 11: Anordnung (links) und Rammdiagramm (rechts) der Einzelpfahle

Es lasst sich erkennen, dass bis in eine Installationstiefe von 0,50 m die Pfahle D1, P3, P2
und P1 mit gleichbleibenden Differenzen in den Schlagzahlen eingerammt werden konnten.
So ist D1 mit durchschnittlich 7 Schlagen pro 10 cm mehr als P2 der Pfahl mit den héchsten
Schlagzahlen. P1 ist mit 1 bis 2 Schlagen mehr als P2 sehr dhnlich zu ebendiesem. P3 liegt
bezuglich der Schlagzahlen N1 zwischen D1 und P2 bzw. P1.

Ab einer Einbindetiefe von 0,50 m ist die Anzahl an Rammschlagen von D1 und P3 ahnlich,
wohingegen bei P2 kein weiterer Anstieg mit der Tiefe erkennbar ist. Auffallend ist die starke
Zunahme der Schlagzahlen bei P1 in den letzten circa 0,20 m, was sich jedoch mit einer
beim Rickbau festgestellten Reibung des Pfahles an der Lastplatte erklaren Iasst.



Zusatzlich zu den Schlagzahlen wurden bei den Messpféhlen wéahrend der Installation die
Krafte in den Messebenen aufgezeichnet und somit die Funktionsfahigkeit der Messebenen
kontrolliert. Abbildung 12 zeigt dies exemplarisch fiir den Einzelpfahl P2.
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Abbildung 12: Verlauf der lber die Zeit in den Messebenen M1 - M5 gemessenen Kraft
wiahrend der Rammung des Pfahles P2
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Grundsatzlich wird bei jedem Rammschlag Energie in den Modellpfahl eingeleitet, was
einen Kraftausschlag in den Messebenen zur Folge hat. Zwischen den einzelnen Schlagen
sollte im Pfahl keine nennenswerte Langskraft vorhanden sein und somit die Grundlinie der
Kraft-Zeit-Linie fir jede Messebene zwischen den Rammschlagen bei 0 kN liegen. Bei dem
in Abbildung 12 dargestellten Pfahl P2 ist zu erkennen, dass die Messebene M5 (Spitzen-

druck) keine aussagekraftigen Werte liefert und vermutlich ein technisches Problem vorliegt.

Eine Schlussfolgerung aus den Diagrammen aller drei Messpfahle ist, dass je weiter unten
am Pfahl die Messebene angeordnet ist, die Amplitude geringer wird. Selbiges gilt auch fur
eine groRer werdende Einbindung des Pfahles in den Boden. Die Schlagenergie wird durch

den Boden dissipiert.

4.1.3 Probebelastung Einzelpfahl P2

Bei den Probebelastungen war eine Setzung von s = 0,20-D = 8,0 mm anvisiert. Da beim
Einzelpfahl P2 nach Erreichen der geplanten Priflast von 5,00 kN im zweiten Lastzyklus die
Setzung lediglich 2,3 mm betrug, wurde entsprechend [EA-PFAHLE, 2012] ein dritter
Belastungszyklus mit einer Endlast von 7,50 kN durchgefiihrt. Der im Belastungsschema

(Abbildung 13) dargestellte Kraftverlauf entspricht den Werten der Kraftmessdose.
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Abbildung 13: Belastungsschema fiir die Pfahlprobebelastung
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Die durchgefiihrte Auswertung fiir den Einzelpfahl P2 ist in Abbildung 14 und 15 dargestellt.
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Abbildung 14: Widerstands-Setzungslinien, links: Gesamtpfahlwiderstand aus Werten der

Kraftmessdose, rechts: zusatzlich mit Werten der Messebenen und anderer Skalierung
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Abbildung 15: links: Zeit-Verschiebungsdiagramm;
rechts: Widerstands-KriechmaRdiagramm

4.1.4 Gesamtbetrachtung

Die gemessenen Tragwiderstande der vier Einzelpfahle in mitteldicht gelagerten Sand sind

in Tabelle 1 zusammengefasst.
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Tabelle 1: Ubersicht der Tragwidersténde der Einzelpfihle in mitteldicht gelagerten Sand in
Abhangigkeit der Pfahlkopfsetzung bzw. des KriechmaRBes

Kriterium Pfahl D1 Pfahl P3 Pfahl P2 Pfahl P1
s=0,10-D 5,65 kN 5,25 kN 5,00 kN 4,66 kN
s=0,20-D 6,72 kN 6,04 kN 6,24 kN 5,30 kN
ks =2,0 mm 7,91 kN 6,60 kN 6,90 kN 5,85 kN

In der Gesamtauswertung (Abbildung 16) aller Pfahle fallt auf, dass wenn im ersten
Belastungszyklus nur eine verhaltnismaRig geringe Last aufgebracht wird (Pfahl D1 und
P2), bis dahin nahezu keine Setzungen auftreten. Erfolgt hingegen eine schnellere Last-
aufbringung (Pfahl P3 und P1), treten direkt Pfahlkopfsetzungen auf. Einen signifikanten
Einfluss auf die Grenztragfahigkeiten (Durchschnitt 5,1 kN bei s = 0,10-D) hat dies allerdings
nicht, die Kriechmale ks sind jedoch tendenziell hoher. Bei ks=2,0 mm wurden
Einzelpfahlwiderstdnde von durchschnittlich 6,8 kN erreicht, was sogar die Widerstande von
6,0 kN bei einer Setzung s = 0,20-D Ubertrifft. Zudem scheint die Belastungsgeschwindigkeit
einen groReren Einfluss auf das Setzungsverhalten der Pfahle zu haben, als die in Summe
aufgebrachte Rammenergie. Zur Klarung des Einflusses der Tragfahigkeit sollten in
Vergleichsversuchen die Zeitintervalle nach [EA-PFAHLE, 2012] angewandt werden.

Widerstand [kN] Widerstand [kN]
0 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 0 1 2 6 10

I BAES Ras namn 0 =T T

Sand: D = 0,31 Sand D= 0 31
Einzelpfahl ] Elnzelpfahl
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—P3 4 ‘ = P3
P2 1F P2 E
P11 P1

Pfahlkopfsetzung [mm]
Kriechmal kg [mm]
N

8

s=0,2D \
9F -
10 1 1 1 1 1 I: 1 1 4 1 1 1 1 1 1 1 1 1

Abbildung 16: links: Widerstands-Setzungslinien; rechts: Widerstands-KriechmaBlinien
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4.2 Analyse und Diskussion

Hinsichtlich des geometrischen Verlaufs der Widerstands-Setzungslinie zeigt sich bei den
Pfahlen P3 und P1 mit schnellerer Lastaufbringung ein dreiteiliger Verlauf (je annahernd
geradliniger Verlauf zu Beginn und Ende mit dazwischenliegender Hyperbel). Die langsamer
belasteten Pfahle D1 und P2 weisen nach einem anfanglich duferst steifen Tragverhalten
einen abrupten Knick in ihrer Widerstands-Setzungslinie auf. In Abbildung 17 sind die
entsprechenden Widerstands-Setzungslinien dargestellt. Der Schnittpunkt zweier
Tangenten an den beiden Geraden liefert gemaR [WITZEL, 2004] die Grenzmantelreibung
des Pfahles. In den Versuchen betragt der Pfahlwiderstand fir diesen Punkt im Mittel
4,6 kN. Die dazugehdorige Pfahlkopfsetzung betragt fur die Pfahle D1 und P2 nahezu 0 mm,
wohingegen die Setzung fir die Pfahle P3 und P1 im Bereich von 0,035-D = 1,4 mm liegt,
was nach [EA-PFAHLE, 2012] als Setzungskriterium fiir den Grenzzustand der Gebrauchs-
tauglichkeit bei Fertigrammpfahlen gilt.
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Abbildung 17: Auswertung der Widerstands-Setzungslinien

hinsichtlich des Beginns der Mobilisierung der Bruchmantelreibung

Eine Beeinflussung der Tragfahigkeiten durch die im Bereich der Mantelmessebenen
abweichende Werkstoffoberflache der Messpfahle kann aus den Versuchsergebnissen
bislang nicht geschlussfolgert werden, da sonst der Pfahl D1 andere Werte als die Pfahle
P1 bis P3 liefern wirde. [WITZEL, 2004] hatte gezeigt, dass die Oberflachenstruktur in



35

klassischen 1g-Versuchen einen erheblichen Einfluss auf den Pfahlwiderstand hat. Zur
Bestatigung dieser These sind weitere Versuche notwendig, bei denen das

Belastungsschema, bei zugleich dhnlichen Rammenergien, unverandert sein sollte.

Ein abschlielRender Literaturvergleich ist in Tabelle 2 dargestellt. Der Wert der Ramm-
effektivitat (Summe der Rammenergie >W geteilt durch den Pfahlwiderstand R) in den hier
durchgefiihrten Versuchen ist besonders niedrig, was die Vermutung zu lasst, dass durch
den erhohten Spannungszustand in der calibration chamber die Pfahltragfahigkeit in einem

groBeren Male steigt, als die kumulierte Rammenergie.

Tabelle 2: Ubersicht der Tragwiderstinde und Rammeffektivititen von Einzelpfahlen

verschiedener Autoren

Autor Sand Dpsahl d |W/Schlag| ZW |R(sg=0,1-D)| W/ R(sg)
[mm] | [m] [Nm] | [kNm] [kN]
Baitag » | mitledicht [ 40 | 075 | 12 3,4 5,1 0,7
o ﬁ"]"z) mitteldicht | 36 | 0,50 gedriickt 6,59 ;
[V\g'géﬁL' dicht | 50 | 060 | 20 3,0 35 0,9
[HAEQ‘{;“G* kA, | 32 | 125 10 - - 1,3
[W'EESS?LZ’ locker | 48 | 140 | 19 6.4 2,0 3,2

1) calibration chamber: o'vo = 200 kN/m?
2) calibration chamber: o'vo = 125 kN/m?, 6'no = 50 kN/m?

3) weggeregelt nach zyklischer Belastung
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Zum zyklischen und dynamischen Pfahltragverhalten

Dr.-Ing. Anne Hagemann

Institut flr Geotechnik und Baubetrieb, Technische Universitat Hamburg, Deutschland

Vorbemerkung

Diese Ausarbeitung stellt eine Zusammenfassung der Dissertation von Anne Hagemann mit
dem Titel On cyclic and dynamic pile-bearing behaviour fiir den Edgard-Frankignoul-
Forderpreis 2025 dar.

1 Einleitung

Wenn heutzutage vom Klimawandel die Rede ist, leuchten alle Alarmglocken, denn
die globale Erderwarmung beeintrachtigt unsere Okosysteme und damit die Weltmeere
(IPCC, 2019). Technische Losungen fur die Griindung von Offshore-Windenergieanlagen
koénnen zukinftig zu einer nachhaltigen Energiegewinnung und damit zur Linderung dieser
Situation beitragen. Die Offshore-Industrie expandiert stetig und gilt als eine der wichtigsten
nachhaltigen Energiequellen fir die Zukunft. Die hohe Nachfrage nach erneuerbarer
Energie erfordert effektive und genaue Entwurfsmethoden fir den Griindungsentwurf von
Offshore-Windparks (Jardine, 2020). Zur Entwicklung reprasentativer Werkzeuge fir
zyklische Belastungsanalysen von Offshore-Strukturen ist es essenziell, die Pfahl-Boden-
Interaktion sowie das Tragverhalten von Pfahlgriindungen unter zyklischer und dynamischer

Anregung zu verstehen.

2 Zielsetzung und Methodik

Offshore-Strukturen sind hochzyklischen Belastungen bedingt durch Wind- und
Welleneinwirkung aus veranderlicher Richtung ausgesetzt. Im Zuge der Bemessung werden
diese komplexen dynamischen Belastungsszenarien mittels Klassierverfahren vereinfacht.
Im Entwurfsprozess werden dann Kombinationen von Zyklenpaketen mit konstanter
Frequenz, mittlerer Last und Lastamplitude herangezogen. Dieses Verfahren basiert auf der
Annahme der Giiltigkeit der Miner-Regel — bzw. auf der Annahme, dass die resultierenden
akkumulierten Dehnungen im Boden unabhéngig von der Reihenfolge der einzelnen

Lastzyklen sind. Untersuchungen in der einschlagigen Literatur kommen diesbeziglich zu
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keinem endgultigen Schluss, sodass die Frage der Anwendbarkeit der Miner-Regel in der

Geotechnik zunachst offenbleibt.

Im Entwurfsprozess werden zudem die p-y Kurven nach APl (2000) seit mehreren
Jahren erfolgreich angewandt. Dennoch wird in der Literatur auf Einschrankungen
hinsichtlich ihrer Anwendbarkeit zur Abbildung des Verhaltens von Monopiles hingewiesen.
Im Rahmen des PISA-Projektes wurden umfangreiche experimentelle und numerische
Studien durchgefiihrt, um ein verbessertes Verstandnis des Pfahlverhaltens bei zyklischer
Belastung zu erlangen (Byrne et al., 2017). Diese Arbeiten werden durch
Forschungsarbeiten ergénzt, die sich mit der dynamischen Strukturanalyse von Offshore-
Monopfahlen befassen (z. B. Page et al., 2018). Die existierende Literatur, soweit der
Autorin bekannt, konzentriert sich somit entweder auf eine akkurate Beschreibung einer
zyklischen Verformungsakkumulation oder auf Aspekte der dynamischen Strukturanalyse,
wie Ermidung, Dampfungseffekte oder der Ermittlung von Eigenfrequenzen.

Daher besteht das allgemeine Ziel dieser Arbeit darin, das Tragverhalten von Pfahlen
bei zyklischer und dynamischer Belastung in Sand zu analysieren und ein p-y-Modell
abzuleiten, das die Analyse der zyklischen Verformungsakkumulation und die dynamische
Analyse von Offshore-Monopiles in einem zuverlassigen und einfachen Modell kombiniert.
Ausgehend von dieser allgemeinen Zielsetzung werden die nachfolgenden

Forschungsfragen fir diese Arbeit formuliert:

e Konnen optische Fasern zur Dehnungsmessung entlang des Pfahls in ng-
Modellversuchen angewendet werden und dabei zu einem verbesserten
Verstandnis der Pfahl-Boden-Interaktion sowie des Verhaltens zyklisch axial

belasteter Pféahle beitragen?

¢ Istdie Miner-Regel fir granulare Béden anwendbar? Wie beeinflusst die Reihenfolge
von Zyklenpaketen die akkumulierten Verformungen? Durfen irregulare
Belastungsszenarien aus natirlichem Seegang mittels Klassierverfahren vereinfacht

werden?

e |Ist es mdoglich die Pfahl-Boden-Interaktion bei zyklischer und dynamischer
Einwirkung mit einem einfachen p-y Modell zu beschreiben? Welche (wesentlichen)

Eigenschaften und Mechanismen sind dabei zu beriicksichtigen?
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Um ein besseres Verstandnis des axialen Pfahltragverhaltens und der Pfahl-Boden-
Interaktion zu erlangen, wird zunachst das Verhalten des Pfahls bei zyklischer
Axialbelastung in Zentrifugenversuchen untersucht (vgl. Kapitel 3). Im anschlieRenden
Kapitel 4 werden relevante Aspekte des zyklischen Bodenverhaltens im Nahfeld des Pfahls
im Einfachscherversuch untersucht. Dies beinhaltet eine Studie zur Gultigkeit der Miner-
Regel, die den Einfluss der Anordnung von Zyklenpaketen auf die resultierende zyklische
Verformungsakkumulation in Versuchen mit unterschiedlichen mittleren und zyklischen
Belastungsniveaus untersucht. Erganzt wird das Versuchsprogramm durch dynamische
Versuche, wobei der Einfluss realitdtsnaher Belastungsszenarien mit irregular zyklischer
Wellenamplitude untersucht wird. Auf Basis der experimentellen Daten wird die Anwendung
von Kilassierverfahren in der aktuellen Offshore-Bemessungspraxis diskutiert. Zur
Beantwortung der dritten Forschungsfrage wird in Kapitel 6 ein p-y Modell fur lateral
belastete Pfahle in Sand vorgestellt, das relevante Aspekte der zyklischen und dynamischen
Boden-Pfahl-Interaktion kombiniert abbildet. Die Bettungsfedern basieren auf einem
hypoplastischen Bettungsansatz, welcher wesentliche Eigenschaften des umgebenden
Bodens abbildet. Zudem wird eine geometrische Dampfung sowie eine Materialdampfung
beriicksichtigt. Das Konzept und die grundlegenden Merkmale des Modells werden
beschrieben sowie die Grenzen des Modells erortert. Der Grundgedanke des Modells
besteht darin, ein einfaches, aber genaues Modell fir zyklische und dynamische
Belastungsanalysen zu entwickeln. Folglich kann das Modell auf verschiedene Offshore
bezogene Fragenstellungen angewandt werden, wie z. B. die Bestimmung von
Eigenfrequenzen, die Modellierung des Pfahlverhaltens infolge zyklischer und

hydrodynamischer Belastung und die Berechnung von Modellsturmszenarien.

3 Untersuchungen zum zyklisch axialen Pfahltragverhalten

Die Anwendung von faseroptischen Dehnungsmessungen im Bauwesen und
insbesondere in der Geotechnik ist eine vergleichsweise junge Technik, die noch weiteres
Verstandnis und Erfahrung in verschiedensten Anwendungen erfordert. Insbesondere
eignen sich optische Fasern zur Uberwachung langer, linienartiger Strukturen wie zum
Beispiel Griindungspfahle. In dieser Arbeit wurden faseroptische Dehnungsmessungen in
Zentrifugenversuchen an zyklisch axial belasteten Pfahlen angewendet — mit dem Ziel ein
verbessertes Verstandnis des axialen Pfahltragverhaltens sowie Einblicke in die zugrunde

liegenden Mechanismen zu erlangen.
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Hierzu wurden eine Reihe von Zentrifugenversuchen bei 200 g an zyklisch axial
belasteten Pféhlen in Sand am Centre for Offshore Foundations Systems an der University
of Western Australia, Perth durchgefihrt. Die im Jahr 1988 installierte Zentrifuge ist in
Randolph et al. (1991) ausfuhrlich beschrieben. Die Zentrifuge hat einen Plattformradius
von 1,8 m. Die Versuche wurden in einer Box mit einer Innenbreite von 0,39 m, einer
Innenléange von 0,65 m und einer Hohe von 0,325 m durchgefihrt. Die Hohe der Bodenprobe
innerhalb der Box betrug 0,23 m. Die Zentrifugenversuche wurden bei einem g-Level von
200 durchgefiihrt. Daher gilt fir die Versuche ein Skalierungsfaktor von n = 200. Die
geometrische Ahnlichkeit zwischen Modellversuchen und Prototyp wird durch eine exakte
Skalierung der Langen gewahrleistet. Die Abmessungen des Zentrifugenmodells sind von
einer Offshore-Pfahlgriindung mit einer Gesamtlange von 50 m, einem Durchmesser von 5

m und einer Wandstarke von 60 mm abgeleitet.

Um die axiale Steifigkeit realistisch abzubilden, d. h. ein typisches effektives
Verhaltnis von D/t,, fur Offshore-Monopiles, fiihrt die Skalierung zu einer Wandstarke von
tw = 0,3 mm und einem Pfahldurchmesser von D =25 mm. Ein Pfahl mit einer derart
geringen Wandstarke kann mit prazisen 3D-Drucktechniken hergestellt werden. Die
mechanischen Eigenschaften der 3D-gedruckten Edelstahlpfahle sind eine Zugfestigkeit
von 550 — 650 MPa, eine Streckgrenze von 450 — 550 MPa und ein Elastizitatsmodul von
180 GPa.

Abbildung 1 zeigt ein Foto des verwendeten Versuchsaufbaus in der Zentrifuge. Auf
dem Bild zu sehen ist der 3D-gedruckte, instrumentierte Modelpfahl, der vor der Installation
des Pfahls am Aktuator befestigt ist. Die Bewegung des Pfahls erfolgt mit einem Aktuator
mit zwei Freiheitsgraden, der vertikale und horizontale Bewegungen ermdglicht.
Instrumentiert wurde der Pfahl mit einer Kraftmessdose am Pfahlkopf sowie optischen
Fasern entlang des Pfahls. Zudem wurde die vertikale Pfahlkopfverschiebung wahrend der

Versuche aufgezeichnet.

Die Experimente zielten darauf ab, Einflisse aus dem zyklischen Lastverhéltnis
sowie der Lagerungsdichte auf das (post)zyklische Pfahltragverhalten zu untersuchen. Das
Versuchsprogramm umfasste zyklisch axiale Einwirkungen im Zug- und Druckbereich sowie
Schwell- und Wechsellasten. Es wurden Versuche in homogenem sowie geschichtetem

Boden durchgefihrt.
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Abbildung 1: Versuchsaufbau fur die ng-Modellversuche an zyklisch axial belasteten Pfahlen

Der Einfluss des zyklischen Lastverhaltnisses wurde aus Versuchen in mitteldichtem
wassergesattigtem Sand abgeleitet. Abbildung 2 zeigt exemplarisch fur die Versuchsreihe
die Pfahlkopf-Last-Verschiebungskurven fir die Lastfélle a und c. Die Versuche umfassten
10.000 bzw. 1.000 Lastzyklen. Test a beinhaltet eine Schwelllast im Druckbereich, wogegen
der Pfahl in Test c wechselseitig belastet wird. In beiden Versuchen zeigt sich das typische
hysteretische Verhalten bei Belastung, Entlastung und anschlieRender Wiederbelastung,
wobei sich Uber die Lastzyklen Setzungen akkumulieren. Die Akkumulationsrate der
permanenten Verschiebung nimmt mit der Anzahl der Zyklen ab. Dabei treten beim
Belastungsszenario ¢ (symmetrische Wechsellast) deutlich groRere Setzungen auf als beim
Belastungsszenario a. Folglich ist bei zyklischen Wechsellasten eine groRere akkumulierte
Setzung zu erwarten als bei einer einseitigen zyklischen Last im Druckbereich mit der
gleichen Maximallast.

Abbildung 3 zeigt die Daten der Glasfasermessungen entlang des Pfahls fir das
Belastungsszenario a in mitteldicht gelagertem Sand. Der zeitliche Verlauf der Dehnung ist
fur vier verschiedene Tiefen entlang des Pfahls dargestellt. Um die Sichtbarkeit einzelner

Lastzyklen zu verbessern, sind nur die ersten 100 Sekunden des Versuchs abgebildet.
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Abbildung 2 Vergleich des Setzungsverhaltens des Pfahls fir verschiedene zyklische

Belastungsszenarien

Die Versuchsdaten zeigen deutlich, dass die optischen Fasern in der Lage sind, das
Verhalten des Pfahls bei zyklisch axialer Einwirkung zu erfassen. Die einzelnen Lastzyklen,
einschlie3lich Lastmaxima und -minima, sind deutlich zu erkennen und zeigen den gleichen
allgemeinen Verlauf in allen vier Tiefen. Unterhalb einer Tiefe von z/L, = 0.4 nimmt die
Dehnungsamplitude mit zunehmender Tiefe deutlich ab, woraus sich schliel3en lasst, dass
die aufgebrachte Axiallast Gber die Pfahimantelreibung abgetragen wird. Im oberen Bereich

des Pfahls zeigen die Versuchsdaten eine Degradation der Pfahlmantelreibung infolge

zyklischer Einwirkung.
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4 Untersuchungen zum zyklischen Bodenverhalten

AnschlieRend wurden relevante Aspekte des zyklischen Bodenverhaltens im Nahfeld
des Pfahls im Einfachscherversuch an feinem Silikasand untersucht. Die Versuche wurden
mit dem GDS Variable Direction Direct Cyclic Simple Shear (VDDCSS) durchgefiihrt. Die
Versuche wurden mit dem gleichen Silikasand durchgefuhrt, der auch fur die
Zentrifugenversuche genutzt wurde. Die Proben, mit einem Durchmesser von 70 mm einer
Probenhdhe von 20 mm und einer Anfangslagerungsdichte von I, = 0.6, wurden trocken
eingerieselt. Die Versuche wurden bei einer konstanten Vertikalspannung von

0, = 200 kPa und somit unter dréinierten Bedingungen durchgefihrt.

Die Versuchsreihen, die 100.000 Lastzyklen bei konstanter und variabler mittlerer Last
und Amplitude umfassten, hatten die Zielsetzung, die Auswirkung der Anordnung
verschiedener Zyklenpakete auf die resultierende akkumulierte volumetrische Dehnung zu
untersuchen. Abbildung 4 zeigt die Akkumulation der volumetrischen Dehnung Uber vier
Zyklenpakete fur Wechsellasten mit einer konstanten mittleren Last gleich Null und
Variationen der Lastamplitude von t%! = 12.5 - 25 - 37.5 - 50 kPa.

+17.2%

25,25 7 T
0.5 /”ITTZ; +4.9% P%l\[\l% -

0 L L
0 25,000 50,000 75,000 100,000
N@)

—_—1 T = 125,25, 375,50 kPa
1.2: 70l = 12,5 37.5,25, 50 kPa
— 1.3 7l = 125,25, 50, 37.5kPa
1.4: 7m0l = 12,5, 50, 25, 37.5kPa
—15 Tl = 37,5, 12,5, 25, 50 kPa
1.6 7ol = 50, 37.5,25, 12.5kPa

Abbildung 4 Daten aus der experimentellen Studie zur Gultigkeit der Miner-Regel: die
Versuchsreihe Nr. 1 umfasste Zyklenpakete mit Variationen der Lastamplitude von 7@l =
12,5 - 25 - 37.5 - 50 kPa

In den Versuchen 1.1 bis 1.4 wurde die Bodenprobe mit 25.000 Zyklen einer
symmetrischen zyklischen Wechsellast mit einer Amplitude von 12,5 kPa belastet. Nach

dem ersten Zykluspaket schwankt die akkumulierte volumetrische Dehnung geringfiigig um
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+4,9 %, was eine gute Reproduzierbarkeit der Versuche zeigt. Die Belastungsamplitude
wurde in den folgenden Zyklenpaketen variiert, einschlief3lich einer ansteigenden (Versuch
Nr. 1.1) und abfallenden Reihenfolge (Versuch Nr. 1.6), sowie Kombinationen aus
ansteigender und abfallender Amplitude. Bei zunehmender Amplitude zeigt sich ein
beschleunigtes Ratchetingverhalten. Die Akkumulationsgeschwindigkeit nimmt innerhalb
der folgenden etwa 100 Zyklen ab. Eine abnehmende Amplitude fihrt zu keiner weiteren
Verformungsakkumulation. Dieser Effekt der Reihenfolge der zyklischen Belastung ist in
den Daten vieler Versuchsreihen sichtbar. Der groRte Wert der akkumulierten
volumetrischen Dehnung aus der Versuchsreihe Nr. 1 wurde fiir die Versuche 1.5 und 1.6
aufgezeichnet, bei denen im ersten Zykluspaket Werte von %! = 37.5 bzw. 50 kPa
aufgebracht wurden. Aus den Versuchsergebnissen ergibt sich eine Gesamtabweichung

von +17,2 % der akkumulierten volumetrischen Dehnung nach 100.000 Lastzyklen.

Abbildung 7 gibt einen Uberblick tiber die Ergebnisse der Versuche bei Variation der
Belastungsreihenfolge von Zyklenpaketen und zeigt die Abweichung der akkumulierten
volumetrischen Dehnung in allen Testreihen in einem Boxplot. Die rote Linie stellt den
Mittelwert der Daten einer Versuchsreihe dar. Die blaue Box deckt 50 % der Testdaten ab.
Die Abweichungen erstrecken sich von 8,9 % in Versuchsreihe 2 bis zu einem Maximalwert

von 17,2 % in Versuchsreihe 1.

Die experimentellen Daten zeigen somit einen deutlichen Einfluss der Reihenfolge
von verschiedenen Zyklenpaketen auf die akkumulierte volumetrische Dehnung. Somit
héngt die Schadigung des Bodens von der Belastungssequenz ab. Diese Schlussfolgerung
wird durch ergénzende irregulére zyklische Einfachscherversuche gestutzt (Hagemann,
2024).

5 Ein Bettungsmodell fir Sand

AbschlieRend wird ein dynamisches p-y Modell fir horizontal belastete Pfahle in Sand
entwickelt, das relevante Aspekte der zyklischen und dynamischen Pfahl-Boden-Interaktion
kombiniert, vgl. Abbildung 5. Das Modell bildet Schlisselaspekte des zyklischen
Bodenverhaltens ab und beschreibt die Interaktion an den Modellschnittstellen, d.h. Welle-
Pfahl, Pfahl-Boden und basiert auf einer Finite-Elemente-Formulierung eines Balkens auf

nichtlinearen Federelementen.
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Abbildung 5 FE-Modell eines auf Federn gebetteten Euler-Bernoulli Balkens mit nichtlinearen
Federkennlinien. Zur Untersuchung des Pfahltragverhaltens bei zyklischer a) und
dynamischer Belastung b). Dargestellt ist die einseitige Anordnung der nichtlinearen
Federelemente sowie die Diskretisierung von Pfahl und Boden in i Elemente der Hohe Az.

Die Federelemente basieren dabei auf einer hypoplastischen Formulierung nach

Carstensen et al. (2018):
. . P\*,.
= kso (i () 1)

Die Anderung des Bettungswiderstandes p wird als Funktion der Anderung der
Verschiebung u, der Anfangssteifigkeit des Federelementes k;,, dem Verhéltnis des
aktuellen Bettungswiderstandes p zur Grenztraglast des Bodens p, sowie einem
Exponenten k zur Beschreibung der Krimmung der p-y Kurve formuliert. Eine Ver- bzw.
Entfestigung des Bodens wird iiber eine Anderung der Porenzahl beriicksichtigt, womit
gleichzeitig auch eine Materialddmpfung in das Modell integriert wird. Somit werden
relevante spannungs- und dichteabhangige Bodeneigenschaften erfasst, die sich direkt auf
das Spannungs-Dehnungsverhalten bei zyklischer Belastung auswirken. Die Formulierung
des Bodenmodells bertcksichtigt sowohl eine Materialdampfung als auch geometrische

Dampfungseffekte.

Der Grundgedanke wéahrend des Entwicklungsprozesses war es, ein einfaches, aber
genaues Modell fir zyklische und dynamische Belastungsanalysen zu erstellen. Daher wird
das Gleichgewicht des Systems durch die nichtlineare dynamische Bewegungsgleichung
unter Berucksichtigung von Tragheitskraften beschrieben:



48

Mii + Cit + f,(w) = F(£).

Hierbei sind @2 und i die erste und zweite Ableitung der Verschiebung u nach der Zeit. Die
Matrik M beschreibt die Systemmassen- und € die Systemdampfungsmatrix. Die Steifigkeit
des Bodens wird verschiebungsabhéngig tber die verrichtete Arbeit der inneren Krafte
fs(w) beriicksichtigt. Zur Lésung der nichlinearen dynamischen Bewegungsgleichung wird
ein impliziter Lésungsalgorithmus basierend auf dem Newmark-Verfahren zur Lésung des

nichtlinearen Anfangswertproblems verwendet.

Folglich kann das Modell auf verschiedene Offshore-bezogene Fragen angewandt
werden, z. B. die Bestimmung von Eigenfrequenzen, die Modellierung des Pfahlverhaltens
infolge zyklischer und hydrodynamischer Belastung und die Berechnung von
Entwurfssturmszenarien.

Zur Veranschaulichung der zyklisch lateralen Pfahl-Boden-Interaktion zeigt
Abbildung 6 die p-y Kurven in 0,25, 10 und 40 m Tiefe nach 10.000 Lastwechseln mit einer
Amplitude von H,,, = H.,, = 2.500 kN. Nahe der Gelandeoberkante haben die p-y Kurven
die Form einer offenen Hystereseschleife, die mit zunehmender Tiefe weniger ausgedehnt

wird und nahe des PfahlfuRes einen beinahe linearen Verlauf annimmt.
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Abbildung 6 Verhalten des p-y Modells bei zyklischer Horizontalbelastung
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Das Modellverhalten bei Wellenbelastung ist in Abbildung 7 dargestellt. Es zeigt sich
eine langsame, zyklische Verformungsanderung mit einer mittleren Frequenz von etwa 0,2
Hz. Die maximale Schiefstellung des Monopiles im betrachteten Zeitintervall betragt
0,1622°, womit die nach aktuell giltiger Normung zulassige bleibende Schiefstellung von

0,25° nicht Gberschritten wird (American Petroleum Institute, 2000).
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Abbildung 7 Verhalten des p-y Modells bei Welleneinwirkung

6 Zusammenfassung und Ausblick

Planung und Entwurf von Offshore-Strukturen erfordern ein umfassendes Verstandnis der
Boden-Bauwerk-Interaktion und des daraus resultierenden Systemverhaltens. In dieser
Arbeit werden neue Erkenntnisse zum zyklischen und dynamischen Pfahltragverhalten
vorgestellt sowie ein vielversprechender und effizienter Ansatz zur numerischen
Modellierung des zyklischen und dynamischen Pfahltragverhaltens entwickelt. Aus den

durchgefuhrten Untersuchungen lassen sich die folgenden Schlussfolgerungen ableiten:

e Das zyklisch axiale Pfahltragverhalten wurde im Zentrifugenmodellversuch bei 200 g
an typischen Offshore-Pfahlen in wassergesattigtem Sand untersucht. Hierbei
wurden mit Glasfaser instrumentierte Pfahle erfolgreich zur Dehnungsmessung
entlang des Pfahls eingesetzt.

e In hochzyklischen Einfachscherversuchen mit Variation der Reihenfolge von
Zyklenpaketen zeigt sich ein deutlicher Einfluss der Belastungsreihenfolge auf die
akkumulierte volumetrische Dehnung. Die Versuche mit je 100.000 Lastzyklen
umfassten Zyklenpakete mit konstanter sowie variabler mittlerer Last und

Lastamplitude. Trotz des deutlichen Einflusses der Belastungsgeschichte erfordert
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die Bemessung von Offshore-Grundungspfahlen begriindete Vereinfachungen der
stark irregularen Einwirkungen aus Wind, Welle und Seegang. Somit wird die Miner-
Regel im Kontext einer insgesamt konservativen Bemessung als anwendbar

angesehen.

AbschlieRend wird ein Bettungsmodell vorgestellt und entwickelt, das die Abbildung
einer zyklischen Verformungsakkumulation sowie die dynamische Strukturanalyse
von Offshore-Monopiles kombiniert und einen vielversprechenden und effizienten
Ansatz zur numerischen Modellierung des zyklischen und dynamischen Verhaltens

von Pfahlen bietet.
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Modellversuche zur Untersuchung des Einflusses der
Installationsreihenfolge bei Verdrangungspfahlgruppen in

nichtbindigem Boden

Vincent Jarde
Universitat Stuttgart, Institut fur Geotechnik (IGS), Deutschland

1 Hintergrund und Forschungsaufgabe

Trotz der verbreiteten Anwendung stellen Verdrangungspfahlgruppen ein recht
unerforschtes Gebiet dar. Dies gilt insbesondere fir die Auswirkungen veranderter
Installationsreihenfolgen einer Pfahlgruppe auf das Tragverhalten. Bereits LE KOUBY et al.
(2016) haben das Tragverhalten von 5er Pfahlgruppen mit variierenden
Installationsreihenfolgen untersucht. Dabei wurde der Zentrumspfahl entweder als Erstes
oder Letztes installiert. In deren Versuchsreihen wurden die jedoch durch Eindriicken in den
Boden installiert. GARBERS et al. (2022) erkannten ebenfalls, dass durch die Installation
mehrerer benachbarter Pfahle das Tragverhalten einer Verdrangungspfahlgruppe, in
Abhangigkeit von der Position der Pfahle, stark beeinflusst wird. Auch am Institut fiir
Geotechnik der Universitat Stuttgart wird die Gruppenwirkung von Verdrangungspfahlen in
einer neu entwickelten Calibration Chamber untersucht (MITLMEIER & MOORMANN
2024). In Anlehnung an die Versuche von LE KOUBY et al. (2016) sollten in dieser
Bachelorarbeit die Installationsreihenfolgen der Zentrumspfahle als auch der restlichen
Gruppenpfahle variiert werden. Die Pfahle wurden hierbei durch Schlagrammung in den
Boden installiert. Ziel der am Institut fiir Geotechnik der Universitéat Stuttgart durchgefiihrten
Versuchsreihe war es daher, mithilfe von unterschiedlichen Installationsreihenfolgen den
Zusammenhang von Installationsenergie und statisch axialem Tragverhalten der einzelnen

Gruppenpfahle als auch der gesamten Pfahlgruppe zu untersuchen.

2 Versuchsmatrix

Im Rahmen der in dieser Bachelorarbeit durchgefuhrten Versuchsreihe wurden drei
Installationsreihenfolgen einer 3 x 3 Pfahlgruppe untersucht. Die Reihenfolgen wurden als
C1, C1 SYM sowie C9 bezeichnet (Abb. 1); ,C* gemaf dem Englischen Center Pile. Bei den
Reihenfolgen C1, C1 SYM sowie C9 betrug der Pfahlachsabstand 3D (D = Durchmesser
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des Pfahls). Bei der Reihenfolge C1 SYM wurde zuséatzlich ein Versuch mit einem
Pfahlachsabstand von 6D durchgefiihrt.

C1(3D) C9 (3D) C1 SYM (3D & 6D)

O -G P PO6 00 e

)

/an
N
p
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Abbildung 1: Installationsreihenfolgen

Bei den C1-Versuchen wurde der Zentrumspfahl als Erstes installiert, wahrend dies im Falle
des C9-Versuchs der letzte Pfahl war. Dartiber hinaus wurde die Reihenfolge C1 SYM
untersucht, wobei hier zuerst der Zentrumspfahl, dann die vier Randpféahle und zuletzt die

vier Eckpfahle installiert wurden.

3 Versuchsbeschreibung und -durchfiihrung

Die Versuche wurden in einer am Institut fir Geotechnik der Universitat Stuttgart neu
entwickelten Calibration Chamber durchgefiihrt. Die Calibration Chamber erméglicht es,
den vertikalen Spannungszustand zu steuern und somit das Pfahlgruppentragverhalten in
einem in-situ  herrschendem  Spannungsniveau zu untersuchen. Ein 9er-

Pfahlgruppenversuch gliedert sich in folgende Schritte:

e Einbau des Versuchssandes (Berliner Sand) in mitteldichter Lagerung inkl.
Erddrucksensoren und Messtdpfe

e Aufbau der Calibration Chamber

e Vorspannen der Calibration Chamber mit einer vertikalen Oberflachenlast von 200
kN/m?

e Durchfuhren von dynamischen Drucksondierungen vor der Pfahlinstallation zur
indirekten Erfassung der initialen Lagerungsdichte des Versuchsbodens

o Installation der neun Gruppenpfahle (davon drei Modellpféahle mit DMS-Messebenen
zur Erfassung von Mantelreibung und Spitzendruck) via Schlagrammung (mit 22,5
Nm pro Schlag) mithilfe eines am IGS entwickelten Modellméklers

e Vorbereiten der Pfahlgruppenprobebelastung: Aufbau der Pfahlkopfplatte,

Messtechnik und des Widerlagers
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¢ Durchfilhrung einer Pfahlgruppenprobelastung gem. EA-PFAHLE (2012) mit einer
Priflast von Pp = 50 kN

¢ Rickbau der Pfahlkopfplatte und Messtechnik

e Durchfihren von dynamischen Drucksondierungen innerhalb und auRerhalb der
Pfahlgruppe zur Identifizierung von Verdichtungseffekten

e Rickbau der Calibration Chamber und Sandausbau

Tabelle 1: Ubersicht Versuchsbedingungen

Achsabstand 3D 3D 3D 6:D

Vertikalspannung 200 kN/m? 200 kN/m? 200 kN/m? 200 kN/m?
Reihenfolge C1 C9 C1SYM C1SYM

Lagerungsdichte 0,35 0,35 0,34 0,34

4 Versuche

4.1 MessgrélRen und Auswertung

Die Lagerungsdichte D dient der Kontrolle der Homogenitét des Sandeinbaus: gleiche
Bedingungen bei allen Versuchen sorgen fur eine gute Vergleichbarkeit. Hierzu werden eine
.global“ ermittelte und eine ,lokal* ermittelte Lagerungsdichte herangezogen: Die lokalen
Lagerungsdichten werden anhand von vier Messtépfen gemessen, die sich in den
Viertelpunkten des im Grundriss quadratischen Versuchsbehélters befinden. Die globale
Lagerungsdichte wird Uber die Gesamtmasse sowie Uber das Gesamtvolumen des Sandes

innerhalb des Versuchsbehalters ermittelt.

Die Ergebnisse der Installation werden anhand von Rammdiagrammen dargestellt. Aus der
Probebelastung ergibt sich fir jeden Pfahl eine Widerstands-Setzungslinie, die mit der
Widerstands-Setzungslinie des unbeeinflussten Einzelpfahls verglichen wird.

Um das Tragverhalten der gesamten Pfahlgruppe beurteilen zu kénnen, wird die
Widerstands-Setzungslinie infolge der gesamten Pfahlgruppenbelastung herangezogen.
Diese wird ebenfalls mit der Widerstands-Setzungslinie von neun unbeeinflussten
Einzelpfahlen verglichen. Zur Beurteilung der Effektivitat der Pfahlgruppe wird der
Gruppenfaktor herangezogen: Hierzu wird das Verhaltnis aus dem Gesamtwiderstand der
Pfahlgruppe sowie dem Widerstand eines Einzelpfahls, der mit Gesamtzahl an
Gruppenpfahlen multipliziert wurde, gebildet.
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Die Gruppeneffektivitat wird in zwei Grenzzustanden betrachtet: Dem Grenzzustand der
Gebrauchstauglichkeit (SLS) sowie dem Grenzzustand der Tragfahigkeit (ULS). Zusatzlich
wird die wahrend der Probebelastung gemessene Mantelreibung sowie der Spitzendruck

der instrumentieren Messpfahle in gesonderten Widerstands-Setzungslinien aufgetragen.

Die durch die Sondierung gemessenen Eindringwiderstande werden in gesonderten

Sondierdiagrammen dargestellt.
4.2 Versuchsergebnisse

4.2.1 Installation

3DC1
3D C1 SYM

3D C9
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Abbildung 2: Aus den Messtopfen ermittelte mittlere Lagerungsdichten [-] sowie global
ermittelte Lagerungsdichten [-] der 3D-Versuche

In Abbildung 2 sind die mittleren als auch die globalen Lagerungsdichten der drei 3D-
Versuche miteinander verglichen. Bei allen 3D-Versuchen lag per Definition eine
mitteldichte Lagerung des Sandes vor, was eine optimale Vergleichbarkeit der

Versuchsergebnisse gewahrleistet.

Abbildung 3 zeigt die bendtigten Rammenergiesummen der Zentrumspfahle aus den 3D-
Versuchen. Die Energiesummen der Zentrumspfahle aus den C1-Versuchen weisen
lediglich eine prozentuale Abweichung von 10 % auf. Der Zentrumspfahl aus dem C9-
Versuch hingegen weist eine signifikant hdhere benétigte Energiesumme bei der Installation
auf, die die Energiesummen der beiden Zentrumspféahle aus den C1-Versuchen im Schnitt

um das 2,2-Fache Ubersteigt. Dies deutet auf eine erhdhte Verdichtung im Zentrum der
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Pfahlgruppe hin und es zeigt sich somit eine Auswirkung der Einflussbereiche der bereits

installierten Pfahle.
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Abbildung 3: Rammenergiesummen der Zentrumspféahle (ZP2) [Nm]

4.2.2 Probebelastung
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Abbildung 4: WSL der Zentrumspfahle (links) und WSL der Pfahlgruppen mit 3D
Pfahlachsabstand (rechts)

Es konnte festgestellt werden, dass der signifikante Unterschied zwischen den
Installationsenergien keine Auswirkung auf die Tragfahigkeit der Zentrumspfahle hat (vgl.
Abbildung 4 links). So weist der Zentrumspfahl aus dem 3D C9-Versuch im Grenzzustand
der Tragfahigkeit (ULS) lediglich eine um 0,4 kN erhéhte Tragfahigkeit auf.
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Die Widerstands-Setzungslinien (WSL) der Pfahlgruppen in Abbildung 4 (rechts)
demonstrieren, dass jede Pfahlgruppe ein positives Gruppentragverhalten aufweist. Des
Weiteren wird ersichtlich, dass die Pfahlgruppe aus dem 3D C1-Versuch im ULS die héchste
Tragfahigkeit aufweist. Die deutlich erhthte Installationsenergie des Zentrumspfahls aus

dem 3D C9-Versuch hat demnach keine entscheidende Auswirkung auf das Tragverhalten
der gesamten Pfahlgruppe.
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Abbildung 5: WSL des Versuchs 3D C1
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Abbildung 6: Spitzen- und Mantelwiderstéande Versuch 3D C9

Die Widerstands-Setzungslinien des Versuches 3D C1 sind in Abbildung 5 sowohl fiir die
gesamte Pfahlgruppe als auch fiur die einzelnen Gruppenpféhle dargestellt. Im Vergleich mit

den anderen getesteten Pfahlgruppen wies der 3D C1-Versuch im Grenzzustand der
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Tragfahigkeit die hochste Gruppentragfahigkeit auf. In Bezug auf das Tragverhalten der
Gruppenpfahle sowie der gesamten Pfahlgruppe lasst sich eine positive Effektivitat > 1
feststellen. Auffallig sind zudem die deutlich héheren Tragfahigkeiten der Randpfahle sowie

des Zentrumspfahls.

In Abbildung 6 sind die Spitzen- und Mantelwiderstdnde der Gruppenpféhle (Eck-,
Zentrums-, Randpfahl) des Versuchs 3D C9, als auch die des unbeeinflussten Einzelpfahls
EP 2 dargestellt. Es lasst sich erkennen, dass die Gruppenpfahle im Grenzzustand der
Tragféhigkeit (ULS) bei s = 0,1D im Vergleich zum Einzelpfahl durchweg hohere
Spitzenwiderstdnde mobilisieren. Des Weiteren ist zu beobachten, dass bis auf den
Randpfahl im Vergleich zum Einzelpfahl im ULS auch eine hoéhere Mobilisierung des
Mantelwiderstands erfolgt. In Gé&nze betrachtet lassen diese Ergebnisse auch auf positive
Spitzen- und Manteleffektivitaten schlussfolgern.
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Abbildung 7: Spitzen- und Mantelwiderstéande Versuch 3D C1

Abbildung 7 zeigt ebenfalls die Spitzen- und Mantelwiderstande des Versuchs 3D C1 — der
Versuch, in welchem die hdchste Gruppentragfahigkeit festgestellt wurde. Auch hier zeigt
sich, dass im Grenzzustand der Tragféhigkeit, bei einer Setzung von 4 mm, die Spitzen-
und Mantelwiderstdnde der Gruppenpféahle die Widerstdnde des unbeeinflussten
Einzelpfahls deutlich ubersteigen.



Tabelle 2: Mantelwiderstande im ULS [kN]

60

3DC1 3-DC9
Zentrumspfahl 3,26 2,80
Tabelle 3: Spitzenwiderstande im ULS [kN]
3DC1 3-DC9
Zentrumspfahl 3,28 4,20

Tabelle 4: Gruppenfaktoren des C1 und C9 Versuchs

SLS uLs
Cc1 1,22 1,29
Cc9 1,18 1,20
4.2.3 Sondierungen
0,07 0,0
02 5 02
— 044 = 0,44
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Abbildung 8: Ergebnisse dynamischer Drucksondierungen innerhalb der Pfahlgruppe (3D
C1, 3D C1 SYM und 3D C9)

Die in Abbildung 8 dargestellten Ergebnisse der Drucksondierungen S5, S6 und S7
stammen allesamt aus dem Zentrum der Pfahlgruppe. Da die ermittelten Sondier-

spitzendriicke bei jedem Versuch nahezu identisch sind, kann der Einfluss der

Installationsreihenfolge auf die Verdichtung innerhalb der Pfahlgruppe nahezu

ausgeschlossen werden.
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5 Zusammenfassung

Im Rahmen einer Bachelorarbeit am Institut fir Geotechnik der Universitat Stuttgart wurden
unterschiedliche Installationsreihenfolgen von 3 x 3 Verdrangungspfahlgruppen in
mitteldicht gelagertem Sand untersucht. Fir die Reihenfolge C9 (Zentrumspfahl wurde zum
Schluss installiert) war zu beobachten, dass die Energiesumme des Zentrumspfahls bei der
Installation via Rammung um das 2,2-fache im Vergleich zu den Zentrumspfahlen aus
beiden C1-Versuchen (Zentrumspfahl wurde zuerst installiert) erhéht war. Bei der
Installation des Zentrumspfahls lasst sich somit klar erkennen, dass durch die Installation
der umgebenden Gruppenpféhle in der Mitte der Pfahlgruppe ein auf3erordentlich stark
verdichteter Bereich entsteht, der zu einem erhéhten Energieaufwand beim Abteufen des
Pfahls fuhrt. Diese verdichteten Bereiche kdnnen auch mit Hilfe von dynamischen
Drucksondierungen innerhalb der Pfahlgruppe qualitativ und quantitativ nachgewiesen

werden.

Betrachtet man nun das Widerstands-Setzungsverhalten der Zentrumspféhle, so zeigt sich
zwar bei der Grenzsetzung von s = 0,1 D ein geringfiigig hoherer Widerstand des
Zentrumspfahls der Versuchsreihe C9 im Vergleich zu den anderen C1-Zentrumspféahlen,
allerdings korrespondiert diese Erhdhung nicht in gleichem MafRRe mit den bendtigten
Energiesummen bei der Installation. Alle Zentrumspfahle mobilisieren im Vergleich zu den

Gruppenpfahlen immer die grof3ten Widersténde.

Ubergeordnet zeigt sich, dass unabhéngig von der gewahlten Installationsreihenfolge, der
Gruppenfaktor bei s = 0,1 D flr alle 3D-Versuche mindestens 1,20 betragt. Das bedeutet
konkret, dass jeder Gruppenpfahl der getesteten 9er Gruppen im Grenzzustand der
Tragféahigkeit im Vergleich zum unbeeinflussten Einzelpfahl im Mittel mindestens das 1,2-

fache an Widerstand mobilisiert.
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Nachhhaltige Grindungen mit Fertigbetonpfahlen

Dipl.-Ing. Thomas Garbers, AARSLEFF Spezialtiefbau GmbH, Deutschland
Dipl.-Ing. Peter Wardinghus, Per Aarsleff A/S, Danemark
Dipl.-Ing. Bahne Jess, AARSLEFF Grundbau GmbH, Deutschland

1 Einleitung

Um Gebaude standsicher zu griinden, werden in vielen Bereichen Pfahlgriindungen
bendtigt. Die erforderlichen Baustoffe Zement und Stahl sind aufgrund der sehr hohen
CO2-Emission bei der Produktion, bei den Diskussionen uber Klimawandel und
nachhaltigem Bauen in den Fokus gerlickt. Da dies durch die ausfiihrenden Firmen nicht
immer direkt beeinflusst werden kann, sucht die AARSLEFF nach Wegen, neben der
Materialproduktion, um den CO2-Footprint zu reduzieren. Im Beitrag werden
verschiedene Ansatze und Neuentwicklungen der AARSLEFF vorgestellt, um bei
Pfahlgriindungen COz bei der Herstellung und der Ausfiihrung zu reduzieren sowie tber
den Lebenszyklus des Gebaudes auszugleichen. Im Beitrag werden folgende Punkte
behandelt:

¢ Einsatz neuer Betonrezepturen
o COz2reduzierte Zemente
o reduzierter Zementgehalt

¢ Entwicklung neuer Pfahlsysteme
o Fertigbetonschraubpfahl, Centrum Paele Screw Pile
o Mastfundamentpfahl

¢ Entwicklung neuer Pfahlquerschnitte
o Hohlquerschnitt
o Verbindungen zum Uberbau

o Optimierung der Griindungsplanung und Anpassung wahrend der Ausfiihrung

e Geothermische Nutzung und Ausgleich des CO2-Verbrauches aus der Herstellung
2 CO2-Emissionen im Spezialtiefbau

Durch das Bestreben den Materialeinsatz mdglichst gering zu halten, ist Nachhaltigkeit und
damit verbunden die Reduzierung von CO2z-Emissionen in der Bauindustrie und im
Spezialtiefbau kein neues Thema. Wirtschaftlichkeit war schon immer ein wichtiger Punkt,
um Auftrdge zu akquirieren, nur konnte oder wollte man nicht Uber den Ausstol3 von
Treibhausgasen sprechen. Wie aus der Abbildung 1 zu erkennen ist, entstehen die grofiten

Anteile des CO2-AusstoRes dabei bei der Produktion der verwendeten Baustoffe Zement,
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Zuschlagstoffe und Stahl. Somit sind die Einflussmdéglichkeiten der Baufirmen begrenzt, um

Emissionen zu reduzieren.

CO2 Distribution at Centrum Paele 2024

Elektricity

Natural gas

Diesel (HVO 100)
Il District heating
Transport to customer, [ Cement

14,43% B sand

W Aggreates
M Aditives
M Formolie
M Rebar

M Bitumen

Rebar, 13,38%

B Water

Cement , 68,66% i M Transport to customer

Abbildung 1: Aufteilung der COz-Emmisionen bei Fertigrammpfahlen

Die AARSLEFF stellt neben Ortbetonpfahlen seit vielen Jahrzehnten Betonfertigpfahle her.
Das bietet den Vorteil Betonrezepturen mit CO2-emissionsarmeren Zementen CEM Il und
geringerem Zementgehalt zu entwickeln, ohne die erforderlichen Qualitdten hinsichtlich
Festigkeit und Widerstand gegenuber betonaggressiven Boden und Wassern zu reduzieren.
Die Centrum Paele konnte durch die Umstellung die CO2-Emission 2024 um 11.281.591 kg
CO2-Aquivalente gegeniiber 2022 reduzieren. Dies entspricht den CO2-Emissionen eines
Diesel-PKW auf 97 Erdumrundungen.

Um Spezialtiefbaufirmen bei der Reduzierung von CO2-Emissionen zu unterstiitzen hat der
EFFC ein Merkblatt veroffentlicht (Abbildung 2). Um COz-Emissionen unterschiedlicher
Systeme ermitteln und vergleichen zu koénnen, wurde zudem der Carbon Calculator
entwickelt. Die aktuelle Programmversion (z.Zt. v5.0) kann Uber die Internetseite des EFFC

heruntergeladen werden.
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Abbildung 2: Guide No. 1 Carbon Reduction,
3 Entwicklung neuer Pfahlsysteme

3.1 Fertigbetonschraubpfahl CPSP (Centrum Paele Screw Pile)

Als Alternative zu dem bekannten Fertigbetonrammpfahl hat die Centrum Paele einen
Fertigbetonschraubpfahl weiterentwickelt (Abbildung 3). Dieser Pfahl hat die Form einer
Schraube und wird Uber ein modifiziertes Kelly-Gestande in den Baugrund
erschitterungsfrei eingeschraubt. Dadurch dass der Pfahl ein Hohlquerschnitt ist, werden
hier gleichzeitig zwei wichtige Punkte gelést. Zum einen werden Beton und somit CO2-
Emissionen bei der Herstellung und dem Transport der Pfahle eingespart und zum anderen
ermdglicht die besondere Ausbildung des Hohlraums eine gleichmaRige Ubertragung des

Drehmomentes von der Kelly auf den Pfahlquerschnitt (Abbildung 4).
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Abbildung 3: Einbringen CPSP-Pfahle mit Kupplung

Dies schont den Betonquerschnitt beim Einbringen der Pfahle und reduziert
Beschadigungen an den Pfahlen. Die CPSP-Pfahle werden zurzeit in Ladngen von 8 m
hergestellt. GréfRe Pfahllangen kénnen lber die Verbindung einzelner Pfahlteile mit einer
patentierten Pfahlkupplung (Abbildung 5) verbunden werden. In Bereichen oberhalb des
tragfahigen Baugrundes kann zudem auf die Ausbildung der Wendel verzichtet werden, um
Beton einzusparen und die Mantelreibung in diesen Bereichen wahrend des Einbringens
aber auch bei negativer Mantelreibung zu reduzieren. Da der Pfahl (iber die gesamte Lange
als Hohlquerschnitt hergestellt wird und auch die Kupplung keine vollflachige Stahlplatte
besitzt, konnen CPSP-Fertigbetonpfahle zudem Uber die gesamte Lange geothermisch

aktiviert werden.
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@487 mm

@377 mm

@213 mm

Abbildung 4: Pfahispitze und Querschnitt

Abbildung 5: Pfahlkupplung CPSP, Ausfiihrung ohne Wendel
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e Standardlange 8 m

¢ AuBendurchmesser d =49 cm

e Innendurchmesserd =21 cm

e Betoneinsparung 26%

e Oberpfahle kdnnen ohne Wendel hergestellt werden

o Auf ganzer Lange geothermisch nutzbar

3.2 Mastfundamentpfahle

Seit vielen Jahren wird der Mastfundamentpfahl bereits in den skandinavischen Landern zur
Griindung von Oberleitungsmasten bei den Bahnbetrieben eingesetzt (Abbildung 6 und 7).
Durch die besondere Ausbildung des Pfahles und insbesondere des Pfahlkopfes, bietet
dieses Pfahlsystem bei der Installation grof’e zeitliche Einsparungen. Dieses ermdglicht

deutliche Leistungssteigerungen in den zur Verfiigung stehen Arbeitszeiten. Da oftmals in

Sperrpausen gearbeitet werden muss, fallen diese Einsparungen besonders wertvoll.

Abbildung 6: Ansicht CPSP-Pfahl
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Abbildung 7: Einbringen eines Mastfundamentpfahles

Durch die Kopfausbildung mit einbetonierten Edelstahlbolzen mit Gewinde (Abbildung 8,
Abstandsmontage), kann die Montage des Oberleitungsmastes unmittelbar nach
Beendigung der Pfahleinbringung starten. Weitere Arbeitsschritte wie ausbetonieren des

Querschnittes oder unterflittern der FuBplatte des Mastes kdnnen entfallen.

Weitere Einsatzmdglichkeiten sind beispielsweise die Verwendung als Griindungselement
fir die Uberdachung groBer Parkplatzflachen, die dann zukiinftig als PV-Anlagen genutzt
werden kénnen. Hier kdénnen die Mastfundamentpfahle als Systembauteil verwendet
werden und somit den erforderlichen Aufwand zur Herstellung der Fundamente deutlich
reduzieren. Erste Anwendungen des Verfahrens fanden in den Niederlanden fir den
Freizeitpark Mojo (Abbildung 9) mit 2750 Pfahlen und TESLA (Abbildung 10) mit 100
Pfahlen statt.
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Abbildung 9: Solarcarport Freizeitpark Mojo (NL), Stiitzen mit direktem Anschluss
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Abbildung 10: Solarcarport TESLA, Griinheide

Da es in Europa keine Bemessungsnorm fir die Bemessung von Edelstahlbolzen mit
Gewinde auf Normal- und Querkraften mit Biegung gibt, ist eine aBG durch das DIBt
erforderlich, um dieses Pfahlsystem auch in Deutschland einsetzen zu kénnen. Hierzu
wurden an der MPA Stuttgart durch Prof. Hofmann Versuche mit dynamischer Belastung
durchgefiihrt (Abbildung 11) und eine Typenstatik erstellt. Die Erteilung der aBG soll in 2025
erfolgen. Fir den Einsatz im Bereich der DB ist eine Betriebserprobung geplant. Erste
Einbringversuche, mit in Deutschland vorhandenen Rammgeraten, wurden Ende 2024

erfolgreich ausgefiihrt.
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B

Wersuchsaufbau

Abbildung 11: Versuchsaufbau Einzel- und Gruppenversuch, MPA Stuttgart
4 Nachhaltigkeit durch Planungsoptimierung

4.1 Planungen fiir Projekte

Um die Planung von Pfahigriindungen zu optimieren und auf diesem Weg CO2-Emissionen
einzusparen, ist eine gute Baugrunderkundung erforderlich. Nur so kénnen die erhofften
Einsparungen durch die Verwendung von Baugrundmodellen (Abbildung 12) realisiert
werden. Ohne eine ausreichende Datenbasis kann kein gutes Model erstellt werden. Neben
den Informationen der Baugrunderkundung kénnen zukiinftig auch die Informationen der
Pfahleinbringung genutzt werden, um das Modell zu validieren und die Pfahlgriindung
wahrend der Ausfiihrung anzupassen. So lassen sich die erforderlichen Pfahllangen besser
abschatzen und die Ausfiihrung optimieren. Durch die eingesetzte Messtechnik beim
Einbringen der Pfahle, kann zudem der Einbringprozess besser gesteuert werden, um
Beschadigungen an den Pfahlen zu reduzieren (Abbildung 12). So koénnen
ErsatzmaRnahmen, die aus Uberbeanspruchung der Pfahle resultieren, vermieden werden.

Ein weiterer wichtiger Punkt ist die bessere Ausnutzung der moglichen Pfahlwiderstande.
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Hierflr ist es erforderlich, Pfahlprobebelastungen, mdéglichst schon vor der eigentlichen
Ausfiihrung der Bauwerkspfahle, auszufihren. Durch die Ausfiihrung von statischen und
dynamischen Probebelastungen koénnen die Analysen der dynamischen Belastungen
kalibriert werden. So ist es méglich Bauwerkspfahle mit Auffalligkeiten bei der Einbringung

hinsichtlich der Tragféahigkeit einfach zu tberprifen.

e Pfahl 4171, 21 m 3 x
Fallhéhe (cm) Setzung (cm) Rammung anzeigen cm/10 schlag
8.5 \ 5.3 36.0,43.0,47.7 |
28
Total Setzung (cm) Anzahl Schidge Hammerbewegung
162.3 ‘ 37

Frequenz (Schlag/min Driving Formula
q! ( g/min) (kN/mg

133
1147

Uberrammung:

o« e
o0 W\ /

Abbildung 12: Baugrundmodell und Steuerung der Pfahleinbringung
Dadurch lassen sich die
o erforderlichen Teilsicherheitsbeiwerte reduzieren
¢ die Bemessungswiderstande erhéhen
e die Anzahl und Langen der Pféahle optimieren
¢ die Bauzeiten reduzieren
¢ Einbringenergie reduzieren und eingesetzte Maschinen schonen

o Widerstande ausgefihrter Pfahle besser bestimmen

4.2 Optimierung durch Forschungsprojekte

Um die Auswirkungen der Einbringungsmethoden unterschiedlicher Pfahlsysteme in
strukturempfindlichen Bdden auf die Pfahlwiderstande zu untersuchen, werden im Zuge
des, von der Bayerischen Forschungsstiftung geférderten, Forschungsprojektes SEBRO
durch die TU Minchen Probebelastungen an Grindungselementen als Einzel- und

Gruppenbelastungen  durchgefihrt. Die  Gruppenversuche werden dabei als
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Langzeitversuche mit einer Belastungsdauer von ca. 6 Monaten ausgefiihrt. Umfangreihe
Baugrunderkundungen und Messungen vor und wahrend der Einbringung sowie
Belastungen erganzen das Programm. Ziel ist es den Planenden zukunftig fur die
unterschiedlichen Bauwerksanforderungen Informationen zur Verfigung zu stellen, um
mdogliche Griindungssysteme unter Berlicksichtigung der folgenden Aspekte fir das

anstehende Projekt auswahlen zu kénnen.
o Einflisse unterschiedlicher Herstellverfahren auf den Baugrund

e Tragverhalten als Einzel- und Gruppenpfahle / -saulen in Kurz- und

Langzeitversuchen

e CO2-Footprint in Bezug auf die Widerstande

zosseoen | [

...... AARSLEFF

URETEK
EJEXPERTS =0
Forschungsvorhaben ,,SEBRO*
NORA F EGLOTZL
@ Naue gefordent durch ¥
—I {‘/ Bayerische »
Mep " Forschungsstiftung 4 KELLER
(Q menAarD <KEMROC
P p— KEMSOLID
o e A e
Abbildung 13: SEBRO, Projektpartner, Aufbau Langzeitbelastung
Einzelelement- feome — ST
EE—- ., ~% 3 -~ e - -~ v -2 -
probebelastungen TN Wt | == o= | SRR N

Gruppenelement-
probebelastungen

Abbildung 14: SEBRO, Versuchsfeld
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5 Projekte

5.1 Umrichterstation SuedLink, Brunsbiittel

Fir die Umrichterstation SuedLink in Brunsbittel waren Fertigpfahlrammpfahle mit
unterschiedlichen Abmessungen und Bemessungslasten geplant. Um die Grundlagen aus
der Entwurfsplanung vor Ausfiihrungsbeginn und Abschluss der Genehmigungsplanungen
zu Uberpriifen, wurden sechs statische Pfahlprobebelastungen nach DIN EN 22477-1
ausgefiihrt. An separat hergestellten Pfahlen wurden dynamische Belastungen nach DIN
EN ISO 22477-4 ausgefihrt, um eine Kalibrierung fiir die spater an Bauwerkspfahlen
geplanten dynamischen Belastungen zu erhalten. Um die Absetztiefen flr die Probepfahle
festlegen zu konnen, wurden in allen Ansatzpunkten Drucksondierungen ausgefihrt.
Zusatzlich wurden die geplanten Einrammtiefen anhand von Rammanalysen Uberprift. Da
sich in unmittelbarer Nahe ein bestehendes Umspannwerk befindet, wurden zudem

Erschiitterungsmessungen beim Einrammen der Probepfahle im Probefeld 1 ausgefiihrt.
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Abbildung 15: Ubersicht Baufeld und Drucksondierung
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Folgende Ausfiihrungen waren vorgesehen:
e 2062 Fertigbetonrammpfahle 35/35 cm, Rc.a= 1400 kN, L =23 m
¢ 298 Fertigbetonrammpféhle 40/40 cm, Rca= 1750 kN, L =23 m
o 28 Fertigbetonrammpfahle 45/45 cm, Rea= 2150 kN, L =23 m
« 6 statische Pfahlprobebelastungen
¢ 6 dynamische Pfahlprobebelastungen

Mit den ausgeschriebenen Massen wéren folgende CO2-Aquivalente fiir die Ausfiihrung
der Pfahlgriindung angefallen:

e Pfahlproduktion 3.005.464 kg CO2-Aquivalente

« Einbringen der Pféhle 108.484 kg CO2-Aquivalente

Die Pfahlprobebelastungen bestatigten die, mit den zusatzlich ausgefihrten
Drucksondierungen und Rammanalysen, festgelegten Absetztiefen. Die Bauwerkspfahle

konnten aufgrund der Belastungen mit
e einem Streuungsbeiwert & = 1,0
¢ einem Teilsicherheitsbeiwert Y = 1,1
¢ den oberen Erfahrungswerten der EA-Pfahle
geplant werden. Dies fiihrte zu folgenden Reduzierungen der ausgefihrten Massen:
¢ 551 Fertigbetonrammpfahle 30/30 cm, Rca= 1100 kN, L =21 m
e 1398 Fertigbetonrammpfahle 35/35 cm, Rcd= 1400 kN, L =21 m
e 442 Fertigbetonrammpfahle 40/40 cm, Rca= 1750 kN, L =21 m
Auch die CO2-Aquivalente konnten bei der Ausfiihrung reduziert werden:
e Pfahlproduktion 2.661.428 kg CO2-Aquivalente -11,4%
e Einbringen der Pfahle 103.060 kg CO2-Aquivalente -5,0%

e Einsparung entspricht 196.000 km Diesel-PKW, ca. 5 Erdumrundungen
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5.2 Seniorenresidenz Bad Schussenried

Fir den Neubau der Seniorenresidenz in Bad Schussenried wurden 318
Fertigbetonrammpféhle 30/30 cm mit einer Lange von 19-20 m ausgefiihrt (Abbildung 16).
Davon wurden die 12 m langen Oberpfahle von 315 Pfahlen mit Leitungen zur
geothermischen Nutzung versehen. Auch mit diesen relativ kurzen Pfahlen konnte der
erforderliche Energieverbrauch fur die Heizung und Warmwassererzeugung der

Seniorenresidenz erheblich reduziert werden:
e Erdgas 67.387 kg CO2-Aquivalente/Jahr
e geothermische Nutzung 14.598 kg CO2-Aquivalente/Jahr -78%

Somit ist der CO2-Footprint der Pfahlgriindung nach 6 Jahren ausgeglichen.

Abbildung 16: Seniorenresidenz Bad Schussenried
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6 Ausblick, zukiinftige Entwicklungen

6.1 Projekte der AARSLEFF

In den Pfahlwerken wird daran gearbeitet die CO2-Emissionen der verwendeten
Betonrezepturen weiter zu reduzieren. Zudem sollen =zuklnftig auch bei den
Fertigbetonrammpfahlen Hohlquerschnitte produziert werden (Abbildung 17). Erste

Produktionen und Einbringversuche dazu sind bereits erfolgreich durchgefiihrt worden.

Abbildung 17: Fertigbetonrammpfahl mit Innenschalung

Eine weitere Entwicklung betrifft die Kupplung, die es zukiinftig erlauben soll, Leitungen fir
die geothermische Nutzung der Pfahle auf der gesamten Pfahllange einbauen zu kénnen,
und somit die Energieentzugsleistung zu erhohen. Erste Kupplungen wurden in
Skandinavien bereits entwickelt (Abbildung 18).

Fir die eingesetzten Gerate wird die Verwendung von HVO-Diesel untersucht. Die ersten

elektrischen Rammgerate sind in Betrieb genommen (Abbildung 19).
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Abbildung 19: Elektrische Rammanlage Junttan PMx2e
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6.2 Ausblick und Ziele fiir zukiinftige Projekte

Ziel muss es sein, durch eine Starkung der Baugrunderkundung und die Ausflihrung von
Pfahlprobebelastungen die Mdglichkeiten des Baugrundes am Projektstandort besser zu
kennen und ausnutzen zu kdnnen und den Spielraum der Bemessungsnormen hinsichtlich
der Reduzierung von Sicherheiten anwenden zu kénnen. Zudem muss bei Vergaben nicht
mehr nur der Preis entscheiden, sondern auch der CO2-Footprint bewertet und
berlcksichtigt werden. Wie die o.g. Projekte zeigen, sind groRe Einsparpotentiale
vorhanden, hierfiir ist die friihzeitige Einbindung der Spezialtiefbaufirmen wichtig, um
partnerschaftlich die wirtschaftlichste und nachhaltigste Losung zu erarbeiten. Dies erspart

bei der Ausfiihrung viele Streitereien, Arbeitskraft und Energie, die besser genutzt werden

kann.
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Erkenntnisse zum Tragverhalten von Mikroverpresspfahlen
und Diisenstrahlpfahlen zur Verankerung einer Kaimauer

im Hamburger Hafen

Frank Feindt!, Marc Stapelfeldt?, Max Falksohn', Elfi Koldrack'
"Hamburg Port Authority AGR, Deutschland

2]GB Ingenieurgesellschaft mbH, Deutschland

1 Einleitung

Haufig werden im Kaimauerbau Mikroverpresspfahle als Riickverankerungselement einge-
setzt. Diese sind insbesondere bei Um- oder Ersatzneubauten von Bestandsbauwerken we-
gen ihres schonenden Einbringverfahrens etabliert. Durch ihren geringen Durchmesser ist
ihre Tragfahigkeit jedoch begrenzt. Hieraus resultieren haufig grofle Lasteintragungslangen
von mehr als 12 m. Bei grofen Pfahllangen werden die Lasten oft in unterschiedlichen Bau-
grundschichten eingeleitet. Vor diesem Hintergrund wird fiir den Ersatzneubau des Stein-
werder Kais im Hamburger Hafen, neben Mikropfahlen, die Verwendung von Diisenstrahl-
pfahlen zur Rickverankerung untersucht. Diese bieten — bei ebenfalls bestandsschonen-
dem Herstellverfahren — durch den gréeren Durchmesser des Disenstrahlkorpers im Ver-
gleich zum Mikroverpresspfahl die Mdglichkeit einer kiirzeren Lasteinleitungsstrecke inner-
halb einer Baugrundschicht, vgl. Abbildung 1.

Mikroverpresspfahl

Lasteinleitungsstrecke Stahlzugglied
Diisenstrahlpfahl

G
ey

Abbildung 1: Vergleich eines Mikroverpresspfahls mit einem Diisenstrahipfahl

Trotz der geometrischen Vorteile kamen Diusenstrahlpfahle in der Vergangenheit selten zur
Ausfiihrung. Die Firma Philipp Holzmann stellte Ende der 1990er nach eigenen Angaben [5]

am Containerterminal Ill in Bremerhaven geneigte Dlsenstrahlpfahle als Rickverankerung
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und an der Nordkaje in Kiel Lotpfahle zur Sanierung her. Weitere Diisenstahlpfahle wurden

erst im Zuge des Neubaus der Schleuse Brunsbiittel hergestellt, vgl. [3] und [4].

Vor dem Hintergrund dieses begrenzten Erfahrungsschatzes ist bisher auch nicht bekannt,
ob neben der Mantelreibung auch ein Widerstand an der Stirnseite des Dusenstrahlkdrpers

geweckt wird und inwiefern dieser zum Lastabtrag angesetzt werden kann, vgl. [4].

Ahnlich verhalt es sich bei der konstruktiven Alternative: Mikroverpresspfahle mit Lastein-
tragungslangen von mehr als 12 m. Auch hier existiert nur eine sehr begrenzte Datengrund-

lage zur Beurteilung des Tragverhaltens, vgl. [2].

Vor dem Hintergrund der Notwendigkeit von Rickverankerungssystemen fiir Designlasten
von z. T. iber 3 MN im Kaimaierbau wurden Pfahlprobebelastungen an kurzen sowie langen
Mikroverpresspfahlen und an Dusenstrahlpfahlen ausgefuhrt. Mithilfe von Glasfasermes-
sungen wahrend der Probebelastungen an den Mikroverpresspfahlen mit Lasteintragungs-
langen von mehr als 12 m und den Dusenstrahlpfahlen sollten Erkenntnisse iber das Last-
abtragsverhalten gewonnen werden. Neben der raumlichen Verteilung der Mantelreibung
wurde auch der Lastabtrag tber die Stirnseite der Dusenstrahlpféahle untersucht. Mogliche
Abhangigkeiten von der fir die Mobilisierung des Stirnwiderstandes erforderlichen Pfahl-
kopfverschiebung und vom Pfahldurchmesser kénnen auf der Grundlage der Ergebnisse
dieser Probebelastungen — und insbesondere mithilfe der faseroptischen Messungen — un-

tersucht werden.

Ziel der Pfahlprobebelastungen ist es, das optimale Verankerungssystem fiir die neue Ufer-
wand mit 765 m Gesamtlange zu finden. Aul3erdem sollen neuartige Erkenntnisse Uber die
bodenmechanischen Mechanismen des Lastabtrags der langen Mikroverpresspfahle und

der Dusenstrahlpfahle gewonnen werden.
2 Bauvorhaben und Baugrund

2.1 Bestandsbauwerk

Der Steinwerder Kai liegt zentral im Hamburger Hafen und hat eine Gesamtlange von ca.
1.200 m. Die Kaimauer bildet die stidliche Grenze einer Werftim Kuhwerder Hafen. Ein etwa
765 m langes Teilstlick der Kaianlage soll durch einen Neubau ersetzt werden, vgl. Abbil-

dung 2. Die Bestandskaianlage verbleibt nach Teilabbruch des Uberbaus im Baugrund.
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Abbildung 2: Lage des Steinwerder Kai im Hamburger Hafen. Der Ersatzneubau ist rot mar-
kiert.

Die Bestandskontruktion griindet auf alten Kaipfeilern, die bereits Ende des 19. Jahrhun-
derts errichtet wurden. Die in Abbildung 3 (links) dargestellten Kaipfeiler wurden ab 1912 zu
der in Abbildung 3 (rechts) dargestellten Kaianlage ausgebaut. Die ausgebaute Kaianlage
ist eine auf Holzpfahlen gegriindete Schwergewichtskonstruktion. Im landseitig hinteren
Drittel verfiigt das Bauwerk uber eine Holzspundwand (Sickerschirze).

Die bestehende Kaianlage wurde im Jahr 1978 auf gesamter Lange um eine landseitig ver-
laufende Hochwasserschutzwand erganzt. Die Hochwasserschutzwand wurde als Wellen-
spundwand ausgefihrt.
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Abbildung 3: Querschnitt Kaianlage Steinwerder Kai bis 1912 (links) und ab 1915 (rechts).

2.2 Ersatzneubau

Der Ersatzneubau umfasst eine ruckverankerte, kombinierten Spundwand, sowie zwei Rei-
hen Grindungspfahle unter den Kranbahnbalken und einen Stahlbetoniberbau als Kai-
platte. Der Spalt zwischen Ersatzneubau und Bestandsbauwerk, sowie der (iberbauten Bo-
schung unterhalb des Bestandsbauwerkes wird mit Sand verfiillt. Ein Ersatzneubau der
Hochwasserschutzwand ist nicht vorgesehen. Das in Abbildung 4 dargestellte BIM-Koordi-
nationsmodell zeigt eine integrierte Darstellung des Bestandsbauwerkes, des Ersatzneu-

baus und Baugrundschichtenmodells.

Die wesentlichen technischen Anforderungen an die Verankerung sind hohe Ankerkrafte
von bis zu Ag¢ = 3,6 MN, die aus dem Gelandesprung, dem Wasseriiberdruck und den Pol-
lerlasten resultieren. Zudem sind bohrbegleitende Kampfmittelsondierungen erforderlich
und Erschitterungen im standsicherheitsgefahrdeten Bestandsbauwerk gering zu halten,
weshalb rammende Verfahren ausscheiden (z. B. RI-Pfahle). Zudem muss die in Abbil-

dung 4 in hellblau dargestellte Hochwasserschutzwand durchdrungen werden.
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Abbildung 4: BIM-Koordinationsmodell Entwurf (Bestandsmodell, Entwurfsmodell, Bau-

grundschichtenmodell).

2.3 Probefelder

Fur die vorgezogenen Probebelastungen an Mikroverpresspfahlen wurden zwei Probefelder
auf dem Werftgelande eingerichtet. Die Probefelder befinden sich in etwa 30 m nérdlich der
vorhandenen Kaimauer. Auf dem in Abbildung 5 dargestellten in Langsrichtung des geplan-
ten Ersatzneubaus mittig gelegenen Probefeld wurden sechs Disenstrahlpfahle und sechs
Mikroverpresspfahle getestet. Auf dem in Abbildung 6 dargestellten &stlichen Probefeld be-
fanden sich die lotrechte und die acht geneigten Probesaulen, weitere sechs Dusenstrahl-
pfahle sowie insgesamt zehn Mikroverpresspfahle. Darlber hinaus enthalten die Abbil-
dung 5 und die Abbildung 6 einen Uberblick iber die dort ausgefilhrten Baugrundauf-

schlisse.
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Abbildung 5: Ubersicht iiber das mittig gelegene Probefeld.

Abbildung 6: Ubersicht iiber das éstlich gelegene Probefeld.

2.4 Baugrund

Das heutige Werftgelande wurde in der Mitte des 19. Jahrhunderts auf den nattirlichen Mar-
schinseln Kuhwerder, Steinwerder, Ganseweide und Grevenhof gegriindet. Die Marschin-
seln waren durch Nebenarme der Tideelbe voneinander getrennt und wurden regelmafig
Uberflutet. In der 2. Halfe des 19. Jahrhunderts wurde der naturliche Uferverlauf der Mar-
schinseln sukzessive begradigt und mit dem Bau des Steinwerder Kais, um die Jahrhun-

dertwende, bauwerkskreuzende Graben verflllt.

Abbildung 7 zeigt einen geologischen Schnitt der heutigen Schichtenfolge auf der Landseite
der Kaianlage. Unterhalb der nichtbindigen und bindigen Auffiillungen folgen die wenig trag-
fahigen holozanen Weichschichten aus Klei und Torf. Dies werden zum Teil von Sanden in
geringer Machtigkeit durchzogen oder Uberlagert. Darunter folgen die tragfahigen holoza-
nen Elbsande und pleistozdne Sande, bereichsweise Kiese und Gerdlle. Unterlagernd
wurde die Glimmertonformation aus der erdgeschichtlichen Epoche des Obermiozans er-
kundet. Im Gegensatz zu den holozénen Weichschichten ist Glimmerton geologisch vorbe-

lastet und weist mit Giberwiegend halbfester Konsistenz eine hohe Festigkeit auf.
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Abbildung 7: Idealisierter landseitiger Baugrundlangsschnitt.

Wahrend die generelle Schichtabfolge typisch fiir den Hamburger Hafen ist und die Sande
ein tragféhiger Griindungshorizont sind, stellen die méachtigen Weichschichten aus Klei und
Torf (teilweise > 10 m) und die ab etwa —25 m NHN vergleichsweise hoch anstehende Glim-
mertonformation mit hoher Festigkeit sowie die lberlagernden Gerdllschichten besondere

Anforderungen an den Ersatzneubau dar.

Die Sande und Sand-Kies-Gemische in beiden Probefeldern zeigten bei Drucksondierungen
(CPT) mittlere Spitzenwiderstande von 19 MN/m? bis 21 MN/m? in der Griindungsebene der
Mikroverpresspfahle und mittlere Spitzenwiderstande von 17 MN/m? bis 19 MN/m? im Be-

reich der Dusenstrahlpfahle.

Die Glimmertonproben des ersten Probefeldes weisen im einaxialen Druckversuch mittlere
undrainierte Scherfestigkeiten von 346,5 kN/m? auf. Dies entspricht in etwa dem Mittelwert
der Versuchsergebnisse fir den Ersatzneubau der Kaianlage von 364,3 kN/m2. Die Glim-
mertonproben des zweiten Probefeldes weisen undrainierte Scherfestigkeiten von
258,0 kN/m? und 339,1 kN/m? auf.

Die Ergebnisse der einaxialen Druckversuche wurden im Zuge der Baugrunderkundung fir

den Ersatzneubau der Kaianlage durch UU-Triaxialversuche bestatigt.

Bei der Probepfahlherstellung zeigten sich beim Bohren der Mikroverpresspfahle eine lokal

abweichende Schichtgrenze beim Glimmerton, die anschlieRend durch zwei erganzende
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Trockenbohrungen bestatigt wurde. Die sonst recht flach abfallende Oberflache des Glim-
mertons (s. Abbildung 7) ist hier vermutlich durch glaziofluviatile Erosion verandert. Diese
Rinnenstruktur hat steile Flanken. Die Auswirkungen auf die spateren Probebelastungen
sind jedoch relativ gering, da nur 5 von 16 Probepfahlen in diesem Bereich lagen, s. Ab-
schnitt 5.1.1.

3 Diisenstrahlpfahle

Der Dusenstrahlpfahl besteht aus einem Tragglied und einem Dusenstrahlkdrper. Die Bau-
werkslasten werden Uber den Verbund des Tragglieds mit dem Dusenstrahlkdrper in diesen
eingeleitet. Als Zugglieder kdnnen glatter oder gerippter Ankerstahl, Ankerstahl mit Gewinde

und Ankerstahl mit aufgeschweilter Wendel eingesetzt werden, vgl. [5].

Abbildung 8 (links) zeigt die Herstellung eines geneigten Disenstrahlkérpers fur einen Di-
senstrahlpfahl. Der in Abbildung 8 (rechts) exemplarisch gezeigte Disenstrahlkdrper wird
unter Bertcksichtigung der DIN EN 12716 [1] unterhalb der Endteufe einer verrohrten Boh-
rung hergestellt. Das zum Abteufen der Bohrung genutzte Innengestange wird hierfur aus-

gebaut. Das AuRengestange (Verrohrung) verbleibt wahrend der Herstellung im Baugrund.

Innengestange \

Au[&engestange
! ~ =

~

Abbildung 8: Herstellung eines geneigten Diisenstrahlkérpers am Steinwerder Kai (links)

und geborgene Diisenstrahlkdrper am Container Terminal lll Bremerhaven (rechts) [5].

Nach dem Einbau des Dusenstrahlgestanges in die Verrohrung erfolgt das Aufschneiden
des Baugrundes unter Hochdruck (>25MPa) mit einer Suspension mit einem

w/z-Wert = 0,8. Die hierbei entstehende Mischung aus Bodenpartikeln, Bindemittel und
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Wasser bildet den spateren Diisenstrahlkorper. Nach dem initialen Aufschneiden kann der
Kern des Dusenstrahlkdrpers durch eine Suspension mit einem w/z-Wert < 0,5 ausge-
tauscht werden. Das Ziel dieses Suspensionstauschens ist eine Erhéhung der Druckfestig-
keit des Dusenstrahlkorpers. AnschlieRend wird das Tragglied mit einem Hebegerat aufge-
nommen, in die Verrohrung eingefadelt und in der vorgesehenen Tiefe in den noch fliissigen
Dusenstrahlkorper eingebaut. Nach dem Ziehen des AulRengestanges ist die Herstellung

abgeschlossen.

Bei einem Bauwerkspfahl verbleibt die Zementsuspension im Bohrloch. Bei Probepfahlen

kann das Bohrloch freigespllt werden.

Aus dem Disvorgang entsteht keine zylindrische Saule mit glatter Oberflache, sondern ein
Korper mit gewissen Einbuchtungen und Auskragungen, s. Abbildung 8 (rechts). Diese un-
regelmaRige Geometrie resultiert aus den Baugrundeigenschaften, z.B. einer kleinraumig

variierenden Lagerungsdichte und Kornfraktion [4].

4 Untersuchungskonzept

4.1 Zweck der Probebelastung

Die Durchfiihrung der Probebelastungen diente primar der Ermittlung der Mantelreibung der
Dusenstrahlpfahle und der Mikroverpresspfahle unter standortpezifischen Randbedingun-

gen, die reprasentativ fir den Bereich des Hamburger Hafens sind.

Es sollen generelle Erkenntnisse zum Lastabtragungsverhalten von Diisenstrahlpfahlen ge-

wonnen werden, da bisher nur eine geringe Datengrundlage vorliegt.

Bei den Mikroverpresspfahlen soll ergédnzend zur Ermittlung der Mantelreibung die schicht-
Ubergreifende Krafteinleitung sowie das Lastabtragsverhalten bei Lasteinleitungslangen

> 12 m untersucht werden.

4.2 Mikroverpresspféahle

4.2.1 Herstellung der Probepfahle

Die Arbeiten zur Herstellung der Mikroverpresspfahle auf den Probefeldern wurden mit ei-

nem Bohrgerat vom Typ Klemm KR 806-3G durchgefiihrt. Die Bohrarbeiten wurden von den
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Arbeitsebenen aus durchgefiihrt. Die Bohrungen erfolgten mit einem Bohrrohrdurchmesser
von 244,5 mm im Uberlagerungsbohrverfahren (Duplex-Verfahren). Der Boden wurde mit-

tels Innenspilung durch das Aulengestange geférdert.

Im Zuge der Bohrarbeiten wurde anhand des Bohrgutes festgestellt, dass weniger Glimmer-
ton geférdert wurde und dieser erst in groRRerer Tiefe angetroffen wurde, als auf der Grund-
lage, der zum Zeitpunkt der Pfahlherstellung bekannten Ergebnisse von Baugrundauf-
schliissen zu erwarten war. Wie Abschnitt 2.2 zu entnehmen ist, bestatigten die nachtraglich
ausgefiihrten Trockenbohrungen eine signifikante Neigung der OK des Glimmertons (Rin-

nenstruktur).

Die nicht fiir den Lastabtrag anzusetzende Strecke des Stahlzuggliedes wurde mit einem
Kunststoffrohr (KG-Rohr) ummantelt, um die Kraftlibertragung in den umliegenden Boden
zu minimieren. Zudem wurde eine Spiilleitung mit einer Offnung ca. 1 m oberhalb der OK
der Lasteinleitungsstrecke montiert. Nach Abschluss der Primarverpressung wurde der Be-
reich oberhalb der Lasteinleitungsstrecke mit Wasser freigespiilt. AnschlieRend wurde das
Bohrloch mit einer Bentonit-Suspension mit einem geringen Zusatz an Zement verfiillt. Die-
ses Verfillmaterial weist bodenahnliche mechanische Eigenschaften auf. Bei keinem der 16
fur die Probebelastungen vorgesehenen Mikroverpresspfahle wurde eine Nachinjektion

ausgefihrt.

4.2.2 Messtechnische Ausstattung der Probepfahle
Die 18 m langen Probepfahle MVP-S+G+GiIt-5 und MVP-S+G+GIt-6 wurden mit faseropti-
schen Sensoren zur Dehnungsmessung ausgestattet. Die Ubrigen Pfahle wurden messtech-

nisch nicht ausgestattet.

4.2.3 Durchfithrung der Probebelastungen

Wie [6] entnommen werden kann, wurden die Mikroverpresspfahle als ,System B“ geman
EA-Pfahle [2] in mindestens 8 Zyklen auf Zug belastet. Als Widerlager diente eine flachge-
grindete Traverse. Die maximale Priflast betrug Pr = 2.600 kN. Die Zeitspanne zwischen
Herstellung und Prifung der 16 Mikropféhle reicht von 28 bis 62 Tagen. Im Mittel betrug die
Standzeit etwa 45 Tage.
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4.3 Diisenstrahlpfahle

4.3.1 Herstellung und Untersuchung der Probeséaulen

Auf dem Probefeld wurde zunachst eine 8 m lange senkrechte Probesaule im Sand herge-

stellt. Fir jeweils 2 m lange Abschnitte der Saule waren Zieldurchmesser von 60 cm, 90 cm,

120 cm und 150 cm vorgesehen (s. Abbildung 9).

D=60cm
D=90cm
D=120cm
D =150 cm

Abbildung 9: Position der Anschlagpegel im Umfeld der vertikalen Probesaule (links) und

Aufbau der vertikalen Probeséulen (rechts).

Die Reichweite des Disenstrahls und damit das Erreichen des Zieldurchmessers wurde mit
vier zuvor eingebrachten Anschlagpegeln in Echtzeit gemessen. Die Anschlagpegel sind in

Abbildung 9 dargestellt. Die Herstellparameter sind in Tabelle 1 zusammengefasst.

Den Messergebnissen ist zu entnehmen, dass die Zieldurchmesser in den hier anstehenden
Sanden mit den in Tabelle 1 aufgelisteten Herstellparametern bei einem Dusdruck von

400 bar und einem Disendurchmesser von 5,5 mm erreicht werden konnten.
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Tabelle 1: Herstellparameter der vertikalen Probesaule

Ziel-Durchmesser | DUsvorgang | w/z-Wert | Ziehen | Rotation
(cm) () -) (cm/Min.) | (U/Min.)

60 1 2,5 30 15

60 2 0,8 20 10

90 1 2,5 20 10

90 2 0,8 20 10

120 1 25 20 10

120 2 0,8 10 10

150 1 2,5 10 10

150 2 0,8 10 5

AnschlieRend wurden im Probefeld 8 um 35° zur Horizontalen geneigte, 7 m lange Probe-

saulen mit modifizierten Parametern im Sand hergestellt. Fir jeweils 2 S&ulen waren Ziel-

durchmesser von 60 cm, 90 cm, 120 cm und 150 cm vorgesehen. Die geneigten Probesau-

len sind in Abbildung 10 dargestellt.

245

Tastbohrungen

245 163 245 245
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Abbildung 10: Darstellung ausgewabhlter, geneigten Probesaulen

Die Herstellparameter der ebenfalls mit ein Dusdruck von 400 bar und einem Dusendurch-

messer von 5,5 mm hergestellten Saulen sind in Tabelle 2 zusammengefasst. Die Rotati-

onsgeschwindigkeit beim Jetten der Saulen eines Zieldurchmessers von 120 cm wurde auf
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der Grundlage der Messungen mithilfe der Anschlagpegel an der senkrechten Probesaule
von 10 U/Min. auf 5 U/Min. reduziert.

Tabelle 2: Herstellparameter der geneigten Probesaulen.

Ziel-Durchmesser | Saulen | Dusvorgang | w/z-Wert | Ziehen | Rotation
(cm) ) (-) (cm/Min.) | (U/Min.)
1 25 30 15
60 S3, S5
2 0,8 20 10
1 2,5 20 10
90 S4, S6
2 0,8 20 10
1 25 20 10
120 S2, S7
2 0,8 10 5
1 2,5 10 10
150 S1, S8
2 0,8 10 5

Zur Uberpriifung der tatséchlichen Durchmesser der Probesdulen und zur Untersuchung
der Festigkeit der Disenstrahlkérper wurden, wie Abbildung 10 enthnommen werden kann,
drei lotrechte Tast- und Kernbohrungen je Probeséaule durchgefiihrt. Anhand der so gewon-
nen Bohrkerne wurde der Durchmesser der Probesaulen ermittelt. Die Ergebnisse der Bohr-
kernvermessung sind in Abbildung 11 dargestellt.

180 90
g 150 A E 60 1 >
Y ¢ s S-.
2 120 - g 8 o O 2 30 A '9\
4 2 oS
5 90 2 0 G<.o
=1 g <
2 60 A < -30 | o~
L]

30 T T T T -60 T T T T

30 60 90 120 150 180 30 60 90 120 150 180
Ziel-Durchmesser (cm) Ziel-Durchmesser (cm)

Abbildung 11: Ergebnisse der Untersuchung des Sdulendurchmessers.

Der Abbildung 11 ist zu entnehmen, dass die Streuung der Ist-Durchmesser bei bis zu
120 cm Ziel-Durchmesser gering ist. Weiterhin ist zu erkennen, dass nur der Ziel-Durch-
messer von 120 cm ohne nennenswerte Abweichung erreicht wurde. Die geringeren Ziel-

Durchmesser wurden mit kleiner werdendem Durchmesser zunehmend deutlich
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Uberschritten. Bei groBeren Ziel-Durchmessern als 120 cm wurden die Ist-Durchmesser un-

terschritten.

Aus den Bohrkernen wurden auRerdem jeweils 2 Proben zur Bestimmung der Druckfestig-
keit entnommen. Die insgesamt 16 Proben wurden so entnommen, dass aus allen Berei-
chen der Dusenstrahlkérper gleichmaRig viele Proben untersucht wurden. Im Mittel wurde
eine Zylinderdruckfestigkeit von 32,3 N/mm? ermittelt. Lokal liegt die gemessene Zylinder-
druckfestigkeit bis zu 10% hoher oder 16% niedriger.

4.3.2 Festlegung der Herstellparameter

Auf der Grundlage der in Abschnitt 4.3.1 erlauterten Ergebnisse wurden die in Tabelle 3
zusammengefassten Herstellparameter fiir Probepfahle festgelegt. Probepfahle mit einem

Ziel-Durchmesser von 150 cm wurden nicht ausgefihrt.

Tabelle 3: Herstellparameter fiir die Probepfahle.

Ziel-Durchmesser | Disvorgang | w/z-Wert | Ziehen | Rotation
(cm) (-) (-) (em/Min.) | (U/Min.)
1 2,5 - -
60
2 0,8 20 10
1 2,5 40 20
90
2 0,8 20 10
1 25 20 10
120
2 0,8 10 5

Die Probepfahle mit einem Ziel-Durchmesser von 60 cm wurden in einem Durchgang ohne
vorheriges Aufschneiden hergestellt, um den Ist-Durchmesser zu reduzieren. Gleichzeitig
wurde hierdurch die Herstelldauer und der Materialeinsatz reduziert. Aulerdem wurden die
Zieh- und Rotationsgeschwindigkeit fiir einen Ziel-Durchmesser von 90 cm erhéht, um den

Ist-Durchmesser zu reduzieren. Die Herstelldauer reduziert sich hierdurch ebenfalls.

4.3.3 Herstellung der Probepféahle

Die Dusenstrahlpfahle auf den zwei Probefeldern wurden mit einem Bohrgerat vom Typ

Klemm KR 806-3G durchgefiihrt. Fiir die Herstellung der Disenstrahlkérper unterhalb der
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Bohrung wurde ein API-Jetgesténge eingesetzt. Die 12 Disenstrahlpfahle mit jeweils 6 m

langen Diskorpern wurden zwischen dem 05.02.2024 und dem 15.02.2024 hergestellt.

Die Bohrarbeiten wurden von den Arbeitsebenen aus durchgefiihrt. Die Bohrungen erfolgten
mit einem Bohrrohrdurchmesser von 244,5 mm im Uberlagerungsbohrverfahren (Duplex-
Verfahren). Der Boden wurde mittels Innenspulung durch das AulRengestange gefordert. Im

Zuge der Bohrarbeiten wurden keine Besonderheiten festgestellt.

Die Disenstrahlarbeiten wurden durch das zuvor hergestellte Bohrloch mit Disendurch-
messer von 5,5 mm und einem Dusdruck von 400 bar ausgefuhrt. Im Zuge der Disenstrahl-

arbeiten wurden keine Besonderheiten (keine abweichende Schichtgrenzen) festgestellt.

Die nicht fur den Lastabtrag anzusetzende Strecke des Stahlzuggliedes wurde mit einem
Kunststoffrohr (KG-Rohr) ummantelt, um die Kraftibertragung in den umliegenden Boden
zu minimieren. Weiterhin wurde eine Spillleitung mit einer Offnung ca. 1 m oberhalb der OK
der Lasteinleitungsstrecke, d. h. etwas oberhalb der OK der Wendel, montiert. Im Anschluss
an die Pfahlherstellung wurde der Bereich oberhalb der Lasteinleitungsstrecke mit Wasser
freigespult. AnschlieBend wurde das Bohrloch verfillt. Bei den Pfahlen mit Wendel ist davon

auszugehen, dass der obere Meter Giberwiegend von Zementstein umschlossen ist.

Die Stahlzugglieder mit der Stahlgiite ASDO 500 wurden in zwei unterschiedlichen Varian-
ten verbaut. Abbildung 12 zeigt Stahlzugglieder mit Wendel (rechts, links) und mit Rippung
(mittig).

Abbildung 12: Stahlzugglieder in Stahlgiite ASDO 500 mit Wendel (rechts, links) und mit
Rippung (mittig) zur Kraftiibertragung.
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4.3.4 Messtechnische Ausstattung der Probepfahle
Alle Disenstrahlpfahle wurden mit faseroptischen Sensoren zur Dehnungsmessung ausge-
stattet. Die Glasfaserkabel sind in den in Abbildung 12 zu erkennenden graufarbig verkleb-

ten Langsnuten montiert.

4.3.5 Durchfiihrung der Probebelastungen

Wie [6] entnommen werden kann, wurden die Disenstrahlpfahle als ,System B* gemaf EA-
Pfahle [2] in mindestens 8 Zyklen auf Zug belastet. Als Widerlager diente eine flachgegriin-
dete Traverse. Die maximale Priflast betrug zunachst Pp = 3.600 kN. Diese wurde im Zuge
der Versuchsdurchfiihrung um 10% auf Pp = 3.960 kN erhéht. Die Zeitspanne zwischen
Herstellung und Priifung der 16 Diisenstrahlpfahle reicht von 23 bis 30 Tagen. Im Mittel
betrug die Standzeit etwa 27 Tage.

5 Ergebnisse der Probebelastungen

5.1 Mikroverpresspfahle

5.1.1 Geotechnische Einordnung der Messergebnisse

Zunachst ist der Einfluss der unebenen Oberkante des Glimmertons im Bereich des Mikro-
verpresspfahltestfeldes auf dem Probefeld Ost zu untersuchen. Die Grundlage hierfir sind
die in Abschnitt 2.2 beschriebenen Baugrundaufschliisse. Die Angaben zur Baugrund-
schichtung in den Herstellprotokollen werden ebenfalls berticksichtigt. Im Vergleich zu Tro-
ckenbohrungen und Drucksondierungen ist die Bestimmung der Schichtgrenzen beim
Spllbohrverfahren jedoch wesentlich ungenauer. Aufgrund des kleinrdumigen Aufschluss-
rasters mit Trockenbohrungen und Drucksondierungen von etwa 10 m werden die Ergeb-

nisse dieser Aufschlisse als malkgebend beurteilt.

Tabelle 4 kann entnommen werden, dass die Mikroverpresspfahle MVP-S+G+GIt-3 und
MVP-GIt-1 nicht in die geplanten Schichten einbinden. Dariiber hinaus binden die schicht-
Ubergreifend angeordneten Lasteinleitungsstrecken der Mikroverpresspfahle in situ tber-
wiegend weniger weit in den Glimmerton ein, als es die Planung vorsah. Diese Randbedin-

gungen werden bei der Auswertung der Ergebnisse berlcksichtigt.
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Tabelle 4: Ubersicht der Abweichungen zwischen den der Planung zugrunde liegenden und

in situ angetroffenen Baugrundverhaltnissen im Bereich der Lasteinleitungsstrecken.

OK Glimmerton | Lasteinleitungsstrecke Baugrundschichtung
Pfahl (m NHN) (m NHN)

Planung | in situ OK UK Planung in situ
MVP-S+G+Glt-3 -19,0 | -25,3 -16,0 -24,0 | S+G+Glt | S+G
MVP-S+G+Glt-4 -19,0 | -22,1 -16,0 -24,0 | S+G+Glt | S+G+Glt
MVP-S+G+Glt-5 -19,0 | -25,9 -11,5 -29,5 | S+G+Glt | S+G+Glt
MVP-S+G+Glt-6 -19,0 | -27,6 -11,5 -29,5 | S+G+Glt | S+G+Clt
MVP-Git-1 -19,0 | -26,6 -21,5 -29,5 | Glt S+G+Glt

Die nachfolgende Tabelle 5 zeigt einen Uberblick wesentlicher Kennwerte des Baugrundes

und der gehaltenen Laststufen.

Tabelle 5: Ubersicht iiber die Messergebnisse der Pfahlprobebelastungen an Mikroverpress-

pféahlen.
Pfahl Qo,mitt cumit | Laststufe | ks Rim D | Le Qs:m
(MN/m?) | (MN/m?) (%) (mm) | (kN) | (cm) | (m) | (kN/m?)
MVP-S-1 19,0 - 90| 0,28 (2.340| 25| 8 372
MVP-S-2 19,0 - 90| 0,23 2.340| 25| 8 372
MVP-S-3 21,0 - 80| 0,51|2080| 25| 8 331
MVP-S-4 21,0 - 90| 0512340 25| 8 372
MVP-S+G-1 19,0 - 90| 0,57 |2340| 25| 8 372
MVP-S+G-2 19,0 - 90| 0,23|2.340| 25| 8 372
MVP-S+G-3 21,0 - 90| 0,45|2340| 25| 8 372
MVP-S+G-4 21,0 - 100 | 0,88 |2.600| 25| 8 414
MVP-S+G+Glt-1 19,0 350 90| 0,40|2.340| 25| 8 372
MVP-S+G+Glt-2 19,0 350 100 | 0,64 |2600| 25| 8 414
MVP-S+G+Glt-3 21,0 350 100 | 0,96 |2.600| 25| 8 414
MVP-S+G+Glt-4 21,0 350 100 | 2,00 |2.600| 25| 8 414
MVP-S+G+Glt-5 21,0 350 100 | 1,10 |2.600| 25| 18 184
MVP-S+G+Glt-6 21,0 350 100 | 0,24 |2600| 25| 18 184
MVP-Git-1 21,0 350 100 | 0,80 |2.600| 25| 8 414
MVP-GIt-2 21,0 350 100 | 0,80|2.600| 25| 8 414
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Das Kriechmal} der hier genannten Laststufen ist ks < 2 mm und liegt damit unterhalb der
Empfehlung der EA-Pfahle von ks = 2 mm. Somit kdnnen die in Tabelle 5 genannten ge-
messenen Pfahlwiderstande Rim bzw. die ermittelte Mantelreibung gs:m der Ableitung der

charakteristischen Pfahlwiderstéande zugrunde gelegt werden.

5.1.2 Ermittlung der schichtbezogenen Mantelreibung

Auf der Grundlage der in Tabelle 5 zusammengestellten Daten konnten schichtbezogene
Werte der Mantelreibung abgeleitet werden. Dies erfolgte zum einen anhand der Pfahle,
deren Lasteinleitungsstrecken in einer Schicht lagen und zum anderen durch Differenzbil-
dung bei den Pfahlen, deren Lasteinleitungsstrecken schichtiibergreifend angeordnet wa-
ren. Eine Zusammenfassung der so ermittelten schichtbezogenen Mantelreibung ist in Ta-
belle 6 und Tabelle 7 zusammengefasst.

Tabelle 6: Ermittlung der schichtbezogenen Widerstédnde von Mikroverpresspfihlen.

sctiont | (RIS | (ims | "0 | €| & | s | (i
S 362 331 4 1,05 | 1,00 331 330
S+G 389 372 5 1,00 | 1,00 372 370
S+G+Glt 403 372 4 1,05 | 1,00 372 370
Glt 414 414 1 1,35 | 1,35 307 300

Die Tabelle 7 enthalt dartiber hinaus einen Vergleich der mithilfe der Probebelastungen er-
mittelten charakteristischen Mantelreibung mit den Erfahrungswerten der EA-Pfahle [2]. Um
eine Vergleichbarkeit zu schaffen, wurden aus den Messwerten mithilfe der Streuungsfak-

toren &7 und &2 charakteristische Werte fiir die Mantelreibung ermittelt.

Tabelle 7: Vergleich der ermittelten Widerstande mit Erfahrungswerten der EA-Pféhle [2].

Baugrundkennwerte Versuchswerte Erfahrungswerte
Schicht Qe Cu (Qsk)mitt | (Qs:k)min Qs,kmin Qs,kmitt Qs,k max
(MN/m?) | (kN/m?) | (kN/m?) | (kN/m?) | (kN/m?) | (kN/m?) | (KN/m?2)
S 20 - 331 330 235 266 298
G > 30 - 372 370 264 293 321

Glt - 350 307 300 123 125 132
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Der Tabelle 7 ist zu entnehmen, dass die versuchstechnisch ermittelten Werte der Mantel-
reibung deutlich hoher liegen als die Maximalwerte (50%-Fraktilwerte) aus der EA-Pfahle
[2]. Insbesondere die Mantelreibung im Glimmerton ist signifikant hoher als der Erfahrungs-

wert.

5.1.3 Lastabtragsverhalten

Den in Tabelle 5 und Tabelle 6 zusammengestellten Ergebnissen der Zugversuche an
Mikroverpresspfahlen mit einer Lange der Lasteinleitungsstrecke von 8 m ist zu entnehmen,
dass sich das Lastabtragsverhalten von Pfahlen mit schichtiibergreifend angeordneten
Lasteinleitungsstrecken nicht nennenswert von dem von Pfahlen mit Lasteinleitungsstre-
cken in einer Schicht unterscheidet. Zu beachten ist, dass sowohl die mitteldicht und dicht
gelagerten Sande als auch der erheblich tiberkonsolidierte, halbfeste bis feste Glimmerton
hoch tragfahige Schichten sind. Beide Boden weisen bei Scherbeanspruchung ein dilatan-
tes Verhalten auf. Dementsprechend sind die beiden Bdden in Bezug auf das Tragverhalten

von Zugpfahlen als ahnlich zu charakterisieren.

Der in Abbildung 13 dargestellte Verlauf der Pfahinormalkraft des Mikroverpresspfahls
MVP-S+G+Gilt-5 zeigt, dass dessen Mantelreibung liber nahezu die gesamte Lange mobili-
siert wird. Mit zunehmender Priiflast nimmt die Lange der Strecke, auf der die Mantelreibung
mobilisiert wird, schrittweise zu. Dartber hinaus ist zu erkennen, dass die Pfahlnormalkraft
nahezu linear abnimmt. Folglich ist die Mantelreibung liber die gesamte mobilisierte Strecke

konstant.

Es wird darauf hingewiesen, dass die gesamte Strecke der mobilisierten Mantelreibung bei
diesem Probepfahl gemafl dem in Abbildung 13 (links) abgebildeten Bohrprofil in den San-
den liegt. Eine ausgepragte Kiesschicht ist hier nicht vorhanden. Die unteren 3,6 m, die in
den Glimmerton einbinden, wurden aufgrund der auf 2.600 kN begrenzten Priflast nur zu

einem geringen Anteil mobilisiert.
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Abbildung 13: Verteilung der Pfahlnormalkraft eines Mikroverpresspfahls mit einer Lastein-

leitungsléange von 18 m iiber die Tiefe.

5.2 Diisenstrahlpfahle

5.2.1 Geotechnische Einordnung der Messergebnisse

Die Tabelle 8 zeigt einen Uberblick wesentlicher Herstellparameter beider Diisvorgénge
(DV), der Kennwerte des Sandes, in den die Dusenstrahlpfahle einbinden und die gehalte-
nen Laststufen. Das Kriechmal3 der hier genannten Laststufen ist ks <2 mm und liegt damit
unterhalb der Empfehlung der EA-Pfahle von ks = 2 mm. Somit kénnen die in Tabelle 8
genannten gemessenen Pfahlwiderstande Rtm der Ermittlung der charakteristischen Pfahl-

widerstdnde zugrunde gelegt werden.
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Tabelle 8: Ubersicht iiber die Messergebnisse der Pfahlprobebelastungen an Diisenstrahl-

pfahlen.
Pfahl Dz | DV |w/z| Ziehen | Rotation| qcmit |Laststufe | ks Rtm
(cm) | (=) | (-) | (cm/Min) | (U/Min.) | (MN/m?) (%) (mm) | (kN)

DSVP-S-1.1 ] 17,0 100 | 0,24 | 3.960

DSVP-S-1.2 60 17,0 100 | 0,16 | 3.960

DSVP-S-1.3 19,0 100 | 0,32 3.960
2108 20 10

DSVP-S-1.4 19,0 100 | 0,48 | 3.960

DSVP-S-2.1 17,0 100 | 0,40 | 3.960
1125 40 20

DSVP-S-2.2 9% 17,0 100 | 0,32 | 3.960

DSVP-S-2.3 19,0 100 | 0,48 | 3.960
2108 20 10

DSVP-S-2.4 19,0 100 | 0,40 | 3.960

DSVP-S-3.1 17,0 100 | 0,48 | 3.960
1125 20 10

DSVP-S-3.2 120 17,0 100 | 0,40 | 3.960

DSVP-S-3.3 19,0 100 | 0,56 | 3.960
2|08 10 5

DSVP-S-3.4 19,0 100 | 0,48 | 3.960

Tabelle 8 ist zu entnehmen, dass alle Pfahle unabhangig vom Ziel-Durchmesser D die ma-
ximale Priiflast gehalten haben. Eine héhere Priflast konnte aufgrund der hier maRgeben-

den inneren Tragfahigkeit nicht aufgebracht werden.

5.2.2 Lastabtragsverhalten

Die in Abbildung 14 und Abbildung 15 exemplarisch dargestellten Ergebnisse der faserop-
tischen Messungen zeigen bei beiden Durchmessern eine deutliche Abnahme der Pfahinor-
malkraft direkt unterhalb der OK des Disenstrahlkorpers. Dies deutet auf eine mittragende

Wirkung der Stirnflache hin.

Bei dem in Abbildung 14 dargestellten Pfahl werden auf dem oberen Meter des Diisenstrahl-
korpers etwa 1.750 kN in den Baugrund ubertragen. Auf den unteren 5 m werden im Mittel
rund 412 kN/m in den Baugrund Ubertragen. Eine Auswertung der Messdaten der vier DU-
senstrahlpfahle mit einem Zieldurchmesser von Dz = 60 cm ergab, dass ein mittlerer Stirn-
widerstand von 1.500 kN und eine mittlerer Mantelwiderstand von 415 kN/m mobilisiert wer-

den konnte. Aufgrund des geringen Kriechmales und der dementsprechend moderaten
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Hebung der Probepfahle im Bereich von wenigen Zentimetern ist davon auszugehen, dass

insbesondere der Stirnwiderstand nicht voll mobilisiert wird.
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Abbildung 14: Mantelreibung von DSVP-S-1.3 mit einem Ziel-Durchmesser von 60 cm.

Dem in Abbildung 15 dargestellten Verlauf der Pfahinormalkraft eines Disenstrahlpfahls mit
einem Zieldurchmesser von Dz = 120 cm ist zu entnehmen, dass aufgrund des groReren
Durchmessers des Duiisenstrahlkorpers eine deutlich hohere Stirnwiderstandskraft mobili-
siert wird. Unterhalb des durch den Stirnwiderstand beeinflussten Bereichs liegen die Kur-
ven der Pfahinormalkraft in Abbildung 15 deutlich enger zusammen als in Abbildung 14.
Daraus ist zu schlieRen, dass die mobilisierte Mantelreibung bei dem Pfahl mit einem Ziel-

durchmesser von Dz = 120 cm deutlich geringer ist.

Es wird darauf hingewiesen, dass die in Abbildung 14 und Abbildung 15 jeweils rechts dar-
gestellte Mantelreibung mithilfe des Zieldurchmessers ermittelt wurde. Die — wie in Ab-
schnitt 4.3.1 beschrieben — vom Zieldurchmessers deutlich abweichenden Ist-Durchmesser
wurden nicht bericksichtigt. Dementsprechend sind die in Abbildung 14 und Abbildung 15
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jeweils rechts dargestellten Kurven lediglich als qualitative Verlaufe der Mantelreibung zu

verstehen.
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Abbildung 15: Mantelreibung von DSVP-S-3.3 mit einem Ziel-Durchmesser von 120 cm.

6 Zusammenfassung und Schlussfolgerungen

Die Ergebnisse der Pfahlprobebelastungen konnten dazu genutzt werden, das optimale
Verankerungssystem fiir die neue Uferwand mit 765 m Gesamtlange zu finden. Dariiber
hinaus sind neuartige Erkenntnisse lber die bodenmechanischen Mechanismen des Last-
abtrags der schichtiibergreifenden Mikroverpresspfahle und jener mit Lasteinleitungslangen

> 12 m gewonnen worden. Im Einzelnen zeigen die hier ausgewerteten Daten:

o Die gemessenen Pfahlwiderstidnde sowie die daraus ableitbaren charakteristischen

Widerstande liegen deutlich oberhalb der Erfahrungswerte.

o Ein schichtibergreifender Lastabtrag von Mikroverpresspfahlen ist ohne Auswirkun-
gen auf das Verformungsverhalten in den hier gegebenen Baugrundverhéltnissen

moglich.
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e Auch bei Lasteinleitungslangen > 12 m zeigt sich eine gleichmaRige Mobilisierung
der Mantelreibung Gber nahezu der gesamten Pfahllange. Eine von oben nach unten

abnehmende Mantelreibung wurde nicht festgestellt.

Auch in Bezug auf die Dusenstrahlpfahle konnten mithilfe der Probebelastungen neue Er-
kenntnisse gewonnen werden. Dies wurde insbesondere durch den Einsatz von faseropti-

schen Sensoren ermoglicht. Im Einzelnen zeigen die hier ausgewerteten Daten:

o Die Festigkeit des Dusenstrahlkérpers lag mit einer mittleren Zylinderdruckfestigkeit

von 32,3 N/mm? deutlich oberhalb der liblicherweise anzusetzenden 10 N/mm?.

o Es kodnnen sowohl Zugglieder mit aufgeschweildter Wendel als auch mit Rippung ein-

gesetzt werden. Ein Einfluss auf das Tragverhalten konnte nicht festgestellt werden.

o Die Mobilisierung des Stirnwiderstandes konnte messtechnisch nachgewiesen wer-
den. Dies ist bei der Dimensionierung von Pfahlen mit abweichenden Disenstrahl-
korperlangen zu beriicksichtigen. Ansonsten wird der Widerstand bei grof3eren Dii-

senstrahlkorperlangen als denen der Probepfahle Gberschatzt.

Die Ergebnisse der vorgezogenen Pfahlprobebelastungen wurden fir die Planung des Er-
satzneubaus des Steinwerder Kais genutzt. Im Einzelnen wurde Folgendes aus den Ergeb-

nissen der Probebelastungen fiir die Baumaflnahme abgeleitet:

o Auf Grundlage der Probebelastungen und den projektspezifischen Randbedingun-
gen wurden die Dusenstrahlpfahle fir die Riickverankerung des Ersatzneubaus aus-
gewahlt.

o Die Mikroverpresspfahle wurden zur Lagestabilisierung des teilabgebrochenen Be-

standsuberbaus eingesetzt.

o Die Ergebnisse der Probebelastung der Disenstrahlpfahle wurden genutzt, um eine

vorhabenbezogene Bauartgenehmigung zu ermdglichen

e Auf Grundlage der Versuche zur Bestimmung des Ist-Durchmessers konnte das Her-

stellverfahren fiir die Bauwerkspfahle optimiert werden.
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1 Introduction

Wind turbines harness an abundant natural resource—wind—to generate electrical power.
Offshore wind farms have significantly increased efficiency due to higher wind intensity and
the feasibility of deploying larger turbines. However, these advancements come with higher
installation costs and technical challenges in harsh marine environments. Notably,
foundation costs for turbines rise dramatically with water depth, accounting for
approximately 36% of total costs at depths of 40-50 meters compared to 20% in shallower
waters (Swart and Coppens, 2009). Optimizing turbine foundations and installation methods

thus holds immense potential for cost reduction.

Offshore turbines are predominantly installed on open-ended monopiles using impact
driving, which generates high sound pressure during hammer pulses. This noise adversely
affects marine mammals, limiting pile driving to certain times of the year or necessitating
costly sound mitigation measures (e.g., Nehls and Rose, 2016). Additionally, the intense
stress caused by impact driving can compromise pile material integrity, especially as turbine
and foundation sizes increase. Vibratory pile driving has emerged as a promising alternative,
offering reduced noise, potentially lower material fatigue, faster installation, and greater

flexibility in installation process.

Despite these advantages, studies have reported significant reductions in the axial capacity

of vibrated piles—ranging from 20% to 42% compared to impact-driven piles (Mosher, 1990;
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Fischer and Stein, 2013). This reduction is attributed to diminished pile shaft capacity, but
insufficient data and variability in testing conditions have hindered the development of
standardized reduction factors. Furthermore, the long-term setup effect, where pile capacity
increases over time, complicates the comparison between installation methods. Previous
studies suggest that differences in initial capacity may diminish with time (Lim and Lehane,

2014), but this has yet to be verified for large-diameter offshore piles.

To address these gaps, this study analyses data from two joint industry projects involving
six 4.3 m diameter piles installed in dense sand at a nearshore test site in Cuxhaven,
Germany. Three piles were installed via vibratory driving, and three with impact driving. Axial
pile capacities were measured immediately after installation and after two weeks on impact-
driven piles, and approximately 1,000 days on all piles. The study aims to answer whether
differences in axial capacity between vibratory and impact-driven piles persist after 1,000

days and to establish the setup rate for large-diameter piles in dense sand.
2 Case Study

2.1 Site condition and pile tests

The lack of well-documented studies and design standards for large-diameter monopiles
installed via vibratory driving has hindered its industrial adoption. To address this, the
VIBRO-Project, initiated in 2014 by a consortium led by RWE Renewables (former Innogy)
and supported by the Carbon Trust, conducted large-scale pile testing at an onshore site in
Cuxhaven, Germany. Six open-ended steel piles, each 21 meters long with a diameter of
4.3 meters and embedded to 18.5 meters below ground level, were installed as three pairs
using impact and vibratory driving methods. The primary aim was to compare the lateral
bearing capacity of the two methods, achieved through lateral load testing. Axial capacity
was also assessed using dynamic load tests (DLTs) on the impact-driven piles. In 2017, as
part of the VIBRO Re-Strike project, further DLTs were conducted to evaluate the long-term

axial capacity of both pile types, more than two years after installation.

The test site, located approximately 7 km south of Cuxhaven, is situated within a sand pit
on the Cuxhaven-Bremerhaven moraine ridge. The ground primarily comprises dense to
very dense sands of glacial-fluvial origin, interrupted by two till layers at depths of around

4.5 m and 18 m below ground level. The water table lies just beneath the uppermost till layer
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at a depth of 5-6 m. These sedimentary conditions closely resemble the offshore North Sea

seabed, making the site an excellent analogy for offshore foundation testing.

Comprehensive geotechnical data, including CPT profiles and laboratory tests, were
collected and analysed for each pile location. The CPTs, conducted in a hexagonal pattern
around each pile, provided detailed insights into the soil conditions, with averaged profiles
developed to represent each location. These data, along with published research (Goodarzi
and Ossig, 2019; Achmus and Schmoor, 2020; Al-Sammarraie and Kreiter, 2022), confirmed

the suitability of the site for replicating offshore conditions.

2.2 Dynamic pile load test

In 2014, axial capacity tests were conducted exclusively on the three impact-driven piles to
preserve the vibratory-driven piles for lateral load testing. High-Strain Dynamic Load Tests
were performed using an IHC-1200 hydraulic hammer, with two acceleration sensors and
four strain gauges (DMS) mounted 2 meters below the pile top. To mitigate potential

eccentricities, the sensors were installed in pairs on opposite sides of the inner pile surface.

For the 2017 tests, additional measures were implemented to prevent material failure in the
stick-up section during lateral load testing. This section was reinforced with concrete, and
the sensors were positioned farther from the pile head to minimize interference from the
reinforced section on recorded shock wave signals. This required slight soil excavation
around the pile, resulting in minor differences in embedment depths between the 2014 and
2017 tests. These variations should be accounted for when analysing and comparing test

results. Figures 1 illustrate the sensor placement in cross- and longitudinal sections.

The commercial package CAPWAP (Case Pile Wave Analysis Program) which is a software
for signal marching analysis (Rausche, Moses and Goble, 1972; Rausche, Goble and Likins
Jr, 1985; Pile Dynamics Inc., 2006), was used for the back analysis of the DLTSs.

3 Results

After analyzing the DLT results through CAPWAP back calculation, the pile capacity was
determined. Although the separation of toe and shaft capacity in DLT is not highly accurate
and might change if a different engineer analyzes the results, the total pile capacity is
generally accurate enough (Rausche et al., 1985). The two impact-driven piles, P3 and P6,

consistently show much higher capacities of 40.88 MN and 43.4 MN, respectively, compared
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to the vibratory-driven piles, P4 and P5, which have capacities of 18 MN and 15 MN,
respectively. Figure 2 provides the detailed results of the DLT.

Sensor build

Pile in top view

. Srain gauge
$ (F1-F4)

Acceleration sensors (A1+A2)

Figure 1: Position of the strain gauge and accelerometers on pile surface.
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Figure 2: CAPWAP capacities subdivided in shaft and base for impact and vibratory driven
piles.

In order to better understand the obtained capacities and eliminate the location-specific

effects due to small variations in CPT profiles, the results were normalized using the UWA-
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05 CPT-based axial capacity method. Figure 3 provides the normalized results. It can be
observed that the long-term axial capacity of the impact-driven piles is much higher than
that of the vibratory-driven piles. This observation contradicts the conclusion presented by
Lim and Lehane (2014), which suggests that the installation effect should eventually be
balanced by the setup (aging) effect. Additionally, the measured capacities of the impact-
driven piles are higher than the predicted values based on the UWA-05 method (Lehane, B.
M., Schneider, 2005). This discrepancy may be due to the fact that design methods are
generally developed using pile tests conducted 10 to 100 days after installation, while the
values here represent a much longer aging time of around 1,000 days. This extended period
could lead to a noticeable setup effect. However, it should be noted that these piles were
not subjected to any loading after the lateral load test, which might have helped with the

setup effect. This situation differs from an offshore pile under continuous cyclic loading.
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i .\
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| 69% reduced
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P3 P6 P4 P5
Pile numbers

Figure 3: CAPWAP capacities subdivided in shaft and base for impact and vibratory driven
piles.

Figure 4 also presented the distribution of unit shaft resistance obtained from back analysis
of the DLT against the values from CPT-based UWA-05 method. Regardless of low
accuracy in the obtained distribution of resistance in DLT, the results can provide an insight
on how the installation affect the shaft resistance. It can be seen that the shaft resistance of

impact driven piles follows the same trend as CPT profile and consequently UWA-05
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method. This is of course expected as UWA-05 data base was around impact driven piles.
However, such trend could not produce the results of DLT on vibratory driven piles and a
more uniform distribution was better matching the signal matching process. This can imply

that the vibratory installation significantly disturbs the soil in the vicinity if the pile.

Figure 5 provide the reduction observed in axial capacity in this paper and lateral stiffness
of the pile during the lateral loading test in 2014 reported in Achmus et al. (2020). Comparing
these observations, it can be concluded that similar reduction, but slightly less, in the lateral
stiffness can be seen between the two pair of impact and vibratory driven piles. Clearly
lateral stiffness mobilizes larger soil volume around the pile in comparison to axial loading
which is limited to soil-pile interface. The full load-displacement curve from lateral loading
shows that the lateral pile capacity, which is affected by even larger volume of soil around

the pile (several diameter), is not affected by the installation.

4 Summary

This study investigates the long-term axial capacities of impact- and vibratory-driven open-
ended piles in dense sand, based on full-scale tests at the Cuxhaven site in Germany. To
assess whether the long-term capacity would get affected by installation method, six large-
diameter piles (4.3 m diameter) were tested, with axial capacities after 1,000 days. The sail

condition of the test site is dominantly dense to very dense over-consolidated quartz sand.

The results show that impact-driven piles retained significantly higher axial capacities, with
values of 40.88-43.4 MN, compared to 15-18 MN for vibratory-driven piles, even after 1,000
days. While previous research suggested that setup effects could equalize capacity
differences over time, this study contradicts that assumption. CAPWAP analysis indicates
that vibratory driving disturbs the surrounding soil, leading to a more uniform and lower shaft

resistance profile.
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Figure 4: Unit shaft resistance distribution obtained from CAPWAP analysis against the
UWA-05 method.
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Figure 5: Reduction in axial capacity from DLTs and the stiffness of load-displacement
curve from lateral loading test for vibratory driven piles in comparison to their equivalent
impact driven ones.
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Pfahlprobebelastungen in schwierigem Baugrund —
Briickenneubau im Zuge des Liickenschlusses der BAB A14
bei Stendal

Teil 1: Projektvorstellung und Ausfiihrungsplanung

Dr.-Ing. Gerd Festag (BuG Baugrunduntersuchung Naumburg GmbH), Robert Zech, M.Sc.
(Zublin Spezialtiefbau GmbH), Dr.-Ing. Steven Georgi (BuG Baugrunduntersuchung
Naumburg GmbH), Dipl.-Ing. (FH) Christian Perl, M.Sc. (Ziblin Spezialtiefbau GmbH)

1 Projekt, Baugrund und Motivation

1.1 Projekt

Die Autobahn GmbH des Bundes, Niederlassung Ost plant im Zuge des Neubaus der BAB
14, VKE 1.5 den Neubau der Briicke uber die Uchte. Der Bauwerksstandort liegt im
Landkreis Stendal, westlich der Ortslage Dobbelin. Die insgesamt etwa 310 m lange Briicke
dient der Querung einer geologischen Muldenstruktur mit sehr machtigen, gering
tragfahigen Bdden. Die Errichtung konventioneller StralRendamme ist in der Muldenstruktur
aus Standsicherheitsgrinden nicht moglich oder zumindest wirtschaftlich nicht darstellbar.
Der Planung der Pfahlprobebelastung liegt ein 7-feldriger Verbundbau zugrunde mit
Einzelstitzweiten der Felder von jeweils ca. 40 — 50 m. Aus dieser Stitzweite resultieren
entsprechend hohe Pfeilerlasten, die an den 8 Bauwerksachsen mit Bohrpfahlen in den
tragfahigen Untergrund abgetragen werden sollen. Nach derzeitigem Planungsstand
ergeben sich max. Pfahllasten von ca. 5 MN.

1.2 Geologie

Fir das Bauwerk liegt ein umfangreicher Geotechnischer Bericht nach EC 7 der R. Porsche
Geoconsult, Dessau-Rol3lau vor, in dem auch die Erkenntnisse aus vorangegangenen
Untersuchungs- / Erkundungskampagnen durch die R. Porsche Geoconsult, und die EIBS

GmbH, Dresden beriicksichtigt sind.

Demnach sind die Baugrundverhaltnisse in Bauwerkslangs- und -querrichtung als stark
inhomogen und durch eine im tieferen Untergrund angelegte Beckenstruktur gepragt
anzusehen. Die Beckenstruktur (ehem. See) ist dabei mit Beckenschluffen, Sanden und
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organogenen Bdden geflllt. Im Detail stellt sich der Baugrund entlang der Briickenachse

wie folgt dar:
Nordlicher und siidlicher Bereich:

e Im Baubereich steht bis ca. t=4-5m u. GOF eine Wechsellagerung eng gestufter
Sande mit gering tragfahigen und stark setzungswirksamen Bdden in Form von

Wiesenkalk, Torfen und Mudden an.

e Unterhalb von 5m u. GOF folgen ausreichend tragfahige Bdden in Form eines

halbfesten Geschiebemergels.
Zentraler Bereich:

e Unterhalb organischer Weichbdden (Torfe, Wiesenkalk etc.) und mitteldicht gelagerter
Talsande, deren Basis bis 5 — 15 m u. GOF liegt, folgen bis max. 27 m u. GOF gering
tragfahige und stark setzungswirksame Bdden in Form Mudden. Die Mudden wurden in
der letzten Warmzeit vor etwa 125.000 Jahren abgelagert. Die Mudden werden durch
maRig tragfahige ebenfalls setzungswirksame Beckenschluffe und -tone unterlagert,

deren Basis bei max. 46 m u. GOF liegt.

Im Zuge einer Risikobewertung wurden fir folgende Risiken fir die Bauwerksgriindung uber

Pfahle in der vorliegenden Geologie gesehen.

Die zum Lastabtrag (mit) vorgesehene Baugrundschicht Geschiebemergel enthalt
erfahrungsgemaR Steine und Blocke. Diese stellen mogliche Hindernisse beim Abteufen
von Bohrungen dar. Woraus sich ein Risiko zumindest fir Verzégerungen der
Grindungsarbeiten und Zusatzaufwendungen ergeben kann. Das Risiko ist direkt abhangig
von der Gesamtlange der Bohrpfahle, so dass eine mdglichst geringe Anzahl bzw. eine

moglichst geringe Bohrlange im Geschiebemergel anzustreben ist.

In den organischen und weichen Schichten besteht das Risiko, dass die Betonsaule beim
Betonieren in die geringtragféahigen Schichten abflieBt und sich kein regularer Pfahlkérper
ausbildet. Dies betrifft insbesondere die Schichten Torf, Mudde und Kalkmudde und damit
insbesondere den zentralen Bauwerksbereich. Um diesem Risiko zu begegnen, wurde der
Einsatz von geeigneten Hullrohren in Erwagung gezogen, um ein unkontrolliertes
Ausweichen des Frischbetons in die organischen / organogenen / weichen-breiigen

bindigen Bdden zu unterbinden.
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Ein entsprechendes Risiko wurde aber auch fir die in groRerer Tiefe anstehenden teilweise
weichen Beckenschluffe gesehen. Diese Schicht weist nach den Erkundungsergebnissen
eine weiche Konsistenz auf und die Ergebnisse der Drucksondierungen mit z.T. einem
Spitzendruck um die 2,5 MN/m? und einer Mantelreibung in der GréRenordnung von nur um
die 50 kN/m? weisen auf eine geringe Scherfestigkeit hin. Aufgrund der Tiefenlage des
Beckenschluffs von ca. 15 m bis zu ca. 45 m ist beim Betonieren des Pfahls teilweise mit
einem erheblichen Flussigkeitsdruck aus der frischen Betonsaule zu rechnen, dem nur eine
vergleichsweise geringe Scherfestigkeit gegenilbersteht. Mit zunehmender Tiefe nimmt
jedoch nach den Drucksondierungen der Mantelreibungswiderstand zu und damit das
Risiko ab, so dass im tieferen Bereich des Beckenschluffs kein entsprechendes Risiko mehr

gesehen wurde.

Nach dem Geotechnischen Bericht sind die Sekundar- und Kriechsetzungen der
organischen / organogenen Bdden im Bauwerksbereich nicht abgeschlossen. Zudem
reagieren diese Bdden sehr sensibel auf zukiinftige Spannungsanderungen (z. B. aus
Gelandeprofilierungen). Um einer zunadchst nicht auszuschlieBenden negativen
Mantelreibung entgegen zu wirken, sollten die Hilsen / Rohre im Bereich der
Weichschichten im Baugrund verbleiben um die anzusetzende negative Mantelreibung
abzumindern. Mit der Pfahlprobebelastung sollte daher ein Wert fir eine mdogliche

anzusetzende negative Mantelreibung ermittelt werden.

1.3 Hydrgeologie

Die Grundwasserverhaltnisse sind im gesamten Baubereich als ,bautechnisch ungunstig*
zu beschreiben. Es ist dauerhaft mit Grundwasserflurabstédnden t <2 m u. GOF zu rechnen.
Im Bauwerksbereich ist eine Stockwerksgliederung der Grundwasserleiter beschrieben. Der
obere Grundwasserleiter (Talsande) ist durch die gering wasserdurchlassigen Beckentone
hydraulisch vom unteren Grundwasserleiter (elster- und saalekaltzeitliche Sande und Kiese)
getrennt. In beiden Grundwasserleitern ist mit gespanntem Grundwasser zu rechnen. Das
Grundwasser im unteren Grundwasserleiter ist dabei zumindest zeitweise artesisch
gespannt. Die hydrostatische Druckhéhe kann dabei bei ca. 1 m oberhalb des natirlichen
Gelandes liegen. Der Baubereich liegt zudem im ausgewiesenen Uberschwemmungsgebiet
der Uchte.
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1.4 Motivation der Pfahlprobebelastung

Da keine vergleichbaren Prifergebnisse und Erfahrungen mit dem Baugrund am Standort
vorlagen, wurden statische Pfahlprobebelastungen als notwendig angesehen. Da die
Herstellung von Reaktionspfahlen im hier anstehenden gering tragfahigen Baugrund
risikoreich und kostenintensiv gewesen ware, wurde zur Lastaufbringung das Verfahren mit

einbetonierten Lastzellen vorgesehen.
Die Pfahlprobebelastung wurde mit folgender Zielsetzung konzipiert:

1. Bestimmung des standortbezogenen Last-Setzungsverhaltens (Pfahlmantel- und
Pfahifuwiderstand) fiir die Bodenschichten Mudde, Schmelzwassersande,

Geschiebemergel, Beckenschluffe und Schmelzwasserkiese;

2. Ableitung gesicherter Pfahlwiderstandswerte zur Bemessung der Bohrpfahle fiir die

Entwurfs- und Ausfiihrungsplanung;

3. Prifung der Grofie einer moglichen negativen Mantelreibung in der Mudde;

4. Prifung der Machbarkeit und Optimierung der Herstellungstechnologie der
Bohrpfahlgriindung;

5. Wirksamkeit der Hiilsenrohre zur Reduktion der (negativen) Mantelreibung und zur

Minimierung des Herstellungsrisikos.

Zum Erreichen dieser Ziele wurden insgesamt 3 Pfahlprobebelastungen geplant. Mit Pfahl
Nr. 1 sollte insbesondere die Pfahltragfahigkeit in dem saalekaltzeitlichem Geschiebemergel
in den Aufenbereichen der Briicke (Widerlagerbereich) mit einer Lange von 20 m
untersucht werden. Mit den beiden Pfahlen Nr. 2 und Nr. 3 sollte insbesondere die
Machbarkeit der Pfahlherstellung in den Weichschichten im zentralen Bauwerksbereich
sowie der Ansatz flr eine negative Mantelreibung und die Tragfahigkeit des unterlagernden
Schichtpakets aus Beckenschluss, saalekaltzeitlichem Schmelzwassersanden und
elsterkaltzeitliche Schmelzwasserkiese untersucht werden. Dabei sollte einer der beiden
Pfahle mit einem einfachen Stahlrohr im Bereich der Weichschichten ausgeristet werden,
um den Einfluss auf die Herstellbarkeit und die aktivierbare (negative) Mantelreibung zu
untersuchen. Der andere der beiden Pfahle wurde ohne Stahlhiilsenrohr geplant. Diese
beiden Pfahle wurden mit Langen von 45m und 50,5m geplant. Da die aus
Erfahrungswerten abgeschatzten Pfahlwiderstdnde i.d.R. als eher konservative

Widerstande anzusehen sind und der Grundzustand der Pfahltragfahigkeit ermittelt werden
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sollte, wurde fur die Belastungseinrichtung der 2- bis 3-fache Wert der Widerstande nach
Erfahrungswerten als ZielgroRRe festgelegt. Aufgrund der sich ergebenden hohen Prifkrafte
schied, zumindest fiir die langen Pfahle, eine konventionelle Pfahlbelastung lber den
Pfahlkopf aus und es wurde eine Belastung Gber im Pfahl eingebaute Lastzellen in zwei

Ebenen (Multi-Level-Test) vorgesehen.

Als Pfahldurchmesser fiir die Probepfahle wurde ein Durchmesser von 1,2 m gewahlt. Damit
ist, entsprechend den Empfehlungen der EA-Pfahle [DGGT, 2012], eine gute
Ubertragbarkeit der Messergebnisse auf Pfahle bis zu 2 m ohne weiteres méglich. Der
Pfahldurchmesser ist jedoch groR? genug, um hinreichend leistungsfahige Lastzellen in den

Querschnitt einbauen zu kdnnen.
2 Ausfiihrungsplanung

2.1 Aligemeine Baustellensituation

Der geplante Bauwerksstandort liegt einige hundert Meter entfernt von der nachstgelegenen
Bundesstralle B188 an einer fir die BaumaRnahmen der BAB 14 angelegten Baustralle mit
Wendeschleife. Das geplante Baufeld lag dabei vollstandig auf unbefestigter Ackerflache
und musste im Zuge der vorbereitenden Baustellenma3nahmen aufwendig befestigt und fiir
den spateren Einsatz mit GroRbohrgerat (LB44) vorbereitet werden. Dazu wurden rund
3.000 m? Schotter-Arbeitsebene, inklusive Geogitter, lagenweise zu insgesamt mindestens
1,2 m Aufbaustarke eingebaut — und nach Beendigung der MaRnahme vollstandig
zurtickgebaut. Samtliche Versorgung auf dem Baufeld musste ebenfalls antransportiert und
auf den Arbeitsebenen vorgehalten werden, da weder Baustrom- noch Wasserversorgung
auf dem Acker vorhanden waren. Das rund 150 m lange Baufeld unterteilte sich in zwei
wesentliche Pfahlherstellungsbereiche, mit dem Pfahl 1 an der stidlichen Ausdehnung und
dem Standort von Pfahl 2 + 3, sowie samtlicher sonstiger Baustelleneinrichtungsflachen an
dem ndrdlichen Hammerkopf des Baufelds (vgl. Abbildung 1). Die gut 90 m lange
Verbindungsflache zwischen den beiden Baufeldenden wurde als Lager- und
Vorbereitungsflache fir die umfangreiche Pfahlinstrumentierung sowie erforderlicher

KorbstdRe und Geratestandorte genutzt.
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Abbildung 1: Baufeld und Probepfahlstandorte gemaR Baustelleneinrichtungsplan

2.2 Erganzende Baugrundaufschliisse

Erganzend zu dem der Ausschreibung bereits vorliegenden Geotechnischen Bericht der R.
Porsche Geoconsult, Dessau-Roflau wurden weitere baubegleitende geotechnische
Untersuchungen vorgesehen. Die Ansatzpunkte von zusatzlichen Erkundungsarbeiten
liegen dabei hauptsachlich im Bereich der herzustellenden Probepfahle 1 bis 3 und sollten
insbesondere die Lage der Druckzellen firr die Ausfihrungsplanung konkretisieren bzw.
gegenuber der Entwurfsplanung bestatigen. Diese waren daher vorlaufend zu der
Pfahlherstellung auf der noch unbefestigten Ackerfliche auszufihren. Gefordert waren
Aufschlisse durch Linerbohrungen mit mind. 100 mm im Durchmesser sowie
Drucksondierungen CPTU uber die geplante Probepfahllange. Die gewonnen Bohrkernliner
waren im Nachgang durch gemeinsame Ansprache mit dem geotechnischen Gutachter

aufzunehmen und fotografisch zu dokumentieren.
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Die Aufnahme der zusatzlichen Baugrunduntersuchungen bestatigte im Falle von Pfahl 1
die nach geotechnischem Gutachten geplante Lage der Instrumentierung des Probepfahls.
Minimale Abweichungen bei den Schichtgrenzen des Pfahl 2 konnten auf Grund technischer
Randbedingungen zur konstruktiven Ausbildung, Instrumentierung sowie Herstellung des
Pfahlfufes nicht beriicksichtigt werden. Aus der Bohrung flir Pfahl 3 wurden Anpassungen
im Korbdesign auf Grund neuer Erkenntnisse zu Schichtgrenzen aus den zusétzlichen
Baugrundaufschlissen erforderlich. Durch die am Pfahlful erkundete abweichende
Baugrundschicht wurde eine Verschiebung der oberen Zellebene in Richtung der in-situ
Schichtgrenzen im Korbdesign vorgenommen, was Einfluss auf die Herstellung der
gestuickelten Bewehrungskorbe mit Vorinstrumentierung ab Werk hatte. Dazu bedurfte es
ausreichender Vorlaufzeit zur Anpassung der Ausfiihrungsplanung sowie entsprechender

Umsetzung der Anderungen im Werk und auf dem Baufeld.

2.3 Korbdesign

Die fir die Pfahlprobebelastung vorgesehene Anzahl an messtechnischen
Instrumentierungen sowie der Einbau der hydraulischen Lastzellen, im Falle von Pfahl 2 und
3 in jeweils zwei Ebenen (Multi-Level-Test), bei Pfahl 1 in einer Ebene (Single-Level-Test),
stellte eine auRerordentliche Besonderheit dar und damit auch erhéhte Anforderungen an
die Ausfihrungs- und Werkplanung. Neben den im Bewehrungskorb konstruktiv
einzubindenden Lastzellebenen war die Fihrung von unzahligen Messkabeln und
Hydraulikschlduchen durch die Lastzellebenen tber mehrere gestoltene Korbsegmente zu
gewahrleisten, die auch den Pressenhub der Druckzellen, wahrend der Stufen der
Pfahlprobebelastung, Rechnung trugen. Die gewahlten Druckzellen stellten gemaR den
Anforderungen an die Probebelastung eine Lastzellenkraft von ca. 8-10 MN in jede Richtung
bei 230 mm Pressenhub dar. Zusatzlich zu der statisch erforderlichen Korbbewehrung
wurden weitere Flachstahlringe zur Aussteifung der Kdrbe angeordnet, um das sichere
Handling der instrumentierten Bewehrungskérbe auf dem Baufeld zu ermdglichen. Um die
Besonderheiten in der Ausfiihrungsplanung und Pfahlherstellung zu verdeutlichen soll hier
kurz auf die Messtechnik eingegangen sowie auf Teil 2: Bidirektionale statische
Probebelastungen - Durchfiihrung und messtechnische  Begleitung  zur
Tragfahigkeitsermittiung und Qualitatssicherung [SCHALLERT et al., 2025] verwiesen

werden.
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Beginnend am Pfahlful war folgende Messtechnik zur Auswertung der Pfahlprobebelastung

in das Korbdesign zu integrieren:

Pfahlfuldose: Messung Spitzendruck

Faseroptische Dehnungsmessung (iber die gesamte Pfahllange: Messung der

Pfahlverformung

Faseroptische Temperaturmessung Uber die gesamte Pfahllange: Thermische
Integritatsprifung

Stahl-Leerrohre Uber die gesamte Pfahllange: Ultraschall-Integritatsprifung mittels

Cross-Hole Messung

Extensiometer zwischen Zellhorizonten: Messung der Verschiebung des

Pfahlsegments

Schwingsaiten-Wegaufnehmer innerhalb des Zellhorizontes: Messung der

Offnungsweite der hydraulischen Druckzellen
Dehnungsmesser als Sister Bars: Messung der Pfahlverformung (Stauchung)

sowie dartberhinausgehende Wegaufnehmer am Pfahlkopf: Messung der

Pfahlkopfverschiebung

Auf Grund Transportldngenbegrenzung ab Werk zum Baufeld wurden die Bewehrungskérbe

fir die Probepfahle 2 und 3 in drei Segmente je Pfahl unterteilt. Jeweils zwei der drei

Korbsegmente wurden dann auf dem Baufeld horizontal gestoRen. Die erforderliche Anzahl

der Segmente bedingt sich dabei an der Anordnung der Zellhorizonte in jedem Probepfahl,

da die hydraulischen Druckzellen bereits ab Werk in den Bewehrungskorb integriert werden

mussten. Die Lastzelle bestand dabei aus jeweils zwei horizontal nebeneinander

angeordneten Druckzellen sowie einer jeweils dariber und darunter umlaufend

verschweilten massiven Stahlplatte als Lastplatte, zur Einleitung der Zellenkrafte in den

Probepfahl. Die Anordnung der Lastzellen sowie der Bestlickung der Messtechnik sind in

Abbildung 2 exemplarisch fiir den Pfahl 2 dargestellt.
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Abbildung 2: Auszug Ubersichtsplan Messtechnik, hier Probepfahl 2

Eine Besonderheit des Pfahl 3, im Vergleich zu Pfahl 1 und 2, war die Entkopplung der
Mantelreibung im Bereich der Weichsichten. Das vorzusehende Stahl-Hilsenrohe hatte
eine Gesamtlange von 24 m und musste am Pfahl 3 bauseits gekoppelt werden. Dieser
Vorgang war erst nach durchgefiihrtem Korbsto? der oberen beiden Pfahlsegmente
maoglich. Dies erforderte hohe Anforderungen an Arbeitsvorbereitung und Einsatzplanung

auf dem Baufeld.



132

3 Probepfahlherstellung

3.1 Besonderheiten in der Ausfiihrung

Die (Haupt-)Ausfihrung fir das beschriebene Vorhaben zur Pfahlprobebelastung fand in
den Monaten Januar bis Marz 2024 unter teils widrigen Wetterbedingungen statt. Erhebliche
Erschwernis kam durch Kalte und anhaltende Nasse sowie zeitweilige Unterbrechung durch
Sturm hinzu. Nicht zuletzt durch die groRen Korblangen der vollstandig mit Messtechnik und
hydraulischen Lastzellen instrumentierten Korbe, im Fall von Pfahl 3 zusatzlich mit 24 m
Hulsenrohr, erforderte dies besondere Sorgfaltspflicht um Messtechnik, Mensch und

Maschine nicht zu gefahrden.

Ab Werk wurden die Bewehrungskorbsegmente mit den hydraulischen Lastzellen, umlaufig
auf die Lastplatten in den Bewehrungskorb verschweil’t, sowie teilweise bereits
vorinstrumentierten Cross-Hole-Rohren und Extensiometer auf die Baustelle geliefert.
Samtliche verbleibende Instrumentierung der Messtechnik musste vor Ort auf dem Baufeld
durchgefuhrt werden. Dies wurde durch eine intensive und partnerschaftliche
Zusammenarbeit mit den Firmen GSP mbH und GRL Engineers Inc., sowie Sensical GmbH
und GEO-Inspector Bruns Kuhn Ingenieure GbR unter der Regie der Ziiblin Spezialtiefbau
GmbH realisiert.

Die Instrumentierung und Installation des Probepfahls Nr. 1 war mit 22 m Gesamtlange ohne
bauseitigen Korbstol3 vergleichsweise einfach in der Durchfiihrung. Die Pfahlbohrungen
wurden alle verrohrt und nach Bohrfortschritt mit erforderlicher Wasserauflast ausgefihrt.
Erheblich komplexer wurde die Instrumentierung der Messtechnik durch das StoRen der
deutlich langeren Korbsegmente an den Pfahlen 2 und 3, da hier erst beim Ablassen der
Bewehrung die Messtechnik zwischen oberem und unterem Korbteil verbunden werden
bzw. an das obere Korbteil angebracht werden konnte. An Pfahl 3 wurde dies zuséatzlich
durch den planmaRigen Einsatz des 24 m langen Stahl-Hilsenrohrs kompliziert. Da
samtliche Messtechnik sich im Inneren des Hiulsenrohrs befand, musste der
Installationsprozess der Messtechnik und der Prozess Einbringen des Bewehrungskorbs in
das Stahl-Hulsenrohr genaustens aufeinander abgestimmt und mit dem Team vor Ort

koordiniert werden.
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4 Fazit

Trotz der besonderen geologischen und hydrogeologischen Gegebenheiten, insbesondere
in den gering tragfahigen, auRerordentlich machtigen Muddenablagerungen, konnten die
drei Probepfahle, mit der entsprechenden Vorbereitung und Sorgfalt in der Ausfuhrung,
technisch einwandfrei hergestellt werden. Die Einzigartigkeit des Projekts durch die
neuartigen, individuellen Anforderungen an Kombination aus verfahrensbedingt
anspruchsvollen GroRbohrpfahlen und der aufwendigen Instrumentierung mit sensibler
Messtechnik Uber die gesamte Pfahllange stellte die Ausfiihrung vor eine spannende
Herausforderung. Wahrend des Korbeinbaus war ein Team von bis zu 10 Personen direkt
am Pfahl mit der Installation tatig, was ausschlieRlich durch eine gute ortliche
Kommunikation, Planung und Vorbereitung der Manahme mdglich wurde. Wir danken an
dieser Stelle den beteiligten Firmen fir Ihre tatkraftige Unterstiitzung sowie der
eingebrachten fachlichen Expertise und bedanken uns ebenso bei unserem Auftraggeber
der Autobahn GmbH des Bundes fiir den gemeinsam erwirkten erfolgreichen Abschluss des

Projekts zur Pfahlprobebelastung und die freundliche Genehmigung der Berichterstattung.

Zu den Ergebnissen der erfolgreich durchgefiihrten Pfahlprobebelastungen berichten
SCHALLTERT et al. [2025] im Rahmen dieser Veroffentlichung.
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Pfahlprobebelastungen in schwierigem Baugrund —
Brickenneubau im Zuge des Luckenschlusses der BAB Al14
bei Stendal

Teil 2: Bidirektionale statische Probebelastungen -
Durchfihrung und messtechnische Begleitung zur

Tragfahigkeitsermittlung und Qualitatssicherung

Dr.-Ing. Matthias Schallert (GSP mbH Mannheim),
Dr.-Ing. Andreas Kiinzel (Sensical GmbH Berlin),

Dr.-Ing. Benedikt Bruns, Dipl.-Ing. Christian Kuhn
(GEO-Inspector Bruns Kuhn Ingenieure GbR Braunschweig),
Jon Sinnreich P.E. (GRL Engineers Inc., Sarasota, Florida, USA),
Dr.-Ing. Gerd Festag (BuG Baugrunduntersuchung Naumburg GmbH)

1 Durchfiihrung

Bei der bidirektionalen statischen Probebelastung dienen die Pfahlabschnitte ober- und
unterhalb der Lastzellen als Widerlager. Die Belastung wird zeitgleich in zwei Richtungen
axial aufgebracht. MaR3geblicher Vorteil dieser Versuchsdurchfihrung ist der Verzicht auf
Reaktionspfahle oder -anker, wodurch eine zeit- und kosteneffiziente Methode zur Ver-
fugung steht, wenn sehr hohe Priflasten aufgebracht werden missen. Zur Gewinnung
differenzierter Aussagen zur Mantelreibung Uber die Pfahllange sowie des Spitzendrucks
wurden ortsverteilt und hochauflosend messende faseroptische Dehnungssensoren,
Druckmessdosen am Pfahlful? und induktive Wegaufnehmer am Pfahlkopf eingebaut.
Ergénzend kam eine Instrumentierung mit Schwingsaiten-Dehnungsaufnehmern in anhand
des Bodenprofils definierten Messebenen an den festgestellten Schichtgrenzen hinzu. Im
Ergebnis des Versuchs kann eine aquivalente Widerstands-Setzungs-Linie fir den
Pfahlkopf konstruiert werden. Dieser prinzipielle Ablauf ist in Abbildung 1 grafisch

dargestellt.

Die bi-direktionalen statisch axialen Probebelastungen an den drei von der Ziblin
Spezialtiefbau GmbH hergestellten Probepfahlen wurden von der GSP mbH gemeinsam mit

GRL Engineers Inc. (einem langjahrigen Partner bei vielen internationalen Projekten) bei
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diesem Projekt in Form von Lieferung und Installation der Lastzellen und Wegaufnehmer

sowie Versuchssteuerung und -auswertung durchgefihrt.

Der kirzere Pfahl Nr. 1 wurde als Single-Level-Test (1 Lastzellenebene) und die langeren
Pfahle Nr. 2 und 3 als Multi-Level-Tests (2 Lastzellenebenen je Pfahl) konzipiert [FESTAG
et al., 2025].

Die Installation, Messung und Auswertung der Dehnungen je Pfahl Uber die gesamte
Pfahllange wurde von der Sensical GmbH mit faseroptischen Dehnungssensoren
durchgefuhrt. Zum Vergleich wurden von der GEO-Inspector Bruns Kuhn Ingenieure GbR
konventionelle Dehnungssensoren in mehreren Messebenen entlang des Pfahlschafts
angeordnet und in das Messsystem von GRL/GSP zur synchronen Datenerfassung
integriert. Zusatzlich wurde von GEO-Inspector je Pfahl eine PfahlfulRkraftmessdose

installiert und die Messwerte wahrend der Versuche erfasst.
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Abbildung 1: Prinzip der bidirektionalen statische Probebelastung [GRL]:
Links: Last-Verschiebungs-Verhalten in Lastzellenebene,
Mitte: Dehnungsverteilung (oben), Mantelwiderstand (Mitte), FuBwiderstand (unten),
Rechts: Aquivalentes Last-Verschiebungs-Verhalten fir Pfahlkopf
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2 Belastungs- und Messtechnik

Zur Lastaufbringung kamen GRL-Lastzellen - GRL-Cell - zur Anwendung [SCHALLERT et
al. 2024, MORGANO et al. 2021, KOMURKA & FELLIN, 2019, www.grlengineers.com]. Die
Lastzelle (LTA Load Test Assembly) besteht bei Pfahl 1 aus einem Hydraulikzylinder, der
zwischen 50 mm dicken Lastplatten positioniert ist (Abbildung 3 links). Die Pfahle 2 und 3
sind je Lastzellenebene mit 2 Hydraulikzylindern ausgestattet, die simultan betrieben
wurden. Die verwendeten Pressen waren an die vorgegebene Zielgrol3e der Belastung, das
2-3 fache der nach Erfahrungswerten erwarteten Widerstande [FESTAG et al., 2025], mit
einer Lastzellenkraft von ca. 8-10 MN in jede Richtung bei 230 mm Hub optimal angepasst.

Das verwendete hydraulische System wurde mit Wasserfullung und Luftdruck betrieben.

Die umfangreiche Messtechnik, die in den Probepféhlen eingebaut wurde, ist in Teil 1
zusammengefasst [FESTAG et al. 2025].

Die vertikalen Verschiebungen der jeweils oberen und unteren Lastplatten zueinander
wurden mit Schwingsaiten-Wegaufnehmern an vier Positionen je Lastzellenebene erfasst
(Abbildung 3 links) und somit auch die Parallelitat der Lastplatten kontrolliert. Die
Abbildungen 3 und 4 zeigen Eindriicke von der Instrumentierung der Bewehrungskérbe mit

den Lastzellen und der Messtechnik sowie von der Pfahlinstallation auf der Baustelle.

In jedem der Pfahle wurden Uber die gesamte Pfahllange 4 faseroptische
Dehnungssensoren (FOS) und in jedem Messquerschnitt 3 Schwingsaitensensoren (VWG)
angeordnet (Abbildung ). Position und Nummerierung orientieren sich an der Nummerierung
(1-4) der Cross-Hole-Rohre (CSL).

Die Versuche sollten in zwei Be- und Entlastungszyklen fiir die einzelne (Pfahl 1) und die
jeweils untere Lastzellenebene (Pfahle 2 und 3) durchgefiihrt werden. Jede Laststufe war
mindestens 30 Minuten bis zu maximal 2 Stunden aufrecht zu erhalten, bis die festgelegten
Kriechkriterien erfillt waren. Wahrend der Versuchsdurchfihrung wurde der urspriingliche
Belastungsplan auf Basis der erzielten Ergebnisse und in Anlehnung an [ASTM D8169]
angepasst.
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Abbildung 2: Anordnung der Sensoren im Pfahlquerschnitt
Bei Pfahl 1 wurde im 2. Belastungszyklus bis zu ca. 8 MN belastet, bei der die axialen
Verformungen deutlich bis zum maximal mdglichen Pressenhub anstiegen und damit der
untere Pfahlabschnitt zum Versagen gebracht wurde, so dass der Versuch erfolgreich

beendet werden konnte.

Beim den Multi-Level-Tests an Pfahl 2 und 3 wurde in der ersten Stufe 1 die untere
Zellenebene belastet, wahrend die obere geschlossen gehalten wurde, um den unteren
Pfahlabschnitt zum Versagen zu bringen. Im Anschluss wurde die oberen Zellenebene
belastet. Dabei wurde die untere Zellenebene zunéchst geoffnet (zur Ermittlung der
Mantelreibung des mittleren Pfahlsegments) und im weiteren Verlauf geschlossen (zur
Ermittlung der Mantelreibung des oberen Pfahlsegments). Nach Versuchsende wurde ein
weiterer Belastungszyklus des mittleren Pfahlsegments durchgefuhrt, um die tatsachliche
Dehnsteifigkeit des Pfahls durch diesen speziellen in-situ-Versuch abzuschéatzen. Daflr
wurden beide Zellenebenen belastet.
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Abbildung 4: Installation Bewehrungskorb mit Lastzellen und Messtechnik,
Korbeinbau auf der Baustelle

Die wahrend der Be- und Entlastungsphasen aufgetretenen axialen Pfahlverformungen
wurden mit Extensometerstangen gemessen. Je Pfahlsegment (mittlerer Abschnitt
zwischen den Lastzellenebenen und oberer Abschnitt Gber der oberen Lastzelle) wurde 2
Stlick der Extensometer auf gegenuberliegen Seiten am Bewehrungskorb fixiert.

Die horizontalen Verschiebungen des Pfahlkopfs wurden mit zwei automatischen Digital-
nivellieren mit Barcode-Skalierung gemessen. Die Skalierung wurde an der Oberseite des
Bewehrungs-korbes 90° zueinander versetzt, die Nivelliere in ausreichend groBem Abstand

zum Pfahl positioniert.

In den folgenden Diagrammen sind fiir alle 3 Probepféhle das Be- und Enlastungsregime

sowie exemplarisch Last-Verformungs-Linien einzelner Lastzellenebenen gezeigt.
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Abbildung 5: Belastungs-Zeit-Verlaufe und Last-Verschiebungsverléufe in Zellenebene:
oben - Pfahl 1, Mitte - Pfahl 2 und unten - Pfahl 3

Abbildung 5 oben-links zeigt die bei Pfahl 1 aufgebrachte Last Giber die Zeit und oben-rechts

die lastabhéangige Verschiebung der Zellenebene. Abbildung 5 mitte-links zeigt die bei Pfahl
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2 aufgebrachte Last Uber die Zeit und mitte-rechts die lastabhangige Verschiebung der
oberen Zellenebene. Abbildung 5 unten-links zeigt die bei Pfahl 3 aufgebrachte Last tber

die Zeit und unten-rechts die lastabhangige Verschiebung der oberen Zellenebene.

3 Qualitatssicherung

Neben Temperaturmessungen mit optischen Fasern zur Bewertung der Pfahlintegritat
(Thermische Integritatsprifung [PISCSALKO et al. 2016, ASTM-D7949, MOORMANN
2020]) durch GEO-Inspector Bruns Kuhn Ingenieure GbR (s. unten) wurden Ultraschall-
Integritatsprifungen nach EA-Pfahle [DGGT 2012, MOORMANN 2020] von der GSP mbH
durchgefuhrt. Mit beiden Methoden stehen fiir Grol3bohrpféhle und insbesondere wie in
diesem Projekt bei Pfahlen mit eingebauten Lastzellen effektive Mdoglichkeiten der
Qualitatskontrolle zur Verfigung. Die Low-Strain-Integritatsprifung ist i. d. R. in solchen

Fallen nicht geeignet.

Der Bewehrungskorb aller 3 Testpféahle war mit 4 Stahlrohren (5,5 cm Durchmesser) fiir die
Ultraschallmessung ausgestattet. Die Messrohre wurden am Korb befestigt und die
Rohrstiicke mit Muffen gestoRBen. Die Lage der Muffen wurde protokolliert. Der Pfahlbeton

war zum Testzeitpunkt zwischen 33 und 48 Tage alt.

Fir die Prifung wurde der ,Cross-Hole-Analyzer” Modell Champ Q4 von Pile Dynamics Inc.
und fur die Auswertung die zugehorige Software CHA-W eingesetzt. Das Messgerat wurde
mit 4 Sender- und Empfangersonden betrieben, die in den Messrohren auf gleicher Héhe
abgelassen und heraufgezogen wurden. Die Hohenkontrolle erfolgte mit einer Tiefenmess-
einrichtung je Ultraschallsonde. Hohendifferenzen der Sonden kdnnen so erkannt und
korrigiert werden. Das Messgerat mit integriertem Messverstarker ermoglicht die
Aufbereitung, digitale Speicherung und Visualisierung der Signale wéhrend der Messung in
Echtzeit.

Abbildung 6 zeigt einen Eindruck von der Durchfuhrung der Messungen an einem der
Probepfahle mit 4 Sonden und Tiefenmesseinrichtungen. Der vertikale Messpunktabstand
wurde bei allen Pfahlen auf 5 cm und bei einer Wiederholungsmessung je Pfahl auf 2,5 cm

eingestellt.

Abbildung 7 zeigt beispielhaft ein Ergebnis von 3 der 6 Messtrecken von Pfahl 1. Die
Messergebnisse wurden nach EA-Pfahle Abschnitt 12.3 (DGGT 2012 und MOORMANN

2020) ausgewertet und bewertet. Dariiber hinaus wurden die Neuerungen des Kapitels 12
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beriicksichtigt, die in der 3. Auflage der EA-Pféhle veroffentlicht werden sollen und in der

aktuellen Arbeitsfassung zur Verfiigung standen.

Eine lokale um mehr als 20% groRere Laufzeit der Ultraschallwelle im Vergleich zum
Referenzwert wird mit Bezug auf EA-Pfahle als Anomalie auf der entsprechenden
Messstrecke bezeichnet. Der Referenzwert wird als mittlere Laufzeit je Messstrecke im

homogenen Beton im Nahbereich ober- und unterhalb jeder vermuteten Anomalie bestimmt.

Alle Ringmessungen zwischen den Messrohren 1-2, 2-3, 3-4 und 4-1 zeigten homogenen
Beton (gleiche Laufzeit der Ultraschallwelle) auf der gesamten Pfahllange. In den
Kreuzmessungen (Diagonalen) zwischen den Messrohren 1-3 und 2-4 entsprechen die in
Abbildung 7 Mitte und rechts erkennbaren Bereiche, in denen niedrige Ankunftszeiten
gemessen wurden, der Position der Lastzellenebene als ,kinstliche* Anomalie im Pfahl. In
den Ubrigen Pfahlabschnitten wurden keine Anomalien festgestellt. Der Pfahl konnte in
Bewertungsklasse Al eingestuft werden. Analog verhielt es sich mit den Ergebnissen der 2

weiteren Testpfahle mit jeweils 2 Lastzellenebenen.

Abbildung 6:Ultraschall-Integritatsprifung am Probepfahl
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Abbildung 7: exemplarisch Ergebnis der Ultraschall-Integritatsprifung am Probepfahl 1

Das Verfahren der Thermischen Integritatsprifung bietet sich bei vorliegender
Aufgabenstellung aufgrund der im Pfahl angeordneten Belastungszellen zur Bewertung der
Pfahlintegritdst an. Dies erfolgt durch die Ermittlung der zeitabhangigen
Temperaturverteilung wahrend der Erhitzung des Betons infolge Hydratation entlang des
Pfahlschaftes. Nach Moormann (2020) sind bei Anwendung des Verfahrens je 30 cm
Pfahldurchmesser eine Messlinie anzuordnen. Folglich ergeben sich vier Messlinien, die um

90° zueinander versetzt an den Langseisen der Bewehrungskdrbe angeordnet wurden.

Die Temperaturermittlung erfolgte mittels faseroptischer Messungen nach der Raman-
Methode mit einem Messpunktabstand von 25 cm. Die Messungen wurden unmittelbar nach
Beendigung der Betonage der Pfahle mit einem Messintervall von 30 Minuten gestartet und
je nach Pfahl zwischen 6 bis 19 Tagen durchgefuhrt. Folgende Abbildung 8 zeigt die
Temperaturentwicklung Uber die Zeit an jedem Messpunkt der vier Messfasern vom
Probepfahl 1.



146

Pfahl 1 - Faser 1 Pfahi 1 - Faser 2

Temperatur [°C]

Temperatur ['C]

s L L | . | !
160124 180124 200124 220124 240124 260124 280124 300124 160124 180124 200124 220124 240124 260124 280124 300124
Zeit Zeit

Pfahl 1 - Faser 3 Pfahi 1 - Faser 4

Temperatur [°C]

Temperatur ['C]

5 L . L 5 ! s L
160124 180124 200124 220124 240124 260124 280124 300124 160124 180124 200124 220124 240124 260124 280124 300124
Zeit Zeit

Abbildung 8: exemplarisches Ergebnis der Temperaturentwicklung beim Probepfahl 1

Zur Bewertung der Pfahlintegritat wird aus diesen Messergebnissen der Peakwert der
Temperaturentwicklung herangezogen und entsprechend Moormann (2020) ausgewertet.
Demnach sollen die Messungen mindestens zum Zeitpunkt der héchsten Temperatur im
Beton durchgefuhrt werden, wenn der Temperaturunterschied zum umgebenden Boden am
grolten ist. Zur Beurteilung der Pfahlintegritat werden die Messergebnisse
Beurteilungsklassen Al bis A3 und B zugeordnet (Tabelle 1). Diese beinhalten die
Beurteilungsgrole AT in Prozent, die der Temperaturdifferenz bezogen auf einen
Referenzwert, der dem Mittelwert aller gemessenen Temperaturen in gleicher Héhenlage,

entspricht.

Die Formulierungen zur Abgrenzung der TIP-Bewertungsklassen nach Tabelle 1 sind aktuell
Gegenstand der Uberarbeitung in der entsprechenden Arbeitsgruppe des AK 2.1 der DGGT
und erscheinen in der 3. Auflage der EA-Pfahle in modifizierter Form.
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Tabelle 1: Beurteilungsklassen nach Moormann (2020)

Beurteilungs .
Erlauterung BeurteilungsgroRe
-klasse

gleichmaRiger Temperaturverlauf:
keine qualitatsrelevanten Auffalligkeiten

Al AT < 6%

lokal verringerte Temperaturen:
A2 Anomalien kdnnen in ihrem Ausmaf als nicht relevant 6% < AT<12%
eingestuft werden

signifikante Unterschreitungen der Referenztemperatur:
Anomalien kdnnen nach positivem Ergebnis einer

A3 eingehenden Prufung von Unterlagen (Planung, AT > 6%
Bemessung, Herstellung und Bauliberwachung) in ihrem
Ausmal als nicht relevant eingestuft werden

verringerte Temperaturen weisen auf eine erhebliche
Beeintréchtigung der Pfahlbeschaffenheit hin:
signifikante Unterschreitungen der Referenztemperatur
Uiber einen groRReren Pfahlabschnitt > 25 cm vorhanden.
Es muss von einer wesentlichen Beeintrachtigung der
Pfahlbeschaffenheit ausgegangen werden. Es sollten
weitere Prifungen (z.B. PIT) zur Bewertung
herangezogen werden.

AT > 12%

Wird eine gleichmaRige Temperaturverteilung Gber den Querschnitt und die Pfahllange
gemessen, deutet dies auf eine gleichmafige UmschlieBung der Sensoren mit homogen
zusammengesetztem Beton hin. Werden lokal unterschiedliche Temperaturen gemessen,
so weist dies auf thermische Anomalien hin. Grund fur thermische Anomalien kdnnen neben
Inhomogenitaten im Beton Variationen im Pfahldurchmesser, exzentrischer Korbeinbau,
Bodenausgangstemperatur, variierende thermische Bodenparameter infolge Schichtung
(Warmeleitfahigkeit und -kapazitét), Grundwasserstand und Grundwasserstrémung sein.

Abbildung 9 zeigt den thermischen Zustand im Pfahl zum Zeitpunkt der ermittelten Peak-
Temperatur. Links sind die Temperaturverlaufe der Fasern uber die Pfahllange aufgetragen
sowie der resultierende Mittelwert. Die horizontalen Linien markieren darin die Position der
Lastzelle (OK und UK Zelle) sowie den erkundeten Baugrundaufbau. Diese Darstellung
plausibilisiert die Messungen und verschafft einen generellen Uberblick (ber die
Temperaturunterschiede Uber den Umfang und die Pfahllange. Erfahrungsgemaf ist die
Absoluttemperatur am Pfahlkopf (AulRentemperatur) und Pfahlfuss (Druckmessdose)



148

aufgrund der grof3eren Oberflache geringer. Ebenso ist ein Temperaturabfall im Bereich der

Lastzelle aufgrund des geringeren Betonvolumens zu erkennen.
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Abbildung 9: Bewertung der thermischen Integritat des Probepfahl 1 beim Peakwert

Im mittleren Diagramm ist fur jede Faser und Messposition die Differenz zum Mittelwert
dargestellt und auf die Referenztemperatur bezogen. Anhand dieser Darstellung erfolgt die
Einteilung in die oben aufgefihrten Beurteilungsklassen. Es sind keine relevanten
Anomalien oder Fehlistellen hinsichtlich der Pfahlintegritat ersichtlich, da die 6 % Grenze
nicht Uberschritten wird. Die Betondeckung entlang der Fasern kann als annahernd
gleichmaRig angenommen werden. Somit wurde dieser Pfahl entsprechend der
vorgenannten Kriterien der Beurteilungsklasse Al zugeordnet. Ein ahnliches Ergebnis hat

sich bei den beiden anderen Pféhle ergeben, sodass auch diese mit A1 beurteilt wurden.

Der Kontourplot rechts zeigt den in eine Ebene abgerollten Pfahlumfang. Darin sind die
zwischen den Fasern extrapolierten Temperaturen entsprechend der angegebenen
Farbskala hinterlegt. Diese Darstellung veranschaulicht die thermische Korrelation der

Fasern und visualisiert Bereiche erhéhter und geringerer Absoluttemperaturen.

Insgesamt deckt sich das Ergebnis der thermischen Integritditsmessungen mit denen der
Cross-Hole Messungen. Beide stellten wertvolle Informationen zur weiteren Auswertung der

Probebelastungen sowie fur die Planung der Bauwerkspfahle zur Verfligung.



149

4 Tragfahigkeitsermittlung

4.1 Auswertung Messergebnisse

Die hochauflosende faseroptische Dehnungsmessung ist als Messverfahren in der
Baumesstechnik noch neu, gleichwohl kann sie aufgrund einer Vielzahl erfolgreicher
Einséatze als etabliert angesehen werden. Entsprechend wurde in der jlungeren
Vergangenheit an verschiedenen Stellen dartber berichtet, auch in der Reihe
~Pfahlsymposium“ und ,Messen in der Geotechnik®. Fir eine Beschreibung der Grundlagen
der faseroptischen Dehnungsmessung sei daher auf weitere Beitrdage genannter Reihen
verwiesen.

Nach durchgefiihrten Messungen liegt zunéchst ein hochaufgeldstes (Messpunktabstand
dx = 1 cm) Dehnungssignal vor, welches in die ErgebnisgroRen Kraft und abgeleitete

GroRRen) umgerechnet werden muss.

Der Kraftverlauf langs des Pfahls wird aus dem Dehnungssignal der faseroptischen
Sensoren entlang der Pfahlkoordinate x mit der elastischen Beziehung

F(x) = e(x)-EA

berechnet. Als Naherung wird fur den Pfahl dabei ein konstanter Querschnitt A und ein
konstanter E-Modul E sowie linear-elastisches Verhalten des Pfahls angenommen.

Durch abschnittsweises Ableiten der Pfahl-Normalkraft Gber die Pfahlkoordinate x wird die
Mantelreibung gs,i bestimmt. Der Pfahlspitzendruck wird nach o.g. elastischer Beziehung mit

dem an der Pfahlspitze gemessenen Dehnungswert berechnet: g, = % =¢-E.
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Abbildung 10: Ermittlung von Mantelreibung qgs, (i = Schichtindex) und Spitzendruck g, aus
dem aus Dehnung bestimmten Kraftverlauf, exemplarisch fur Pfahl 2

Die Inspektion der Dehnungsdaten (Abbildung 11, links) zeigt eine sehr gute
Ubereinstimmung der mittels der 4 faseroptischen Dehnungsaufnehmer und der 3
Schwingsaitensensoren pro Messebene bestimmten Dehnungen. Es ist zu erkennen, dass
Abweichungen vom Modell des ideal-axialen Belastungszustand auftreten, da die Kurven
oberhalb der Lastzelle bei 20,0 m eine Spreizung aufweisen.

Durch den kontinuierlichen Charakter der Dehnungsmessung mit den eingesetzten
faseroptischen Sensoren kdnnen Schichtgrenzen fur die Auswertung der Mantelreibung
anhand des gemessenen Kraftverlaufs im Pfahl bestimmt werden. Eine vorherige Planung
von Sensorpositionen wie es im Fall punktuell messender Sensoren notwendig ist, erlbrigt

sich.
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Abbildung 11: Auswertung fur Pfahl 1 - links: Dehnungskurven der FOS und VWG fur
Laststufe 1L8 (8000 kN), Mitte: Kraftsignale auf allen Laststufen, rechts: Mantelreibung
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Abbildung 12: Auswertung fir Pfahl 2 — Priifung ,,upper LTA“
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Abbildung 13: Auswertung fur Pfahl 3 — Priifung ,,lower LTA*

4.2  Ableitung Pfahltragfahigkeit

Durch die faseroptische Messung der Dehnungen entlang des Pfahls konnte die
Mantelreibung am Pfahl mit hoher Aufldsung ermittelt und den in der standortspezifischen
Baugrunderkundung (Kernbohrung und Drucksondierung an jedem Pfahlstandort)
festgestellten Schichtenfolge zugeordnet werden. Die Mantelreibung wurde fiir jede Schicht
als Mittelwert in den jeweiligen Schichteinheiten gebildet. Als maximal mogliche
Mantelreibung wurde dabei Uberwiegend die Mantelreibung in der jeweils letzten Laststufe
beriicksichtigt. Da die letzte Laststufe zum Teil aufgrund der schnell eingetretenen,
erheblichen Verformungen vorzeitig abgebrochen werden musste, weisen auch die Werte
der Mantelreibung zum Teil eine nicht hinreichende Beobachtungszeit auf. In diesen Fallen
wurde die Mantelreibung aus der vorletzten Laststufe ermittelt. Die maximale Pfahlhebung
betrug am Pfahl 1 am Pfahlkopf 4,0 cm. Am Pfahl 2 wurde eine maximale Hebung des
Pfahlkopfes von 9,1 cm und eine maximale Setzung des Pfahlfu3es von 5,2 cm gemessen.
Am Pfahl 3 betrug die maximale Hebung am Pfahlkopf 6,7 cm und die maximale Setzung
am Pfahlfu 5,9 cm. Nach den EA-Pfahle wird Ublicherweise angenommen, dass die
Grenzbewegung zur Erreichung der maximalen Pfahlmantelreibung nicht mehr als 3 cm

betragt. Die Kurven zur Aktivierung der Mantelreibung, in denen die Mantelreibung tGber der
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Verschiebung des jeweiligen Pfahlsegments aufgetragen ist, zeigen in der Regel eine bei
geringen Verformungen schnell ansteigende Mantelreibung, die bei hoher Verformung
einem Grenzwert zustrebt. Uberwiegend wird der Grenzwert der Mantelreibung bei unter
3cm erreicht. In einigen Messergebnissen aus dem Beckenschluff und aus dem
Schmelzwassersand sind etwas hohere Verformung zur Erreichung der maximalen
Mantelreibung aufgetreten. Beispielhaft sind in Abbildung 14 die ermittelten Mantelreibungs-

Verschiebungs-Kurven fiir den Pfahl Nr. 3 dargestellt.

Zur Bestimmung des Pfahlspitzenwiderstands wurden die Setzungen des PfahlfuBes und
die Kraftmessung in der PfahlfulRdose ausgewertet. Als Grenztragfahigkeit des Pfahlful3es
wird, analog zu den Ublichen Anséatzen der EA-Pfahle, der PfahlfuBwiderstand bei einer
Setzung des PfahlfuBes von 0,1 x Ds (Ds = Pfahldurchmesser) angesetzt. Die ermittelte

Aktivierungskurve fur den PfahlfuRwiderstand ist in Abbildung 14 dargestellt.

Im Vergleich der Ergebnisse der Probepfahle Nr. 2 und Nr. 3 im oberen Bereich, in dem der
Pfahl Nr. 3 mit einer Stahlhiilse ausgestattet, der Pfahl Nr. 2 jedoch nicht, ist festzustellen,
dass die Hilse keinen mafgeblichen Einfluss auf die Mantelreibung hat. Bei allen 3 Pfahlen
konnte sowohl die Grenztragfahigkeit der Mantelreibung als auch des Pfahlfu3es erreicht
werden. Die aus den Messwerten abgeleiteten schichtbezogenen Mantelreibungswerte und
PfahlfuBwiderstande wurden entsprechend DIN EN 1997-1 / DIN 1054 unter
Berilcksichtigung von Streuungsfaktoren in charakteristische Widerstdande umgewandelt.

Pfahispitzenwiderstand [kN/m?]
o 500 1000 1500 2000 2500

&

Abbildung 14: Aktivierungskurven der Mantelreibung fiir unterschiedliche Schichteinheiten
(links) und des PfahlfuBwiderstands im Geschiebemergel (Elster) am Pfahl Nr. 3

10 2 0 0 0 60 70
Pfahlkopfhebung [mm] 160
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Mit den Pfahlprobebelastungen konnten fir die meisten Schichteinheiten die vom
Baugrundgutachter aus Erfahrungswerten abgeschatzten charakteristischen Pfahlkenn-
werte bestatigt werden, ohne dass signifikant hdhere Werte nachgewiesen werden konnten.
Allerdings konnte fir den saalekaltzeilichen Geschiebemergel eine deutlich hohere
Mantelreibung und ein héherer Pfahlspitzenwiderstand nachgewiesen werden.

Bemerkenswert ist auch die in den Pfahlprobebelastungen nachgewiesene hohe
Mantelreibung in der organischen Mudde. Aus den Messergebnissen lasst sich eine
Mantelreibung von gs = 60 kN/m2 ableiten, was eher einem steifen bindigen Boden
entspricht, als einem hoch setzungsempfindlichen Baugrund. Dennoch handelt es sich um
Schichten mit einer geringen Tragfahigkeit. Bei der Herstellung der Probepfahle Nr. 2 und
Nr. 3 war sowohl in der Mudde als auch im Beckenschluff zu beobachten, dass die
Pfahlverrohrung ein so hohes Eigengewicht aufweist, dass die Rohre allein aus
Eigengewicht im Boden zu versinken drohten. Die Verrohrung wurde daher mit einer auf der

Arbeitsebene aufgelagerten Rohrklemme gehalten.

Der am Pfahl Nr. 2 im Schmelzwassersand/-kies ermittelte Pfahlspitzenwiderstand ist fur
einen eiszeitlich vorbelasteten Kies als gering anzusehen. In der benachbarten
Erkundungsbohrung zum Pfahl Nr. 3 wurde der Schmelzwassersand/-kies in nur sehr
geringer Machtigkeit angetroffen. Der Schmelzwassersand/-kies wird dort von tertiaren
Boden unterlagert, die als geringer tragféahig anzusehen sind. Daher ist zu vermuten, dass
der Spitzenwiderstand im Schmelzwasser-sand/-kies vom vermutlich darunter lagernden
Tertidar beeinflusst ist. Die aus den drei Pfahlprobebelastungen abgeleiteten

charakteristischen Pfahlkennwerte sind der Tabelle 2 zu entnehmen.



Tabelle 2: Abgeleitete, charakteristische Pfahlkennwerte
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(Elster)

Schicht Osk Ob.k
[kN/m?] [kN/m?]
s/Ds = s/Ds = s/Ds =
0,02 0,03 sg=0,10
40
Mudde neg. gsk = -60
40
Talsand neg. Gek = -50
Schmelzwassersand 140
(Saale)
Geschiebemergel, steif - halbfest 110
(Saale)
Geschiebemergel, halbfest - fest 180 340 510 1.700
(Saale)
Beckenschluff 60
Schmelzwassersand/-kies - 520 780 2600
(Elster)
Geschiebemergel 20 690 970 1.400
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4.3 Wirksamkeit der Hulsenrohre zur Minimierung des Herstellungsrisikos und zur

Reduktion der (negativen) Mantelreibung

Die Risikoanalyse hatte ergeben, dass in den organischen und weichen Schichten das
Risiko, dass die Betonsaule beim Betonieren in die geringtragféahigen Schichten abflie3t und
sich kein regulérer Pfahlkorper ausbildet, besteht. Zur Minimierung der Herstellungsrisiken
wurde daher als wesentlicher Bestandteil der geplanten Probepfahlherstellung die Uber-
prifung der Herstellbarkeit der Pfahle mit und ohne Hilse betrachtet. Hierzu wurden die
beiden nahe beieinander geplanten Pfahle Nr. 2 (ohne Hilsenrohr) und Nr. 3 (mit
Hulsenrohr) herangezogen. Das Hilsenrohr in Pfahl Nr. 3 wurde bis zur UK der Schicht
,Mudde“ in 24 m u. GOF gefiihrt. Der Einbau des Hullrohres in den Probepfahl war mit
hohem  Aufwand  verbunden. Die Integritatsprifungen (Ultraschall- und
Temperaturmessungen mit faseroptischen Sensoren) zeigten weder fur den Pfahl mit
Hullrohr, noch fir den Pfahl ohne Hullrohr irgendwelche nennenswerten Abweichungen in
der Geometrie des Pfahlquerschnitts. Folglich ist der Einbau eines Hillrohres im Bereich
der Weichschicht zur Sicherstellung der Pfahlintegritat bzw. zur Herstellung einer definierten

Querschnittsgeometrie hier nicht erforderlich.

Ein weiteres Ziel war es, mit den Messungen und den Ableitungen der Mantelreibungs-
widerstéande Rickschlisse auf die GroRe einer moglichen Reduktion der (negativen)
Mantelreibung durch den Einbau des Hulsenrohrs im Bereich der Weichschichten zu
ermoglichen. Durch die eingebauten Lastzellen wurde das obere Pfahlsegment in den
Weichschichten nach oben gedriickt, was von der Bewegungsrichtung der Aktivierung einer
negativen Mantelreibung entspricht (Boden bewegt sich relativ zum Pfahl nach unten). Eine
signifikante Reduktion der Mantelreibung durch den Einbau des Stahlhillrohres konnte nicht
beobachtet werden (vgl. Abbildung 15). Ein einfaches Stahlrohr ist insoweit, zumindest im

vorliegenden Baugrund, zur Reduktion der negativen Mantelreibung nicht geeignet.
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Abbildung 15: Vergleich der Versuche bei Pfahl 2 und Pfahl 3 in Hinsicht auf die mobilisierte
Mantelreibung im Bereich des Hilsrohres bei Pfahl 3 — Vergleich auf Laststufe ca. 4500 kN.
Mobilisierte Mantelreibung in beiden Fallen jeweils ca. 10 kN/m2 (gelb markiert).
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4.4 Fazit

Durch die Ermittlung der Pfahlkennwerte durch statische Pfahlprobebelastungen konnte die
Pfahlbemessung im darauffolgenden Planungsprozess signifikant optimiert werden. Es
haben sich dabei sowohl Reduzierungen im erforderlichen Pfahldurchmesser, als auch in
der Pfahllange ergeben. So konnten beispielhaft an einer der zentralen Achsen, an der auch
die Probebelastungen an den Pfahlen Nr. 2 und 3 durchgefiihrt wurden, die Pfahllangen fur
den statischen Entwurf gegentiber der bisherigen Vorzugsvariante von 46 m deutlich auf
35 m reduziert werden. Zusétzlich konnte mit dieser Pfahllange der Pfahldurchmesser von
2,0 m auf 1,5 m reduziert werden, was die hohe Wirtschaftlichkeit der Probebelastungen

unterstreicht.

Mit den Pfahlprobebelastungen konnte die Herstellbarkeit langer Bohrpfahle in méchtigen

Weichschichten auch ohne Hillrohr nachgewiesen werden.

Die anspruchsvolle Aufgabe der Belastungsdurchfiilhrung sowie der messtechnischen
Begleitung konnte mit dem an diesem Projekt beteiligten Konsortium demnach sehr
erfolgreich geldst werden. Verluste an messtechnischen Komponenten oder Defekte an
einzelnen Lastzellen waren nicht zu verzeichnen. Dies wurde durch eine optimale Planung
der Installation und der Ablaufe sowie die dabei perfekte Zusammenarbeit aller Beteiligten

moglich, besten Dank.

Wir bedanken uns bei der Autobahn GmbH des Bundes fiir das konstruktive
Zusammenwirken im Projekt und die freundliche Genehmigung der Berichterstattung.
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Untersuchungen des Lastabtrags
langer Verpresskorper unter Zugbelastung

mittels hochaufldsender faseroptischer Sensorik

Philipp Stein, Bundesanstalt fur Wasserbau, Hamburg
Andreas Kiinzel, Sensical GmbH, Berlin

1 Motivation

Fir die geplante Grundinstandsetzung des Wehres Geesthacht ist eine Auftriebssicherung
der Sohle mittels Mikropfahlen vorgesehen. Fir eine optimierte Planung wurden im Vorfeld
der MaBnahme Prifungen an verschiedenen Ruckverankerungselementen ausgefihrt,
darunter drei Gewis mit einer Gesamtlinge von 42m und einer begrenzten
Krafteintragungslange von 15 m. Diese Anker wurden messtechnisch instrumentiert, um
den Lastabtrag wahrend der Prifungen genauer untersuchen zu kénnen. Abbildung 1-1

zeigt eine Drohnenaufnahme des Probefeldes wéhrend der Herstellung der Anker mit dem

Wehr im Hintergrund bei einem hohen Wasserstand der Elbe.

Abbildung 1-1: Drohnenaufnahme von Wehr und Probefeld (Foto: Stefan Lihr)
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2 Beschreibung des Probefeldes

2.1 Baugrund

Im Bereich des Wehres stehen unter der Gewéssersohle Mittel- und Grobsande sowie Kiese
mit Steinen in mitteldichter bis dichter Lagerung an. Darunter folgt ein heterogen
zusammengesetzter Ubergangsbereich aus Sand, Kies und Steinen in vorwiegend dichter
Lagerung sowie Braunkohleschluff von steifer bis halbfester Konsistenz. Darunter folgt eine
vergleichsweise homogene Schicht schwach schluffiger Feinsande in sehr dichter
Lagerung. Im Bereich des Probefeldes wird der beschriebene Baugrundaufbau von einer
Aufflllung tberlagert.

2.2 Probeanker

Zur Auftriebssicherung der zu erneuernden Wehrsohle sind Mikropféhle (DIN EN 14199)
vorgesehen. Aufgrund der Zielsetzung des Probefeldes wurden Verpressanker
(DIN EN 1537) ausgefuhrt, an denen Untersuchungsprifungen (DIN EN ISO 22477-5)
durchgefuhrt wurden. Eine Ubertragbarkeit der Ergebnisse der Untersuchungspriifungen
auf Mikropfahle ist méglich, sofern die Geometrien und Herstellparameter beachtet werden.
Insgesamt wurden 18 Probeanker mit verschiedenen Krafteintragungslangen,
Bohrdurchmessern, Zuggliedern und Ankerneigungen ausgefihrt. In diesen Beitrag werden

die im folgenden beschriebenen Anker vom Typ A behandelt.

Die Verpresskorper der Anker vom Typ A wurden schichtiibergreifend im Ubergangsbereich
und in den Feinsanden angeordnet, da dies auch der Lage im spateren Bauwerk
entsprechen sollte. Abbildung 2-1 zeigt eine Ubersicht der Anordnung der Probeanker im

Baugrund.

Die Bohrungen wurden im Uberlagerungsbohrverfahren mit Innenspilung mit einem
Bohrdurchmesser von 210 mm abgeteuft. Als Zugglieder kamen Gewindestdbe aus
hochfestem Bewehrungsstahl S 670/800, Durchmesser 75 mm, zum Einsatz, um hohe
Priflasten (hier: zul. Pp=2800 kN) zu ermdglichen. Die Anker wurden im Bereich der
planmafligen Lasteinleitung in den Baugrund priméar-verpresst. Zur Begrenzung der
Lasteinleitung in den Baugrund wurden ca. 2 m oberhalb der Verankerungslange des
Zugglieds Lw Spullanzen angeordnet. Im Bereich der freien Stahllange Ls wurden die

Zugglieder zum Reibungssauschluss in einem PE-Rohr gefihrt.
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Abbildung 2-1: Anordnung der Probeanker Typ A im Baugrund

2.3 Messtechnik

Erganzend zur Priftechnik am Pfahlkopf (Kraft- und Wegmessung) wurden alle Pfahle mit
jeweils 2 faseroptischen Sensoren entlang des Gewi-Zugglieds sowie im Verpresskorper
ausgeristet, die im Umfang auf jeweils 0° und 180° angeordnet sind (Abbildung 2-2, rechts).
Die Instrumentierung der Zugglieder erfolgte dabei bereits im Herstellerwerk, indem die
faseroptischen Sensorkabel mittels Verklebung und Abdeck-/Schutzschicht am

vorbereiteten Gewi-Stab appliziert wurden (Abbildung 2-2, links).

Erganzt wurde die Instrumentierung der Anker durch Schwingsaiten-Dehnungsaufnehmer
(vibrating wire gauges, VWG), die punktuell in definierten Tiefenlagen ebenfalls sowohl auf
dem Zugglied als auch im Verpresskorper angeordnet wurden und als Referenz-
Messsystem zur Verifikation der faseroptisch gewonnenen Dehnungssignale dienten.
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Abbildung 2-2: Instrumentierte Tragglieder im Herstellerwerk (links)

schematischer Querschnitt Verpresskorper mit faseroptischen Sensoren (rechts)

Instrumentierung und Einbausituation zeigt Abbildung 2-3. Es wird deutlich, dass im
Querschnitt von Ankern bzw. Mikropféhlen grundséatzlich nur sehr begrenzter Raum fir die
Integration messtechnischer Ausriistung zur Verfigung steht. Genannten geometrischen
Zwangsbedingungen sowie dem spezifischen Herstellvorgang kann jedoch mit robusten
faseroptischen Sensoren gut Rechnung getragen werden. Empfindlichkeit und Préazision
entsprechen der "klassischer" (bau-) messtechnischer Verfahren wie Schwingsaiten-

Dehnungsaufnehmern oder Dehnmessstreifen.

Das hochauflosende Dehnungssignal entlang des faseroptischen Sensors wird durch die
Analyse der optischen Ruckstreuung in der Glasfaser gewonnen. Durch die Faser
hindurchgeleitetes Licht unterliegt an jeder Stelle Rickstreueffekten. Da Glas ein amorphes
Material ist, variieren entlang der Glasfaser die Molekularstruktur, die Dichte sowie zufallige
im Glas eingeschlossene Stérungen. Entsprechend variiert die Intensitat des entlang der
Sensorfaser zuriickgestreuten Lichts. Auf den ersten Blick ist das gesamte aufgezeichnete
Ruckstreusignal Uber die Lange der Messfaser aus zufélligen Ruckstreuintensitaten
zusammengesetzt. Diese Intensitatskurve ist jedoch fiir jede Sensorfaser einzigartig, zeitlich
stabil und kann als sogenannter "Fingerabdruck" der Messfaser aufgefasst werden. Jede
aufgebrachte Verformung der Sensorfaser fuhrt zu einer messbaren Deformation des
"Fingerabdrucks". Im Messgerat wird aus der Korrelation eines Riickstreu-Signals mit einer

Referenzmessung die entsprechende Dehnungséanderung fir jeden einzelnen Messpunkt



167

entlang des Glasfaserkabels bestimmt. Weitere Details zu dieser Technologie sind
beispielsweise in [RUENZEL, 2016] und [SAMIEC 2011] erlautert.

Abbildung 2-3: Einbau der Anker mit Instrumentierung, Sensoren im Verpresskorper (VK),
Schwingsaiten-Dehnungsaufnehmer (VWG), Zugglied (ZG) und Einbaudetails

Verwendet wurde ein robustes Sensorkabel, bei dem die Glasfaser in einer Metallkapillare
verklebt verlauft, die — im Fall der Sensoren im Verpresskdrper — wiederum durch einen
Mantel von extrudiertem Kunststoff vor mechanischer Beschadigung geschiitzt wird. Der
Mantel besitzt herstellungsseitig bereits eine Pragung, die den Verbund zum umgebenden
Betonmaterial sicherstellt. Die Nachgiebigkeit des Verbunds im gesamten Sensoraufbau
aus Mantel, Kapillare und Messfaser gewéhrleistet auch die Bestandigkeit des
Sensorkabels beim Auftreten von Rissen im umgebenden Beton.

Die beschriebene faseroptische Sensorik wurde in den letzten Jahren konsequent von einer
experimentellen Technologie, eingesetzt im Labor und bei wissenschaftlichen
Feldversuchen, zu einem Standardwerkzeug im Feld geotechnischen Monitorings und
geotechnischer Prufungen weiterentwickelt und etabliert. Im Rahmen der Tagungsreihen
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"Messen in der Geotechnik" und "Pfahlsymposium” sind in den letzten Jahren eine Reihe

von Projekten vorgestellt worden.

2.4 Ankerprufungen

Die Ankerpriifungen wurden als Untersuchungsprufungen nach DIN EN ISO 22477-5 vom
ausfiinrenden Unternehmen durchgefiihrt und von einer anerkannten Priif-, Uberwachungs-
und Zertifizierungsstelle (PUZ-Stelle) begleitet. Parallel wurden die Dehnungen uber die
gesamte Ankerlange mittels der oben beschriebenen Messtechnik erfasst. Alle Anker
wurden nach einer Erstprifung zwei Folgepriifungen im Abstand von drei bis acht Monaten

unterzogen, um mdgliche zeitliche Effekte zu untersuchen.

Die Belastung der Probeanker erfolgte ausgehend von einer Vorlast Pa in sieben Lastzyklen
schrittweise bis zur Pruflast Pr. Bei der maximalen Last eines jeden Lastzyklus wurde die
Last Uber eine bestimmte Beobachtungszeit konstant gehalten. Anschlieend erfolgte eine
schrittweise Entlastung auf die Vorlast. In Tabelle 1 sind die Lastzyklen mit den zugehérigen
maximalen Lasten und Mindestbeobachtungszeiten aufgefiihrt und in Abbildung 2-4 ist
beispielhaft der Ablauf einer Ankerpriifung graphisch dargestellt. Bei den Ankerpriifungen
wurden teilweise die Beobachtungszeiten verlangert oder am Ende der Prufung bestimmte
Laststufen wiederholt angefahren.

Tabelle 1: Prifregime der Untersuchungsprufungen

Lastzyklus maximale Last | Mindestbeobachtungszeit Bemerkungen

©) (kN) (min)

0 195 1 Vorlast Pa
1 735 15

2 1250 30

3 1755 60

4 2010 60

5 2270 60

6 2525 60

7 2800 60 Pruflast Pe
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Abbildung 2-4: Lastregime Ankerprifung (Beispiel Anker A2)

Die Prufeinrichtung bestehend aus Presse, Kraftmessdose und Traverse mit mechanischer
Messuhr wurde auf der fiir die Prifung hergestellten Widerlagerplatte aufgestellt (Abbildung
2-5). Der auf dem Widerlager aufgestellte Wegsensor diente ausschlieBlich der Ermittlung
des Kriechmafes. Zur Bestimmung der elastischen und bleibenden Verschiebungen des
Ankerkopfes wurde dieser mittels Tachymeter Giberwacht. Die Anordnung einer Messuhr auf

einem das Widerlager Gberspannenden Trager erwies sich als nicht zielfihrend.

Abbildung 2-5: Prifaufbau
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3 Darstellung und Interpretation der Messdaten

3.1 Allgemeines

Waéhrend der Ankerprifungen wurden Dehnungsmessungen mittels der faseroptischen
Sensoren zu verschiedenen Zeitpunkten an den vier Messfasern (2x Gewi,
2x Verpresskorper) durchgefuhrt. Die Messzeitpunkte umfassten nach einer Nullmessung
des unbelasteten Ankers die Vorlast, bei jedem Lastzyklus alle Zwischenlaststufen wahrend
der Be- und Entlastung sowie auf der jeweils maximalen Laststufe mehrere Messungen
wahrend der Beobachtungszeit. Aus dieser Vielzahl von Messungen an verschiedenen
Ankern werden im Folgenden einige dargestellt. An diesen soll beispielhaft erlautert werden,
welche Erkenntnisse aus der Anwendung hochauflosender Dehnungsmessungen bei

Ankerpriifungen gezogen werden kénnen und wo deren Grenzen liegen.

3.2 Dehnungen lber die Gesamtlange des Ankers

Die Messung mit faseroptischen Dehnungssensoren liefert ein hochaufgelostes
Dehnungssignal mit einem Messpunktabstand von dx =1 cm, somit werden im Fall der
vorliegend diskutierten Ankerversuche ca. 4000 Messpunkte pro Sensor realisiert.
Gleichwohl lasst sich nicht jeder Messpunkt nutzen, da im Bereich der Muffenstd3e im
Zugglied systembedingt ein "blinder Fleck" entsteht: In diesen Bereichen mussen die
werksseitig am Zugglied applizierten Sensoren iber die Muffe hinweg gefiihrt und die

einzelnen Faserstrecken der Zugglieder mittels Steckverbindungen gekoppelt werden.

Die durchgéngig gefuihrten Sensoren im Verpresskorper liefern verwertbare Messsignale
nur in Bereichen, in denen sie im Verbund mit dem Anker bzw. dem Baugrund sind. Folglich
sind die Messsignale im Bereich der freien Lange ohne mechanische Bedeutung.
Exemplarisch sind die gewonnenen Messsignale und der schematische Aufbau von
Zugglied und Verpresskorper in Abbildung 3-1 dargestellt.
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Abbildung 3-1: Gemessene Dehnungen lber die Ankerlange

Die Wirksamkeit der Schubentkopplung des Zugglieds vom Baugrund entlang der freien
Lange wird anhand des Verlaufs der Dehnung beurteilt: Ist das Dehnungssignal wie hier
konstant (und somit keine Kraftanderung vorhanden), ist die Entkopplung voll wirksam. Ein
vom luftseitigen Ende der Verpressstrecke her steigender Verlauf der Dehnung erlaubt die

genaue Bestimmung des Reibungsverlustes in der freien Lange.

Bei den hier untersuchten Ankern ist zu beachten, dass die Zugglieder im Bereich der freien
Stahllange L« zum Reibungssauschluss in einem PE-Rohr gefuhrt wurden. Dies

funktionierte augenscheinlich sehr gut.

Ca. 2 m oberhalb der Verankerungslange Lw waren zur Sicherstellung der freien Ankerlange
Liee Spullanzen angeordnet. Im Bereich zwischen Lw und Liee befindet sich somit ein
Bereich mit Zementstein von nicht definierbarer Giite. Wie aus den Messignalen im
Verpresskorper (blau) ersichtlich wird, ist dieser Bereich des Zementsteins gestaucht und
steht demnach unter Druckbeanspruchung. Nahere Betrachtungen zur Bedeutung dieses
Bereichs fur den Lastabtrag folgen in Abschnitt 3.3.
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Auf dem Zugglied gemessene Dehnungssignale lassen sich in Signale der Kraft im

Tragglied umrechnen, indem die Elastizitatsbeziehung
F(x) =EAe(x)

mit der Langssteifigkeit EA des Ankerquerschnitts genutzt wird. Innerhalb der freien Lange
kann die genannte Beziehung als weitgehend giiltig (fir den Grund der Relativierung wird
auf die Diskussion der Messergebnisse in Abschnitt 3.5 verwiesen) angesehen werden und
EA wird nur durch die entsprechenden Material- und Querschnittseigenschaften des
Zugglieds gebildet.

Im Verpresskorper setzt sich die Querschnitts-Langssteifigkeit im Prinzip durch die
entsprechenden Komponenten des Zugglied- sowie des Verpresskorper-Querschnitts
zusammen. Gleichwohl dominiert in den belasteten Bereichen des Verpresskorpers ein
stark gerissener Zustand im Verpresskorper, dem somit hier kein Steifigkeitsbeitrag
zugeschrieben werden kann. In Bereichen mit geringer (Mikro-)Rissbildung sollte der
Steifigkeitsbeitrag des Verpresskorpers jedoch mindestens prinzipiell berlcksichtigt
werden, obgleich dieser aufgrund nur grob abschatzbarer Querschnittsflache und Zug-
Bruchdehnung des Mortels nur schwer zu quantifizieren ist. An dieser Stelle sei auf die

Diskussion der Messergebnisse in Abschnitt 3.4 verwiesen.

3.3 Lastabtrag am luftseitigen Ende des Verpresskorpers

Abbildung 3-2 zeigt die nach o.g. Beziehung ermittelte Kraft im Zugglied (rot) sowie die
Dehnung im Zementstein (blau) im Bereich des Verpresskorpers am Beispiel des Ankers
A2 bei der héchsten Laststufe (2800 kN). Die Skalierung von Kraft und Dehnung wurde im
Verhéltnis der Dehnsteifigkeit EA des Zugglieds gewabhlt, sodass gleiche Dehnungen von
Zugglied und Zementstein leicht zu erkennen sind. Somit wird deutlich, dass sich das

Zugglied bis zum Punkt gleicher Dehnungen bei x = 14 m freigerissen hat.

Durch bereichsweise Bestimmung der Abnahme der Zuggkraft im Gewi tiber die Ankerlange
lasst sich der Lastabtrag im Zugglied bestimmen. Auffallig ist ein hoher Lastabtrag von
ca. 1000 kN/m im Bereich des luftseitigen Ende des Verpresskoérpers (x = 14..15 m). Es ist
zu beachten, dass dieser hohe Lastabtrag zunachst vom Zugglied auf den Verpresskorper
stattfindet.
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Abbildung 3-2: Lastabtrag im Bereich des Verpresskoérpers

Zur Bestimmung des Lastabtrags in den Baugrund muss der auf Druck beanspruchte
Bereich des Zementsteins oberhalb der Verankerungslange des Zugglieds Luw
mitberiicksichtigt werden. Abbildung 3-3 zeigt schematisch den Lastabtrag vom Zugglied

auf den Verpresskdrper sowie vom Verpresskorper in den Baugrund.

Lastabtrag Zugglied-Verpresskorper

N/

Lastabtrag Verprésskérper-Boden

Abbildung 3-3: schematische Darstellung des Lastabtrags
im vorderen Bereich des Verpresskorpers

Ein Lastabtrag vom Zugglied in den umgebenden Zementstein findet auch im freigerissenen
Bereich Uber Reibverbund statt. Der Lastabtrag vom Verpresskorper in den umgebenden

Boden findet Uber eine grolRere Lange auch im Bereich oberhalb der planmaRigen
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Verpressstrecke, d.h. im nicht-freigespiilten Bereich, nach dem Prinzip eines
Druckrohrankers statt. Die Ausdehnung des Zementsteins im nicht-freigespulten Bereich ist
jedoch nicht genau bekannt, sodass hier Annahmen getroffen bzw. die gemessenen

Dehnungen im Zementstein hinzugezogen werden mussen.

Unter Zugrundelegung einer Ausdehnung des Zementsteins und damit des Lastabtrags in
den Baugrund bis zur Lage der Spilllanzen bei x =17 m ist im vorderen Bereich des
Verpresskorpers bis zum Punkt gleicher Dehnungen mit einem Lastabtrag von ca. 410 kN/m
auszugehen. Dies passt recht gut zu dem im weiteren Verlauf bis zum Muffenstol3

bestimmten Lastabtrag von ca. 325 kN/m.

3.4 Lastabtrag am Fuld des Verpresskorpers

Im hinteren Bereich des Verpresskorpers (x =0 .. 3 m) sind in Abbildung 3-2 bei der dort
verwendeten Skalierung keine Kréafte im Zugglied bzw. Dehnungen im Zementstein zu
erkennen. Abbildung 3-4 zeigt zur genaueren Untersuchung des Lastabtrags im hinteren
Teil des Verpresskorpers (x =0 .. 7m) die gemessenen Dehnungen (oben) sowie die

daraus berechneten Krafte (unten) fir die letzten drei Laststufen gemessen am Zugglied.

Im Dehnungssignal fallt auf, dass es ortlich begrenzt zu Zu- bzw. Abnahmen der Dehnung
kommt. Nimmt man eine gleichbleibende Steifigkeit des Querschnitts an, so widerspricht
diese Beobachtung der grundséatzlichen Mechanik des Lastabtrags im Anker. Demnach
kann die Kraft im Anker (und somit die Dehnung) in Richtung des Ankerendes stets nur
abnehmen. Es ist jedoch zu beriicksichtigen, dass gerissener und ungerissener Querschnitt
unterschiedliche Querschnittssteifigkeiten aufweisen: Im gerissenen Querschnitt wirkt
effektiv nur die Steifigkeit des Zugglieds wéhrend im ungerissenen Querschnitt auch die
Steifigkeit des Verpresskorpers zur Gesamtsteifigkeit beitragt. Bei welcher Dehnung (Zug-
Bruchdehnung) genau der Ubergang vom ungerissenen zum gerissenen Verpresskorper
stattfindet, lasst sich nicht genau bestimmen. Gleichwohl liefern Bemessungswerte fir
Betone Ublicher Guten hinreichend gute Anhaltswerte: Mit Hilfe der Zugfestigkeit fctm und
des E-Moduls Ecm kann ndherungsweise die Bruchdehnung ecim bestimmt werden (Beispiel
fir C35/45):

fetm 3,2 MPa
slem 22T % _94.1075 ~ 1001076 = 100
Eetm = F "= 34000 MPa He
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Abbildung 3-4: gemessene Dehnungen und abgeleitete Krafte

im hinteren Bereich der Verpressstrecke

In Abbildung 3-4 (unten) ist die genannte Beziehung genutzt worden, um den Verlauf der
Kraft im Anker im hinteren Bereich der Verpressstrecke zu berechnen: Fir Dehnungen
€ > 100-10¢ wurde die Dehnsteifigkeit des Zugglieds angesetzt, fiir Dehnungen € < 100-10¢,
die zusammengesetzte Dehnsteifigkeit von Zugglied und Verpresskorper. Der daraus
resultierende Kraftverlauf weist eine plausible Form in Hinsicht auf die notwendige Erfullung
der Kréfte-Gleichgewichtsbedingung auf. Dabei ist zu beriicksichtigen, dass der Ubergang
zwischen gerissenem und ungerissenem Zement nicht scharf abgrenzbar ist, sondern sich
aus einer Mikrorissbildung unterschiedlicher Orientierung (Schubrisse, Querrisse)

entwickelt.
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3.5 Spannungs-Dehnungs-Beziehung des Zugglieds

Bereits im Zuge der ersten Inspektion der Messdaten wéhrend der ersten Ankerprifung fiel
auf, dass sich mit zunehmender Zyklenzahl und besonders nach jeweiligem Erreichen der
hoéheren Laststufen eine bleibende Dehnung unter Vorlast einstellt. AuRerdem wachsen die
Dehnungen auf gleichen (Zwischen-)Laststufen an. Abbildung 3-5 zeigt den beschriebenen
Effekt beispielhaft anhand der gemessenen Dehnungen wéhrend der Vorlaststufen (195 kN)
bei der Erstpriifung von Anker A3: Das Diagramm stellt die am Gewi gemessenen
Dehnungen Uber die Ankerlange beim Anfahren einer Last von 195 kN zu verschiedenen
Zeitpunkten wahrend der Priifung dar (vgl. Abbildung 2-4). Die blaue, durchgezogene Linie
stellt den Ausgangszustand beim erstmaligen Anfahren der Vorlast dar. Die gestrichelten
Linien kennzeichnen in farblicher Abfolge von blau Uber griin, gelb und orange zu rot die
Verlaufe der bleibenden Dehnungen nach Entlastung von den jeweiligen Laststufen. Diese
zeigen eine Hysterese, d.h. die Dehnungen auf der Vorlaststufe nehmen bei steigenden
Laststufen zu.

10 A3 FMO Messfaser Gewi1 P =195 kN (Vorlast)

0.8

Entlastung nach...
0.6 | 57:2800 kN

. ~ AT
N o A

(%)

(8 e

Vorlast :
0.0 : : S
40 35 30 25 20 15 10 5 0

x (m)

Abbildung 3-5: Dehnungen bei der Entlastung auf Vorlast nach allen Lastzyklen

Auffallig ist das Verhalten nach Entlastung von Laststufe 8 (dunkelrot, 2525 kN): Hier treten
keinen zusétzlichen bleibenden Dehnungen gegeniber der vorherigen, héher belasteten
Laststufe 7 (rot, 2800 kN) auf. Auch bei den durchgefiihrten Folgeprifungen ist dieser Effekt
nicht mehr zu beobachten. Da der Effekt in der freien Lange, also unter Ausschluss jeder

Interaktion mit dem Baugrund, auftritt, ist die Ursache ausschlieBlich im Zugglied zu suchen.
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Als urséachlich kann eine Nichtlinearitdt im Materialverhalten (Spannungs-Dehnungs-
Beziehung) des Stahls (hier S670/800) angenommen werden. Diese fuhrt bei Erstbelastung
zu einer plastischen Verfestigung des Stahls und entsprechender eingepragter Dehnung.
Beim Wiedererreichen gleicher Lasten (bei Folgeprifungen oder Anker A3, Erstprifung,
Laststufe 8; vgl. Abbildung 3-5) bleibt die Spannungs-Dehnungs-Beziehung dann

unverandert, der Effekt tritt nicht mehr auf.

Die Annahme wird durch von SCHEIBE et al. (2014) experimentell gewonnene Spannungs-
Dehnungs-Kurven fiir den eingesetzten Stahl bestatigt (Abbildung 3-6). Deutlich zu
erkennen ist die Abweichung der tatsachlichen Kurve von der angenommenen linearen

ideal-elastischen Linie im Bereich der Prifung tatsachlich angefahrenen Lasten.

1000
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S e L Cca25MN  feeeeeeeeen o
< ! P20 ! -
> 500 . bei 3 %o Dehnung |
=}
c
c
g
n 250

——S670/800
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0 1 2 3
Dehnung (%o)

Abbildung 3-6: Arbeitslinie hochfester Bewehrung (aus Scheibe et al., 2014)

Durch die im Rahmen der Ankerprifung mittels kalibrierter Kaftmessdose bestimmte Last
wahrend der gesamten Prifung lasst sich der tatsdchliche Zusammenhang zwischen Kraft
und Dehnung im Zugglied bestimmen und fiir eine korrekte Ermittlung des Lastabtrags (vgl.
Abschnitt 3.3) heranziehen.

4 Fazit und Ausblick

Die hier vorgestellten Auswertungen haben gezeigt, dass die hochauflésenden
Dehnungsmessungen am Zugglied und im Verpresskorper neue Erkenntnisse lber den

Lastabtrag von Rickverankerungselementen wie Verpressanker und Mikropfahle
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ermdglichen. Insbesondere Dehnungsmessungen am Zugglied und im Verpresskorper
lassen Rickschlisse auf das Zusammenwirken der beiden mechanischen Komponenten
zu. Nicht zuletzt weist das faseroptische Messsignal durch den dicht definierten Verlauf eine
hohe Plastizitat der Darstellung auf, der lokale Effekte unmittelbar sichtbar und bewertbar
macht.

U.a. konnte gezeigt werden, dass am luftseitigen Ende einer begrenzten Verpressstrecke
ein nicht unwesentlicher Lastabtrag im nicht-freigespilten Bereich oberhalb der
planmaRigen Verpressstrecke stattfinden kann. Fur die Ubertragbarkeit auf spétere
Bauwerkspfahle ist diese Erkenntnis bedeutsam. Es wird deutlich, dass der am Gewi

gemessene Lastabtrag sich auf eine groRere Lange des Verpresskorpers verteilt.

Die Tatsache, auch im Zugglied bei hoheren Laststufen bleibende Dehnungen (und damit
bleibende Verschiebungen am Ankerkopf aus Langung des Zugglieds) eingepragt werden,
ist fiir die Interpretation konventioneller Ankerpriifungen relevant. Ublicherweise wird davon
ausgegangen, dass sich das Zugglied bis zur zuléassigen Priflast bei stufenweiser Be- und
Entlastung ideal-elastisch verhalt. Aufbauend auf dieser Annahme werden am Ankerkopf
gemessene bleibende Verschiebungen der Interaktion zwischen Verpresskorper und
Baugrund zugeschrieben. Ob diese Annahme fir alle Stahlsorten zutrifft und welche

Auswirkungen dies auf die Interpretation der Messergebnisse hat, ist zu Gberprifen.

Neben den hier vorgestellten Auswertungen sind anhand der hochauflésenden
Dehnungsmessungen noch weitere Untersuchungen denkbar. Beispielhaft sei hier auf die
Méoglichkeit der Integration der Dehnungssignale zur Bestimmung der lokalen
Verschiebungen Uber die gesamte Ankerlange hingewiesen.
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Moglichkeiten und Grenzen von faseroptischer Messtechnik

bei Pfahliberwachungen

Michael Iten, Frank Fischli und Matthias Buhler
Marmota Engineering AG, Schweiz

1 Einleitung

Fir die Pfahliberwachung sowohl bei der Erstellung als auch wahrend Belastungsversu-
chen und Bauzeit sowie im Betrieb kommen immer ofter faseroptische Dehnungs- und Tem-
peratursensoren zum Einsatz (Abbildung 1). Dabei wird auf die Vorteile dieser Sensoren

gesetzt, welche allgemein als platzsparend, hochauflésend, hochfrequent, lickenlos, auto-

matisch und kostengunstig mit quasi unbeschrankter Anzahl Messpunkten gelten.

Abbildung 1: Bewehrungskorb fur einen Grossbohrpfahl instrumentiert mit verteilten faser-

optischen Sensoren zur Bauwerksiiberwachung
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Ganz so einfach ist der Sachverhalt jedoch nicht, denn unter dem Sammelbegriff faseropti-
sche Sensorik finden sich diverse Technologien, welche sich grundlegend unterscheiden
kdnnen: Dehnungsmessungen vs. Temperaturmessungen, lickenlose verteilte Sensorik vs.
Punktsensoren, Multimode vs. Singlemodefasern, wenige oder kurze Einbaustrecken vs.

sehr grosse Infrastrukturliberwachung, ...

Je nach Messanforderung stehen eine oder mehrere dieser faseroptischen Messtechnolo-
gien zur Auswahl. Von den dazu genannten Vorteilen kommen je nach Technologie jedoch
nur einige zur Geltung. Projektspezifische Randbedingungen wie Bauprogramm, in situ Be-
dingungen, erwartete Messgeschwindigkeiten/Messdauer sowie Anzahl Sensoren (Mess-

punkte/Messstrecken) und der Kostenrahmen schranken die Moglichkeiten weiter ein.

Dies erfordert eine klare Ubersicht zu den Technologien und praxistauglichen Verfahren
respektive Anwendungen, um erfolgreiche faseroptische Pfahliberwachungsprojekte zu de-

finieren und von weniger erfolgsversprechenden Anwendungen abzusehen.

Dieser Beitrag zeigt unsere praktische Erfahrung aus 15 Jahren kommerzieller, faseropti-
scher Pfahliiberwachung zu den oben genannten Punkten. Insbesondere soll potenziellen
Nutzern damit auch ein Leitfaden bereitgestellt werden, wie solche Monitoring Projekte zu
definieren sind und was erwartet werden kann und darf. Dazu werden anonymisierte Daten
eines Grossteiles unserer Pfahlprojekte im Zeitraum 2010-2019 verwendet. Dieser Zeitraum
wurde bewusst so gewahlt, damit keine laufenden Projekte tangiert werden. Abzugrenzen
sind die Informationen in diesem Artikel von der aktuellen Forschung und Weiterentwick-
lung. Darauf wird nicht eingegangen und es wird auch sonst nur punktuell auf allfallige wei-

tere Referenzen verwiesen.
2 Faseroptische Sensorik

2.1 Messen mittels Glasfaser

Eine aus Glas bestehende lange diinne Faser hat die Eigenschaft, dass sie Licht entlang
des Kerns der Faser leiten kann (—Lichtwellenleiter). Die Faser weist im Querschnitt einen
radial abnehmenden Brechungsindex auf, so dass das Licht an den Trennflachen verschie-
dener Brechungsindizes nach innen reflektiert wird. Durch diesen Effekt wird das Licht nur
im Kern der Faser mit einem Durchmesser von wenigen Mikrometern gefuhrt. In Glasfaser-

netzen werden solche Lichtwellenleiter zur optischen Dateniibertragung Uber weite
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Distanzen verwendet. Man unterteilt die verschiedenen Fasertypen dabei in Singlemode

und Multimode. Abbildung 2a zeigt einen typischen Querschnitt einer Singlemode Faser.

a) Querschnitt Faser b) Aufbau Messsystem

Zuleitung (Faser) Sensor (Faser) “

Mantel s

125 pm Lichtquelle

Messinstrument
Schutzschicht & . .
250 um » Reflek‘hon des Lichtpulses
| auf einer Sensorstrecke
Kern -~
5 bis 10 um

Abbildung 2: a) Querschnitt durch eine Glasfaser und b) Aufbau des Messsystems

Nicht alles Licht erreicht das Ende der Faser. Ein Teil wird an geringfligigen Anomalien im
Kabel reflektiert und reist wieder zurtick zum Ausgangspunkt. Die Starke der Reflektion so-
wie allfallige Frequenzanderungen sind abhangig vom Zustand der Faser am Reflektionsort.
Wird zum Beispiel die Faser an einem Ort gedehnt, &andert sich dort die Reflektion im Ge-
gensatz zum Rest der Faser. Wenn man nun einen Lichtpuls in eine Faser schickt und dann
die Reflektion Uber die Zeit aufzeichnet, erfahrt man von jedem Teilabschnitt der Faser,
welcher Zustand dort momentan herrscht. Abbildung 2b zeigt bildlich den Aufbau eines fa-
seroptischen Messsystems mit Lichtquelle/Messgerat, einer Zuleitungsfaser sowie dem
Sensor / der Sensorfaser. Der Sensor soll jeweils an der Stelle am Objekt so angebracht
sein, dass die Dehnung- und/oder Temperatur am Objekt mdglichst originalgetreu auf den

Kern der Glasfaser Uibertragen wird.

Die meisten faseroptischen Messtechnologien sind grundsatzlich sensitiv beziiglich Deh-
nung und Temperatur. Dieser Umstand ist unter dem Begriff thermo-optischer Effekt (TOE)
bekannt. Um nur die Temperatur zu messen, wird die Faser so ummantelt, dass sie auch
bei Dehnungsbeanspruchung der Aussenhille im Kern dehnungsfrei bleibt (Temperatur-
sensoren). Sollen an einem Objekt, welches Temperatur- und Dehnungsanderungen aus-
gesetzt ist, nur die Dehnungen gemessen werden, dann muss der gemessene Wert um den

induzierten thermo-optischen Effekt kompensiert werden.
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2.2 Ubersicht faseroptischer Messtechnologien

Heutzutage sind diverse Technologien und Messsysteme erhéltlich, welche die Temperatur
und/oder Dehnung einer Glasfaser bestimmen kénnen. Die prominentesten Technologien
sind die Faser-Bragg-Gitter (FBG), die Brillouin Technologien, wie Brillouin Optical Time
Domain Analysis (BOTDA) und Brillouin Optical Frequency Domain Analysis (BOFDA), so-
wie die Rayleigh und Raman basierten Messmethoden [GLISIC & INAUDI, 2007, SAMIEC,
2011, NOETHER & VAN DER MARK, 2019, ITEN, 2011]. Je nach gewahlter Technologie
werden dabei Einzelsensoren, aneinander-gereihte Einzelsensoren oder verteilte Sensoren
ausgelesen (Abbildung 3).

Einzelsensor Kontinuierlicher (verteilter) Sensor
{0 ()] ) COOITTTY I ITTI7 D)
Punktsensor Brillouin, Raman &
Fiber Bragg Grating Rayleigh scattering

Multiplexing FBG
0 m m )

Abbildung 3: Faseroptische Messmethoden lassen sich in Einzelsensoren, aneinanderge-
reihte Einzelsensoren (Multiplexing) und verteilte Sensoren unterteilen

Als grobe Orientierung sind die Spezifikationen der verschiedenen Technologien in Ta-
belle 1 gegenuibergestellt. Es ist zu beachten, dass es sich bei den aufgelisteten Gréssen
um Bestwerte handelt, welche i. d. R. in einer minimal ummantelten Faser unter Laborbe-
dingungen erreicht werden. Fir das Gesamtsystem, bestehend aus Messgerat, Sensor und
dessen Fixierung an der Struktur, liegen die erreichten Genauigkeiten tiefer. Alle Technolo-
gien basieren auf Glasfasern, deren maximale Dehnung (vor dem Bruch) auf 1% bis 3%
beschrankt ist. Bei Standardkabeln sollte des Weiteren der Temperaturbereich von -40° bis
+120° nicht verlassen werden. Spezielle Fasern fir einen grosseren Dehnungs- resp. Tem-
peraturbereich sind verfiigbar. Auch lassen sich die maximale Anzahl Sensoren teilweise
noch erweitern (z.B. bei Rayleigh Extended Mode). Zu den Méglichkeiten mit verteilter Akus-

tikmessung (Distributed Accoustic Sensing / DAS) wird an dieser Stelle nicht eingegangen.
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Tabelle 1: Spezifikationen der faseroptischen Messtechnologien

Technologie | Max. Anzahl | Messauflésung Aufldsung Genauigkeit | Messfrequenz
Sensoren Typische Sen- Dehnung / Dehnung /
1 3 2
(pro Kanal) sorlange Temperatur Temperatur
0.1 pe 0.8 pe
FBG 25 5-10mm Bis zu 5 kHz
0.01°C 0.1°C
o 2 pe <2pe Messung dauert
Brillouin 60’000 05-1m . ]
0.1°C <0.1°C einige Minuten
1 pe (OBR)
0.1 pe (ODISI)
Rayleigh 7°000 10 mm +1 pe Bis zu 250 Hz
0.1° C (OBR)
0.1° C (ODISI)
Messung dauert
Raman 20’000 05m 0.01°C - . )
wenige Minuten

1) beitypischen Sensorlangen resp. Wellenlangenbereichen
2) Spatial Resolution / Messaufldsung, nicht zu verwechseln mit Abtastintervall / (Distance) Sampling Interval (siehe

auch 2.4 unten)

2.3 Einzelsensoren

Als Einzelsensoren werden hauptséchlich die Faser-Bragg-Gitter (FBG) eingesetzt. Ein
Bragg-Gitter ist ein optischer Frequenzfilter, welcher in den Kern von Lichtwellenleitern ein-
geschrieben wird. Beim Durchgang von Licht durch den Frequenzfilter kommt es bei der
eingeschriebenen Wellenlange zur Interferenz. Durch eine Temperatur- und/oder Deh-
nungsanderung am FBG andert sich auch deren reflektierte Wellenlange. Die FBG-Senso-
ren lassen sich gut aneinanderreinen entlang einer Faser (Multiplexing), damit kénnen
Messketten von bis zu 25 Sensoren auf einem Messkanal gemessen werden.

2.4 Verteilte Sensoren

Die verteilte Sensorik, basierend auf Brillouin, Rayleigh oder Raman Riickstreuung, erlaubt
die kontinuierliche Messung von Temperatur und/oder Dehnung entlang einer bis zu 60 km
langen Glasfaser. Je nach Technologie kann dabei fur jeden Millimeter- bis Meter-Abschnitt

ein Messwert bestimmt werden. Das heisst, mit einem Messgerat und einer einzigen Faser



186

koénnen zeitgleich Tausende von Messstrecken (analog Einzelsensoren) erfasst werden. Es
kénnen Standardfasern aus dem Telekombereich verwendet werden, die Fasern missen
aber anders ummantelt werden. Denn erstens mussen sie die harschen Baustellenbedin-
gungen Uberstehen und zweitens missen diese, fiir Dehnungsanwendungen, so eingepackt
werden, dass jegliche Dehnung, welche auf dem Mantel aufgebracht wird, auch sicher den
Kern der Faser erreicht. Diverse Technologien basierend auf einer «natirlichen» Riickstreu-
ung entlang der Fasern erlauben die Messung von Temperatur und Dehnung. Im Gegensatz

zu FBG-Sensoren ist es dabei nicht notwendig, die Faser (mittels Gitter) zu verandern.

Bei verteilten Sensoren ist auf die Unterscheidung von Spatial Resolution (Messauflésung /
raumliche Auflésung) und (Distance) Sampling Interval (Abtastinterval) zu achten. Die
Messaufldsung beschreibt die (minimale) Sensorlange, also die Distanz, liber welche die
durchschnittliche Dehnung oder Temperatur gemessen wird. Das Abtastinterval beschreibt
in welcher (minimaler) Distanz die Punkte zu liegen kommen, fur welche jeweils eine mittlere
Dehnung herausgegeben werden kann. Das Abtastinterval ist normalerweise um einiges
kleiner als die raumliche Aufldsung und dies kann zu Verwirrung fihren. Denn auch bei
einem kleinen Abtastinterval lassen sich keine Dehnungsanderungen feststellen, welche
nicht auch minimal innerhalb der rAumlichen Auflésung liegen. Wenn also eine Messauflo-
sung von einer bestimmten Lange vorgeschrieben ist, kann dies nicht mit einem kleineren

Abtastinterval geldst werden.

2.5 Wichtigste Unterscheidungsmerkmale fiir den Anwender und Nutzer

Unter dem Sammelbegriff faseroptische Sensorik finden sich die oben genannten sowie
weiterer Technologien, welche sich grundlegend unterscheiden kdnnen. Fir den Anwender
und Nutzer ist es daher von Vorteil, die wichtigsten Unterscheidungsmerkmale zu kennen
und diese differenziert zu betrachten. Allzu oft werden diese vermischt und falsche Erwar-
tungen geschurt, sei es betreffend mogliche Anwendungen aber insbesondere auch betref-
fend erwartete Vorteile (siehe 2.6):

Sensorart: Punktsensoren und verteilte Messungen sind grundsétzlich zu unterscheiden.

Messparameter: Je nach Technologie kénnen Dehnungen und Temperaturen oder nur
Temperaturen gemessen werden. Bei Dehnungsmessungen muss beachtet werden, dass

diese bei Temperaturanderungen zu kompensieren sind.
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Messpunkte, Messaufldsung und Sensorlange: Bei verteilten Messungen sind die ver-
schiedenen raumlichen Auflésungen (Messauflésung, Spatial Resolution) sowie die maxi-
malen Langen der jeweiligen Technologie zu beachten. Bei Punktmessungen ergibt sich

eine maximale Anzahl Sensoren pro Messgeratekanal.

Messdauer: Die Dauer einer einzelnen Messung kann zwischen Sekundenbruchteilen und

mehreren Minuten dauern.

Sensortypen: Installationsseitig kommen verschiedene faseroptische (Sensor-) Kabel in
Frage, welche sich nach Fasertyp (Singlemode oder Multimode) und Mantelaufbau (nur Fa-
ser - bare fiber, Faser lose in Mantel - loose tube und Faser fest verbunden mit Mantel -tight

buffered) unterscheiden.

Budget und Projektgrosse: Generell ist auch zu bemerken, dass die Kosten der Messge-
rate fur verteilte Messungen ein Vielfaches der FBG-Messgerate betragen und deshalb fir
wenige Messpunkte / kurze Einbaustrecken / lange Messdauern ein anderer Ansatz in Frage

kommt als fiir eine sehr grosse Infrastrukturiiberwachung.

2.6 Vorteile und Grenzen

Allgemein werden die Vorteile faseroptischer Sensoren als platzsparend, hochauflésend,
hochfrequent, liickenlos, automatisch und kostengunstig mit quasi unbeschrankter Anzahl
Messpunkten angepriesen:

e Bis anhin unerreichte Anzahl an Messspunkten entlang eines einzelnen Kabels —

kontinuierlich oder multiplexed

e Lickenlose Uberwachung (kontinuierlich und langsverteilt / distributed)

¢ Minimierte und vereinfachte Verkabelung mehrerer Sensoren

e Hohe Auflésung und Genauigkeit

¢ Keine Beeinflussung der Sensorkabel durch dussere elektromagnetische Felder und
keine elektrischen Felder durch die Sensorik

e Sicherer Einsatz in explosionsgefahrdeten oder chemisch aggressiven und korrosi-
ven Medien

e Geringe Kosten der Sensoren
Demgegenuber stehen gewisse Herausforderungen:

e Spezialistenwissen und Spezialausriistung notwendig fiir die Instrumentierung und
die Messungen
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e Schutz der feinen Glasfasern vor rauen Umgebungsbedingungen

e Fixierung auf Strukturen und Dehnungsubertrag auf Faserkern

¢ Temperaturkompensation (thermo-optische Einflisse der Messtechnologie)

e Hohe Kosten der Messgerate

Diese pauschal genannten Vorteile widerspiegeln selten die Bedingungen in einem Projekt

mit einer ausgewahlten Technologie und fiihren zu Vorurteilen und berhéhten Erwartun-

gen. Fur ein kleines Projekt niitzt es nicht viel, wenn die geringen Sensorkosten mit einigen

EUR pro Meter beziffert werden, ein Messgerét fiir die permanente Uberwachung einiger

kurzer Sensorstrecken in der Anschaffung dann aber 100'000 EUR betragt.

In Tabelle 2 werden deshalb die Vorteile und Grenzen nachfolgend auf die gebrauchlichsten

Technologien fur die Pfahliberwachung hinuntergebrochen.

Tabelle 2:

Vorteile und Grenzen der faseroptischen Messtechnologien

FBG
Punktsensor

Brillouin
Verteilter Sensor
BOTDA/BOFDA

Rayleigh
Verteilter Sensor OBR

Raman
Verteilter Sensor

Messparameter

Einzelsensorlange

Temperatur & Dehnung

mm...m

Temperatur & Dehnung

dm..m

Temperatur & Dehnung

mm...cm

Temperatur

dm..m

Vorteile

Grenzen

Hochfrequente Messungen méglich

Sehr variable Einzelsensorlange

Kosten Messgerét tief
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Generell Iasst sich feststellen, dass bei herausfordernden Spezialtiefbau-Projekten liicken-
lose Messungen einen grossen Mehrwert bieten — sofern die Projektbeteiligten daraus eine
Strategie zur Optimierung von Kosten oder Bauablaufen (Zeit), oder aber eine zusétzliche
Sicherheit ableiten kénnen. Klar ist, dass dieser Mehrwert die hoheren Kosten fiir die faser-
optischen Messungen Ubertreffen muss. Bei grésseren Bauvorhaben im innerstadtischen
Bereich, bei Infrastrukturbauten sowie bei vielen Spezialtiefbauvorhaben ist dies der Fall.
Insbesondere bei Pfahlversuchen lasst sich ein Budget fiir die zusétzliche faseroptische In-
strumentierung gut begriinden, sind doch die Zusatzkosten im Vergleich zu den gesamten
Versuchskosten vertretbar, der Mehrwert durch die liickenlosen Messresultate dafiir gross.

Als weitere Grenze muss anerkannt werden, dass nicht alle in der Forschung erreichten
Parameter sich auch in ein praktisches Projekt umsetzen lassen. Deshalb ist es fir die effi-
ziente praktische Anwendung von Vorteil, wenn man sich auf die bewahrten Anwendungen

fokussiert.

3 Einsatzmaoglichkeiten bei Pfahlen

Seit einer ersten Pfahlinstrumentierung zur Bauwerksiiberwachung im Jahr 2010 (Poyabri-
cke Fribourg, Schweiz) haben die Autoren in den letzten 15 Jahren Uber 500 Pfahle mit
faseroptischen Sensoren ausgestattet und iiberwacht. Keine andere geotechnische Uber-
wachungsaufgabe wurde und wird so haufig und bestandig nachgefragt. Deshalb gehen wir
davon aus, dass die Hauptanwendung der faseroptischen Sensorik in der Geotechnik mo-
mentan wohl die Pfahliberwachung ist.

Zum Beispiel lassen sich mit einem einzigen verteilten Sensor lickenlos die Dehnungen
entlang des Pfahls messen. Damit kann wahrend eines Pfahlversuchs die Dehnung und
damit auch die Lastabtragung Uber die Tiefe sehr viel detaillierter als mit herkdmmlichen
Methoden aufgezeichnet werden. Auch der Verkabelungsaufwand ist dabei viel geringer,
braucht es doch nur ein einzelnes faseroptisches Sensorkabel und nicht eine Vielzahl von

Kabeln, welche die Einzelsensoren erschliessen.

Nebst diesen ganz regularen statischen Pfahlbelastungsversuchen gibt es auch immer wie-
der spezielle Projekte, welche an die Grenzen des Mdglichen gehen: Z.B. wurden fir ein
Hochhausprojekt in Dubai Schlitzwandelemente (Barrettes) bis tiber 90 m tief instrumentiert
und mit Osterbergzellen auf 360 MN belastet. Oder fiir Windkraftprojekte wurden in Frank-
reich, Deutschland, Taiwan und Grossbritannien, Versuchspfahle mit bis zu 3m
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Durchmesser mit FBG Punktsensoren ausgestattet. Sogar die Dehnungen wahrend dem
Einhdmmern dieser Pfahle in den Boden konnten dann mit einer Ausleserate von 5 kHz

problemlos aufgezeichnet werden.

Im Folgenden wird ein Uberblick zu den durch uns getétigten Pfahlinstrumentierungen fiir
den Zeitraum 2010-2019 gegeben. Diese zeitliche Abgrenzung wurde bewusst so gewahlt,
damit keine laufenden Projekte tangiert werden. Dies erlaubt uns die grosstmogliche Offen-
heit. Dennoch werden wir im Rahmen von diesem Artikel nicht detailliert auf Projekte, Bau-
herren, Lokalitaten etc. eingehen, da es hier um einen allgemeinen Uberblick zu faseropti-

schen Méglichkeiten und Grenzen handeln soll.

3.1 Statische Pfahlbelastungsversuche

Bei Pfahlbelastungsversuchen wird ein Pfahl stufenweise belastet und es werden die Deh-

nungsanderungen uber die Tiefe je Laststufe aufgezeichnet.

Versuchsart: Die Versuche kdnnen als Zugversuche und Druckversuche am Pfahlkopf oder
durch den Einbau bidirektionaler Pressen (auch als Osterbergzellen bekannt) in einer be-
stimmten Tiefe durchgefiihrt werden. Des Weiteren sind auch horizontale Belastungen mog-
lich.

Messtechnologie: Die Aufzeichnungen kdnnen mit verteilter Sensorik (Brillouin, Rayleigh)

oder auch mit FBG Punktsensoren durchgefiihrt werden.

Pfahltyp: Als Pfahle kommen in Frage: Mikropféhle, Grossbohrpfahle (Durchmesser
>30cm), Barrettes (rechteckige Schlitzwandelemente zur Tiefgriindung) sowie Monopfahle.

Ein Grossteil méglicher Kombinationen aus den obengenannten Versuchsanordnungen,
Pfahltypen sowie Aufzeichnungsmethoden wurden durch die Autoren zwischen 2014 und
2019 durchgefiihrt. Tabelle 3 gibt eine Ubersicht iber die genannten Pfahlversuche inklu-
sive Pfahllangen und verwendeter Messtechnologie zur Veranschaulichung sinnvoller Kom-
binationen. Weitere Beispiele finden sich in der Literatur, z.B. berichten [KINDLER ET AL.,
2017] Uber die erste faseroptisch iberwachte Pfahlprobebelastung an einem Grossbohr-
pfahl in Deutschland oder [BERSAN ET AL., 2018] tber eine Pfahlinstrumentierung in Ita-
lien. Es wirde den Rahmen dieses Beitrags jedoch sprengen, auf alle bekannten faserop-
tisch instrumentierten Pfahlbelastungsversuche einzugehen, deshalb wird in diesem Beitrag
auf die Erfahrung in eigenen Projekten zurtickgegriffen. Im Folgenden werden einige der

durchgefuhrten, faseroptisch instrumentieren Pfahlbelastungsversuche aufgezeigt.
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Tabelle 3: Anzahl und maximale Pfahllangen ausgewahlter Pfahlversuche

Anzahl Pfahlversuche / Pfahle und Pfahllangen .
Pfahltyp und Zeitraum
pi Barrettes Monopfahl
Versuchsart (2015-2019) (2014 -2019) (2016 -2019) (2014 -2019)
Brillouin (Meterauflésung) 15 Stk./10m 7 Stk./20m
Kopfbelastung Rayleigh (Centimeterauflosung) 22 Stk./19m 1Stk./60m
(Druck) FBG (Punktsensor) 44 Stk./25m
Stand der Technik ab 2020* Rayleigh Brillouin & Rayleigh FBG
Brillouin (Meterauflosung) 3Stk./43m
Kopfbelastung Rayleigh (Centimeterauflosung) 22 Stk./30m
(Zug) FBG (Punktsensor) 9Stk./17m 23 Stk./25m
Stand der Technik ab 2020* Rayleigh Brillouin & Rayleigh FBG
Brillouin (Meteraufldsung) 58tk./37m 3Stk./90m
Rayleigh (Centimeterauflosung) 4 Stk./35m
Bidirektional
HAeITional e (punktsensor) 75tk./13m
Stand der Technik ab 2020* Hauptséchl. Rayleigh Brillouin & Rayleigh FBG
Brillouin (Meterauflésung) 3 Stk./20m
Horizontat;  Rayleigh (Centimeterauflosung)
Lateral FBG (Punktsensor) 14 Stk./25m
Stand der Technik ab 2020* Hauptsachl. Rayleigh FBG
* bei unseren Projekten in den 15 Jahren dchlich eingesetzte Ti

3.1.1 Mikropfahle und kurze Grossbohrpfahle

Mikropféahle auf Druck werden oft als einzementierte ROR-Profile erstellt, fiir solche auf Zug

werden typischerweise GEWI-Stangen verwendet (Abbildung 4 links). Die Versuchslast wird

dabei hauptséachlich am Kopf aufgebracht (Abbildung 4 rechts).

Abbildung 4: Instrumentierung Zugpfahl mit faseroptischem Dehnungssensor (links), Mikro-

pfahlbelastungsversuch (rechts)
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Bei diesen Pfahltypen ist es besonders angezeigt mit einer hohen Messauflésung im Zenti-
meterbereich zu messen. Durch die relativ kurzen Langen und die meist modulare Einbau-
weise, ereignen sich auf kirzester Strecke und wiederholt grosse Dehnungsanderungen,
beispielsweise an den Stéssen. Mit schlechterer Messauflésung (z.B. Brillouin Technolo-
gien) kénnen diese Effekte im Allgemeinen nicht oder nur ansatzweise erkannt werden. Die
Interpretation von Versuchsdaten kann dadurch erheblich erschwert bis verunmaoglicht wer-
den. Die Abbildung 5 links zeigt Beispieldaten eines Druckversuches, wo die Verschraubun-
gen der ROR Profile und die damit einhergehenden, erhéhten Stauchungen dank hohen
Messauflosung klar ersichtlich sind und ggf. in der Auswertung berucksichtigt werden kén-

nen.

Wichtig ist abzuklaren, welche Verformungsverhalten primér gemessen werden sollen: die
Dehnung im Stahl oder Verpresskorper. Solange der innere Tragwiderstand nicht erreicht
ist und sich keine Relativverschiebungen zwischen dem Verpresskérper und dem Stahl ein-
stellen, sind die Dehnungen in den beiden Medien im Allgemeinen gleich. Im Versagenszu-
stand oder bei Erreichen des inneren Tragwiderstandes bereits auf Teilstrecken, kann nur
noch die Verformung eines Mediums tUberwacht werden. Je nach Art der Instrumentierung
kdnnen so wertvolle Informationen zum Rissverhalten oder der Art des Versagensmecha-
nismus (Erreichen innerer/ausserer Tragwiderstand tGber Pfahltiefe) abgeleitet werden. Ab-
bildung 5 rechts zeigt Versuchsdaten bei verschiedenen Laststufen, wobei sehr schén er-
sichtlich ist, wie sich die Tragwirkung mit zunehmender Last tber die Tiefe andert und wo

die Last priméar abgetragen wird.

Eher selten kamen in der Vergangenheit auch FBG Punktsensoren zum Einsatz, wie im
Beispiel Abbildung 6, in welchem mit zwei Punktsensoren (einer im Bereich Pfahlkopf, einer
im Bereich Pfahlfuss) verifiziert wurde, dass die Gesamtlast Giber Mantelreibung abgetragen

wird.
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Abbildung 5: Versuchsdaten von Druckversuchen an Mikropféhlen mit hoher Messaufl6-
sung: erhéhte Stauchungen bei ROR Verschraubungen (links) und Anderung des Tragver-

haltens Uber Pfahltiefe und zunehmenden Laststufen (rechts)
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Abbildung 6: Messresultate von Mikropfahlbelastungsversuchen, aufgezeichnet mit FBG
Punktensoren nahe Pfahlkopf und Pfahlfuss
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3.1.2 Lange Grossbohrpféahle und Barrettes

Eher selten werden lange Grossbohrpféahle am Kopf belastet, da die dafur aufzubringende
Last sehr gross werden kann. Des Ofteren kommen deshalb bidirektionale Lastaufbringun-
gen zur Anwendung (Abbildung 7). Hier kann die faseroptische Sensorik mit ihrer simplen
Verkabelung punkten, denn alle Sensorkabel miissen durch die Presse(n) innerhalb des

Pfahles fihren.

Abbildung 7: Méglichkeiten zur Lastaufbringung bei Pfahlbelastungsversuchen (links Last

auf Pfahlkopf, rechts bidirektional)

Idealerweise wird auch hier die hochaufgeldste Rayleigh Messmethode angewendet, insbe-
sondere wenn eine Pressenlage sehr nahe dem Pfahlfuss ist und mit einer Meterauflésung
nur schwer interpretierbare Resultate zwischen Pfahlfuss und unterster Pressenlage er-
reichbar sind. Abbildung 8 zeigt ein direkter Vergleich von unterschiedlichen Messauflésun-
gen und dem daraus resultierende hohere Detaillierungsgrad und der Moglichkeit der Deh-
nungsmessung unterhalb der tieferen Pressenlage. Je nach Pfahldimension ist es aufgrund
der maximalen Sensorlénge fir Rayleigh Messungen jedoch nicht méglich, auch mit meh-
reren Kanélen den gesamten Pfahl zu vermessen. Bei solch grossen Léngen ist die hohe
Ortsauflésung jedoch eher zweitranging, sind doch die Hauptinformationen zum Lastabtrag

gut herausles- und interpretierbar.
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Abbildung 8: Messresultate eines bidirektionalen Pfahlbelastunsversuchs mit zwei Pressen-
lagen, aufgezeichnet mit Brillouin (links) und Rayleigh Zentimeterauflésung (rechts)

3.1.3 Monopfahle

Massive Stahlmonopfahle kommen hauptséchlich fur Windkraftfundationen zum Einsatz.
Nebst Zug- und Druckpriifungen spielen auch horizontale Lasten eine grosse Rolle (siehe
3.1.4 zu horizontalen Versuchen). Im Gegensatz zu Betonpféahlen, in welchen Querschnitts-
abweichungen (Imperfektionen im Querschnitt, Ausbuchtungen oder Einschniirungen), lo-
kal unterschiedliche Betonqualititen und Risse zu starken Dehnungsénderungen Uber
kurze Distanzen fuihren kdnnen, sind die durch die Lasten erzeugten Dehnungen in einem
homogenen Stahlpfahl einfacher zu interpolieren. Deshalb geniigen eine beschréankte An-
zahl von Punktsensoren im Abstand von Dezimetern bis Metern. Dagegen sind zeitlich
hochaufgeléste Dehnungsmessungen von grossem Interesse, sind doch insbesondere bei

Windlasten schnell @ndernde Belastungen und Vibrationen an der Tagesordnung.

FBG Punktsensoren erlauben hier eine Anordnung von 10 bis 25 Dehnungssensoren je
Sensorstrang (Messkanal) ber die Tiefe. Im Querschnitt kbnnen dann bis zu 16 Sensor-

strange (ublicherweise weniger, zwischen 2 und 4, z.B. alle 90°) mit einer Ausleserate von
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bis zu 5 kHz aufgezeichnet werden. Abbildung 9 zeigt die minimal-invasive Instrumentierung
von Monopfahlen, in der eine 0.9 mm Durchmesser Faser in eine nur wenige Millimeter
breite Nut eingeklebt wird. Als Beispiel zeigt Abbildung 10 Ausziige aus [BUCKLEY ET AL.
2020], welche die Messdaten eines durch die Autoren instrumentierten Monopfahl Projekts

zeigen.

Abbildung 9: Instrumentierung von Monopféhlen mit FBG Sensoren

3.1.4 Horizontale Pfahlbelastung

Bei horizontalen Versuchen werden die Dehnungsanderungen auf zwei gegeniiberliegen-
den Seiten, idealerweise in Achse der Lastaufbringung, aufgezeichnet. Abbildung 11 zeigt
zwei Beispiele zur horizontalen Versuchslastaufbringung. In Abbildung 12 sind die Resultate
von verteilten faseroptischen Brillouin Messungen wahrend eines Belastungsversuches an
einem Grosshohrpfahl dargestellt. Die horizontale Belastung von Pfahlen hat vor allem bei
Offshore-Fundationen von Windkraftanlagen eine grosse Bedeutung, insbesondere, da im
Hinblick auf die Ermudungsproblematik horizontale Einwirkungen oftmals die grésseren Be-
lastungen darstellen. Neben der inneren Tragsicherheit und den Schnittkraften, ist hier auch
die Interaktion zwischen Boden und Bauwerk von grossem Interesse. Abbildung 13 zeigt
die Ruckrechnung von Schnittkraften anhand von, durch die Autoren erhobenen, faseropti-

schen FBG-Dehnungsdaten in einem Monopfahl.
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3.2 Bauwerksuberwachung

Analog der Instrumentierung von Pfahlbelastungsversuchen kénnen Pféhle auch zur Bau-

werksuberwachung mit faseroptischen Sensoren instrumentiert werden.

Dabei kdnnen z.B. die Pfahlstauchungen wahrend dem Baufortschritt (zunehmende Last
auf dem Pfahl) aufgezeichnet werden und mit den Modellrechnungen verglichen werden.
Insbesondere kann dies von Interesse sein, wenn vom Modell abweichende Verhalten fest-
gestellt werden, welche aufgrund von Tragwirkung (KPP), Lastanderungen oder Bodenver-

halten sowie Ausfiihrung (Annahmen zu Pfahldurchmesser und Pfahimaterial) eintreten.

Tabelle 4 zeigt eine Auswahl instrumentierter Pfahlfundationen zur Bauwerkstiberwachung.
Oftmals werden die Sensorkabel vom Pfahlkopf weg zu einem zentralen Ausleseort gefiihrt.
Dies wiirde auch eine permanente Uberwachung erméglichen, ist jedoch meistens nicht
notwendig, da die zusatzlichen Lasten durch den Baufortschritt langsam ansteigen. Die Auf-
zeichnungen werden aufgrund der Projektgrossen hauptséchlich mit verteilter Sensorik
(Brillouin) durchgefiihrt werden. Da Sensorbeschadigungen bei der Bauwerksiiberwachung
aufgrund externer Einflussfaktoren (Beschadigung durch Bauarbeiten, Unachtsamkeiten,
Desinteresse, Projektanpassungen, sehr harsche Bedingungen vor Ort — siehe Abbildung
14) leider sehr oft vorkommen, musste bei einigen Sensoren auf die BOTDR Technologie
umgestellt werden. Diese ist um ca. eine Gréssenordnung weniger genau, erfordert aber

nur Zugang zu einem Ende (keine Schlaufenkonfiguration fiir die Messung notwendig).

Zusétzlich ist auch die Instrumentierung der Bodenplatte (Querschnitte) moglich, um das

Verhalten einer kombinierten Pfahl-Plattengriindung besser zu verstehen.

Tabelle 4:  Anzahl und Dimensionen instrumentierter Pfahlfundationen zur Bauwerksiberwachung

Anzahl . Max. Pfahllange Anzah} Total verbaute )
Grossbohrpfahle Sensorstrange . Messtechnologie
[m] A >"  Kabelldngen [m]
Projekt / Barrettes im Querschnitt
16 28 2 4800 Brillouin

Pfahldeformationen mit

6 23 4 1200 Brillouin
zunehmender Last (Bau 8 20 4 1400 Brillouin & Ravisigh
Hochhaus)/ ritlouin & Rayleig
Lastabtrag in KPP 5 27 4 1400 Brillouin & Rayleigh

3 25 2 250 Brillouin

Barrettes Deformation mit
zunehmender Last 14 26 4 2900 Brillouin
(Hangstabilitat) / Lastabtrag
Pfahldeformationen mit
zunehmender Last (Bau 1 10 2 30 Brillouin
Briickenpfeiler) / Lastabtrag
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Abbildung 14: Bedingungen wie sie bei der Pfahliberwachung wéhrend einer Bauwerkher-
stellung des Oftern vorkommen. Sensorbeschédigungen sind da nicht auszuschliessen

3.3 Pfahlintegritat

Schliesslich kann die faseroptische Messtechnologie im Bereich von Bauwerkspfahlen auch
zur Qualitatskontrolle eingesetzt werden.

In Anlehnung an das Thermal Integrity Profiling (TIP™) werden dabei mehrere Temperatur-
sensorkabel gleichmassig verteilt GUber den Querschnitt des Pfahls eingebaut (bspw. 4 Ka-
bel, d.h. 1 Kabel alle 90°). Die Temperaturmessung erfolgt anschliessend wahrend der War-
meentwicklung durch das Abbinden des Betons (Hydratation) typischerweise tber 48 Stun-
den. Allfallige Anomalien im gemessenen Temperaturprofil weisen dabei auf Ausfiihrungs-
probleme wie (asymmetrische) Einschniirungen, exzentrische Lage des Bewehrungskorbes
oder Kiesnester hin, welche die Pfahlintegritét beeintrachtigen kénnen [MULLINS, 2010].
Die Erfahrung aus diversen Projekten zur Pfahlintegritatspriifung (Tabelle 5) zeigt, dass ne-
ben der relevanten Bewehrungsiiberdeckung viele weitere Einflussfaktoren die Tempera-
turentwicklung beeinflussen: Thermische Eigenschaften der anstehenden Bodenschichten,
Grundwasser(-stromungen) sowie die chemische und physikalische Betonzusammenset-
zung. Die Berticksichtigung dieser Einfliisse ist allgemein nicht trivial. Ein detailliertes und

sauber geflihrtes Protokoll eines ausreichend etappierten Betonierprozesses ist in diesen
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Fallen von noch grésserer Bedeutung fir eine sinnvolle Auswertung. Auf diesen Umstand
wird auch in der Literatur immer wieder hingewiesen [bspw. KINDLER UND LUBBEN, 2024].

Abbildung 15 zeigt die Messresultate eines einzelnen faseroptischen Temperatursensors
wahrend dem Abbinden des Betons in einem Grossbohrpfahl. Die abgeleitete Pfahlgeomet-
rie aus solchen faseroptischen Temperaturmessungen ist dann in Abbildung 16 in Anleh-

nung an das Thermal Integrity Profiling aufgezeigt.

Im Rahmen einer thermischen Ausfiihrungskontrolle kann die faseroptische Sensorik auch
bei der Erstellung von Pfahlfundamenten von Offshore-Windkraftanlagen eingesetzt wer-
den. Bei einer erst kiirzlich entwickelten Technologie, bei welcher die Erstellung von Mono-
pfahlen im felsigen Untergrund mittels Bohrung erfolgt, ist die Verflllung des resultierenden
Ringspaltes eine der primaren Herausforderungen. Hier kann in gewisser Analogie zu TIP™
mittels Temperaturmessung auf den Pegelstand des eingepumpten Zements geschlossen
werden. Hierzu wurde zuletzt erfolgreich die faseroptische Temperaturmessung mittels

FBG-Sensoren eingesetzt.

Wie in Tabelle 5 zu sehen ist, wurden relativ wenige klassische Integritatsprifungen mit
faseroptischer Sensorik bis 2019 durchgefuhrt. Dies hat sich auch seit 2020 nicht gross
verandert. Grossere Aufmerksamkeit erlangten jedoch Spezialanwendungen zur thermi-
schen Ausfihrungskontrolle, hier wurden in den letzten Jahren Uber 5000 Pfahimeter instru-

mentiert und Gberwacht.

Tabelle 5:  Anzahl und Dimensionen instrumentierter Pfahlfundationen zur Integritatsprufung

Thermal Integrity Messungen: Anzahl Pféhle / Gesamtpfahllédnge / Sensorlayout

Pfahltyp und Zeitraum

Mikropfahl Grosshohrpfahl
Technologie (2015-2019) (2014 -2019)
Brillouin (Meterauflosung) 1Stk./60m
Rayleigh (Centimeterauflésung) 5 Stk. /46m
Raman (Dezimeterauflésung) 20 Stk. /605m
Stand der Technik ab 2020 Rayleigh & Raman Raman
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4 Schlussfolgerungen
4.1 Bewahrte Einsatzmdglichkeiten und Grenzen

4.1.1 Pfahlbelastungsversuche

Alle Arten von faseroptisch instrumentierten Pfahlbelastungsversuchen haben sich sehr be-
wahrt (siehe Tabelle 3). Die Instrumentierung ist relativ einfach und platzsparend, die Auf-
zeichnungen wahrend der Versuche laufen automatisch und die Kosten fir die teuren Mess-
gerate sind aufgrund der relativ kurzen Versuchsdauern moderat. Demgegenuber erhalt die
Auftraggeberin eine detaillierte, lickenlose Datenmenge, was mit anderen Methoden nicht
mdoglich ist und die Interpretation und das Verstandnis qualitativ enorm verbessert. Damit
kdnnen unter Umstéanden die Anzahl Pfahle sowie die Pfahldimensionen reduziert werden,
was sich direkt auf die Bauwerkskosten und einen nachhaltigen Materialeinsatz auswirken
kann.

Wo immer mdglich, sollte bei Mikropfahlen, Grossbohrpféhlen und Barrettes mit hochaufge-
|6ster Rayleigh Technologie gemessen werden. Damit kdnnen auch Einfliisse detektiert
werden, welche bei einer kleineren Messauflésung nicht sichtbar sind, aber einen Einfluss
auf die Pfahllasten haben kdnnen, wie z.B. Variationen im Pfahldurchmesser (Ausbuchtun-
gen oder Einschniirungen), E-Modul (Betonqualitét), Risse sowie einen detaillierten Lastab-
trag. Insbesondere an Systemgrenzen (Pfahlkopf, Pfahlfuss, bidirektionale Pressen) liefert
eine Rayleigh-Messung gut interpretierbare Resultate, wahrend mit Meteraufldsung gemes-
sene Dehnungsdaten zu oft in diesen Bereichen nicht mehr brauchbar sind. Unserer Mei-
nung nach sollten deshalb Messungen mit Brilllouin-Technologien bei Pfahlen und Barrettes
nur bei zwingenden Grinden, wie z.B. bei zu grosser instrumentierender Lange, durchge-
fuhrt werden. Alleinige Kostengriinde oder die reduzierte Verfiigbarkeit eines Rayleigh

Messgerats bedurfen einer griindlichen Uberlegung.

Nebst den gebrauchlichen Pfahlbelastungsversuchen zur Dimensionierung kdnnen faser-
optisch instrumentierte Pfahle auch zu Weiterentwicklungen und Unternehmervarianten bei-
tragen. Zum Beispiel haben [WESTERMANN ET AL. 2022] aus Messdaten von durch die
Autoren instrumentierte Pfahle den Lastabtrag von zwei verschiedenen Verfahren evaluiert
(Abbildung 17).
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Abbildung 17: Faseroptisch gemessene Pfahlstauchungen (blau, links) und Vergleich der
Normalkraft in zwei verschiedenen Pfahltypen (rechts), nach [WESTERMANN ET AL. 2022]

Bei Monopféhlen haben sich, aufgrund der minimal-invasiven Instrumentierung (der Stahl-
guerschnitt wird nur minimal um einige Quadratzentimeter vermindert) und der hohen Aus-
leserate, die FBG Punktsensoren bewahrt. Die Instrumentierung erfolgt dabei meistens am
Produktionsort der Monopfahle. Bei einer sorgfaltigen Instrumentierung tiberleben die fragi-
len Sensoren auch gut die harschen Bedingungen beim Transport und Einhammern der

Monopfahle.

Grosses Augenmerk bei allen Pfahlen gilt dem Sensorschutz und der Sensorfixierung. Be-
sonders bei Mikropfahlen muss die Sensorfixierung dem beabsichtigten Messauftrag ent-
sprechen (Messen der Stahldehnungen oder der Betondeformationen). Dies erfordert Er-
fahrung und ein sehr sorgféltiges Vorgehen, ansonsten wird eine Interpretation der Mess-
daten sehr herausfordernd. Kiirzlich wurden die Autoren gebeten, Mikropfahlversuche wel-
che durch einen anderen Dienstleister mit Brillouintechnologien durchgefiihrt wurden, noch-

mals mit Rayleighmessungen zu wiederholen. Dies soll veranschaulichen, dass
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insbesondere bei Mikropfahlen nicht jede faseroptische Technologie mit jedem Einbauver-

fahren kompatibel ist.

4.1.2 Bauwerksliberwachung

Bei der Bauwerksuberwachung ist die Situation etwas komplizierter. Die Herausforderungen
bei der Instrumentierung analog den Versuchspfahlen und auch die Messungen und deren
Resultate wurden unter 4.1.1 bereits diskutiert und bieten auch fiir die Bauwerksuiberwa-

chung bewahrte Einsatzmdglichkeiten.

Leider mussten aber in fast allen Bauwerksiiberwachungsprojekten gréssere Riickschlage
hingenommen werden. Hauptsachlich ging es dabei um Sensorbeschadigungen aufgrund
von externer Einflussfaktoren (Beschadigung durch Bauarbeiten, Unachtsamkeiten, Desin-
teresse, Projektanpassungen, sehr harsche Bedingungen vor Ort). Auch bei grossem Auf-
wand zum Sensorschutz (Stahlrohre, Sensibilisierung moéglichst vieler Projektbeteiligten,
Markierungen und Warnhinweise) ist es normalerweise fast unmoglich, Beschadigungen zu
verhindern. Erstens zahlen die Gberwachten Objekte zu den grésseren und komplexeren
Bauwerken, deshalb wurde ja auch eine umfassende faseroptische Bauwerksiiberwachung
initiiert. Das heisst aber auch, dass sich unzahlige Projektbeteiligte auf der Baustelle tum-
meln, und es werden nie alle wissen wie mit den Sensorkabeln umzugehen ist. Und Be-
schadigungen werden leider nur selten gemeldet. Zweitens ist die beauftrage faseroptische
Uberwachungsfirma normalerweise kaum in das Projekt eingebunden, sondern hat einen
Installationsauftrag tber eine relative kurze Zeit und wird dann spéter zu einzelnen Mes-
seinsatzen einberufen, welche teilweise Monate auseinanderliegen. Dazwischen andern
sich Projektverantwortliche, Baugrubenkoten, Grundrisse, Grundwasserspiegel, Zugange
etc. Das heisst, es kann passieren, dass der Messtechniker vor Ort kommt und nicht mal
mehr die Sensoranschliisse vorfindet, weil diese einfach zugeschuttet oder einbetoniert

wurden.

Fir die Bauwerksiuiberwachung gibt es deshalb noch ein grosses Optimierungspotenzial.
Dazu muss aber auch bauseits mehr Prioritat und Budget vorgesehen werden, denn mit
kleineren Zeitabstanden zwischen den Einzelmessungen oder bei einer regelmassigen Be-
teiligung an den Bausitzungen kénnen die Messtechnikfirmen aktiv fir den Sensorschutz

sensibilisieren und Ldsungen umsetzen.
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Allgemein werden periodische Messungen mit mdoglichst einfacher Verkabelung (so nahe
am Pfahlkopf wie moglich) vorgeschlagen. Idealerweise basierend auf Rayleigh Technolo-
gie in Kombination mit einer Brillouin Nullmessung (Rayleigh lasst sich nach einer Sensor-
beschéadigung nicht mehr mit vorangéngigen Messungen korrelieren, auf die Brillouin Null-

messung kann auch spater wieder zurtickgegriffen werden).

413 TIP

Die Durchfiihrung von Integritétskontrollen in Anlehnung an das Thermal Integrity Profiling
mittels faseroptischer Sensorik, bietet allgemein die bekannten Vorteile: Hohe Auflésung bei
gleichzeitig einfacher Instrumentierung mit geringem Platzbedarf. Die langere Messdauer
als bei Pfahlbelastungsversuchen erfordert eine bessere Planung damit der Betrieb der Bau-
stelle nicht eingeschrankt wird. Damit zufriedenstellende Messresultate erzielt werden kon-
nen, missen verschiedene Punkte beachtet werden. Einerseits ist ein sauberes und licken-
loses Protokoll des Betonnierprozesses erforderlich. Dieser muss zudem ausreichend etap-
piert sein, um quantitative Aussagen zur Pfahlgeometrie zu ermdglichen. Dies macht das
Erstellen eines Bohrpfahles etwas aufwandiger. Andererseits ist die Dateninterpretation
durch die verschiedenen Einfliisse auf die Temperaturentwicklung allgemein kompliziert.

Dies setzt Erfahrung und Fachwissen voraus.

Aufgrund der Kosten im Zusammenhang mit dem Messgerat, der sorgfaltigen Protokollie-
rung wahrend der Erstellung sowie der aufwandigen Analyse der unterschiedlichen Einfluss-
faktoren auf die Temperaturentwicklung, empfiehlt sich das faseroptische Thermal Integrity
Profiling allgemein nur bei speziellen Projektanforderungen. Bei solchen kann, wie z.B. bei
der unter 3.3. beschriebenen thermischen Ausfuihrungskontrolle, aber auf vielfaltige Vorteile
der Faseroptik zurlickgegriffen werden. Zu den Herausforderungen im maritimen Umfeld
zahlen unter anderem: Dichtigkeit, Korrosion, Datenlibertragung unter Wasser sowie, mini-
maler Platz- und Energiebedarf.

Fir die faseroptische TIP-Methode empfiehlt sich die Raman-Technologie. Die raumliche
Aufldsung ist normalerweise ausreichend. Die Messung der absoluten Temperaturen (an-
stelle von Temperaturdifferenzen wie bei Brillouin und Rayleigh) erlaubt einen Vergleich
verschiedener Pféahle untereinander. Bei Monopfahlen sind aufgrund ihres minimalen Platz-

bedarfs und ihrer etwas hoheren Robustheit allgemein FBG-Sensoren zu bevorzugen.
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4.2 Empfehlungen fur Planer und Auftraggeber

Mit einem faseroptischen Pfahliberwachungskonzept kann projektseitig ein nachhaltiges

Optimierungspotenzial angezapft werden. Damit es aber nicht nur beim Potenzial bleibt,

sondern die Messresultate sich auch interpretieren und umsetzen lassen, wird eindringlich

empfohlen, auf die folgenden Punkte zu achten:

Bewahrte Einsatzmdoglichkeiten und Kombinationen auswahlen, keine Projektdefini-

tion allein aufgrund von Messgeratespezifikationen.

Rucksprache mit faseroptischen Messspezialisten zur Projektdefinition (fur Pfahlver-
suche sich ahnliche Versuchsdaten zeigen lassen, um zu verstehen, was erwartet
werden darf; fir Bauwerksinstrumentierung besser ein kleines Beratungsbudget vor-

sehen, um das Projekt optimal auszuarbeiten).

Zusatzaufwand fur beschadigte Sensorkabel ist einzukalkulieren. Bei Pfahlversuchen
konnte einer Sensorfunktionalitét von gut tber 90% bis Versuchsabschluss erreicht
werden, bei Bauwerksinstrumentierungen gab es Projekte, wo diese gegen Ende un-

ter 50% zu liegen kam.

Allgemeine Erlauterungen zu Ausschreibungstexten fiir verteilte faseroptische Mes-
sungen in der Geotechnik finden sich in [KINDLER ET AL. 2018]. Als erster Anhalts-
punkt werden diese empfohlen, jedoch werden die folgenden Anderungen und Pra-

zisierungen vorgeschlagen:

o Ausschreibung soll unbedingt Messtechnologie spezifizieren (Brillouin oder
Rayleigh). Ansonsten ist nicht auszuschliessen, dass qualitativ ungentigende
Messresultate abgeliefert werden mit dem Argument, dass das Abtastinterval
(Sampling Interval) der Messauflosung (Spatial Resolution) entspreche. Ins-
besondere da eine Brillouin-Messung einiges kostengunstiger kalkuliert wer-
den kann und daher ein Mitbewerber dazu tendieren konnte, dies so anzubie-
ten, um den Auftrag zu erhalten (diese Situation hat sich in jingster Vergan-

genheit so bereits ereignet).

o Sensorkabelspezifizierung/Konfektionierung: Nicht notwendig, darauf einzu-
gehen, denn dem Messspezialisten soll hier freigelassen werden, mit welcher
Hardware und Konfiguration er misst, solange er die oben spezifizierte Mess-

technologie damit anwenden kann. Anzahl Pfahlmeter, Anzahl Sensorstrange
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im Pfahlquerschnitt sowie die Distanz vom Pfahlkopf zur Ausleseposition ge-

nugen.

o Sensorkabelmontage: Nebst Anzahl Stunden, Kleinmaterial und Kontrollmes-
sung (OTDR) soll auch noch die Mobilisation pro Einsatz spezifiziert werden.
Viele Projekte liegen weitab der Sitze der Messtechnikfirmen und die Aufwen-

dungen fur Mobilisationen sind erheblich.
o Positionen fiir Messungen und Messbericht kdnnen so belassen werden.

o Allenfalls sind noch Positionen einzuplanen fir Projektvorbereitung. Oftmals
werden die Messfirmen erheblich in die Planung einbezogen, was den Ablauf
fur alle Beteiligten vereinfachen kann = Kosten sparen. Dazu fallen jedoch ei-
nige Planungs- und Dokumentierungsstunden bei der Messfirma an und es

wird Expertenwissen weitergegeben.

o Allenfalls sind noch Positionen einzuplanen fur eine erweiterte Messauswer-
tung. Zum Teil l&sst sich noch einiges mehr aus den Messdaten herausinter-
pretieren, auch hier sind die Messfirmen der richtige Ansprechpartner, haben

sie doch Erfahrung in Bezug auf solche Messdaten.
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Sanierung Kaimauer Neumihlen —
Die tiefste Kaimauer Hamburgs

Julia Baues M.Sc., Dr.-Ing. Jens Pontow
INGENIEURBURO DR. BINNEWIES Ingenieurgesellschaft mbH, Hamburg

1 Allgemeines

Die Kaimauer Neumuhlen befindet sich im Hamburger Stadtteil Ottensen. Sie sichert den
Gelandesprung zwischen der Promenadenflache entlang der Hamburger ,Perlenkette”

zwischen Ovelgdnne und Altonaer Fischmarkt sowie der tideoffenen Unterelbe.

Abbildung 1: Zur Lage der Kaimauer Neumuhlen

An der Kaimauer sind im Jahr 2017 Schaden in Form von erheblichen Versackungen und
Spundwandverformungen aufgetreten. In daraufhin durchgefiihrten statischen Berech-
nungen konnte fur die Kaimauer eine ausreichende Standsicherheit nach aktuellem Stand
der Technik nicht nachgewiesen werden, so dass Notsicherungsmaf3nahmen und eine Sa-
nierung in Form eines Ersatzneubaus erforderlich wurden. Aufbauend auf den Ergebnissen
einer Variantenstudie soll die Kaimauer mittels einer vorgesetzten kombinierten Rohrspund-
wand mit Stahlbetonholm und Riickverankerung aus Mikroverpresspfahlen saniert werden.
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2 Bauherr

Die BaumalRnahme ist ein Vorhaben der Freien und Hansestadt Hamburg (FHH), das vom
Landesbetrieb Immobilienmanagement und Grundvermdgen (LIG), vertreten durch die

ReGe Hamburg Projekt-Realisierungsgesellschaft mbH, durchgefihrt wird.
3 Bestand

3.1 Allgemeines

Der Kaimauerbereich mit den im Jahr 2017 aufgetretenen Schaden gehort zum Westkai in
Neumuhlen. Er liegt Ostlich der Zugangsbrucke zur Schlepperstation Neumuhlen und
erstreckt sich tber die Kaimauerschnitte 1 und 2, von denen der erste im Jahr 1983 und der
zweite im Jahr 1983, jeweils aufbauend auf einer historischen Kaikonstruktion, errichtet
wurde. Der Kaimauerabschnitt 1 befindet sich auf dem ehemaligen Grundstiick eines
Umschlagplatzes fiir Kohle und andere Schittgiter. Nach dessen Stilllegung und im Zuge
der Verlegung der Schlepperstation wurden im Jahr 1983 Teile der Kaikonstruktion durch
eine Spundwandvorsetze erganzt und die oben bereits erwahnte Zugangsbriicke zu den
Pontons der Schlepperstation gebaut. Zwischen 1998 und 2002 wurde auf dem Gelénde
des stillgelegten Umschlagplatzes ein Polderbauwerk mit Biirogebauden, die Hamburger
.Perlenkette”, errichtet und der Kaimauerabschnitt westlich der Zugangsbriicke zur
Schlepperstation saniert.

“Bereich mit erheblichen Versackungen
und Spundwandverformungen

(Haus 2) Polderbauwerk aleH3M5

_‘I . o (Haus 3) (Haus 4)
©
0 v {
) Kaimauer Neumihlen Westkai ‘ rabsc\—\r\'\ttZ
Kaimauerabschnitt 1 Kam’\a\“e1955
1956 2002 1983

1)

Schlepperstation

N

1) Zugangsbriicke
o Bildquelle: OpenStreetMap, Lizenz CC-BY-SA2.0

Abbildung 2: Kaimauerabschnitte — Lage und Zeitpunkt der Herstellung
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Das Polderbauwerk schlief3t wasserseitig mit einer geneigten Stahlbetonkonstruktion, auf
der abschnittsweise Treppenanlagen und Béschungen mit Deckwerken aus verklammerten
Wasserbausteine angeordnet sind, ab. Im Bereich der aufgetretenen gré3ten Versackungen
und Spundwandverformungen betrégt der Abstand zwischen der Poldergrenze und dem
Kaimauerkante in etwa 20 m. Das dazwischenliegende Gelande wurde mit einer Ober-
flachenneigung von ca. 3 % in Richtung Unterelbe hergestellt. Die Gelandeoberkante im

Bereich des Kaimauerkopfes liegt bei +4,30 m NHN.
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Abbildung 3: Kaimauerabschnitt 1 (ab 1983) — Querschnitt mit ehemaligem Schuppen und
dem 2002 fertiggestellten Polderbauwerk
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3.2 Kaimauerabschnitt 1

Der Kaimauerabschnitt 1 erstreckt sich von der Zugangsbriicke im westlichen Teil der
Schlepperstation bis zum Versprung der Kaimauer im dstlichen Teil der Schlepperstation.
Die Kaikonstruktion besteht aus dem historischen Teil von 1876/78 sowie einer 1983
errichteten Vorsetze. Der historische Teil besteht aus einer Schwergewichtswand mit
wasserseitigen Pfeilern und Gewdlben. Diesem ist eine Spundwand Larssen 25 vorgesetzt,
die im Bereich des Spundwandkopfes durch eine Stahlbetonplatte horizontal gehalten wird.
Die Stahlbetonplatte lagert landseitig auf der Schwergewichtswand auf. An dieser Stelle ist
die Konstruktion durch je sechs etwa 20 m lange Verpressanker gehalten. Die Lagerkréfte
am Spundwandkopf werden mittels angeschweildter Zuganker in die Stahlbetonplatte und
von dieser in die Verpressanker weitergeleitet. Der Kaimauerabschnitt 1 ist in seiner
Langsrichtung in mehrere Blocke unterteilt, wobei die gréten der im Jahr 2017 fest-
gestellten Schaden in den Blocken 5 bis 7 aufgetreten sind.
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Abbildung 4: Kaimauerabschnitt 1 (ab 1983) — Querschnitt
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Abbildung 5: Kaimauerabschnitt 1 (ab 1983), Blécke 5 bis 7 — Draufsicht

Abbildung 7: Kaimauerabschnitt 1 (1876/78 — 1983) — Ansicht der Gewdlbe Landseite



218

Sefini ¥ Duvrchv 2evy Bieilen L2

Sester cnmBdiqe dhovs

WL A s e

‘Sand wnitrcbavas fhor

Festen marediqen Ao

Abbildung 8: Kaimauerabschnitt 1 (1876/78 — 1983) —
Schnitt durch den Pfeiler (oben) und Schnitt durch das Gewdlbe (unten)
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Der historische Teil der Kaikonstruktion wurde 1876 als reine Schwergewichtswand erbaut
und erstreckt sich Gber die Lange der 1983 und 2002 sanierten Bereiche. Die Schwerge-
wichtswand begann sich jedoch kurze Zeit nach Erbauung seitlich zu bewegen und drohte
zu kippen. Um dem entgegenzuwirken, wurde die Schwergewichtswand zunéachst ballastiert
und dann 1878 schliellich durch wasserseitig vorgesetzte Pfeiler mit einem Achsabstand
von rund 10 m verstarkt. Die Pfeiler bestehen aus grobem Ziegelsplittbeton und sind jeweils
durch Holzspundwéande umschlossen. Zwischen den Pfeilern und der Schwergewichtswand
besteht keine schubfeste Verbindung. Die Zwischenraume zwischen den Pfeilern wurden
durch gemauerte Rundbdgen bzw. Gewdlbe Uberbriickt. Die Hinterkante der Gewdlbe reicht

bis an die landseitige Hinterkante der Schwergewichtswand.

Aus den Bestandsunterlagen wird ersichtlich, dass nach dem Verstarken der Kaikons-
truktion im Jahre 1878 die Zunahme der Verformungen zwar deutlich abgenommen hat,
aber nie ganz zum Erliegen gekommen ist. Aufgrund neuerlicher Versackungen und
weiterer Verformungen der Kaikonstruktion wurde 1983 der Kaimauerabschnitt 1 durch eine
Spundwandvorsetze erganzt. Der Zwischenraum zwischen der Spundwandvorsetze und
der alten Konstruktion wurde mit Sand verfillt. Die Spundwand ist am oberen Ende durch
einen Stahlbetonholm und eine Stahlbetonplatte horizontal gehalten. Die Platte liegt auf den
historischen Gewolben auf, im landseitigen Bereich nur im Bereich jeweils zwischen den
Gewolben. Zwischen Gewdlbe und Platte ist eine Ausgleichsschicht betoniert, deren
Reibung durch Bitumenbahnen und Folie reduziert werden sollte. Am landseitigen Ende ist
die Platte durch Verpressanker horizontal gehalten. Um die Gewdlbe nicht zusatzlich zu
belasten, beschranken sich die Angriffspunkte der Anker auf die Bereiche zwischen den
Gewodlben. Die vertikalen Anteile der Umlenkkréafte am landseitigen Ende der Stahlbeton-
platte, die sich aus dem Winkel zwischen den Ankern und der Platte ergeben, miissen von
der Schwergewichtswand aufgenommen und abgetragen werden. Der Bestand wurde in der
statischen Berechnung, die der Sanierung im Jahr 1983 zugrunde liegt, als voll tragféhig

angesetzt.
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3.3 Kaimauerabschnitt 2

Der Kaimauerabschnitt 2 schliet ostlich an den Kaimauerabschnitt 1 an und besteht
ebenfalls aus mehreren Blocken. Die nachfolgende Beschreibung des Kaimauerabschnit-
tes 2 beschrankt sich auf den im Jahr 2017 von Schéden betroffenen ersten, den westlichen
Block. Im angrenzenden zweiten Block wurde aufgrund eines Kriegsschadens eine andere
Kaikonstruktion gewahit. Im Bereich dieser Konstruktion sind keine Verformungen oder
Versackungen aufgetreten.

Der Kaimauerabschnitt 2 besteht im ersten Block aus einer auf Holzpfahlen gegriindeten
historischen Konstruktion mit einer Spundwandvorsetze Larssen Il (Baujahr unbekannt).
Diese Konstruktion wurde 1955 wasserseitig durch eine Spundwand KN IV und landseitig
durch eine Abschirmplatte erganzt. Die Abschirmplatte besteht aus Plattenbalken und ist
landseitig auf Stahlpfahlen gegriindet. Wasserseitig liegt die Platte auf der historischen
Konstruktion auf. Spundwand und Abschirmplatte sind durch Anker miteinander verbunden.
Der Hohlraum unter der Abschirmplatte wurde an den Ubergingen zu den anschlieRenden
Kaikonstruktionen durch Abschlusswéande geschlossen. Zwischen der alten und der neuen
Spundwand wurde der Zwischenraum mit Sand verfllt. Im Bereich zwischen -0,35 m NHN
und -3,20 m NHN sind in der neuen (wasserseitigen) Spundwand Sickerschlitze vorhanden.
Dahinter wurde im Zwischenraum ein Filterkorb installiert. Die Querschnitte der Konstruktion

sind in den folgenden Abbildungen dargestelit.

T e L LA L L L ML b o e e e e M e
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Abbildung 9: Kaimauerabschnitt 2 — Draufsicht Rammplan Block 1 (1955)
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3.4 Schadensbild, -ursachen, Defizitanalyse und SofortmaRnahmen

3.5 Schadensbild

Die im Jahr 2017 festgestellten Versackungen und Spundwandverformungen sind, wie die
nachfolgende Abbildung verdeutlicht, im Wesentlichen im Bereich des Ubergangs zwischen
den Kaimauerabschnitten 1 und 2 aufgetreten.

Haus 13-15

Kaimauerabschnitt 1, Blécke 5 bis 7

e = ¥ WW

MaRstab M 1:250 verformte Spundwand

0 5 = s x S

Abbildung 11: Kaimauerabschnitte 1 und 2 — Versackungen und Spundwandverformungen

GroRe Spundwandverformungen sind hauptséchlich westlich des Versprungs bzw. Uber-
gangs zwischen den Kaimauerabschnitten 1 und 2 und dort auf einer Lange von rund 60 m
aufgetreten. Eine am 26.01.2018 von der HPA durchgefiihrte Echolotvermessung hat aufge-
zeigt, dass sich zu diesem Zeitpunkt bereits Spundwandverformungen von bis zu 1,50 min
Richtung Wasser eingestellt hatten. Eine weitere Messung kurz vor Baubeginn hat eine
maximale Verformung von ca. 1,70 m Richtung Wasser ergeben. Diese lag rund 28 m west-
lich des Kaimauerversprungs und bei -5,5 m NHN. Die sichtbaren Verformungen liegen im
Bereich der Blécke 6 und 7 des Kaimauerabschnittes 1. An den Blockfugen sowie am Uber-

gang zwischen beiden Kaimauerabschnitten sind deutliche Risse im Kaiholm erkennbar.
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Abbildung 12: Kaimauerabschnitt 1 — Verformungen der Kaimauer und

des angrenzenden Gelandes
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3.6 Schadensursachen

3.6.1 Bemessungsgrundlagen Bestand

Aus den Bestandsunterlagen geht hervor, dass die fir die Bemessung des Kaimauer-
abschnittes 1 angenommenen Bodenprofile deutlich von den aktuell ermittelten Boden-
profilen abweichen. Dies betrifft sowohl die Schichtung als auch die Bodenkennwerte und
Bemessungswasserstande. Insbesondere sind dem damaligen Baugrundgutachten zufolge
deutlich ungiinstigere Werte fir den Reibungswinkel anzusetzen. Fir den Kaimauerab-
schnitt 2 zeigen die in den Bestandsplanen angegebenen Bodenprofile jedoch eine gute
Ubereinstimmung mit den Ergebnissen der aktuellen Baugrunderkundungen.

Zur Uberpriifung der Bemessungswasserstande wurde der landseitige Grundwasserstand
mittels Pegelschreiber aufgezeichnet. Aus den Messergebnissen wird ersichtlich, dass sich
infolge des Hangwassers und der dichtenden Wirkung der Kaikonstruktionen landseitig
wesentlich grolRere Wassertberdriicke auf die Spundwande aufbauen kénnen als in der

Bestandsstatik angesetzt.

3.6.2 Kolkbildung

Den vorliegenden Peilplanen zufolge haben sich im Laufe der Zeit wasserseitig des Kai-
mauerabschnittes 1 statisch relevante Ubertiefen eingestellt. Das Maximum der Ubertiefen
lag im Friihjahr 2017 im Bereich der Blockfuge zwischen den Blécken 6 und 7 des Kaimauer-
abschnittes 1 und ca. 2,2 m unter Solltiefe. Fiir den Kaimauerabschnitt 2 sind Ubertiefen nur
am Ubergang zum Kaimauerabschnitt 1 festgestellt worden.

3.6.3 Im Baugrund verbliebene Bauwerksreste

Im Baugrund verbliebene Bauwerksreste aus friiheren Bebauungen konnten als Ursache
fur die im Jahr 2017 festgestellten Versackungen und Spundwandverformungen ausge-
schlossen werden. Nach derzeitigem Kenntnisstand stellen tiefgegriindete Teile ehemaliger

Gebaude lediglich eine Verformungsbehinderung fir den versackenden Boden dar.
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3.6.4 Monitoring der Verformungen

Die Messergebnisse eines durchgefiihrten Monitorings der Verformungen weisen nur im
Bereich der Blécke 6 und 7 des Kaimauerabschnittes 1 sowie in Block 1 des Kaimauerab-
schnittes 2 auf eine Zunahme der Verformungen hin. Dabei nehmen die Verschiebungen

des Blockes 1 des Kaimauerabschnittes 2 zum Kaimauerversprung hin zu.

3.6.5 Schadensmechanismus

Als mogliche Ursachen der aufgetretenen Versackungen und Spundwandverformungen
kommen verschiedene Szenarien in Betracht. Als wahrscheinlichste Ursache sind die
Ubertiefen vor der Spundwand zu nennen: Aufgrund des Wegfalls von Teilen des Erd-
widerlagers sowie des wesentlich groferen Wasseruiberdrucks kam es demnach zu einer
Uberlastung der Spundwand im Kaimauerabschnitt 1. Dadurch hat sich dort der Raum
zwischen Spundwand und historischer Kaikonstruktion vergrof3ert und die darin enthaltene
Auffillung hat sich gesetzt. Es ist moglich, dass sich daraufhin die historische Kai-
konstruktion in Richtung Wasser verschoben oder verdreht hat. Infolgedessen haben sich
im Bereich landseitig der Spundwandverformungen flachige Versackungen gebildet. An den
Stellen, an denen tiefgegrindete Teile ehemaliger Geb&ude im Boden verblieben sind,
haben sich aufgrund der Verformungsbehinderung Verwerfungen gebildet.

Auch die Versackungen und Spundwandverformungen 6stlich des Kaimauerversprungs
kénnen anhand der groRen Verformungen des Kaimauerabschnittes 1 erklart werden. Da
dort die Tragfahigkeit der Konstruktion gemindert ist, werden die einwirkenden Erddriicke
teilweise auf die angrenzenden Bereiche bzw. Blécke umgelagert. Block 7 hat zudem als
Besonderheit gegentber den anderen Blocken, dass dort nur vier anstatt sechs Schrag-
anker eingebaut sind. Da dieser Block sowohl tiber den Kaiholm als auch tber die Spund-
wand mit Block 1 des Kaimauerabschnittes 2 verbunden ist, kommt es am Kaimauerver-
sprung zu Mitnahmeverformungen. Diese Verformungen kénnen ein Offnen vorhandener
Fugen in der Abschirmkonstruktion verursacht haben, in deren Folge Bodentransport in den

Hohlraum unter der Abschirmplatte des Kaimauerabschnittes 1 mdglich geworden ist.
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3.7 MaBnahmen und Defizitanalyse

3.7.1 SofortmafRnahme Kolkverfullung

Die Ubertiefen wurden im Rahmen einer Sofortmanahme im Jahr 2018 auf Solltiefe verfillt.
Die restlichen Kolke werden nachlaufend verfiillt.
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Auszug aus Peilplan 1084P1801, Stand: 23.02.2018
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Abbildung 13: Auszug aus Peilplan — Ubertiefen (gelb)
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3.7.2 Defizitanalyse

In den nach der Feststellung der oben beschriebenen Schaden durchgefiihrten statischen
Berechnungen konnte fir die Kaimauer — fir den damaligen Ist-Zustand und den Zustand
nach dem Verfilllen der Kolke — eine hinreichende Standsicherheit nicht nachgewiesen

werden. Somit war eine Sanierung in Form eines Ersatzneubaus erforderlich geworden.

3.7.3 Weitere MalRnahmen

Zur Gewahrleistung der Standsicherheit der Kaimauer wéhrend der Planungsphase wurden,
wie in der nachfolgenden Abbildung dargestellt, im Kaimauerabschnitt 1, Bereich Haus 13-

15, eine Kolkverfillung durchgefiihrt und eine Notsicherungsberme eingebaut.
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Abbildung 15: Kaimauerabschnitt 1, Bereich Haus 13-15 — Kolkverfullung (grun)
und Notsicherungsberme (blau)
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4 Planung des Ersatzneubaus

4.1 Allgemeines

Die bestehende Kaimauer wird durch einen Ersatzneubau saniert. Der Ersatzneubau
besteht aus einer vorgesetzten kombinierten Rohrspundwand mit Stahlbetonholm und einer
Ruckverankerung aus geneigten Mikroverpresspfahlen. Das Vorbaumalfd betragt ca. 4 m.

Die Gewassersohle wird in den planfestgestellten Zustand wiederhergestellit.

Fir die Bemessung der Kaimauer wird eine rechnerische ,Ausbaureserve® fir eine durch-
gangige Hafensohle auf -10,00 m NHN und einer Berechnungstiefe von -11,00 m NHN an-
gesetzt. Eine Vertiefung der Hafensohle im Bermenbereich von -8,00 m NHN auf -10,00 m
NHN ist derzeit nicht vorgesehen. Die als Notsicherung eingebaute Vorschittung wird ledig-
lich auf den planfestgestellten Zustand zurtickgebaut. Fir eine langfristige Nutzung des
Schlepperbetriebes kann eine Abbaggerung der Berme von -8,00 m NHH auf -10,00 m NHN
erfolgen, um den Anforderungen der Schlepper, u.a. nach Kielfreiheit, gerecht zu werden.

Eine Sohlsicherung wird dann erforderlich.

Der Kaimauer vorgelagert ist die Schlepperstation, eine Pontonanlage, die auch als Anlege-
stelle fur Feuerléschboote genutzt wird. Die Pontons kdnnen wéahrend der Bauzeit an ihrer
aktuellen Lage verbleiben. Die Schlepperstation muss jedoch teilweise verlegt werden, da
der Bereich zwischen Pontons und Uferwand als Arbeitsraum benétigt wird und die

landseitigen Liegeplatze der Pontonanlage bauzeitlich nicht zur Verfiigung stehen.
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4.2 Herausforderungen in der Planung

4.2.1 Baugrund

Ab der Berechnungssohle von -11 m NN stehen bis mindestens in eine Tiefe von -22 m NHN
mafig tragfahige Schichten in Form von Beckensand und -schluff an. Diese eignen sich
maRig zum Abtrag von Vertikallasten. Gut tragféhige Schichten in Form von Geschiebe-
mergel und -sand stehen ab -22 m NHN an. Der Horizont gut tragféahiger Bodenschichten
sinkt, wie in der nachfolgenden Abbildung dargestellt, im Schadensbereich sowie im west-

lichen Abschluss bis in eine Tiefe von rd. -30 m NHN ab.

hnitt wasserseitig fiir 12 M 1:200

=
e e

Abbildung 16: Kaimauerabschnitt 1, Bodenprofil wasserseitig — Horizont gut tragféhiger
Schichten (rote Linie)

Fir den Lastabtrag, insbesondere in vertikaler Richtung, ergeben sich somit unglnstige
Randbedingungen. Fir einen robusten vertikalen Lastabtrag werden die Tragbohlen sicher

in die tragfahigen Schichten abgesetzt. Daraus ergeben sich Tragbohlenlangen bis zu 34 m.
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Das Hangwasser des steilen Elbhangs nérdlich der Polderbebauung und der StralRe

Neumuhlen entwéassert in die Elbe. Daraus resultieren erhfhte Bemessungswasserstande

gegeniber den Ublichen Bemessungswasserstanden in Hamburg. Tabelle 1 zeigt einen

Vergleich der Bemessungswasserstande.

Tabelle 1: Vergleich Bemessungswasserstande Kaimauer Neumiihlen und Hamburg allg.

Kaimauer Neumtihlen

Hamburg

nach ZTV-TB (HPA)

AW [\ AW AW w Aw
[MNHN] [mNHN] [m] | [mNHN] [mNHN] [m]
Sunk 1: Normaltide
(BS-P) -2,00 +2,50 4,50 -2,00 +1,00 3,00
Sunk 2: Extremes Niedrigwasser 4,00 +3.50 7,50 4,00 +0,00 4,00
(BS-A)
Sunk 3a: Ablaufendes Hochwasser 12,50 +4.30 1,80 4250 +4.30 1,80
(BS-A)
Sunk 3b: Ablaufendes Hochwasser 1,00 +4.30 5,30 1,00 +4.30 5,30

(BS-A)

Die vergleichsweise hohen Bemessungswasserstande fuihren zu relativ grof3en horizontalen

Einwirkungen, groRen Biegebeanspruchungen und dementsprechend robusten Trag- und

insbesondere Fillbohlen sowie relativ vielen Riickverankerungen.
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4.2.3 Nachbarbebauung

Nordlich an die 6ffentliche Promenade schliel3en die privaten Bauten Neumdihlen 13 bis 19
(Haus 2 bis Haus 4) an. Die Grundstiicksgrenze verlauft parallel zur Kaimauer und in einem
Abstand von 21 m bis 26 m zu dieser.
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Abbildung 17: Kaimauerabschnitt 1, Draufsicht Block 1 — Abstand zur Grundstiickgrenze
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Riickverankerung MP1/und MP2 [ |

Prinzipschnitt - Kaikonstruktion 1983

Bemessungsprofil 1, Block 1 ;

M1:100 ]

(A1) 2

e 3y 3
+5, i‘l—NNN 21.50

Ansatzpunkt
Platenverankerung |
+300m NN

-
T
i
[Bahvansatzpunst durch Handschachiung Foiegen Bodenschicht 1
o o o
Sgin | e e—
ow I
st |
| iow
3B
|~

WP-Z] - Neigung 47,5°
(OK VP=-9.20mNHN; UK VP= 20 97mNHN
Gesamtiinge= 32,60m bis +3,00mNHN: Verpresskorperange= 15.95m

Ansatzpunit

-9.20m NHN
e

WP Nogung 2.5

(OKVP= 10 40mNHN; UK VP= 25 200HN

Gesamnge= 3560m s +300mNF: Vepressicrperinge= 18.65m
T

297

Bodenschicht3* Bodenschicht 3*

25.20mAHN
Bodenschicnl 4" 5

[rem———

Abbildung 18: Kaimauerabschnitt 1, Schnitt durch Block 1 — Abstand zur Grundstiickgrenze
betragt rd. 21,5m

Die Kombination aus gro3en Horizontallasten, beengten Verhéltnissen (Grundstiicksgren-
ze) und maRigen Erfahrungswerten flr die Mantelreibung der Mikroverpresspfahle flhrte zu
Schwierigkeiten bei der Anordnung und Dimensionierung der Rickverankerungen. Daher
waren bereits wéhrend der Planungsphase Probebelastungen an Mikroverpresspféhlen
erforderlich.
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4.3 Probebelastungen Mikroverpresspféhle

Als Erfahrungswert fur die Mantelreibung der Mikroverpresspfahle wurde im Baugrund-
gutachten ein Wert von 110 kN/m2 angegeben. Im Entwurf wurden die Riickverankerungen
mit einem Verpresskorperdurchmesser von 30 cm vordimensioniert.

In Abstimmung mit der ausfihrenden Firma wurden Probepfahle mit Verpresskdrperdurch-
messern von 25 cm und 30 cm hergestellt. Als Verpressmortel in den maRig tragfahigen
Schichten Beckensand und -schluff wurde ein Quellmértel verwendet. Auf eine Nachver-
pressung wurde verzichtet.

Abbildung 19: Herstellung von Probepféhlen — Mikroverpresspfahlgerat vor Haus 2

Die Ergebnisse der Probelastungen ergeben fiir einen Verpresskorperdurchmesser von
25 cm eine Mantelreibung von 150 kN/m2. Beim Verpresskorperdurchmesser von 30 cm
betragt die Mantelreibung 120 kN/mz2.
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4.4 Geplante Konstruktion

4.4.1 Allgemeines

Die Beanspruchungen der Kaianlage resultieren hauptsachlich aus dem ca. 14,3 m grof3en
Gelandesprung und den groRen Wasseruberdriicken. Unterhalb der Auffillungen befindet
sich wenig tragfahiger Baugrund aus Beckensanden und -schluffen, die nur bedingt zum
Abtrag vom Vertikallasten geeignet sind. Der Kaimauerbestand wird als nicht tragend

angesetzt und verbleibt gro3tenteils im Baugrund.

Zum Schutz der Bestandsbebauung (Hamburger ,Perlenkette) empfiehlt sich ein erschiit-
terungsarmes Einbringverfahren der Spundwand. Zusatzlich werden Erschitterungs-
messungen und die Uberwachung von Rissbreiten empfohlen. Die Tragbohlen sollen
hierbei in vorgebohrte verrohrte Bohrlécher (Raumungsbohrungen) eingestellt und zur
Aktivierung der Mantelreibung sowie der Pfropfenbildung mindestens 1 m nachgerammt
werden. In den Trassen der neuen Vorsetze befinden sich hierbei Wasserbausteine, die zur
Notsicherung eingebaut wurden. Die Trassen der Fillbohlen werden mit RGumungsboh-
rungen vorgebohrt. Die Fillbohlen werden dann in die gerdumten Trassen eingepresst. Im
Bereich der verformten Spundwand, wo die Kolke mit Wasserbausteinen 45/125 in einer
Machtigkeit von bis zu 3 m verfillt wurden, ist die Trasse auf ca. 60 m mit einem Greifer zu
rdumen. Die Wasserbausteine werden im Schutze eines Bohrrohres @ = 2,00 m mit einem
Greifer gerdumt. Die Trasse wird so Uiberschneidend bis auf -15,00 m NHN geraumt und mit
Sand verfiillt. AnschlieBend erfolgt hier das verrohrte Einbringen der Tragrohre. Dann
werden die Fillbohlen eingebracht. Die Sicherung der bestehenden Kaianlage, vornehmlich
des schadhaften Bereichs vor Haus 4, wéahrend der Bauphase erfordert die Betrachtung der

Bauzwischenzusténde, insbesondere die Herstellung der neuen Rickverankerung.

4.4.2 Instandsetzung

Die Instandsetzung des Bereiches der Kaimauer Neumdhlen, in dem im Jahr 2017 Schaden
aufgetreten sind, umfasst im Wesentlichen die Herstellung einer senkrechten kombinierten
Rohrspundwand und eines Stahlbetonholms, in den die Spundwand und die Riickverank-
erung einbinden. Das Vorbaumal3 betragt ca. 4,00 m. Die Biegebeanspruchung sowie die

vertikale Beanspruchung werden durch die kombinierte Rohrspundwand aufgenommen.

Die Unterkante des Stahlbetonholms liegt bei +2,20 m NHN und somit auf Hohe des
mittleren Tidehochwassers, sodass ununterbrochenes Arbeiten mdglich ist. Die Oberkante
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des Holms liegt bei ca. +4,30 m NHN und ist mit 2 % leicht in Richtung Elbe geneigt. Der
Stahlbetoniiberbau wird in ca. 30 m langen Blécken hergestellt. Um den vertikalen Lastab-
trag sicherzustellen, wird die kombinierte Rohrspundwand im Geschiebemergel/-sand
abgesetzt. Hierbei wird von einer Mindesteinbindetiefe von 2 m (1 m Einbohren und 1 m
Nachrammen) in die tragfahige Schicht ausgegangen.

Zum Abtrag der horizontalen Lasten aus u. a. Erd- und Wassertberdruck werden auf Héhe
von ca. 2,50 m NHN geneigte Schragpféhle (Mikroverpresspféhle) in regelmafigen Abstén-
den angeordnet. Die Schragpfahle werden hierbei mit unterschiedlichen Neigungen zwi-
schen 45° bis 52,5° gefachert. Im oberen Bereich bis zum Verpresskérper der Riick-
verankerung sind zusatzliche Schutzrohre vorgesehen. Zur Einbringung der Schragpfahle
ist eine bauzeitliche Kopfhalterung der neuen Uferwand am Bestand sowie eine Teilver-

fullung des Zwischenraums vorgesehen.

In den Ubergangsbereichen im Osten und Westen wird die Konstruktion mittels Passbohlen

orthogonal an den Bestand angeschlossen.



236

lni}tﬁ

AHERENA SHHE

T

lHHI‘H{}HIIx‘

TTEEEY

T

¥

BRI NE

P

EXL

und Ansicht

Drauf

Abbildung 20: Sanierung Kaimauer Neumduhlen —
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Schnitt 9-9 - Block 7 - Haus 4 max. Ausbeulung
Kaimaver Neumiien - Bemessungsprofi 4
M1100

Abbildung 21: Kaimauerabschnitt 1, Block 7 — Schnitt im Bereich der maximalen

Spundwandverformung

An der Kaimauer Neumuhlen sind je Block ein Doppelpoller, zwélf Schutenhalter und eine
Steigeleiter vorgesehen. Der Stahlbetonholm erhalt einen oberen und unteren Kanten-
schutz. Auf dem Stahlbetonholm wird, wie im Bestand, ein Gelander mit einem Holm aus
Holz angeordnet. Eine Anordnung von Fendern oder Schrammborden ist nicht geplant.
Landseitig werden ,Schleppplatten® zwischen Bestandswand und neuer Uferwand
angeordnet. Nach Fertigstellung der neuen Uferwand werden der planfestgestellte Zustand

der Gewassersohle und die Promenade wie im Bestand wiederhergestellt.
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5 Ausfuhrung

Baubeginn fur die Sanierung war im Frihjahr 2024. Im Juni wurde die Hubinsel ,Simone*,
die ca. 76 m lang und 24 m breit ist, eingeschwommen. Die Schlepperstation bleibt wéhrend

der Baumaf3nahme in Betrieb, die wasserseitigen Liegeplatze sind fur Schlepper nutzbar.

Abbildung 22: Hubinsel ,,Simone“

Begonnen wurde mit der R&umung der Trasse der neuen Vorsetze. In den Beckensanden
und -schluffen war mit dem Antreffen von mittleren bis gro3en Steinen zu rechnen, die das
spatere Einpressen der Fillbohlen héatten erschweren oder verhindern kénnen. Daher

wurden Austauschbohrungen ausgefihrt.
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Derzeit werden die Tragrohre eingebaut: Die Tragrohre werden per Schute von einem
Lagerplatz im Hamburger Hafen zur Baustelle geliefert. Die FuBaussteifung, die gleichzeitig
die Pfropfenbildung fiir die vertikale Tragfahigkeit sicherstellt, wurde werkseitig eingebaut.
Der Einbau der Tragrohre erfolgt in folgenden Schritten: Vorbohren mit einem grof3eren
Bohrrohr, Rdumen der Bohrung und Einstellen des Tragrohres.

Abbildung 23: Begutachtung der einzubauenden Tragrohre im Hamburger Hafen

Zum Ausfuhren der Bohrungen befindet sich auf der Hubinsel Bohrgerat des Typs BG 55
samt Verrohrungsmaschine. Die Bohrungen werden im Kellybohrverfahren ausgefiihrt. Das
Bohrrohr mit einem Durchmesser von 2,0 m wird in einem Bohrtisch ausgerichtet und
gefuihrt und in Schissen in die Tiefe gebohrt. Das Bohrgut wird mit einem Bohreimer gebor-
gen und auf Schuten verbracht.
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Abbildung 24: Bohrgerat BG 55 (links) und Bohrvorgang im Kellybohrverfahren mit
Bohrrohr 200 cm (rechts)
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Die Tragrohre mit einer Lange bis zu 34 m werden vom grof3en Seilbagger, der sich
ebenfalls auf der Hubinsel befindet, angehoben und in das Bohrrohr eingefadelt. Die
Ausrichtung der Tragrohre wird von einem Vermesser begleitet. Bis Ende Februar 2025
werden alle Tragrohre eingebaut sein. Mitte Januar haben die Rammarbeiten zum Nach-
rammen der Tragrohre begonnen. Durch das Nachrammen wird der neu eingebaute Boden
im Bereich der FuRauskreuzung verspannt und so die vertikale Tragféhigkeit verbessert.

Voraussichtlich ab Marz wird mit dem Einpressen der Fiillbohlen begonnen.

Herhurg (l:D DEPE!

Abbildung 25: Einbau eines Tragrohres

Die Verformung der Kaimauer sowie die Erschitterungen der angrenzenden Hochbauten
werden wahrend der gesamten Bauzeit aufgezeichnet und laufend ausgewertet. Bis dato

sind keine auffalligen Verformungen oder Schwingungen aufgetreten.
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Abbildung 26: Eingebaute Tragrohre (links) und Rammvorgang mit Rammhaube (rechts)

Wir bedanken uns fur die sehr gute Zusammenarbeit bei den Projektbeteiligen: dem Bauherrn ReGe,
der ausfihrenden Firma Depenbrock und dem Baugrundsachverstandigen Steinfeldt & Partner.
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Untersuchungen zur Pfropfenbildung in bindigen Boden bei

offenen Rohrpfahlen

Philipp Wiesenthal, Sascha Henke

Helmut-Schmidt-Universitat/Universitat der Bundeswehr Hamburg

1 Einleitung

Die Tragfahigkeit offener Rohrpféhle wird in bindigen und nichtbindigen Boden davon
beeinflusst, ob es wahrend der Installation infolge einer Pfropfenbildung zu einer groRRen
Bodenverdrangung und damit zu einem Spannungsanstieg im Pfahlnahbereich kommt. In
sensitiven Boden kann dies zu einer Entfestigung des Bodens flihren, weshalb hier ein
moglichst schonendes Einbringen der Pfahle erwilinscht ist. In der Vergangenheit sind
umfangreiche Untersuchungen zur Pfropfenbildung in nichtbindigen Béden durchgefuhrt
worden, wahrend bindige Bdden in dieser Hinsicht bisher groRtenteils vernachlassigt
wurden. Grundsatzlich spielen sich bei der Installation offener Profile in gering
wasserdurchldssigen Boden andere bodenmechanische Mechanismen ab, weshalb die
Ergebnisse der Untersuchungen fiir Sande nicht auf Tone Ubertragen werden koénnen.
Wesentliche Einflussfaktoren neben dem Installationsverfahren sind die Pfahlgeometrie und

der Konsolidierungsgrad des Bodens.

In diesem Beitrag wird die Pfropfenbildung in bindigen Bdden bei eingedriickten Pfahlen
tiber den Fortschritt der Pfahlinstallation untersucht. In Kapitel 2 wird ein Uberblick zur
Bemessung von offenen Rohrpfahlen in bindigen Boéden gegeben. Anschlief3end folgt ein
kurzer Uberblick zu numerischen Methoden zur Simulation von groRen Deformationen in
der Geotechnik sowie eine kurze Ubersicht zum Kontaktverhalten bei der Installation offener
Rohrpfahle. In Kapitel 3 werden numerische Berechnungen mit der gekoppelten Euler-
Lagrange-Formulierung (CEL) und einem totalen Spannungsansatz vorgestellt, die die
unterschiedlichen Phasen der Pfropfenbildung in bindigen Boden aufzeigen. In Kapitel 4
wird die Bildung von Porenwasseriberdricken in die CEL-Berechnungen integriert und
deren Auswirkung auf die Pfahl-Boden-Interaktion diskutiert. In Kapitel 5 werden erganzend
kurzlich durchgefiihrte Zentrifugenversuche beschrieben und erste Ergebnisse dargestellt.

Der Beitrag schlie3t in Kapitel 6 mit einer Zusammenfassung und einem Ausblick.
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2 Hintergrund

2.1 Bemessung von offenen Profilen

Fir die Bemessung der Pfahltragfahigkeit offener Profile in bindigen Béden existieren auf
internationaler Ebene verschiedene Berechnungsansatze, welche die Pfropfenbildung in
bindigen Bdden unterschiedlich bewerten und bei der Bemessung berlicksichtigen.
Nachfolgend ist ein Uberblick liber einige Regelwerke dargestellt und es wird deren Umgang

mit offenen Profilen in bindigen Boden beschrieben.

In [EA-Pfahle, 2012] werden Erfahrungswerte fiir Pfahlspitzendruck und Pfahimantelreibung
in Abhangigkeit der undranierten Scherfestigkeit bei bindigen Béden genannt, wobei auf
eine geringe Datenbasis an Pfahlprobebelastungen verwiesen wird, siehe hierzu
[KEMPFERT & BECKER, 2007]. Es werden Widerstande fiir das 50 %- und das 10 %-
Quantil angegeben, sodass eine Abschatzung der Wahrscheinlichkeit und des Risikos von
Abweichungen der Pfahlwiderstdande mdglich ist [EA-Pfahle, 2012]. Bei offenen Profilen
oder Hohlkasten wird auf eine mogliche Verspannung des eindringenden Bodens
hingewiesen, wodurch eine erhéhte innere Pfahlmantelreibung mobilisiert werden kann.
Unabhangig von einer Verspannung wird der in das Profil eindringende Boden als Pfropfen
bezeichnet. Bei der Ermittlung der Pfahlwiderstande aus Erfahrungswerten wird vereinfacht
der Pfahlspitzendruck auf einen geschlossenen Pfahlfu} angesetzt und der Widerstand
Uber den Modellfaktor in Abhangigkeit des Durchmessers angepasst. Zudem wird darauf
hingewiesen, dass die innere Pfahimantelreibung mit dem Durchmesser und geringerer
Lagerungsdichte abnimmt. Eine verringerte Pfropfenbildung ist nach [EA-Pfahle, 2012] bei
zu hohen Rammenergien aufgrund eines Durchrutschens des Pfropfens, bei Aufdopplung
am Pfahlful’ sowie bei vibrierten und eingedriickten Pfahlen zu erwarten, wobei letzter Punkt
kritisch zu betrachten ist, da verschiedene Untersuchungen zeigen, dass in gedrickten
Pfahlen die gréfite Neigung zur Pfropfenbildung zu erwarten ist, siehe [HENKE, 2013;
WIESENTHAL & HENKE, 2024a].

Im Technischen Jahresbericht der EA-Pfahle [MOORMANN & KEMPFERT, 2014] wird ein
angepasstes Berechnungsverfahren fir offene Fertigrammpféhle vorgestellt, welches auf
[LUKING, 2010] und [LUKING & KEMPFERT, 2012] basiert und eine Harmonisierung der
Regelwerke EA-Pfahle und EAU verfolgt [LUKING & BECKER, 2015]. Die Modellvorstellung
fur offene gerammte Profile berticksichtigt hierbei aber lediglich nichtbindige Béden. Fur

bindige Bdden wird verwiesen, dass nur eine geringe Datenbasis von
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Pfahlprobebelastungen vorliegt, auf deren Basis keine abgesicherten Tabellenwerte flr
Pfahlspitzendruck und Pfahlmantelreibung angegeben werden kdnnen. Lediglich eine
Berucksichtigung von in nichtbindigen Schichten eingelagerten bindigen Bdden ist méglich.
In nichtbindigen Béden wird fiir offene Rohrpfahle mit einem dueren Pfahldurchmesser bis
0,5 m eine vollstéandige Pfropfenbildung angenommen, wahrend fiir Pfahle mit Durchmesser
Uber 1,5m eine innere Mantelreibung auf 80 % der Mantelflache aufgrund von
Sackungseffekten angesetzt wird. Fir Pfahle mit Durchmessern zwischen 0,5 und 1,5 m

wird eine Interpolation Uber Anpassungsfaktoren vorgenommen.

Das Berechnungsverfahren von [JARDINE et al., 2005] basiert auf Untersuchungen am
Imperial College in London in den 1990er Jahren an vier unterschiedlichen Standorten und
Bodenvorkommen. In [BOND & JARDINE, 1991], [LEHANE & JARDINE, 1994a] und
[LEHANE & JARDINE, 1994b] konnte eine Abhangigkeit der Pfahimantelreibung von den
effektiven Spannungen sowie eine Abnahme mit dem Abstand zur Pfahlspitze festgestellt
werden, was fir den von den vorgenannten Autoren abgeleiteten Berechnungsansatz
kennzeichnend ist. Fir den Pfahlspitzendruck g, wurde nach [JARDINE et al., 2005] ein
Ansatz (iber den Spitzenwiderstand der Drucksonde g, sowie eine Differenzierung zwischen
dranierten und undranierten Zustanden gewahlt. Eine Korrelation Uber die undranierte
Scherfestigkeit nach dem Ansatz g, = N.S,, war erkennbar, beinhaltete jedoch eine grolRe
Streuung. [JARDINE et al., 2005] rechtfertigen den relativ einfach gehaltenen Ansatz fiir
den Pfahlspitzendruck damit, dass dieser im Verhaltnis zum Pfahlgesamtwiderstand in
bindigen Béden mit etwa 20 % nur gering sei. Fur offene Pfahle wird nach Ausbildung oder
Ausbleiben eines Pfropfens unterschieden, flr dessen Abschatzung eine empirische Formel
unter Verwendung des inneren Pfahldurchmessers und des Spitzenwiderstands der
Drucksonde gegeben ist. Bei Ausbildung eines Pfropfens, wird auch das Rohrinnere fiir den
Pfahlspitzendruck herangezogen. Ohne Pfropfenbildung wird das Rohrinnere

vernachlassigt, eine innere Mantelreibung wird nicht bericksichtigt.

Das Bemessungsverfahren NGI-99 oder auch NGI-05 wurde in [KARLSRUD et al., 2005]
vorgestellt. Dabei handelt es sich um ein Verfahren, welches auf der a-Methode basiert. Die
aulere Mantelreibung fallt bei geschlossenen Profilen im Gegensatz zu offenen Pfahlen
aufgrund der groReren Bodenverdrangung etwas grofder aus. Der Pfahlspitzendruck wird
bei voller Pfropfenbildung so hoch angesetzt wie bei einem geschlossenen Pfahl und ergibt

sich aus der undranierten Scherfestigkeit multipliziert mit dem Faktor 9.
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Der Spitzendruck wird in [API, 2014] nach demselben Ansatz ermittelt. Fiir offene Profile
gilt, dass die Mantelreibung sowohl innen als auch aulRen wirkt. Der Pfahlwiderstand setzt
sich zusammen aus der &auBeren Pfahimantelreibung, dem Spitzendruck auf der
Rohrpfahlaufstandsflache und dem Widerstand aus innerer Mantelreibung oder dem
Spitzendruck auf dem Pfropfen, je nachdem welcher Wert geringer ist. Wenn gezeigt
werden kann, dass es zu einer Pfropfenbildung gekommen ist, darf der Spitzendruck Gber
die gesamte Querschnittsflache angesetzt werden. Dagegen darf dieser, wenn es zu keiner
Pfropfenbildung gekommen ist, nur auf die tatsachliche Aufstandsflache angesetzt werden.
Die Unterscheidung, ob es zu einer Pfropfenbildung gekommen ist, soll Uber statische
Gleichgewichtsbildung erfolgen. [API, 2014] weist darauf hin, dass sich unter statischer Last
ein Pfropfen ausbilden kann, obwohl wahrend der Installation nachweislich keiner
aufgetreten ist. Gewohnlicherweise ist die Langzeittragfahigkeit groRRer als direkt nach der

Installation, was mit dem Abbau von Porenwassertberdriicken begriindet wird.

In [LEHANE et al., 2022] wird ein Bemessungsverfahren vorgestellt, welches aus einem
Industrieverbundprojekt (JIP) hervorgeht. Die Auswertung von Pfahlprobebelastungen
zeigte, dass die fur die Pfahimantelreibung dominanten Faktoren der korrigierte
Spitzenwiderstand der Drucksonde q; sowie der Langeneffekt ausgedriickt Uber den
Abstand zur Pfahlspitze bezogen auf den Pfahldurchmesser h/D waren. Es wird von einer
langsamen Lastaufbringung sowie einem vollstdndigen Porenwasseriiberdruckabbau
ausgegangen. Die Gegenlberstellung der berechneten Pfahlwiderstande mit
Pfahlprobebelastungen aus [LEHANE et al., 2017] zeigt eine gute Ubereinstimmung. Zudem
sind die Modellvorstellungen konsistent mit Erkenntnissen aus Feldversuchen und
numerischen Berechnungen [LEHANE et al., 2022]. Der Pfahlspitzendruck wird fir
geschlossene und offene Profile fiir eine Setzung von s = 0,1 - D tUber Gl. (1) ermittelt.
1M
01 = (0.2+0,6-A;0)q,

Darin sind 4, das Flachenverhéltnis nach Gl. (2) und g, der gemittelte Wert des korrigierten
Spitzenwiderstands der Drucksonde g; Uber einen Bereich zwischen Pfahlspitze und 1D
unterhalb der Pfahlspitze bei geschlossenen und offenen Profilen mit Pfropfenbildung
beziehungsweise dem 20-fachen der Wandstarke t unterhalb der Pfahlspitze bei offenen

Profilen ohne Pfropfenbildung.



249

Dy\? 2
Ay =1—PLR (E‘)
( D; \** 3)
PLR = tanh| 0,3 (—)
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Gl. (3) zur Abschatzung des Pfropfenlangenverhaltnisses PLR (Pfropfenlange bezogen auf

Pfahleinbindelange) geht auf Untersuchungen [LEHANE et al., 2017] zurtick.

Die Zusammenstellung zeigt, dass zur Pfropfenbildung in bindigen Béden insbesondere mit
Blick auf Installations- und Langzeitwiderstand sowie Pfropfenhéhe offene Fragestellungen
vorhanden sind. Fir geschlossene Profile erfolgt meist eine Korrelation des
Pfahlspitzendrucks Uber den Spitzenwiderstand der Drucksonde, welche fiir den Anfangs-
und Endzustand mit unterschiedlichen Faktoren beaufschlagt wird. Fur offene Profile wird
haufig auf einen Einfluss des Verdrangungseffekts auf die aulRere Mantelreibung und auf
den Spitzendruck verwiesen. Zur Abschatzung einer Pfropfenwirkung wird meist nur der
innere Pfahldurchmesser angesetzt, wahrend die Beschaffenheit des Bodens oder das
Installationsverfahren nicht beriicksichtigt werden. Zudem ist auffallig, dass die meisten

Regelwerke nur grobe Empfehlungen geben, die viel Raum fir Interpretationen beinhalten.

2.2 Numerische Methoden zur Simulation der Pfahlinstallation

Zur Berechnung der Tragfahigkeit von Pfahigrindungen finden numerische Methoden
vielseitigen Einsatz um bspw. Pfahlprobebelastungen, den Rammprozess oder ein quasi-
statisches Eindriicken von Pfahlen zu untersuchen [HENKE et al., 2024]. Die Simulation der
Pfahlinstallation ist durch das Auftreten groRer Deformationen charakterisiert, welche
spezielle numerische Methoden erfordern. Die klassische Finite-Elemente-Methode (FEM)
scheitert an dieser Aufgabenstellung, da grof’e Verschiebungen zu starken bzw.
unzulassigen Verzerrungen der finiten Elemente fiihren. Ublich angewandte numerische
Methoden koénnen unterteilt werden in netzbasierte (beispielsweise FEM), gekoppelte
(beispielsweise Material Point Method, gekoppelte Euler-Lagrange-Methode), netzfreie
(beispielsweise Smoothed Particle Hydrodynamics) sowie Partikelmethoden, bei denen
Bodenkdrner als diskrete Partikel abgebildet werden (beispielsweise Diskrete-Elemente-
Method) [HENKE, 2023]. Weitere Erlauterungen zu den verschiedenen numerischen
Methoden sind beispielsweise in [KONKOL, 2014, 2017; AUGARDE et al., 2021;
CHOUHAN & CHAVDA, 2023] enthalten.
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Innerhalb der gekoppelten Euler-Lagrange-Formulierung (CEL) werden Bauwerksstruktur
und Boden in zwei unterschiedliche netzbasierte Kérper unterteilt. Typischerweise wird das
Bauwerk (Pfahl) mit Lagrange-Elementen modelliert, wie es auch bei der klassischen FEM
der Fall ist. Sind Wellenausbreitungen und Dehnungen im Pfahl nicht von Interesse, kann
der Pfahl oftmals auch als Starrkorper berlcksichtigt werden, um die erforderliche
Rechenzeit zu reduzieren. Der Boden wird hingegen mit Euler-Elementen abgebildet. In
diesen wird die Lage des Materials festgelegt und tber den Rechenfortschritt festgehalten
— das Material kann sich durch das Euler-Netz hindurchbewegen, wahrend das Netz
ausgehend von der initialen Ausrichtung festgehalten wird. Dies macht die Anwendung fiir
Simulationen mit groRen Deformationen geeignet, da Elementverzerrungen weitestgehend
vermieden werden. In Bezug auf die Pfahlinstallation wurden bereits verschiedene
Simulationen mit der CEL-Methode durchgefiihrt und deren Anwendbarkeit insbesondere
fur die Pfahlinstallation demonstriert, siehe beispielsweise [QIU et al., 2011; QIU, 2012;
HENKE, 2013; KO et al., 2016; WANG et al., 2020; WEI et al., 2022; QIN et al., 2023;
STAUBACH et al., 2023].

2.3 Uberlegungen zum Kontaktverhalten

Die Pfahimantelreibung wird in der Literatur meist Uber die a-Methode nach [CHANDLER,
1968] mit totalen Spannungen uber die Faktorisierung der undranierten Scherfestigkeit oder
die p-Methode nach [BURLAND, 1973] mit effektiven Spannungen U(ber einen
Kontaktreibungswinkel berechnet. [JARDINE et al, 2005] kritisieren den totalen
Spannungsansatz und verweisen auf am Imperial College durchgefiihrte Probebelastungen.
Danach wird die Pfahimantelreibung nicht durch die initiale undranierte Scherfestigkeit des
Tons bestimmt, sondern kann wie bei Sanden mit einem effektiven Spannungsansatz Gber

das Coulomb'sche Reibungsgesetz ermittelt werden.

Die effektiven Kontaktspannungen sind abhangig von den totalen Spannungen und den
Porenwasser(Uber)driicken. Nach [BOND & JARDINE, 1991] konnen die

Porenwasserdruckanderungen in folgende Anteile aufgeteilt werden:

o Komponente der totalen Spannung Au,, resultiert aus dem Anstieg der mittleren

totalen Spannungen

o Komponente aus Scherung Aug,, resultiert aus der rohen Scherverzerrung wahrend

der Pfahlinstallation
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e Zyklische Komponente Au.,, assoziiert mit Lastzyklen aus Rammung oder

Endricken

Die Zustande an der Pfahlspitze entsprechen laut [BOND & JARDINE, 1991]
naherungsweise denen bei triaxialer Kompression. In  Tonen mit hohem
Uberkonsolidierungsgrad (OCR) gilt Au, + Aug, = 0 und Augy, =~ 0. Hierbei Gberwiegt die
Komponente der totalen Spannungen, weshalb groRe positive Porenwasseriiberdriicke
wirken. Am Pfahlmantel wird mit zunehmendem Abstand von der Pfahlspitze die
Komponente der totalen Spannungen geringer. Entsprechend treten bei dilatanten Boden
bei hohem h/R (vertikaler Abstand zur Pfahlspitze h bezogen auf den Pfahlradius R) auch
durch die Komponente aus Scherung negative Porenwasserdriicke auf [BOND & JARDINE,
1991]. Ubertragen auf den inneren Pfahimantel wiirde ein Anstieg negativer
Porenwasserdriicke zu einer sehr grofen Mantelreibung wahrend der Installation und damit
zu einer starken Pfropfenbildung fiihren. Jedoch wiirde dies mit einem Anstieg vertikaler
Spannungen und damit bei undranierten Verhaltnissen positiven Porenwasseriberdriicken
einhergehen. Wie genau sich Porenwasseruberdriicke innerhalb des Pfahles wahrend

seiner Installation ausbilden, ist daher eine wichtige Fragestellung.

Fir die Berechnungen mit der CEL steht in Abaqus/Explicit mit dem Algorithmus general
contact nur eine Option flr die Abbildung einer spannungsabhéngigen Pfahimantelreibung
zur Verfugung [Dassault Systémes, 2021]. Hierbei werden jedoch die totalen
Kontaktspannungen zwischen Boden und Pfahl betrachtet, was insbesondere bei der

Betrachtung bindiger Béden mit Porenwassertberdriicken eine Limitierung darstellen kann.
3 Numerische Berechnungen mit totalen Spannungen

3.1  Modellaufbau

Zur Untersuchung der Pfropfenbildung wahrend des quasi-statischen Eindriickens werden
Berechnungen mit der CEL-Methode durchgefiihrt. Der Boden besteht aus Euler-Elementen
und setzt sich mit Beginn der Berechnung aus dem unten liegenden Baugrund mit einem
Materialfillungsgrad (Eulerian Material Volume Fraction) EVF =1 sowie einer oberen
zunachst leeren Schicht (hier auch als Luft bezeichnet) mit EVF =0 zusammen, siehe
Abbildung 1. Der Pfahl wird aus Lagrange-Elementen gebildet und als Starrkorper
angenommen. Der Pfahldurchmesser und die Wandstarke betragen D =0,5m und

t = 0,04 m. Fir den Boden wird linear-elastisch, ideal-plastisches Stoffverhalten mit einer
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undranierten Scherfestigkeit von ¢, =25 kN/m? und einem Elastizitdtsmodul von
E =5.000 kN/m? angesetzt. Der Pfahl wird mit einer relativ hohen Geschwindigkeit von
5 m/s in den Boden eingedriickt, wobei hier ein Kompromiss aus reduzierter Rechenzeit und
geringen Einflissen aus Massentragheit getroffen wurde. Der Kontaktreibungswinkel wird
zu u = 0.1 gewahlt. Fir weitere Erlauterungen zum Modellaufbau wird auf [WIESENTHAL
& HENKE, 2024b] und [WIESENTHAL & HENKE, 2024a] verwiesen. Vergleichsweise wird
eine Berechnung ohne Ansatz von Kontaktreibung sowie eine Simulation fir ein

geschlossenes Profil durchgefiihrt.

Abbildung 1: Modellaufbau fiir Berechnungen mit totalen Spannungen aus [WIESENTHAL &
HENKE, 2024a]

3.2 Berechnungsergebnisse

Die Ergebnisse der Berechnung sind anhand von Vertikalspannung an der Pfahlspitze und
der Anderungsrate der Pfropfenhdhe (iber die Eindringtiefe, auch bekannt als incremental
filling ratio (IFR), in Abbildung 2 dargestellt. Dort ist zu erkennen, dass die
Vertikalspannungen unterhalb des geschlossenen Profils deutlich groRer sind als beim
offenen Pfahl ohne Kontaktreibung. Das geschlossene Profil stellt idealisiert den Fall der
vollstandigen Pfropfenbildung dar, wahrend der offene Pfahl ohne Kontaktreibung den
gegenteiligen Fall abbildet — ein vollstandiges Ausbleiben innerer Mantelreibung. An der

Anderungsrate der Pfropfenhéhe ist erkennbar, dass sich fiir den reibungsfrei idealisierten
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offenen Pfahl mit IFR > 1 die Bodensaule innerhalb des Pfahls lber die Gelandeoberkante

hinweg ausbildet.
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Abbildung 2 Vertikalspannung und Anderungsrate der Pfropfenhdhe als Ergebnis der

Berechnungen mit totalen Spannungen

Der offene Pfahl mit Kontaktreibung verhalt sich zu Beginn der Penetration vergleichbar zum
idealisierten Pfahl ohne Reibung. Diese ,1. Phase der Pfropfenbildung® erstreckt sich tber
die ersten ca. 2 m. AnschlieBend bildet sich eine innere Mantelreibung aus, welche die
Vertikalspannungen unterhalb der Pfahlspitze zwischen ca. 2 m und 6 m Eindringtiefe
ansteigen lasst. Die Anderungsrate der Pfropfenhdhe nimmt in dieser zweiten Phase
naherungsweise linear ab. Ab ca. 6m Eindringtiefe betrdgt IFR~0 und die
Vertikalspannung des offenen Profils ist so gro3 wie unterhalb des geschlossenen Pfahls.

Ab dieser Tiefe hat sich somit ein vollstéandiger Pfropfen gebildet.

3.3 Diskussion

Die Berechnungen zeigen den grundlegenden Mechanismus bei der Pfropfenbildung in

bindigen Bdden. Zunachst ist beim Eindringen des Pfahls keine innere Mantelreibung und
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damit keine Pfropfenbildung zu beobachten. Mit zunehmender Tiefe andert sich dies jedoch,
was durch eine exponentielle Zunahme der Mantelreibung Uber die Pfropfenhohe bedingt
ist, siehe [WIESENTHAL & HENKE, 2024a). Der Spitzendruck des Pfahls im Rohrinneren
wird somit durch den Pfropfenwiderstand und den Grundbruchwiderstand des Bodens
unterhalb der Pfahlspitze bestimmt. In den hier dargestellten Berechnungen wurde die
Bildung von Porenwasseriberdriicken jedoch vernachlassigt, welche aber einen
wesentlichen Einfluss auf effektive Kontaktspannungen und damit auf die innere

Mantelreibung ausuben.
4 Numerische Berechnungen mit effektiven Spannungen

4.1 Numerisches Modell

Das numerische Modell aus Abbildung 1 wird nachfolgend angepasst, indem das
mechanische Materialverhalten des Bodens Uber das hypoplastische Stoffmodell nach
[MASIN, 2014] abgebildet wird. Fiir den Boden wird Brno Clay angesetzt, fiir den die
Stoffkennwerte aus [ROTT et al., 2015] entnommen wurden. Zudem wird der Euler-Kérper
im Vergleich zur vorhergehend diskutierten Berechnung etwas gréber vernetzt, um den
erhohten Rechenaufwand infolge das komplexeren Materialverhaltens auszugleichen. Eine
detaillierte Erlduterung zum Modellaufbau wird in [WIESENTHAL & HENKE, 2025a]
vorgestellt. Es werden undranierte Verhdltnisse fur den Boden angenommen. Eine
Konsolidierung wird in den Berechnungen nicht bericksichtigt. Es werden zwei
Berechnungen durchgefiihrt, bei denen der Boden einmal als normalkonsolidiert (NC) und

als Uberkonsolidiert (OC) mit einem Uberkonsolidierungsgrad von OCR = 6 angesetzt wird.

In Abaqus/Explicit steht standardmaRig fur CEL-Berechnungen nur ein Kontaktalgorithmus
zur Verfigung, welcher das Coulomb’sche Reibungsgesetz (iber die totalen
Normalspannungen umsetzt. Um Porenwasserdriicke beriicksichtigen zu kdnnen, wird der
Ansatz von [STAUBACH, 2024] verwendet, bei dem das Verhaltnis aus effektiven zu totalen
Normalspannungen in einer Feldvariablen gespeichert wird und der Kontaktreibungswinkel
in Abhangigkeit dieser Feldvariablen definiert wird. Fir weitere Details zum Aufbau des
numerischen Modells wird auf [WIESENTHAL & HENKE, 2025a] und [WIESENTHAL &
HENKE, 2025b] verwiesen.
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4.2 Berechnungsergebnisse fiir normalkonsolidierten Ton

In Abbildung 3 sind exemplarische Ergebnisse der Berechnungen zum Eindrlicken eines
Rohrpfahls in normalkonsolidiertem Ton dargestellt. Unter Betrachtung der Pfropfenhdhe ist
mit dem Ansatz totaler Kontaktspannungen eine deutliche Entwicklung eines sich
ausbildenden Pfropfens erkennbar. Bei einer Einbindelange von 10 m betragt die
Pfropfenhéhe etwa 5,4 m. Hingegen wird bei Ansatz von effektiven Kontaktspannungen
eine deutlich geringere Verspannung berechnet, bei der die finale Pfropfenhéhe etwa 9,3 m
betragt. Die totale Vertikalspannung unterhalb des Pfropfens ist dabei unter Ansatz der

totalen Kontaktspannungen etwas grofRer.

0.0 0.0
Kontaktansatz
_ totale \\\
€ 2.51 Spannung 2.5 \\
‘N effektive s
g Spannung
= 5.0 5.0 |
(] N
c N
o 7.5 7.5 1 , — Yo
10.0 | | . 10.0 | | | ~
0 -75 =150 -225 -300 0.0 2.5 5.0 7.5 10.0
Totale Vertikalspannung o, [kN] Pfropfenhéhe h [m]

Abbildung 3 Berechnungsergebnisse in normalkonsolidiertem Ton mit totalem und

effektivem Kontaktspannungsansatz

Es zeigt sich, dass durch die Vernachlassigung von Porenwasseruberdriicken mit dem
totalen Kontaktspannungsansatz die innere Mantelreibung zu gro3 beriicksichtigt wird.
Unter Ansatz der effektiven Kontaktspannungen ist der Pfropfenwiderstand signifikant
geringer, wodurch mehr Bodenmaterial in den Pfahl eindringt und die finale Pfropfenhdhe

deutlich groRer ist.

4.3 Berechnungsergebnisse fiir liberkonsolidierten Ton

Fir Gberkonsolidierten Ton sind die Berechnungsergebnisse in Abbildung 4 dargestellt. Hier

zeigt sich ein deutlich groRerer Einfluss des Kontaktspannungsansatzes auf die
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Pfropfenhéhe und die totalen Vertikalspannungen unterhalb der Pfahlspitze. Unter
Vernachlassigung der Porenwasseriiberdriicke kommt es zu einer nahezu vollstandigen
Pfropfenbildung, was auf einen sehr grolRen Pfropfenwiderstand zurickzufiihren ist,
erkennbar an den totalen Vertikalspannungen. Hingegen kommt es mit dem effektiven
Kontaktspannungsansatz zu einer deutlichen Reduktion der inneren Mantelreibung, sodass
auch hier ahnlich wie beim normalkonsolidierten Boden keine Pfropfenbildung auftritt und

die Anderungsrate der Pfropfenhéhe leicht unterhalb von IFR = 1 liegt.

0.0 0.0
Kontaktansatz
totale
‘€ 2.5 ~ Spannung 2.5 -
N __ effektive
K9] Spannung
= 5.0 5.0 |
(] N
2 N
a NN
5 751 7.5 , : > Lo
10.0 . : : 10.0 : . . a
0 —-250 -500 -750 -1000 0.0 2.5 5.0 7.5 10.0
Totale Vertikalspannung o, [kN] Pfropfenhdéhe h [m]

Abbildung 4 Berechnungsergebnisse in liberkonsolidiertem Ton mit totalem und effektivem

Kontaktspannungsansatz

4.4 Fazit

Der Ansatz von effektiven Kontaktspannungen ist essentiell fir die Simulation der
Pfropfenbildung in bindigen Béden. Werden die Porenwasseriberdriicke im Pfahlinneren
vernachlassigt, fihrt dies in den betrachteten Fallen zu einer deutlichen Uberschatzung des
Pfropfenwiderstands und damit zu einem geringeren Eindringen von Bodenvolumen in den
Pfahl.

5 Zentrifugenversuche

An der University of Western Australia in Perth, Australien wurden am Centre for Offshore
Foundation Systems (COFS) im Dezember 2024 zur Untersuchung der Pfropfenbildung in

einem Uberkonsolidierten Kaolin-Ton Zentrifugenversuche bei einem Beschleunigungslevel
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von 50 g durchgefiihrt. Der Boden wurde Uber einen Zeitraum von 3,5 Monaten in einer
Presse bei bis zu 500 kN/m? vorbelastet und konsolidiert. Die Machtigkeit des Tonbodens
betrug am Ende der Konsolidierung etwa 360 mm. Der Uberkonsolidierungsgrad bei 50 g
variiert Uber die Tiefe und ist bei 250 mm vergleichbar mit den Zustanden des
Uberkonsolidierten Bodens aus den vorangegangenen numerischen Berechnungen. Die

Versuche wurden an der geotechnischen Zentrifuge C72 durchgefiihrt (Abbildung 5),

welche einen Radius bis zum unteren Rand des Probenbehélters von etwa 5 m aufweist.

Abbildung 5 Geotechnische Zentrifuge C72 am COFS der UWA

Es wurden drei Modellpfahle mit einer Lange von 500 mm und Aufiendurchmessern
zwischen 20 mm und 30 mm hergestellt und mit jeweils flinf Totaldrucksensoren (schwarze
Kabel) sowie zwei Porenwasserdrucksensoren (blaue Glasfaserkabel) ausgestattet, siehe
Abbildung 6.
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Porenwasser-
drucksensor Totaldrucksensor

Abbildung 6 Modellpfahle fiir die Zentrifugenversuche

In Abbildung 7 sind erste beispielshafte Ergebnisse der Zentrifugenversuche mit dem
kleinen Modellpfahl (20 mm AufRendurchmesser) in Form des Eindringwiderstands und der
Entwicklung der Pfropfenhdhe tber 200 mm (10 m im Prototypmalfstab) in Abhangigkeit der
erreichten Eindringtiefe dargestellt. Beim Pfahlwiderstand ist eine naherungsweise lineare
Zunahme Uber die Tiefe erkennbar. Ein direkter Vergleich mit der Vertikalspannung
unterhalb der Pfahlspitze aus den numerischen Berechnungen ist hier nicht moglich. Bei der
Pfropfenhdhe ist erkennbar, dass diese zu Beginn der Installation Uber die
Gelandeoberkante hinaus ansteigt und somit eine Anderungsrate von IFR > 1 vorliegt.
AnschlieRend nimmt die Anderungsrate (iber die Tiefe sukzessive ab und weist damit
qualitativ gute Ubereinstimmungen mit den numerischen Berechnungen aus Abschnitt 3 auf.
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Abbildung 7 Beispielhafte Zentrifugenversuchsergebnisse fiir einen eingedriickten Pfahl

Eine detaillierte Auswertung der Versuche ist in naher Zukunft vorgesehen. Zudem sind

weitere Zentrifugenversuche in normalkonsolidiertem Ton geplant.

6 Zusammenfassung und Ausblick

Der Pfahlfuwiderstand offener Pfahlprofile in bindigen Boéden ist wahrend der
Pfahlinstallation und nach Abschluss der Konsolidierung vom Widerstand des Bodens
unterhalb des PfahlfuBes sowie vom Widerstand aus innerer Mantelreibung abhéangig,
welcher als Pfropfenwiderstand zusammengefasst wird. In diesem Beitrag wurde die
Entwicklung des Pfropfens anhand von numerischen Berechnungen mit der gekoppelten
Euler-Lagrange-Formulierung sowie eines Modellversuchs in der geotechnischen
Zentrifuge untersucht. Dabei wurde der Fokus auf das quasi-statische Eindriicken des
Pfahls gesetzt, wahrend andere Installationsmethoden in diesem Beitrag nicht betrachtet
wurden. Die Pfropfenbildung kann in drei Phasen unterteilt werden, in denen die
Anderungsrate der Pfropfenhdhe (incremental filling ratio) groRer 1, kleiner 1 und null
betragen kann. Die Anderung der Pfropfenhéhe ist von der inneren Mantelreibung und damit
von der Entwicklung von Porenwasseriberdriicken im und unterhalb des Pfahles abhangig.
Anhand der numerischen Berechnungen wurde gezeigt, dass zwischen totalem und
effektivem Kontaktspannungsansatz grof3e Differenzen bezogen auf die Pfropfenhdhe

auftreten, insbesondere in Uberkonsolidiertem Ton.
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Es ist zu erwarten, dass die GroRe der Porenwasseriiberdriicke stark von der
Eindringgeschwindigkeit, der Konsolidierungszeit und der Installationsmethode abhangt und
damit auch die Pfropfenbildung durch diese bestimmt wird. In Zukunft sind weitere
Untersuchungen zu diesen Einflissen vorgesehen. Neben dem Installationsvorgang,
welcher in diesem Beitrag betrachtet wurde, stellen Langzeitbetrachtungen zur
Pfropfentragfahigkeit insbesondere unter Berlicksichtigung der starken Abhangigkeit von
den Porenwasserlberdricken und deren potenziellem Abbau via Konsolidierung den Fokus

zukulnftiger Untersuchungen dar.

7 Danksagung

Die Autoren bedanken sich bei der Deutschen Forschungsgemeinschaft DFG fir die
Forderung des Projektes ,Untersuchungen zur Vertikaltragfahigkeit offener Profile in
kohéasiven Bdden unter Berlcksichtigung einer méglichen Pfropfenbildung® (Projektnummer
495328022).

Literatur

API;. Geotechnical and foundation design considerations: ANSI/API recommended prac-
tice 2GEO ; ISO 19901-4:2003 (modified), Petroleum and natural gas industries - Specific
requirements for offshore structures, part 4 - Geotechnical and foundation design consid-
erations, In: APl RP 2 GEO, 1. ed., April 2011 [with] Addendum 1, October 2014, API Publ.
Services, Washington, DC, 2014

Augarde, C.E; Lee, S.J; Loukidis, D; Numerical modelling of large deformation problems
in geotechnical engineering: A state-of-the-art review, Soils and Foundations, 61, Heft 6,
S. 1718-1735, 2021, https://doi.org/10.1016/j.sandf.2021.08.007

Bond, A.J; Jardine, R.J; Effects of installing displacement piles in a high OCR clay,
Géotechnique, 41, Heft 3, S. 341-363, 1991, https://doi.org/10.1680/geot.1991.41.3.341
Burland, J; Shaft Friction in Clay - a simple fundamental approach, Ground Engineering,
6, Heft 3, S. 3042, 1973

Chandler, R.J; The Shaft Friction of Piles in Cohesive Soils in Terms of Effective Stress,
Civil Engineering and Public Works Review, S. 48-51, 1968

Chouhan, K; Chavda, J.T; A Review on Numerical Simulation of Large Deformation
Problems in Geotechnical Engineering, in Muthukkumaran, K., Ayothiraman, R., Kolatha-

yar, S. (ed) Soil Dynamics, Earthquake and Computational Geotechnical Engineering. IGC



261

2021. Lecture Notes in Civil Engineering, (vol 300), Singapore: Springer, S. 167—-181,
2023, https://doi.org/10.1007/978-981-19-6998-0_16

Dassault Systémes;. SIMULIA User Assistance (Abaqus, fe-safe, Isight, and Tosca),
2021

EA-Pfahle;. Empfehlungen des Arbeitskreises "Pféhle" - EA-Pféhle, 2., erg. und erw. Aufl.,
Ernst, Berlin, 2012

Henke, S;. Untersuchungen zur Pfropfenbildung infolge der Installation offener Profile in
granularen Bdden. ger, Habilitation, TU Hamburg Harburg. Inst. fir Geotechnik und
Baubetrieb, 2013

Henke, S; Zur Modellierung geotechnischer Randwertprobleme mit numerischen
Methoden, In: Fachsektionstage: 4. Bodenmechanik-Tagung, Wirzburg, 2023

Henke, S; Tilat, M.T; Wiesenthal, P; Numerical Simulations of Pile Foundations Consid-
ering Small and Large Deformations, in Duc Long, P. & Dung, N.T. (eds) Proc. of the 5th
International Conference on Geotechnics for Sustainable Infrastructure Development. Lec-
ture Notes in Civil Engineering, Singapore: Springer, S. 2185-2200, 2024,
https://doi.org/10.1007/978-981-99-9722-0_147

Jardine, R; Chow, F; Overy, R; Standing, J;. ICP design methods for driven piles in
sands and clays, Thomas Telford London, 2005

Karlsrud, K; Clausen, C; Aas, P; Bearing capacity of driven piles in clay, the NGI ap-
proach, in Cassidy, M. & Gourvenec, S. (eds) Frontiers in offshore geotechnics: ISFOG
2005 ; proceedings of the First International Symposium on Frontiers in Offshore Geotech-
nics, University of Western Australia, Perth, 19-21 September 2005. Balkema - proceed-
ings and monographs in engineering, water and earth sciences, London [u.a.]: Taylor &
Francis, 2005, https://doi.org/10.1201/NOE0415390637.ch88

Kempfert, H.-G; Becker, P; Grundlagen und Ergebnisse der Ableitung von axialen
Pfahlwiderstanden aus Erfahrungswerten firr die EA-Pfahle, Bautechnik, 84, Heft 7, S.
441-449, 2007, https://doi.org/10.1002/bate.200710038

Ko, J; Jeong, S; Lee, J.K; Large deformation FE analysis of driven steel pipe piles with
soil plugging, Computers and Geotechnics, 71, S. 82-97, 2016,
https://doi.org/10.1016/j.compgeo.2015.08.005

Konkol, J; Numerical solutions for large deformation problems in geotechnical engineer-
ing, PhD Interdisciplinary Journal, S. 49-55, 2014



262

Konkol, J;. Numerical analysis of pile installation effects in cohesive soils, Dissertation,
Gdansk University of Technology. Faculty of Civil and Environmental Engineering, Depart-
ment of Geotechnics, Geology and Marine Civil Engineering, 2017

Lehane, B.M; Jardine, R.J; Displacement pile behaviour in glacial clay, Canadian Ge-
otechnical Journal, 31, Heft 1, S. 79-90, 1994a, https://doi.org/10.1139/t94-009

Lehane, B.M; Jardine, R.J; Displacement-pile behaviour in a soft marine clay, Canadian
Geotechnical Journal, 31, Heft 2, S. 181-191, 1994b, https://doi.org/10.1139/t94-024
Lehane, B.M; Lim, J.K; Carotenuto, P; Nadim, F; Lacasse, S; Jardine, R.J; van Dijk,
B.F; Characteristics of Unified Databases for Driven Piles, in Offshore Site Investigation
Geotechnics 8th International Conference Proceeding: Society for Underwater Technol-
ogy, S. 162-191, 2017, https://doi.org/10.3723/0SIG17.162

Lehane, B.M; Liu, Z; Bittar, E.J; Nadim, F; Lacasse, S; Bozorgzadeh, N; Jardine, R;
Ballard, J.-C; Carotenuto, P; Gavin, K; Gilbert, R.B; Bergan-Haavik, J; Jeanjean, P;
Morgan, N; CPT-Based Axial Capacity Design Method for Driven Piles in Clay, Journal of
Geotechnical and Geoenvironmental Engineering, 148, Heft 9, 2022,
https://doi.org/10.1061/(ASCE)GT.1943-5606.0002847

Luking, J;. Tragverhalten von offenen Verdrédngungspféhlen unter Beriicksichtigung der
Pfropfenbildung in nichtbindigen Béden. ger, Zugl.: Kassel, Univ., Diss., 2010, Kassel
Univ. Press, 2010

Liking, J; Becker, P; Harmonisierung der Berechnungsverfahren der axialen
Tragfahigkeit fur offene Profile nach EA-Pfahle und EAU, Bautechnik, 92, Heft 2, S. 161—
176, 2015, https://doi.org/10.1002/bate.201400062

Liiking, J; Kempfert, H.-G; Untersuchung der Pfropfenbildung an offenen
Verdrangungspfahlen, Bautechnik, 89, Heft 4, S. 264-274, 2012,
https://doi.org/10.1002/bate.201201545

Masin, D; Clay hypoplasticity model including stiffness anisotropy, Geotechnique, 64, Heft
3, S. 232-238, 2014, https://doi.org/10.1680/geot.13.P.065

Moormann, C; Kempfert, H.-G; Jahresbericht 2014 des Arbeitskreises “Pfahle” der
Deutschen Gesellschaft fiir Geotechnik (DGGT), Bautechnik, 91, Heft 12, S. 922-932,
2014, https://doi.org/10.1002/bate.201430098

Qin, W; Cai, S; Dai, G; Wang, D; Chang, K; Soil Resistance during Driving of Offshore
Large-Diameter Open-Ended Thin-Wall Pipe Piles Driven into Clay by Impact Hammers,



263

Computers and Geotechnics, 153, S. 105085, 2023,
https://doi.org/10.1016/j.compgeo.2022.105085

Qiu, G;. Coupled Eulerian-Lagrangian simulations of selected soil-structure interaction
problems, Zugl.: Hamburg-Harburg, Techn. Univ., Institut fir Geotechnik und Baubetrieb,
Diss., 2012, In: Veréffentlichungen des Instituts fiir Geotechnik und Baubetrieb 24,
Erstausg, Inst. fiir Geotechnik und Baubetrieb, Hamburg, 2012

Qiu, G; Henke, S; Grabe, J; Application of a Coupled Eulerian-Lagrangian approach on
geomechanical problems involving large deformations, Computers and Geotechnics, 38,
Heft 1, S. 30-39, 2011, https://doi.org/10.1016/j.compge0.2010.09.002

Rott, J; Masin, D; Bohaé, J; Krupicka, M; Mohyla, T; Evaluation of K 0 in stiff clay by
back-analysis of convergence measurements from unsupported cylindrical cavity, Acta
Geotechnica, 10, Heft 6, S. 719-733, 2015, https://doi.org/10.1007/s11440-015-0395-7
Staubach, P; Hydro-mechanically coupled CEL analyses with effective contact stresses,
International Journal for Numerical and Analytical Methods in Geomechanics, 48, Heft 8,
S. 2207-2215, 2024, https://doi.org/10.1002/nag.3725

Staubach, P; Tschirschky, L; Machacek, J; Wichtmann, T; Monopile installation in clay
and subsequent response to millions of lateral load cycles, Computers and Geotechnics,
155, Heft 105221, S. 1-16, 2023, https://doi.org/10.1016/j.compgeo.2022.105221

Wang, T; Zhang, Y; Bao, X; Wu, X; Mechanisms of soil plug formation of open-ended
jacked pipe pile in clay, Computers and Geotechnics, 118, S. 103334, 2020,
https://doi.org/10.1016/j.compgeo.2019.103334

Wei, J; Wang, W; Wu, J; Hydro-Mechanically Coupled Numerical Modelling on Vibratory
Open-Ended Pile Driving in Saturated Sand, Applied Sciences, 12, Heft 9, S. 4527, 2022,
https://doi.org/10.3390/app 12094527

Wiesenthal, P; Henke, S; Concept on plug development in jacked open-ended piles in
clay considering total stresses, Acta Geotechnica, 2024a, https://doi.org/10.1007/s11440-
024-02455-0

Wiesenthal, P; Henke, S; Concept on soil plugging in clay developed from numerical
CEL-simulations considering total stresses, In: 19th Nordic Geotechnical Meeting, Gothen-
burg, Sweden, 2024b

Wiesenthal, P; Henke, S; Coupled Eulerian-Lagrangian simulations considering effective

contact stresses applied to soil plugging in clay: In Vorbereitung, 2025a



264

Wiesenthal, P; Henke, S; Numerical investigation of soil plugging in clay with the CEL

method and effective contact stresses, In: Proc. of the 5th International Symposium on
Frontiers in Offshore Geotechnics (ISFOG), Nantes, France, 2025b

Autoren

Philipp Wiesenthal, M.Eng.
Univ.-Prof. Dr.-Ing. habil Sascha Henke

Helmut-Schmidt-Universitat/Universitat der Bundeswehr Hamburg
Fakultat fir Maschinenbau und Bauingenieurwesen

Professur fur Geotechnik

Holstenhofweg 85, 22043 Hamburg

p.wiesenhtal@hsu-hh.de
s.henke@hsu-hh.de

www.hsu-hh.de/geot/
Tel.: 040 6541-2856



265

Unmoglich?
Pfahlherstellung im Bereich einer alten RoRo-Anlage

M. Sc. Moritz Piffko, M. Sc. Philipp Schlossmann
Ed. Ziblin AG und Ziblin Spezialtiefbau GmbH, Hamburg Deutschland

1 Allgemeiner Projektiiberblick / Bauaufgabe

Unmittelbar am Baakenhafen im &stlichen Teil der Hafencity Hamburg wurden
Tiefgrindungen flr zwei Wohnhochh&user realisiert. Mit dem Projekt Roots entstand auf
dem Baufeld 102 das hochste Holzhochhaus Deutschlands mit 18 Obergeschossen. Auf
dem benachbarten Baufeld 105 wird das Projekt Moringa umgesetzt - das erste
Wohnhochhaus Deutschlands, das konsequent nach dem Cradle-to-Cradle®-Prinzip

gestaltet ist.

Abbildung 1: Lage der Baufelder am Baakenhafen (© Sebastian Engels Fotografie)

Aufgrund unterschiedlicher historischer Nutzungen der beiden Baufelder befinden sich
zahlreiche Bausubstanzen im Untergrund, die sowohl bei der Planung als auch bei der
Ausfiihrung bertcksichtigt werden mussten. Der Fokus dieses Vortrags liegt auf den
Herausforderungen der GrindungsmaRnahmen mit besonderem Augenmerk auf den

Umgang mit Hindernissen aus planerischer und baulicher Perspektive.
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2 Vorhandener Altbestand auf den Baufeldern

2.1 Historischer Versmannkai

Die Baugrundstiicke liegen in einem seit dem 19. Jahrhundert genutzten Hafengebiet. Der
Baakenhafen, sudlich der Baufelder, wurde zwischen 1884 und 1888 errichtet. Urspriinglich
bildete der Versmannkai die nordliche Uferbegrenzung des Baakenhafens. Heute verlauft
dieser unterhalb der Lucy-Borchardt-StraRe. Die Konstruktion der Kaimauer besteht aus
einer Schwergewichtswand, die auf einem Holzpfahlrost gegriindet wurde. Die
Griindungstiefe liegt bei etwa -10mNHN. Seit den 1970er Jahren befindet sich das Bauwerk

nicht mehr in Funktion.

2.2 Roll-On-Roll-Off-Anlage

In den 1970er Jahren wurde der Versmannkai fir eine Roll-On-Roll-Off Anlage (RoRo-
Anlage) des Hamburger Hafens in Richtung Suden erweitert. Es wurde eine in den
Baakenhafen vorgelagerte Kaimauer aus Spundwanden und einem Stahlbetoniberbau
errichtet. Die Ruckverankerung der Kaimauer erfolgte mit Stahlschragpfahlen, deren
Grindungstiefe zwischen -16mNHN und -26mNHN liegen. Die Spundwand inkl. Kopfbalken
und Rickverankerung verlauft etwa mittig von West nach Ost durch die beiden Grundstiicke
und verschwenkt auf dem Baufeld 102 in ndrdliche Richtung. Oberirdisch wurde die RORO-
Anlage bis auf ein Niveau von +0,0mNHN zuriickgebaut. Die Konstruktion ist heute aufter

Funktion.

(© Fa. Eggers Fotodokumentation)
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2.3 Aktueller Kaimauerabschluss

In den 2010er Jahren wurde wiederum die RoRo-Anlage durch eine sudlich im Hafen
gelegene neue Uferwand ersetzt. Die heutige Kaimauer besteht aus einer Stahlspundwand
mit einem Stahlbetonkopfbalken und ist mittels Mikroverpresspfahlen riickverankert. Die
Pfahle wurden in Zweiergruppen mit einem Grundungsniveau bei -17mNHN bis -19,5mNHN

ausgebildet und reichen bis weit in die Grundstlicke hinein (siehe Abbildung 3).
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Abbildung 3: Ausfiihrung Kaimauer — KM Dockland Nord Versmannkai | bis I
(© Plan WSH_INL_1_DTKM_021_--_VOR, Inros Lackner SE)

3 Geologie / Baugrund / Grundwasser

Durch die mehrfache Vorverlegung der Kaimauer in den Hafen hinein besteht der obere
Baugrund bis in Tiefen von ca. -8,0mNHN (ehemalige Hafensohle) aus sandigen
Auffillungen (Fullsande). Die Verfiillung im Bereich zwischen der historischen Uferanlage
und dem Neubau der RORO-Anlage wurde Gberwiegend als locker gelagert erkundet. Der
stdliche Bereich der Baugrundstliicke zwischen der RORO-Anlage und der aktuellen
Kaimauer weist oberflachennah Uberwiegend mitteldicht gelagerte Aufflllungen auf.
Teilweise sind geringmachtige Einlagerungen aus Schlickbdndern insbesondere im Niveau
der ehemaligen vorhanden Hafensohle vorhanden. Unterhalb der Auffiillungen stehen
gewachsene tragfahige Sande an, die eine mindestens mitteldichte bis dichte Lagerung

aufweisen.

Die Sande werden ab einer Tiefe von ca. -22mNHN von Ton unterlagert.
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Unmittelbar am Baakenhafen gelegen sind die Wasserstande auf den beiden Baufeldern
tideabhangig. Das mittlere Tidehochwasser im Hamburger Hafen liegt bei etwa +2,1TmNHN.
Das mittlere Tideniedrigwasser liegt bei -1,5mNHN. Aufgrund der vorhandenen
Kaimauerkonstruktion sind auf den Baufeldern zeitlich verzogert gedampfte Wasserstande

zu verzeichnen. Die Dampfung gegeniiber den Hafenwasserstanden liegt bei ca. 1,5m.
4 Planung der GriindungsmafBnahme

4.1 Auswertung Altbestand auf dem Baufeld

Ziel der technischen Planung war ein auf den vorhandenen Altbestand optimal
abgestimmtes Tiefgriindungskonzept zu erarbeiten. Hierzu wurden alle zur Verfligung
stehenden Unterlagen zur Bestandsbebauung auf den beiden Baufeldern ausgewertet.
Neben den historischen Planungsunterlagen der Kaimauern standen auch Aufmafe des
Bestands zur Verfigung. Im Zuge der Abbrucharbeiten des Stahlbetoniberbaus der RoRo-
Anlage wurden die Spundbohlen vereinzelt geodatisch eingemessen. Zudem lag das
Kopfaufmal} einiger freigelegter Stahlschragpfahle vor. Zu der aktuellen Kaimauer stand ein
umfangreiches Aufmal} inklusive Bohrlochvermessung der Mikroverpresspfahle zur

Verfigung.

Alle vorhandenen Informationen wurden in einem 3D-Bestandsmodell zusammengefiigt.
Anhand der Kopfeinmessungen der Stahlschragpfahle wurde sowohl die horizontale als
auch die vertikale Neigung der Pféhle bestimmt und die Pfahllage entsprechend Uber die

Lange extrapoliert.

Zudem wurden im Planungsmodell Randbedingungen wie Mindestabstande der neuen

Griindungspfahle zur aktiven Riickverankerung implementiert.

4.2 Erkundung RoRo-Anlage

Im Bereich der ehemaligen RoRo-Anlage wurde durch verschiedene zuséatzliche
Erkundungsmethoden versucht die Lage der Bestandsanker zu orten. Auf Baufeld 105
wurden vereinzelt Suchschiirfe durchgefiihrt, um die Stahlschragpfahle einzumessen und

das vorhandene liickenhafte geodatische Aufmal} zu erganzen.

Auf Baufeld 102 wurde zudem mittels INN-Oberflachensensorik (Impuls Neutron Neutron
Technik) die Lage der metallischen Bestandsbauteile erkundet. Das Verfahren beruht auf

einer statistischen Auswertung von kinstlich erzeugten Neutronen nach deren Kollision mit
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im Messbereich befindlichen Atomen innerhalb des Registrierbereichs der Sonde. Auf
einem Messfeld von ca. 1000m? wurde das Baufeld auf diese Weise abgefahren und

sondiert.

Im Zuge der Auswertung musste festgestellt werden, dass aufgrund der hohen
Konzentration von Eisenteilen in der Sondierflache eine Ergebnisdarstellung nur sehr

eingeschrankt moglich war.

4.3 Pfahlprobebelastung

Zur Verifizierung der Pfahltragfahigkeiten und daraus mdglicherweise resultierenden
Optimierungen der Tiefgrindung wurde auf Baufeld 102 vorab eine Pfahlprobebelastung
ausgefiihrt. Die Probebelastung wurde am &stlichen Grundstiicksrand am Ubergang zu
Baufeld 105 durchgefiihrt. Da der Baugrund auf beiden Baufeldern sehr homogen ist,
konnten die Ergebnisse als reprasentativ fur beide BaumalRnahmen angesehen werden. Es
wurden Probebelastungen an zwei Grof3bohrpfahlen mit einem Durchmesser von 90cm
durchgefuhrt. Die Probepfahle wurden unter Inanspruchnahme von jeweils vier
Reaktionspfahlen auf Druck beansprucht. Besonderes Augenmerk in der Planung musste
auf den Einfluss der Probebelastung auf die aktive Riickverankerung der Kaimauer gelegt

werden.

Im Ergebnis konnten durch die Pfahlprobebelastung gegentiber den Erfahrungswerten der
EA-Pfahle ca. 10% hohere Bemessungskennwerte fir die Planung der Pfahigriindung

angenommen werden.

4.4 Festlegung der Pfahllage

Die endgiltige Pfahllage wurde in enger Abstimmung mit dem Tragwerksplaner, der
Bauleitung sowie dem Priifingenieur in einem iterativen Prozess festgelegt. Hierbei wurde
sowohl der hochbauliche Lastabtrag, die aktive Riickverankerung zur Kaimauer sowie die

im Baugrund vorhandenen Hindernisse aus dem Altbestand beriicksichtigt.

Wahrend in manchen Bereichen durch die Wahl von kleineren Pfahldurchmessern versucht
wurde den Pfahl zwischen den Stahlhindernissen zu platzieren, wurde in anderen Bereichen
durch die Wahl von maoglichst groften Pfahldurchmessern die Pfahllange reduziert, so dass
der Pfahl oberhalb des Hindernisses abgesetzt werden konnte und eine Durchdrterung

planmafig vermieden werden konnte.
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Pfahle, die aufgrund von hochbaulichen Randbedingungen bzw. aufgrund der hohen Anzahl
an Hindernissen unvermeidlich durch ein Hindernis hergestellt werden mussten, wurden so
platziert, dass der herzustellende Grindungspfahl zentrisch auf dem Bestandshindernis
liegt. In Abbildung 4 sind zwei Ausschnitte aus der jeweiligen Griindungsplanung der beiden
Baufelder zu sehen. Im linken Bild ist die Planung der Grindung im Bereich des
Hochhauskerns auf BF102 dargestellt. Zu erkennen sind die Sicherheitsabstande (orange)
zur Einhaltung eines ausreichenden Abstands zur aktiven Rickverankerung der Kaimauer.
Hierdurch ergeben sich schmale Griindungsgassen fiir die neu herzustellenden Pfahle (rot).
Aufgrund der Verschwenkung der RoRo-Anlage in diesem Bereich (grau) sind Kollisionen
zwischen Griindungspfahlen und den Bestandsankern unumganglich. Es wurde in der
Planung versucht ein Durchbohren der Bestandsspundwand zu umgehen. Zudem wurde
versucht die neuen Pfahle mdglichst zwischen die Bestandsanker zu setzen bzw. wo ein
Durchbohren unvermeidlich erschien den neuen Griindungspfahl zentrisch oberhalb des
Hindernisses zu platzieren.
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Abbildung 4: Ausschnitt der Griindungsplanung BF102 BV Wildspitze (links) und BF105
Moringa (rechts) (© Zentrale Technik, Ed. Ziiblin AG)

In der Abbildung auf der rechten Seite ist ein Ausschnitt der Griindungsplanung des BV
Moringa BF105 dargestellt. Das Aufmall der Tragbohlen der RoRo-Anlage ist in blau
hervorgehoben. Zudem sind die Bestandsanker anhand des vorliegenden KopfaufmaRes
Uber die Lange ebenfalls in blau projiziert. Griindungspféahle mit planmaRiger Durchérterung

eines Hindernisses wurden rot hervorgehoben. Zudem wurde die Tiefenlage des
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Hindernisses angegeben. Pfahle mit Kollisionen bei Berlcksichtigung von
Pfahlherstelltoleranzen wurden in orange markiert. Pfahle ohne planmaRige Durchérterung

wurden grin dargestellt.
5 Ausfiihrungsarbeiten der Pfahlgriindung

5.1 Ausgefiihrtes Pfahlsystem

Im Bereich von Hindernissen wurden verrohrte GroRbohrpfahle unter Wasserauflast mit
Durchmessern von 90 cm bis 180 cm hergestellt. Auf3erhalb von zu erwarteten Hindernissen
kam das Verdrangerpfahlsystem (Teilverdréangerpfahle) zum Einsatz. Aufgrund der Vielzahl
an Bestandsbauteilen mussten im Zuge der Pfahlherstellung zahlreiche massive
Stahlhindernisse durchortert und geborgen werden. Die Ausfiihrung dieser planmaRig
notwendigen Durchoérterung der reliktischen Bausubstanz war die zentrale Herausforderung
in der Realisierung des Bauvorhabens. Dabei war es wichtig die Pfahlherstellung eng zu
begleiten und zu Uberwachen, um zu gewahrleisten ausschlieflich die reliktische

Bausubstanz und nicht die Riickverankerung der bestehenden Kaimauer zu durchértern.

5.2 Hindernisdurchorterung

Um die Hindernisse im Baugrund zu durchbohren und zu bergen, wurden zunéchst

konventionelle Bohrwerkzeuge eingesetzt (Kernbohrer, Bohrschnecke und Bohreimer).

Im Verlauf der ersten Hindernisbohrungen zeigte sich, dass die Stahltrdger durch den
Einsatz eines Schneidschuhs verhaltnismaRig einfach durchtrennt werden konnten. Die
eigentliche Herausforderung bestand in der Bergung der durchtrennten Stahltrager. Zu
Beginn wurde versucht, die im Bohrloch liegenden Stahltrager mit konventionellen
Bohrwerkzeugen — Kernbohrer, Bohrschnecke oder Bohreimer — zu greifen und aus dem
Bohrloch zu entfernen. Dabei kam es jedoch wiederholt zu erheblichen Beschadigungen an
den Geraten. So flhrten diese Versuche unter anderem zu einem Abriss der Kellystange

und der Bohrschnecke.

Die Ursache der Schwierigkeiten lag in der Geometrie der Stahltrager. Da der Schneidschuh
die Stahltrager relativ sauber an zwei Stellen durchbohren konnte, lag der durchtrennte
Stahltrager in der Lange des jeweiligen Bohrlochdurchmessers in einem Stick auf der
Bohrlochsohle. Werkzeuge wie ein Kastenbohrer waren nicht geeignet, da die Trager
schlichtweg zu grof3 waren, um vollstandig erfasst und geborgen zu werden. Um die Trager
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dennoch bergen zu kénnen, wurden sie mithilfe des Bohrwerkzeugs in mehrere Stiicke
zerbrochen (siehe Abbildung 5). Dieser Ansatz war zwar notwendig, flihrte jedoch zu

weiteren Schaden am Bohrwerkzeug und machte die Hindernisbohrungen zu einer

besonders materialintensiven und herausfordernden Aufgabe.

i RN

Abbildung 5: Mithilfe einer Bohrschnecke geborgenes Stahltragerhindernis (© Ziiblin
Spezialtiefbau GmbH)

Die rotmarkierten Bohrpfahlen der Abbildung 6 zeigen auf, dass bei einer Vielzahl weiterer
Bohrpfahle planmaRig weitere Stahltrager durchbohrt werden mussten. Daraus ergab sich
die Notwendigkeit, ein wirtschaftlicheres und effizienteres Verfahren zur Bergung der

Hindernisse zu entwickeln. In diesem Zusammenhang wurden zwei Varianten untersucht.

Zum einer bestand die Mdoglichkeit die Hindernisse mit Hilfe eines Tauchereinsatzes zu
bergen. Dabei ware der Taucher in das Bohrloch abgetaucht, nachdem das Hindernis
durchtrennt worden ist, hatte ein Loch in den durchbohrten Stahltrager gebrannt und diesen
an einer Kette befestigen miissen. Der Trager hatte dann durch das Hilfsseil vom Bohrgerat
geborgen werden konnen. Aufgrund des hohen Sicherheitsrisikos, das mit einem

Taucheinsatz in einem Bohrloch einhergeht, wurde diese Methode verworfen.
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Abbildung 6: Hindernisiibersicht der Griindungspfahle (© Zentrale Technik, Ed. Ziiblin AG)

Die zweite Variante bestand darin, das Hindernis mit Hilfe des Greiferbohrverfahrens zu
bergen. Dabei hangt ein Bohrgreifer als Werkzeug an einem Seilbagger. Der Vorteil bei
diesem Verfahren besteht darin, dass der Bohrgreifer das Hindernis wie eine Zange greifen

und aus dem Bohrloch als Ganzes herausziehen kann (siehe Abbildung 7).

il N

Abbildung 7: Mithilfe eines Bohrlochgreifer geborgenes Stahltragerhindernis
(© Ziblin Spezialtiefbau GmbH)
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Die Anpassung des Verfahrens minimierte den materialintensiven Verschleill an
Bohrwerkzeugen. Durch die Kombination der beiden Gerate — Bohrgerat und Seilbagger —
konnte der Bauablauf effizienter gestaltet und die Hindernisbohrungen wirtschaftlicher
umgesetzt werden. Insgesamt wurden auf Baufeld 102 (iber 63 Stahltrager in Bohrtiefen zw.
3,50 m und 16,50 m durchbohrt.

Trotz anfanglicher Schwierigkeiten und der beschriebenen technischen Herausforderungen
konnten die Grindungsarbeiten fiir die beiden Hochh&user erfolgreich und termingerecht
abgeschlossen werden. Durch detaillierte Bestandsanalysen, Erkundungsverfahren sowie
eine angepasste Bohrtechnik und Hindernisbergung konnten alle Hindernisse erfolgreich
durchortert werden. Die enge Abstimmung zwischen Planern und Bauausfiihrung flihrte zu
einer optimalen Grindungslésung, die den Anforderungen an Tragfahigkeit und

Nachhaltigkeit gerecht wird. Wir bedanken uns fiir die konstruktive und sehr gute

Zusammenarbeit bei den Bauherren und den ubrigen Projektbeteiligten.

R

Abbildung 8: Drohnenaufnahme des Baufelds 102 wahrend der Herstellung der
Griindungspfahle (© Sebastian Engels Fotografie)
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Pfahlprobebelastung Freiham — Konzeptionierung und

Ausfiihrung

Univ.-Prof. Dr.-Ing. Conrad Boley, Antonia Schweiger, M.Sc.,

Boley Geotechnik GmbH / Universitat der Bundeswehr Miinchen;
Prof. Dr.-Ing. Roberto Cudmani, Dr. Daniel Rebstock,
Technische Universitat Miinchen, Zentrum Geotechnik;
Dipl.-Ing. Jérg Hagen, Dr. Marcus Scholz,
Landeshauptstadt Miinchen, Baureferat — HA Ingenieurbau;
Johannes Gruss, M.Sc., Michael Lehle, M.Eng.,

Implenia Civil Engineering GmbH, Miinchen

1 Einleitung

In den kommenden Jahren soll das bestehenden U-Bahn-Netz in Munchen erweitert
werden. In erster Prioritét sollen 21,5 km Streckenldnge und 18 Bahnhofe gebaut werden.
In zweiter Prioritat sollen weitere 13,5 km Streckenlange und 12 Bahnhofe errichtet werden.
In Summe ergibt das ein Bauvolumen von 35 km Streckenlange und 30 neuen Bahnhdfen,

was in etwa 1/3 des Bestands von derzeit rund 100 km und 100 Bahnhéfen entspricht.

U4 SEM Nordost

U5 Frelham
B
— Bestand
— inBau
= in Planung

in Untersuchung

Abbildung 1: Ausbau des bestehenden U-Bahn-Netzes in Miinchen [HAGEN ET AL., 2024]
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Ein Grofiteil der Stationsbauwerke wie auch Teile der freien Strecke werden aktuell in
Wand-Deckel-Bauweise geplant. Diese Bauweise wurde gewahlt, um den oberirdischen
StralBen- und Bahnverkehr wahrend der gesamten Bauphase nur geringfligig zu
beeintrachtigen. Die Verkehrslasten auf dem Deckel der Baugrube erzeugen hohe
Vertikallasten, die uber Schlitz- oder Bohrpfahlwande in den Baugrund abgetragen werden.
Die derzeitig aktuellen Regelwerke, wie die DIN 4126, die ZTV-U Miinchen 1977 sowie die
Empfehlungen des Arbeitskreises ,Pfahle (EA-Pfahle) der Deutschen Gesellschaft fir
Geotechnik e.V. geben fir die Bemessung der Baugrube konservative charakteristische
Kennwerte fir Mantelreibung und Spitzendruck wie auch Empfehlungen zu maximalen
Standzeiten von offenen Schlitzen vor. Daraus resultieren u. a. gro3e Einbindetiefen der

Verbauwande.

Ziel der Pfahlprobebelastungskampagne in Freiham ist es nachzuweisen, dass in Minchen
mit lokalen, weniger konservativen Erfahrungswerten geplant und bemessen werden kann.
Es wurden im Rahmen der hier vorgestellten Kampagne 15 Pfahlprobebelastungen
ausgefuhrt, anhand derer das Tragverhalten untersucht und die Grenzwerte fir
Mantelreibung und Spitzendruck von verrohrten und suspensionsgestltzten
GroRbohrpfahlen, in den einzelnen Schichten des Minchner Tertiars, abgeleitet werden
kdénnen. Bei einzelnen Pfahlen wird auch der Einfluss von Mantel- bzw. FuRverpressung auf
das Tragverhalten untersucht. Zusatzlich wurden drei Pfahlprobebelastungen auf Zug
durchgefiihrt, um die Auswirkung von unterschiedlichen Standzeiten auf die Mantelreibung
zu untersuchen. Diese Erkenntnisse sollen insbesondere auf den Einfluss der Standzeit von

offenen Schlitzen bei der Schlitzwandherstellung Ubertragen werden.
2 Baugrundverhéltnisse in Miinchen

2.1 Baugrundaufbau

Das Testfeld der Pfahlprobebelastungskampagne liegt in unmittelbarer Nahe des U-
Bahnbauwerks ,Freiham-Zentrum“. Teile des Bauwerks werden gegenwartig als

Vorhaltemanahme (u.a. Schlitzwande und Deckel) errichtet.

Geologisch betrachtet und gemal den Ergebnissen der fir die Erweiterung der U5
durchgefiihrten ErkundungsmafRnahme befindet sich das Projektgebiet im Bereich der sog.
Miinchner Schotterebene, wodurch eine Ubertragbarkeit der Versuchsergebnisse auf den
Grofiraum Munchen gewahrleistet ist. Der Baugrundaufbau besteht unter dem Mutterboden
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aus quartaren Ablagerungen, welche im Baufeld aus grobkérnigen Schichten (v.a. Kies und
untergeordnet Sand, vereinzelt Rollkieslagen) bestehen. Die Kiese sind mitteldicht bis sehr

dicht gelagert.

Unterhalb der quartaren Schichten stehen zuoberst tertiare Lockergesteinsschichten der
Oberen SiRwassermolasse an, die aus einer Wechselfolge von glimmerreichen Fein- bis
Mittelsanden (sehr dicht gelagert) und Ton/Schluffen (halbfeste bis feste Konsistenz)
besteht. Die tertidaren Schichten kénnen bereichsweise calcitisch verfestigt sein. Die
Schichtgrenze zwischen dem quartéaren Schotter und der tertiaren Molasse ist deutlich
ausgebildet, weist jedoch ein inhomogenes flachwelliges Relief auf und kann in Form von
Rinnen und Mulden mehrere Meter tief in die tertidren Sedimente eingeschnitten sein. Die
quartdren Kiese und die tertidren Sande stellen gut durchldssige Ablagerungen dar,
hingegen sind die tertidaren Tone/Schiuffe in der Regel als Grundwasserstauer zu
betrachten. Die dadurch entstandenen Grundwasserstockwerke konnen aufgrund

begrenzter Lateralstreckungen einzelner Tonhorizonte miteinander verbunden sein.

Bei den tertidren Sanden wird zur Abgrenzung der Homogenbereiche in der Bezeichnung
der entsprechende Aquifer beriicksichtigt. Teilweise ist, wie auch im Projektgebiet gegeben,
die Machtigkeit der obersten tertidren Stauerschicht vergleichsweise gering, weswegen
nicht von einer vollkommenen hydraulischen Trennung der quartdren und tertidren
Grundwasserleiter ausgegangen werden kann. Die oberste Schicht der tertidaren Sande wird
jedoch auch in diesem Fall u. a. als tertiagrer Sand des Aquifer Tl bezeichnet, jedoch mit
einem freien Grundwasserspiegel. Die tieferliegenden Tertidraquifere sind als gespannte

Grundwasserleiter zu beschreiben.

Das tiefere Tertiar ist abhangig vom Grad der Diagenese bereichsweise in Locker- bzw.
(Halb-) Festgestein einzustufen. Die glaziale Vorbelastung wie auch lokale Kalkbindungen
(sog. Kalkkonkretionen) sorgen fir eine ausgepragte Variabilitdt der Steifigkeit bzw.
Scherfestigkeit. Bei anderen Bauvorhaben im Muinchner Baugrund wurde die grofRRe

Variabilitdt der Scherfestigkeit und der Steifigkeit ebenso in Laborversuchen beobachtet.

Fir die Ubertragbarkeit der Ergebnisse vom Testfeld auf andere Standorte im Raum
Munchen wurden vorab umfangreiche Erkundungsmafnahmen in Verbindung mit
geophysikalischen Untersuchungen im Versuchsfeld durchgefiihrt. Die Abbildung 2 zeigt die

funf im Testfeld abgeteuften Erkundungsbohrungen mit Teufen von bis zu 70 m. In den
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Erkundungsbohrungen  wurden ergdnzend Bohrlochaufweitungsversuche sowie
Bohrlochrammsondierungen durchgefihrt, um in einem zweiten Schritt die Laborergebnisse
mit den in situ Ergebnisse zu korrelieren. Die Variabilitdt des Baugrunds war in der
Bohrkernansprache nur schwer erfassbar, sodass zur Abgrenzung Cross-Hole-Messungen
(vgl. Abbildung 3) [CSUKA ET AL., 2024; REBSTOCK ET AL., 2024] mit unterschiedlich
polarisierten Scher- und Kompressionswellen durchgefiihrt wurden. Die Ergebnisse der
geophysikalischen Messungen konnten diese nur schwer erfassbare Variabilitat mit lokal
deutlich héheren Wellengeschwindigkeiten auflésen und bezogen auf die Steifigkeit im

Bereich sehr kleiner Dehnungen quantifizieren.

S-Welleyy —
S-Welleyy —
P-Welle —

geplantes
w0 Testgelande

Tiefe [m]

0 500 1000 1500 2000 2500 3000 3500
Wellen Geschwindigkeit [m/s]

Abbildung 3: polarisierte Scher-
Abbildung 2: Erkundungsbohrungen B01-B05

(links): Quartar (gelb), Tertidre Sande (orange) und
Tertidre Tone (violett); Testfeld (rechts)

(VsxH bzw. Vs.iv) und Kom-
pressionswellengeschwindigkeit (V;)
zwischen SK-1 und B1

2.2 MaRgebende Homogenbereiche

Die Festlegung der malRgebenden Homogenbereiche erfolgt unter Berlicksichtigung der
geplanten Einbindetiefen aktueller Tiefgrindungen verschiedener Grof3projekte im Raum
Munchen.

Basierend auf den Ausfihrungsplanen und Statik-Dokumenten der derzeit im Bau
befindlichen Stationsbauwerke WillibaldstralRe, Am Knie, Pasing und Freiham binden die
Verbausysteme bis ca. 35 m u. GOK (ca. 492 bis 495 m GNN) in den Baugrund und damit

bis in die tertiaren Sande des Aquifers Tll bzw. teilweise bis in die untergelagerten tertiaren
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Tonschichten ein. Der vertikale Lastabtrag erfolgt Uber die Einbindeldngen der
Verbausysteme unterhalb der Baugrubensohle und somit auch in die untergelagerten
Schichten des Aquifers TII.

Eine tiefenabhangige Varianz der Pfahlkennwerte bezogen auf die tertiaren Sande wird
bislang nicht vorgenommen. Ergebnisse aus Feld- und Laborversuchen haben gezeigt,
dass die tertidren Sande des Aquifers Tl und TII bodenmechanisch vergleichbar sind. Im
Hinblick auf die Verifikation der Ergebnisse und zur Reduzierung statistischer
Unsicherheiten wurde auch in den tertiaren Sanden des Aquifers TIl die Mantelreibung und

der Spitzendruck ermittelt.

Bei den tertiaren Tonen und Schiuffen bietet sich eine tiefenabhangige Unterscheidung an,
da diese mit zunehmender Tiefe steifer auftreten und damit veréanderte bodenmechanische
Eigenschaften aufweisen konnen. Aus den derzeit vorhandenen Baugrunderkundungen fir
das Projektgebiet lasst sich jedoch erkennen, dass unterhalb der tertidren Sande des
Aquifers TII (UK ca. 32 m u. GOK) nicht der nachste Homogenbereich der tertiaren Tone,
sondern eine Ubergangszone beider Homogenbereiche von noch unbekannter Méachtigkeit
ansteht. Der erforderliche Mantelreibungsausschluss fir die Bestimmung der Kennwerte in
Tiefen groRer als 40 m u. GOK ist nach aktuellem Stand der Technik nicht ohne gréRere
Unsicherheiten realisierbar. Dennoch kann mit den Ergebnissen der projektbezogenen
Erkundung Uber den Vergleich von bodenmechanischen Eigenschaften mindestens ein

gleichwertes Tragverhalten zu den héherliegenden Tonschichten angenommen werden.

Anhand der dargelegten Ausfilhrungen und in Ubereinstimmung mit den standort-
spezifischen Gegebenheiten ergeben sich folgende malRgebende Homogenbereiche fur die
Ermittlung von Kennwerten zu Mantelreibung und Spitzendruck: (1) Quartare Kiese, (2)
Tertidre Sande (Aquifer TI), (3) tertidare Tone unterhalb des Aquifers Tl, (4) Tertiare Sande
(Aquifer TII)

3 Konzeptionierung

3.1  Konzeptionierung der Pfahlprobebelastung

In der DIN EN ISO 22477-1 fir statische axiale Pfahlprobebelastungen auf Druck sowie in

der EA-Pfahle sind die wesentlichen Empfehlungen zur Durchfiihrung von Pfahlprobe-
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belastungen zusammengefasst. Die fiir Freiham konzeptionierte Pfahlprobebelastungs-

kampagne wurde unter weitgehender Berlicksichtigung dieser Empfehlungen erarbeitet.

Ziel der Pfahlprobebelastungen ist die Ermittlung der Grenztragfahigkeiten von
Mantelreibung und Spitzendruck fir die maligebenden Homogenbereiche der tertidren
Sande der Aquifere Tl und TII sowie des zwischenliegenden tertiaren Tons (vgl.
Abschnitt 2.2). Die Pfahle sollen mit statischen axialen Pfahlprobebelastungen mindestens

bis zur voran prognostizierten Grenztragfahigkeit auf Druck belastet werden.

Durch die unterschiedlichen Absetzhorizonte und die Anforderung, die Mobilisierung der
Mantelreibung fiir die einzelnen Tertiar-Horizonte separat auszuwerten, ist eine
umfangreiche Instrumentierung der Pfahle erforderlich (vgl. auch Abschnitt 3.4). Damit
sollen die entsprechenden Last-Setzungs-Verhalten in den jeweiligen Homogenbereichen
getrennt erfasst sowie verschiedene Ausfuhrungsvarianten und Absetztiefen der Pfahle
betrachtet werden. Aus den unterschiedlichen Ausfiihrungsvarianten ergeben sich

rechnerisch unterschiedliche Grenzlasten (vgl. Abschnitt 3.2.3).

Mit den Belastungsprogrammen soll einerseits die a priori unbekannte Grenzlast in einer
ausreichenden Anzahl von Einzelstufen und die Auswertung der einzelnen Horizonte erfasst
werden, andererseits auch ein Vergleich der unterschiedlichen Ausfiihrungsvarianten
moglich sein. Eine zum Teil vorschubkontrollierte Durchfihrung der Pfahlprobebelastung

wurde bei allen Probepfahlen erfolgreich eingesetzt (vgl. Abschnitt 3.5).

Zur Begrenzung der Priflasten wurde der Pfahldurchmesser der Probepfahle auf & 880
vorgegeben und ein Mantelreibungsausschluss im oberen Bereich mit einer Lange
zwischen 10 m und 20 m - in Abhangigkeit des Absetzhorizonts - vorgesehen, wobei jeweils
eine Pfahllange von 10 m unterhalb des MRA verbleibt (vgl. Abschnitt 3.3 und 4.2.2).

Grundlage fir die Festlegung der Prifkrafte der Pfahlprobebelastungskampagne sind die
Erwartungswerte fur Mantelreibung und Spitzendruck in den maRgebenden Homogen-
bereichen des Tertiars (vgl. Abschnitt 2.2). Fur eine Abschatzung dieser Erwartungswerte
wurden Angaben zu charakteristischen Werten aus allgemein anerkannten Technischen
Regelwerken wie den EA-Pfahle und aus diversen geotechnischen Berichten zu Projekten
im Groflraum Munchen entnommen und bewertet. Die endglltige Festlegung der Erwar-
tungswerte erfolgte unter Berlicksichtigung der erfahrungsgemaf hohen Tragféhigkeit des
Miinchner Tertidrs, die auf die glaziale Uberkonsolidierung der Béden zuriickzufiinren ist.
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3.2 Erfahrungswerte der Pfahltragfdhigkeit

3.2.1 Normen, Regelwerke und Fachliteratur

Im Zuge der inzwischen abgeschlossenen Ausbauprogramme des Netzes wurden durch
das U-Bahn-Referat der Landeshauptstadt Miinchen Zuséatzliche Technische Vorschriften
fir die offene Tunnelbauweise (ZTV-U) veréffentlicht. In den ZTV-U sind allgemeine
Bodenkennwerte fir die quartaren Kiese und das Tertidr angegeben. Eine Differenzierung
in die tertiaren Sande und die tertiaren Tone / Schiuffe wurde hierbei nicht vorgenommen.
Ebenso wurden Berechnungs- und Konstruktionsgrundsatze u.a. fir die Ausflihrung von
Baugrubenverbauten festgelegt. Empfehlungen zu Tiefgriindungen wie auch Angaben zur

Mantelreibung und zum Spitzendruck fehlen hingegen.

Mit Einflhrung von allgemein anerkannten Technischen Regelwerke wie den EA-Pfahle
wurden Erfahrungswerte fiir Ortbetonrammpfahle, Bohrpfahle und Schlitzwande festgelegt.
Diese Erfahrungswerte werden bei nichtbindigen Bdden in Abhangigkeit des mittleren
Spitzenwiderstands qc der Drucksonde angegeben. Bei bindigen Bdden erfolgt die
Korrelation des Spitzendrucks und der Mantelreibung Uber die Scherfestigkeit c,x des
undranierten Bodens. In Tabelle 1 sind die eher konservativ einzuschatzenden
Erfahrungswerte fir Bohrpfahle gemal® den EA-Pfahlen basierend auf der Baugrund-

charakterisierung zusammengefasst.

Tabelle 1: Erfahrungswerte fiir Bohrpfahle gemaR den EA-Pfihlen

Homogenbereich char. Mantelreibung char. Spitzendruck (s/d = 0,1)
9 Qs k erf[KN/m?] g,k [KN/M?]
Quartare Kiese 130-170 4.000 — 5.300
Tertiare Sande
(Aquifer Tl und TII) 105 -140 3.000 - 4.000
Tertiaren ane unterhalb 30-65 800 — 1.500
Aquifer TI

Im Rahmen der Belastungskampagne soll auch die Auswirkung von Mantel- und
FuRverpressung auf das Tragverhalten und den Grenzzustand der Tragfahigkeit des
Einzelpfahls untersucht werden. Die Traglasterhéhungen durch Mantel- und FuRverpres-

sungen betragen ca. 50 bis 100 % der Traglast im Vergleich zum unverpressten Pfahl
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[ZIMBELMANN ET AL., 2019]. Nach der EA-Pfahle kann bei Ausfilhrung einer Mantel-
verpressung von einer Erhéhung um etwa 50 % ausgegangen werden kann. Bei einer
FulRverpressung kann ebenfalls mit einer Zunahme des charakteristischen Spitzendrucks
gerechnet werden, jedoch liegt ein wesentlicher Vorteil der FuRverpressung in der
Vorverspannung des Baugrunds im Bereich des Pfahlfues. Dadurch wird der Pfahlfu®

bereits bei deutlich geringeren bezogenen Pfahlkopfsetzungen s/d am Lastabtrag beteiligt.

3.2.2 Festgelegte Erwartungswerte zur Ermittlung der Priifkraft

Die endgiltige Festlegung der Erwartungswerte erfolgte unter Berlcksichtigung der in
Abschnitt 3.2.1 dargestellten Erfahrungswerten und Empfehlungen. In Tabelle 2 sind die
Erwartungswerte angegeben, welche als charakteristische Werte im Grenzzustand der
Tragfahigkeit zu verstehen sind und der Konzeptionierung der Pfahlprobebelastungen
zugrunde gelegt wurden. Fur die Planung des Belastungs-/Reaktionssystems sowie die
Bemessung der inneren Pfahltragfahigkeit wurde ein Zuschlag von 30 % auf die mit den
Erwartungswerten berechneten Priflasten beriicksichtigt. Damit sollte sichergestellt
werden, dass weder das Belastungssystem noch die innere Pfahltragfahigkeit die
limitierenden Faktoren beim Erhéhen der Priiflasten bis zur Uberschreitung der duReren

Tragfahigkeit des Probepfahls darstellen.

Far den Homogenbereich der quartéren Kiese wird kein Erwartungswert des charak-
teristischen Spitzendrucks angegeben, da hierfur bereits ausreichend abgesicherte Erfah-
rungswerte fiir den GroRraum Minchen vorliegen und dieser im Rahmen des Vorhabens

nicht erneut bestimmt werden sollte.

Fir die Dimensionierung der mantel- bzw. fuBverpressten Probepfahle und deren Priflasten
sowie des dazugehorigen Belastungs- und Reaktionssystems wurden im verpressten
Tiefenbereich die in Tabelle 2 enthaltenen charakteristischen Kennwerte mit der zuvor

diskutierten Erhéhung von + 50 % angesetzt.



285

Tabelle 2: Erwartungswerte der charakteristischen Mantelreibung und des charakteristischen

Spitzendrucks mit und ohne Mantel- bzw. FuBverpressung

Homogenbereich char. Mantelreibung char. Spitzendruck (s/d = 0,1)
9 Qs.kenw [KN/m?] Qb Ew [KN/M?]
Quartare Kiese 200 -
Tertiare Sande
(Aquifer Tl und TII) 300 8.000
Tertiare Sande
(Aquifer Tl und TII), 450 12.000
verpresst
Tertiare Tope unterhalb 200 6.000
Aquifer TI
Tertiare Tone unterhalb
Aquifer TI, verpresst ) 9.000

3.2.3 Festgelegter Priifumfang

Wie in den vorherigen Abschnitten beschrieben, sollen die Kennwerte fir Mantelreibung und
Spitzendruck in den mafRgebenden Homogenbereichen des Minchner Tertiars ermittelt
werden, sowie die Auswirkungen von Mantel- und FuRverpressung in den tieferen Schichten
und die damit verbundene Auswirkung auf die Kennwerte untersucht werden. Im Hinblick
auf den Anwendungsbereich derartiger Verpressungen bei zukinftigen Tiefgrindungen im
Grofiraum Miinchen und anhand des im Projektgebiet vorliegenden Baugrunds sollen
folgende Varianten in den nach Abschnitt 2.2 definierten malgebenden Homogenbereichen

berticksichtigt werden:

e Mantelverpressung in den tertidren Sanden (Aquifer TI)
e FuBverpressung in den tertidren Sanden (Aquifer TI)

e FuBverpressung in den tertidren Tonen und Schiuffen

Um aus den Ergebnissen quantifizierbare Rickschlisse auf die Kennwerte ziehen zu
kdénnen sowie die Streuungswerte zu reduzieren, wurden mindestens zwei Probepfahle im

jeweiligen Homogenbereich mit gleicher Herstellungs- und Verpressart durchgefiihrt.
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Des Weiteren sollten die Einflisse des Herstellverfahrens der Bohrpféhle untersucht
werden. Bei einem suspensionsgestitzten Aushub mit kreisformigem Querschnitt konnten
infolge der Filterkuchenbildung geringere Mantelreibungswerte als bei verrohrt hergestellten
Pfahlen resultieren. Fir die Untersuchung dieses Verhaltens werden die Ergebnisse aus
gleichen Homogenbereichen der unterschiedlichen Herstellverfahren miteinander

verglichen.

In Abbildung 4 ist der ausgeschriebene Priifumfang schematisch dargestellt. Aus dem Index
ist ersichtlich, welche Randbedingungen fiir den jeweiligen Probepfahl gelten. Der Pfahltyp-
Index besteht aus dem Homogenbereich des abgesetzten Pfahlkopfs (Teil A), dem
Bohrverfahren unterhalb des Mantelreibungsausschlusses (Teil B) und der etwaigen
vorhandenen Verpressart (Teil C). Die Probepfahle lassen sich zu insgesamt acht
Pfahltypen zusammenfassen. Die genaue Bedeutung jedes Index eines Pfahltyps sowie die

jeweilige rechnerische Priflast P, (mit dem Vorhaltemal von + 30 %) sind in Tabelle 3

Zusammengefasst.
18,4 MN 18,4 MN 24,7 MN 23,7 MN 19,7 MN 19,7 MN 24,2 MN 222 MN  Prouflastm. Vorh. P,y
$1-8G-0V S$1-VR-OV S1-VR-FV S$1-VR-MV TT-SG-OV TT-VR-OV TT-VR-FV $2-SG-QV ' Pfahityp
u. GOK [m] P Pp Pis Pys  Pfahinummer

Verpressung

Durch Erkundung zu bestatigen

Mantelverpressung Tertiare Tone
ca. 450 oo FuBverpressung | o o L L L L
*Sch aufbau und Einbindetiefen kénnen h

Abbildung 4: Zusammenfassung Prifumfang mit der urspriinglichen Planung der 15
Probepféahle ohne die Zusatzpfahle [REBSTOCK ET AL., 2024]
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Tabelle 3: Zusammenfassung der Pfahltypen mit Angabe der entsprechenden Priiflasten

) . . Rechn. Priflast mit
Pfahityp Teil A Teil B Teil C Vorhaltemaly
Homogenbereich | Bohrverfahren Verpressart
Pp,v [MN]

S1-SG-OV | Tert. Sande TI | Suspensions- - 18.4

gestutzt
S1-VR-OV Tert. Sande TI Verrohrt - 18,4
S1-VR-FV Tert. Sande TI Verrohrt Fuk 24,7
S1-VR-MV Tert. Sande TI Verrohrt Mantel 23,7
TT-SG-OV |  Tert. Tone Suspensions- - 19,7

gestutzt
TT-VR-OV Tert. Tone Verrohrt - 19,7
TT-VR-FV Tert. Tone Verrohrt Fuld 24,2
S2-SG-OV | Tert. Sande TIl | Suspensions- - 22,2

gestutzt

3.2.4 Zusatzuntersuchung: Einfluss der Standzeit auf die Mantelreibung

Die DIN 4126:2013-09 sieht vor, dass keine Abminderung des Erddruckneigungswinkels fur
Schlitzwande erforderlich ist, sofern die Standzeit des offenen Schlitzes < 30 Stunden
betragt. Andernfalls muss der sich ggfs. ausbildende Filterkuchen bericksichtigt und der
Erddruckneigungswinkel infolgedessen auf 6 = 0° reduziert werden. Dieser Ansatz ist
angesichts von technisch erforderlichen Herstellzeiten von bis zu 70 h fiir die gegenwartig
erforderlichen Schlitzwandlamellen mutmaRlich sehr konservativ. Aus diesem Grund
wurden fiirim Rahmen der Probebelastungskampagne drei Zusatzpfahle hergestellt, um die
Auswirkung der Standzeit offener suspensionsgestiitzer Bohrungen > 30 h auf die Mantel-
reibung in den tertidren Tonen und Schluffen zu untersuchen. Die dort vorgesehenen Stand-
zeiten betragen ca. 48 Std., 72 Std. und 144 Std. nach der Fertigstellung des jeweiligen

suspensionsgestultzten Pfahls.

3.3 Anforderungen an das Versuchsfeld und dessen Umsetzung

Die Kampagne umfasst planmaRig insgesamt 18 GroRbohrpfahle & 0,9 m mit Absetztiefen

zwischen 20 m und 30 m in den tertidren Tonen/Schluffen bzw. Sanden. Insgesamt werden
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9 verrohrte und 6 + 3 suspensionsgestiitzte Probepfahle hergestellt. Die 9 verrohrten und 6
suspensionsgestiitzen Probepfahle werden auf Druck geprift und 3 suspensionsgestiitze
Zusatzpfahle zur Untersuchung des Einflusses langerer Standzeiten im offenen Schlitz auf

Zug getestet.
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Abbildung 5: Ubersicht Testfeld der 15 Probepfihlen (links): hell-orange: Tertidrer Sand S1,
20 m / dunkel-orange: Tertidrer Sand S2, 30 m / violett: Tertidrer Ton TT, 25 m, 24
Reaktionspfiahlen (weiB), 3 Erprobungspfahle (unten rechts, blau bzw. rot) sowie den 3
Zusatzpfahlen (cyan) mit Flachfundamenten und der Baugrunderkundung [HAGEN ET AL.,
2024]

Als Optimierung im Rahmen der zur Verfigung stehenden Flachen sowie der Anzahl
herzustellender Reaktionspfahle ist eine rechteckige Anordnung der Versuchspfahle (3 x 5
Pfahle) mit einer mehrfachen Nutzung (fur bis zu vier verschiedene Probebelastungen) der
Reaktionspfahle vorgesehen, siehe Abbildung 5. Daraus ergibt sich eine Mindestanzahl von

24 Reaktionspfahlen fiir die 15 Pfahlprobebelastungen. Das Belastungssystem besteht auf-
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grund der hohen Priiflasten aus einem kreuzférmigen Aufbau mit vier Reaktionspfahlen fir

jede Probebelastung.

Basierend auf den Erwartungswerten, vgl. Tabelle 2, ergeben sich sehr hohe Priflasten.
Um die daher erforderliche Pfahlbewehrung und Belastungskonstruktion mit vertretbarem
technischen Aufwand realisieren zu kbénnen, war eine Begrenzung der Priiflast erforderlich.
Das wurde durch einen in der Lange gestaffelten Mantelreibungsausschluss (MRA)

realisiert. Die planmaRigen Pruflasten sind der Tabelle 3 zu entnehmen.

Der Mantelreibungsausschluss wird je nach Pfahltyp mit einer Tiefe zwischen 10 m und
20 m unter GOK hergestellt, sodass jeweils die untersten 10 m eines Pfahls auf
Mantelreibung beansprucht werden. Die technische Umsetzung des Mantelreibungsaus-
schlusses, wie auch die Dimensionierung der Pfahlbewehrung unter Berlcksichtigung der
unvermeidlichen Ausmitten im Probepfahl stellten sich als technisch sehr anspruchsvoll dar.
Fir den im Bereich des MRA frei auskragenden Pfahlschaft musste eine ausreichende

Knicksicherheit nachgewiesen werden.

Der MRA wurde planmaRig als zwei konzentrische Stahlrohre Qinnen 1016 mm bzw.
Dauren 1200 mm mit einem Wasserspalt ausgefiihrt. Die zuverlassige Herstellung des MRA
war zwingend fiir den Erfolg der Pfahlprobebelastung notwendig, weswegen im Vorfeld ein
Erprobungspfahl zur Uberpriifung der technischen Umsetzbarkeit hergestellt wurde. Der
aus der Doppelstahlhilse bestehende MRA wurde in vorab hergestellte Pilotbohrungen
@ 1500 mm abgesetzt. AnschlieRend wird der Ringraum zwischen der gezogenen
Verrohrung und dem MRA-Aufenrohr verfillt. Um ein Eindringen der Suspension wie auch
spater des Betons bei der spateren Pfahlbetonage zu verhindern, wurde der Ringspalt am
Schaft wie auch am Ful} zwischen Innen- und AuRenrohr vor Einhub abgedichtet. Die
Probepfahle wurden anschliefend durch das Innenrohr der Doppelstahlhiilse auf Endtiefe
abgeteuft, vgl. Abbildung 6.

Ergédnzend zu dem MRA-Erprobungspfahl wurden zwei weitere Erprobungspfahle
hergestellt, die dazu dienten die technisch moglichen Zeitpunkte fiir das Aufsprengen und

Nachverpressen der Probepfahle mit Mantel- und FuRverpressung zu testen.

Das Probefeld in Abbildung 5 wurde so konzeptioniert und angeordnet, dass die Reaktions-
pfahle im Lauf der Kampagne planmaRig eine abnehmende Belastung aus den

Probebelastungen erfahren. Ebenso sollten die am héchsten belasteten Probepfahle (sechs
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Probepfahle mit Mantel- bzw. FuBverpressung) im gréRtmdglichen Abstand zueinander
angeordnet werden. Die Ubrigen neun geringer belasteten Probepfahle wurden dazwischen
angeordnet. Die Pfahle mit gleicher Absetztiefe wurden dabei mit einem moglichst groRen
Abstand zueinander geplant, damit differenzierte Aussagen zu den jeweiligen Homogen-
bereichen mdglich sind. Zusatzlich galt zu beriicksichtigen, dass die Reaktionspfahle
moglichst gleichmaRig vorbelastet sind. Die vorgenannten Spezifika wurden bei der Fest-

legung der Reihenfolge der Probebelastungen bereits in dem Konzept beriicksichtigt.

B —
.

Stiitzrohr innen

Mantelreibungsausschluss
Kettenextensometer

Bohrrohr innen

Verfiillter Ringraum
2zwischen Verrohrung
und &ullerem
Stiitzrohr

Probepfahl

Ringspalt zwischen
auBerem und

innerem Stiitzrohr /

Dichtschlauch

Betonverformungsgeber
in 8 Messquerschnitten

10 m freie
Pfahllénge

Druckmesskissen

Abbildung 6: Schematische Darstellung des Abbildung 7: Schematische Darstellung

Mantelreibungsausschlusses sowie des eines Probepfahls mit der
unbetonierten Probepfahls Messinstrumentierung BVG und EXT im
Pfahlschaft und PfahlfuBmesskissen.

3.4 Messtechnik fiir die Pfahlprobebelastung

Die Instrumentierung der Probepfahle erfolgt in Anlehnung an die EA-Pfahle, "hohe
Anforderungen”, wobei die horizontale und vertikale Verschiebung, die Axialkraft am
Pfahlkopf, die Pfahlstauchung in verschiedenen, lber die Pfahllange verteilten Mess-
querschnitten, der Spitzendruck und die Setzungen an der OK der Pfahlhilse (AuRenrohr
MRA-Casing) zeitabhangig erfasst wurde (Abbildung 7). An den Reaktionspfahlen wurden
die Krafte in den Zug-GEW!I und die vertikalen Pfahlkopfverschiebungen gemessen.



201

Die tiefenabhéngige Pfahlstauchung zur Ermittlung der Mantelreibung in den einzelnen
Homogenbereichen und des Spitzendrucks wird in verschiedenen Messquerschnitten (lokal
und abschnittsweise integral) redundant erfasst. Die Uber die Pfahllange gestaffelt ange-
ordneten Messquerschnitte umfassen Betonverformungsgeber (BVG), Kettenextensometer
(EXT) sowie eine kontinuierliche Dehnungsmessung mittels Faseroptik. Die Leerrohre der
Kettenextensometer sowie die Faseroptik sind parallel zueinander in jeweils vier Strangen
Uber den Querschnitt angeordnet. Die in Messrohren bei der Probebelastung jeweils
eingebauten Kettenextensometer wurden paarweise redundant und damit neutral gegen die
unvermeidliche, aus dem MRA resultierenden Biegung eingebaut. Ebenso wurden aufgrund

maglicher Ausfalle von Einzelgebern vier BVGs je Messquerschnitt angebracht.

Zur Kalibrierung der unterschiedlichen Messsysteme wurde der Mantelreibungsausschluss
verwendet, da dieser fir alle Probepfahle bei bekannter Querschnittsflache und Abschnitts-
lange eine ideale Referenzstrecke unter weitgehend konstanter Pfahlnormalkraft darstellt.
Da die Erkundungsbohrungen gezeigt haben, dass der Baugrund innerhalb des Probefeldes
durchaus variiert und somit die Homogenbereiche im Tertiar nicht eindeutig voneinander
abgegrenzt werden konnen, wurden die Messquerschnitte oberhalb des Druckmesskissens
in einem regelmafligen 2 m-Raster angeordnet. Dadurch ergeben sich fiinf Messquer-

schnitte aufRerhalb und drei innerhalb des Mantelreibungsausschlusses, vgl. Abbildung 7.

Gemal DIN EN ISO 22477-1 ist die gesamte Messtechnik vor auleren Witterungs-
einflissen, wie Sonneneinstrahlung, Temperaturanderung, Niederschlage oder Wind zu
schiitzen, was fur dieses Vorhaben durch eine (umsetzbare) Einhausung der Belastungs-
einrichtung erfolgte.

3.5 Belastungsprogramm fiir die Pfahlprobebelastung

Fir einen Ruckschluss auf die Grenztragfahigkeiten von Mantelreibung und Spitzendruck
missen die Pfahlprobebelastungen mindestens bis zur rechnerischen Priiflast und dabei
ggdfs. Uber die sog. Grenzsetzung sy = 0,1 D hinausgehend durchgefiihrt werden. Hierfir ist
das Belastungsprogramm fir die Prifung mit nur einem Lastzyklus gemaR
DIN EN ISO 22477-1 vorgesehen.

Unter Berlicksichtigung der angegebenen Priflasten (vgl. Abbildung 4) und der normativ
vorgegebenen Mindestanzahl an Laststufen sollten gemafly der urspriinglichen Planung

konstante Laststufen von 2 MN gewahlit werden. Fiir die Pfahle im tertidren Ton wurden im
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Zuge der ersten Pfahlprobebelastungen die Laststufen auf 1 MN bzw. bei groRer werdenden
Dehnungen auf 0,5 MN reduziert.

Die Beobachtungsdauer der einzelnen Laststufen richtet sich primar nach dem Kriterium der

Verschiebungsgeschwindigkeit (< 0,1 mm in 5 Minuten) der EA-Pfahle.

Bei der Belastungskampagne wurden die Druckpféhle zunachst kraftgesteuert belastet.
Sofern die Beobachtungszeit einer Laststufe tUber eine Stunde verlangert werden musste,
um das Kriterium der Verschiebungsgeschwindigkeit einzuhalten, wurde nach Ende der
Laststufe wegsteuert weiter belastet. Die Druckpféhle wurden dann bis in die Nahe des ULS
des Probepfahls, der zulassigen Kraft des Reaktionssystem bzw. dem max. Pressenhub

belastet.
4 Realisierung Versuchsfeld

4.1 Ausfiihrungsplanung

Samtliche Planungsleistungen wurden durch das Technische Biro der Implenia Civil
Engineering GmbH in Mannheim erbracht und erfolgten immer in enger Abstimmung mit der

Baustelle, dem Auftraggeber und den geotechnischen Beratern.

Der Mantelreibungsausschluss besteht aus zwei koaxialen Stahlrohren. Aufgrund des
planmafigen Pfahldurchmessers von & 0,9 m wurde ein Innenrohr 1016x8,0 mm gewahit.
Hierdurch war gewahrleistet, dass die spater einzustellende Bohrverrohrung ausreichend
Spielraum zum Mantelreibungsausschluss hat. Fur das Auf3enrohr wurden Abmessungen
von 1220x8,0 mm gewahlt. Hierdurch wurde ein Ringspalt von ca. 10 cm sichergestellt. Die
Rohrlangen betragen 10 m, 15 m und 20 m. Das Innenrohr ist an beiden Enden jeweils ca.

50 cm langer als das AufRenrohr.

Damit die Knicksicherheit des frei auskragenden Pfahls innerhalb des Mantelreibungs-
ausschlusses gewabhrleistet ist, wurden alle 5,0 m Abstandhalter Gber den Umfang verteil
angeordnet. Hierdurch wurde die mogliche horizontale Auslenkung des Pfahls auf 10 mm

begrenzt.

Die Probepfahle wurden mit einer maximalen Priflast mit Vorhaltemall Ppyv von bis zu
24,7 MN bemessen. Bei der Bemessung wurde die Priflast Pp in der Bemessungssituation
BS-A untersucht. Bei der Priflast mit Vorhaltemall Ppv (= 1,3 Pp) wurden charakteristische

Materialparameter fur Beton und Stahl angesetzt. Fur die Pfahlherstellung unterhalb des
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Casings wurde die Exzentrizitat gemal DIN EN 1536 berucksichtigt. Zusatzlich wurde noch
eine Exzentrizitadt aus dem Versatz der Schwerelinien des Bohrpfahls am Ubergang der
Bereiche mit und ohne Mantelreibungsausschluss und einer Lageabweichung der Presse
am Ansatzpunkt bericksichtigt. Im Bereich des MRA-Casings wird der Querschnitt des
Probepfahls als Verbundstiitze & 1016 mm nach DIN EN 1994-1-1 nachgewiesen. Die bei
der Bemessung ermittelten Bewehrungsgehalte fiir die maximal belasteten Druckpfahle
waren nur durch 10 &40 mm Doppelstdbe (GEWI) einlagig in Kombination mit einem

Pfahlbeton der Festigkeitsklasse C 35/45 zu realisieren.

Fir die Betrachtung des Einflusses der Standzeiten des offenen Schlitzes auf die
Mantelreibung waren spezielle Bewehrungskorbe erforderlich (Abbildung 8). Die drei
zusatzlichen Probepfahle zur Untersuchung des Einflusses der Standzeit des offenen
Schlitzes auf die Mantelreibung werden als Zugpfahle gleichfalls mit einem 15 m MRA-
Casing im Kopfbereich analog zu den Pfahlen TT-SG-OV (Tiefe 25 m mit Teststrecke im
tertiaren Sand) hergestellt. Die Zugpfahle wurden analog zum System "Druckrohranker" mit
einer Einleitung der Zugkraft am PfahlfuR konzipiert, damit der Pfahlschaft wahrend der
(Zug-) Probebelastung gestaucht wird. Die durch diese Belastung induzierte Dehnung wird
wie bei den Druckpfahlen mit BVG und EXT sowie Faseroptik erfasst. Zur Messung sind
zwei Messquerschnitte unmittelbar oberhalb der Lasteinleitung am Pfahlfut und am

Ubergang in das MRA-Casing vorgesehen.

Die Bemessung der planmaRigen Zugkraft von P, = 10,9 MN ergab vier Zugstangen GEWI+
@75 mm in S 835/1035 und eine Verankerungsplatte am Pfahlfu in S 670 mit einem
Durchmesser von 800 mm und Dicke von 100 mm. Zur Stabilisierung der in Hullrohren
gefiihrten und somit vom Beton des Pfahlschafts entkoppelten Zugstangen beim Einbau in
die Bohrung dient ein Stahlfachwerktrdger aus L-Winkeln und Aussteifungsblechen, der

auch fiur die Befestigung der Messtechnik diente.
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Abbildung 8: FuBausbildung Zugpfahlbewehrungskorb

4.2 Pfahlherstellung

4.2.1 Reaktionspfihle

Die Reaktionspféhle mit Bohrdurchmesser 880 mm und einer Bohrtiefe von 21 m wurden im
SOB-Verfahren hergestellt. Fir die Bohrarbeiten kam eine Drehbohranlage BG 30 H mit
Kelly-Verlangerung zum Einsatz. Der Grundbewehrungskorb bestand aus 16 & 25 mm
Staben. Fir den Lasteintrag wurden zuséatzlich vier Tragglieder als GEWI & 63,5 mm in
S 670/800 mit einer Lange von 18 m eingebunden. Der gesamte Bewehrungskorb wurde in
voller Lange von 20 m auf die Baustelle geliefert und nachtraglich in den frischen Beton
eingeriittelt. Als Pfahlbeton wurde ein C 30/37 mit einem GréRtkorn von 8 mm eingebaut.
Die Konsistenz wurde im Bereich F5/F6 eingestellt und vor dem Einbau jeder Charge
Uberprift. Es wurden hierbei die Anforderungen an die Lagegenauigkeit gemaf DIN 1536
eingehalten. Fur die Anbindung des Reaktionssystems wurde ein Bewehrungsuberstand
der GEWIs von 50 cm vorgesehen.
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Abbildung 9: Herstellung Reaktionspféhle Abbildung 10: Produktion der
d = 880 mm und Bohrtiefe bis 21 m im SOB- Stahlrohrhiilsen fiir den
Verfahren mit Kelly-Verldngerung Mantelreibungsausschluss (MRA-

Innenrohr) mit Packer, Schldauchen,
Abstandhalter etc. in einer Feldfabrik

4.2.2 Mantelreibungsausschluss

Die einzelnen Rohrschliisse fir den Mantelreibungsausschluss wurden in den
erforderlichen Langen auf die Baustelle geliefert. Die gesamte Bearbeitung der Rohre
erfolgte in einer Feldfabrik direkt auf der Baustelle. Zur leichteren Bearbeitung wurden die
Rohre auf einer Rohrdrehvorrichtung gelagert. Neben den Abstandhaltern wurden ein
Inklinometerrohr, Schlauchfilhrungen, diverse Bleche, Spill- und Fillschlduche
angeschweildt sowie die Dichtpacker am Rohr befestigt. Nach Abschluss der
Schweilarbeiten am Innenrohr, wurde dieses in das zugehdrige Aufienrohr eingeschoben
und anschlieBend an der Kopfseite an temporaren Abstandhaltern fest verschweil3t. Die
Abstandhalter wurden darauf bemessen, dass diese spater auch als Anschlagpunkt fiir den

Einbau des Mantelreibungsausschlusses verwendet werden konnen.
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4.2.3 Pilotbohrungen

Fir den Einbau der MRA-Casings wurde eine Pilotbohrung & 1500 mm im Kelly-
Bohrverfahren mit Wasserauflast bis in die entsprechende Tiefe von 10 m, 15 m bzw. 20 m
abgeteuft. Als Bohrgerat kam eine Liebherr LB 44-510 zum Einsatz. Nach Erreichen der
planmaRigen Tiefe wurde in einem ersten Schritt eine Kiesschittung GK 16/32 mit einer
Stéarke von ca. 50 cm zur Stabilisierung der Bohrlochsohle eingebaut. Als abdichtende
Sperrschicht wurden anschlielend Pellets aus Quellton mit einer Machtigkeit von ca. 2 min
die Verrohrung eingefiillt. In die noch nicht aufgequollenen Pellets wurde anschlief’end das
MRA-Casing eingestellt und mit dem Innenrohr auf dem Kiespolster abgesetzt. Zuvor wurde
der am unteren Ende des MRA-Casings befindliche Dichtpacker mit Wasser befllt, um den

Ringspalt zwischen Innen- und Aufenrohr zu verschlie3en.

Um die Lage des MRA-Casings innerhalb der Bohrung zu definieren, wurde am Kopf des
Bohrrohres ein Justierrahmen aufgebaut, welcher die Fihrung des Mantelreibungs-
ausschlusses beim Einbau und das anschlieBende in Position halten, GUbernahm. Zur
Kontrolle der Lagegenauigkeit wurden Uber die am MRA-Casing angeschweiften Vierkant-
rohre mehrfach Inklinometermessungen (VIK) ausgefiihrt. Hierbei wurden zwischen Ober-
und Unterseite Differenzen von ca. 1 mm festgestellt. Nach einer Quellzeit der Tonpellets
von mind. zwolf Stunden wurde beim Ziehen der Bohrrohre der Ringraum zwischen
Bohrlochwandung und AuRenrohr des MRA-Casings mit einer Zementsuspension verfullt.
Hierbei wurde permanent der Druck des Dichtschlauches und der Wasserspiegel im Ring-
spalt Uberprift, um ein etwaiges Eindringen von Verpressmaterial in den Ringspalt fest-
stellen zu kénnen. Das Innenrohr des MRA-Casings steht nach dem Einbau planmaRig

50 cm Uber Arbeitsebene.

Vor Ausfihrung der Pilotbohrungen fir die Probepfahle war ein Proof of Concept des
Mantelreibungsausschlusses vorgesehen. An einer vom (Haupt-)Testfeld losgeldsten Stelle
wurde ein sogenannter Erprobungspfahl (vgl. Abbildung 5) hergestellt. Die Pilotbohrung
wurde hier wie zuvor beschrieben hergestellt und ausgebaut. Anschliefend wurde aus dem
Innenrohr herausgebohrt und einige Meter in das Innenrohr betoniert. Der Nachweis des
funktionierenden Mantelreibungsausschlusses konnte anschlieRend durch Herausziehen

des Innenrohres (vgl. Abbildung 12) erbracht werden.
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Abbildung 11: Einsetzen des Abbildung 12: Funktionsnachweis des
Mantelreibungsausschlusses in die Mantelreibungsausschlusses durch Ziehen
Pilotbohrung mit Justiereinrichtung des Innenrohres

4.2.4 Probepfahle

Nach Abschluss aller Pilotbohrungen einschlielich dem Einbau der MRA-Casings und
entsprechender Aushartezeit fir die Zementsuspension wurde mit der Herstellung der
Probepfahle begonnen. Die Herstellung der vollverrohrten Pfahle erfolgte im Kelly-
Bohrverfahren gleichfalls mit der LB 44-510. Die Rohrtour wurde innerhalb des Casings
sukzessive eingehoben und mit einer Rohrschelle oberhalb des MRA-Casings auf einer
mobilen Arbeitsplattform abgefangen. Anschliefend konnte die Bohrung bis zur
planmaRigen Endteufe (10 m unterhalb des Casings) mit dem Bohreimer unter

Wasserauflast abgeteuft werden.

Fir den Aushub der suspensionsgestiitzten Pfahle wurde ein Greifer mit einer Schalenbreite
von 880 mm verwendet. Als Tragergerat kam ein Seilbagger vom Typ Liebherr HS 855 zum
Einsatz. Da bei den suspensionsgestltzten Pfahlen kein Bohrrohr innerhalb des MRA-

Casings eingesetzt werden konnte, musste hier beim Greiferspiel (Ein- und Austauchen des
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Greifers in den Bohrpfahl) vor allem an der Unterkante des MRA-Casings darauf geachtet
werden, dass sich der Greifer dort nicht verkantet. Ein kritischer Aspekt am Ubergang UK
MRA-Casing zu der suspensionsgestitzten Bohrung war auferdem das Ausspulen des
Dichttones durch die Vielzahl an erforderlichen Greiferfahrten. Ein solches Ausbrechen und
anschlieRendes Ausbetonieren dieses Ausbruches unterhalb des Casings hatte mit dem
dadurch verbundenen Uberbeton vor allem bei den drei Zugpfahlen zu Problemen bei der
Probebelastung und verfalschten Ergebnissen gefiihrt. Fir die suspensionsgestitzten
Pfahle wurde daher entschieden, den kritischen Bereich vorab mit dem Bohreimer
auszuheben, durch den Einbau von Flussigboden zu vergiten und anschlieend mit dem
Bohreimer zu durchdrtern.

Abbildung 13: Kugelgreifer mit Abbildung 14: MeiBel zum Durchértern der
Schalenerweiterung Sandsteinschichten

Der bei der Pfahlherstellung ausgehobene Boden wurde nach vorheriger Einweisung durch
den Geratefahrer und Polier angesprochen, um die theoretischen Schichtgrenzen Quartar

zu Tertiar und innerhalb des Tertiars zu verifizieren.

Nach dem Aushub der einzelnen Probepfahle wurde jeweils eine Ultraschallmessung

(KODEN-Messung) zur Messung der Vertikalitdt in zwei orthogonale Richtungen durch-
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gefiihrt. Auch am PfahlfuR wurde zur Stabilisierung der Bohrlochsohle ein Kiespolster
eingebaut und die wahrend der Mess-/Wartezeit abgesetzten Feinteile anschlieRend mit

dem Bohreimer ausgehoben.

Abbildung 15: Bewehrungskorb mit & 40 Abbildung 16: Aufrichten der steifen
Doppelstiben, Betonverformungs- Bewehrungskorbe ohne signifikante
messgebern, faseroptischen Sensoren und Durchbiegung
Extensometerrohren

Aufgrund der Korblangen von bis zu 30 m wurde die Bewehrung planmaBig gestof3en
konzipiert. Der Bewehrungssto} der GEWI & 40 Einzel- bzw. Doppelstabe wurde mit
gekonterten Muffenverbindungen mit dem System Spannschloss umgesetzt. Die StoR3-
bereiche wurden normgemaly versetzt angeordnet. Probepfahle mit geringeren Beweh-
rungsgehalten und @ 28 mm Léngseisen wurden mit UbergreifungsstdRen ausgebildet.
Gemeinsam wurde entschieden, alle Bewehrungskorbe werksseitig zu stoRen und mit einer
Lange von bis zu 30 m am Stiick auf die Baustelle zu liefern. Hierdurch konnte die Montage
der Instrumentierung, Verpressleitungen und ausfihrliche Dokumentation der Lage der

faseroptischen Sensoren und der Betonverformungsmessgeber erheblich erleichtert
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werden. Sowohl vor als auch nach der Betonage wurden alle Messgeber auf Funktionalitat

geprift. Die sensible Messtechnik ist fast vollstandig unversehrt geblieben.

Zur Bestimmung der Betonfestigkeit der Probepféhle wurden sowohl Wirfel fur die
Druckfestigkeit als auch Zylinder zur Bestimmung des E-Moduls hergestellt. Fir die
Probepfahle kam ein C35/45 (Druckpfahle) bzw. C45/55 (Zugpfahle) zum Einsatz, die
Reaktionspfahle wurden mit einem C30/37 hergestellt. Aufgrund der hohen Bewehrungs-
gehalte war der Einsatz eines Betons mit einem Gréftkorn von 8 mm erforderlich. Bei der
Betonage der Probepfahle wurde sowohl der Einbau als auch das Setzmal} im Bohrrohr im
Zuge des Ausbaus der Bohrverrohrung ausfiihrlich in 1 m-Schritten im Bereich der
Einbindung in den Baugrund dokumentiert. Aus der sich hieraus ergebenden Betonierkurve
wird der theoretische Pfahldurchmesser unterhalb des MRA-Casings in 1 m-Schritten
abgeleitet. Bei den gegreiferten Pfahlen wurde die Betonmenge ber den Hubzahler der
Betonpumpe erfasst.

Nach Abschluss der Betonage wurde das Kiespolster unterhalb des PfahlfuRmesskissens
Uber am Bewehrungskorb unter das Druckmesskissen angebrachte Injektionsleitungen
"drucklos", d.h. mit einem gegeniiber einer Nachverpressung erheblich reduzierten
Pumpendruck, mit Zementsuspension verfillt. Auf Basis des theoretischen Porenvolumens

des Kiespolsters wurde das einzubringende Suspensionsvolumen von 100 | bestimmt.

Je nach Pfahltyp wurden die Nachverpressungen des Pfahimantels bzw. des PfahlfulRes
etwa 8-10 h nach Betonage ausgefiihrt. Die Verpressventile wurden als aulen am
Bewehrungskorb angebrachte NI-Leitungen ausgefiihrt. Fir die Mantelverpressung wurden
Uber den Umfang verteilt vier Strange angeordnet. Je Strang wurden vier Ventile iber eine

Hohe von 3 m gestaffelt.

Nach Abschluss der Pfahlarbeiten wurden die Pfahlkdpfe vorbereitet, gesdubert und plan
aufbetoniert. In diesem Zuge erfolgten auch die erneuten Kontrollen aller Messgeber sowie
zusatzliche Inklinometermessungen (VIK) innerhalb der Extensometerrohre. Hierdurch
konnten Tendenzen hinsichtlich des Verlaufs des Pfahls bzw. der Lage des Bewehrungs-
korbs im Pfahl abgeleitet werden. Weiterhin wurden auf dieser Basis durch das Technische
Biro der Implenia Nachrechnungen aller Probepfahle angestellt und dadurch zusétzliche
Tragfahigkeitsreserven identifiziert, welche im Zuge der spateren Probebelastungen auch

ausgereizt wurden. Zur Prifung der Pfahlintegritat wurden einerseits die Hammerschlag-
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prifung (PIT) sowie Ultraschallmessungen innerhalb der Extensometerrohre (CSL)

ausgefihrt.
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Abbildung 17: Exemplarische Darstellung des  Abbildung 18: Konisches Betonfertigteil
theoretischen Pfahldurchmessers auf Basis unterhalb Kraftmessdose mit
der eingebrachten Betonmenge Injektionsleitungen zur Verfiillung der
Kiespolsterbettung

Abbildung 19: vorbereiteter Pfahlkopf Abbildung 20: Pfahlkopf nach der Betonage

vor der Betonage mit geschiitztem Ringspalt
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4.2.5 Belastungseinrichtung

Zur Prifung der Probepféhle wurde ein kreuzférmiger Belastungsaufbau gewahlt. Als
Haupttrager Gber dem Probepfahl wurden zwei Trégerpakete bestehend aus jeweils drei
HEM 1000 aufgebaut. Eine Gabellagerung zur Aufnahme von an den Auflagern eventuell
auftretenden Torsionsmomenten wurde durch ein konstruktives Verspannen der Trager
gewahrleistet. Fir den Toleranzausgleich wurde die Lasteinleitung von den Haupttragern in
die GEWIs der Reaktionspfahle entkoppelt. Zusatzliche Tragerpakete bestehend aus drei
HEB 600 mit einer Lange von je 3,50 m ermdglichten einen zwangsfreien Lasteintrag
entsprechend den tatséchlich vorgefundenen Gegebenheiten.

Als Pressenpaket wurden vier baugleiche 8-MN-Zweiwegepressen mit einem Pressenhub
von bis zu 300 mm eingesetzt. Fir die direkte Kraftmessung wurden kalibrierte Kraftmess-
dosen direkt unterhalb der Pressen eingesetzt. Weiterhin wurden insgesamt 16 Kraft-
messdosen an den GEWIs der Reaktionspfahle installiert, um eine mégliche Uberlastung

einzelner GEWIs ausschliel3en zu kénnen.

TiMNg.de

Abbildung 21: Belastungseinrichtung, Pressenpaket und Referenzsystem

Um den hohen Qualitatsanspruch an die Priifungen gerecht zu werden und Einflisse aus
Witterung (insbesondere Wind und Sonne) und des Temperaturgangs wahrend der

mehrtagigen Probebelastung auf die Priifergebnisse zu minimieren, wurde eine kranbare
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Profiltragerhalle mit Abmessungen von 13 x 13 m und einer Firsthéhe von 7,6 m eingesetzt.
Uber eine spezielle Traverse wurde die rund zehn Tonnen schwere Halle an insgesamt acht
an den Bindern befindlichen Punkten angeschlagen. Die Profiltragerhalle umfasste die
gesamte Belastungseinrichtung mit den Haupttrdgern und Reaktionspfahlen einschlieBlich

des Messgerusts.

Der Umbauprozess der gesamten Belastungseinrichtung konnte im Verlauf so optimiert
werden, dass dieser innerhalb von eineinhalb bis zwei Tagen abgeschlossen werden
konnte. Die Probebelastung mit lastgesteuerter und spater vorschubkontrollierter Phase
erfolgte im Anschluss innerhalb von zwei Tagen. Insgesamt konnten die Probebelastungen

planbar fir alle Beteiligten in einem konstanten Wochenrhythmus umgesetzt werden.

Abbildung 22: Setzen der kranbaren Profiltragerhalle

5 Zusammenfassung und Ausblick

Die EU strebt an, bis zum Jahr 2050 klimaneutral zu sein. Daflr sollen die Netto-
Treibhausgasemissionen bis 2030 um mindestens 55 % im Vergleich zu 1990 reduziert
werden. Der Bau- und Gebaudesektor tragt mit 40 % der globalen CO2-Emissionen sowie
1/3 des weltweiten Verbrauchs an Ressourcen einen wesentlichen Anteil [DYSON ET AL.,
2023]. Auch der Verkehrssektor wiegt mit 25 % [UMWELT BUNDESAMT, 2024] der

weltweiten CO2-Emissionen schwer.
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Die Landeshauptstadt Minchen hat es sich zum Ziel gemacht bereits zum Jahr 2035
klimaneutral zu sein [OKO-INSTITUT, 2021]. Hierfiir streben sie u.a. den Ausbau des
offentlichen Nahverkehrs an, was sich in einem maRgeblichen Ausbau und einer
mafgeblichen Erweiterung des U-Bahnnetzes in Miinchen duert. Zusétzlich sollen bereits
in der Planung und im Bau durch Green Engineering in Verbindung mit mafgeschneiderte

Lésungsansatze die CO2-Emissionen reduziert werden.

Viele Projekte der Vergangenheit haben gezeigt, dass der Miinchner Baugrund ein gro3es
Potential zum Aufnehmen von Lasten aufweist. Die Pfahlprobebelastungen in Freiham
sollen dieses bekannte Potential in Bodenkennwerte Uibersetzen, sodass die Einbindetiefen
von Bohrpféhlen und Schlitzwénden bei zukilnftigen Bauwerken im Raum Minchen
optimiert werden kdnnen und damit zur direkten Reduktion von Treibhausgasen beitragen.
Hierfir wurden 15 Pfahlprobebelastungen auf Druck in den drei mafligebenden
Homogenbereichen sowie drei Pfahlprobebelastungen auf Zug durchgefiihrt. Die
Pfahlherstellung war durch den bis zu 20 m langen herzustellenden Mantelreibungs-
ausschluss, den infolge der hohen Priflasten hoch bewehrten Bewehrungskorb sowie der
ausgepragten  Pfahlinstrumentierung technisch sehr anspruchsvoll. Bereits im
Planungsprozess hat sich gezeigt, dass alle Projektbeteiligten pragmatische und sinnvolle
Lésungen unterstitzen, damit das Projekt ein Erfolg wird. Das wurde auch wahrend der
Herstellung umgesetzt, da durch die sorgfaltige Arbeit lediglich einige vereinzelte

Messgeber der tber 500 sensiblen Messinstrumente beschadigt wurden.

Durch die gute Zusammenarbeit aller Projektbeteiligten konnten die 18
Pfahlprobebelastungen Ende 2024 erfolgreich und zufriedenstellend abgeschlossen
werden. Aktuell erfolgt die Auswertung der Pfahlprobebelastungen und der Vergleich der
Ergebnisse der drei verschiedenen Messsysteme durch die TU Minchen und Boley
Geotechnik. Eine erste Auswertungen der Probebelastungen bestatigen die Annahme, die
Kennwerte zukinftig anpassen und erhdéhen zu konnen, was den Erfolg der
Pfahlprobebelastungskampagne bestatigt. Die Detailauswertung zur Ableitung der
schichtabhangigen Mantelreibungen bzw. Spitzendriicke in Abhangigkeit der Variationen
wie auch eine begleitende numerische Simulation der Pfahlprobebelastungen sind derzeit

in Bearbeitung.
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Auswirkungen fehlender Baugrundaufschliisse auf die
Auswertung von Pfahlwiderstanden aus Probebelastungen am

Beispiel von Testfeldern

Thorsten Schultze, Luka Hublitz

Grundbaulabor Bremen, Ingenieurgesellschaft fir Geotechnik mbH

1 Einleitung

Die Ermittlung der axialen &uReren Pfahlwiderstdénde in Lockergesteinen erfolgt
Ublicherweise auf Grundlage der Ergebnisse von Drucksondierungen und Erfahrungswerten
bei vergleichbaren Baugrundverhéltnissen. Bei unzureichender Kenntnis ber die
Tragféhigkeit des anstehenden Baugrundes, zur Ermittlung der exakten Widerstands-
Setzungslinie des Pfahls oder zur Optimierung der Pfahlgrindung werden statische
und/oder dynamische Probebelastungen ausgefiihrt. Hierfiir ist ebenfalls die genaue
Kenntnis Uber die Baugrundschichtung und Baugrundfestigkeit am Pfahlstandort
erforderlich, um eine fachgerechte Auswertung der Messergebnisse zu gewahrleisten und

verlassliche Ergebnisse fiir die Ubertragbarkeit auf weitere Sondierungen zu erzielen.

In zahlreichen Auswertungen, Verdéffentlichungen und Vortragen wird dabei die Kenntnis der
exakten Baugrundverhaltnisse am Pfahlstandort vernachlassigt und die nattrliche Variation
der Baugrundverhaltnisse innerhalb der Bauflache unterschéatzt. Sowohl von Planern als
auch von ausfuhrenden Firmen werden oft die Ergebnisse von Baugrunderkundungen
herangezogen, die eine nicht unerhebliche Entfernung zum Standort des Probepfahles
aufweisen. Eine belastbare Korrelation der Probebelastungsergebnisse mit den
Baugrundverhaltnissen ist in diesen Fallen mit hohen Unsicherheiten verbunden, sodass
das tatsachliche Pfahltragverhalten haufig nicht den Erwartungen entspricht. Bei Giber den
Erwartungen liegenden Pfahlwiderstdnden wird dann ein nicht zutreffendes
Sicherheitsniveau ermittelt.

Im Rahmen dieses Beitrages wird anhand von drei Testfeldern in Bremerhaven und Heide
ermittelt, welchen Einfluss natirliche Baugrundvariationen auf kurzer Distanz auf das
auBere Pfahltragverhalten aufweisen kénnen. Die Ergebnisse werden in diesem Kontext
hinsichtlich der in der Praxis haufig auftretenden zu geringen Aufschlussdichte bei

Pfahlprobebelastungen bewertet.
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2 Angaben zu den Testfeldern
2.1 Testfeld 1 - Bremerhaven

2.1.1 Lageplan Drucksondierungen

Die Drucksondierungen wurden in einem Rasterabstand von 2,3 m / 2,9 m ausgefuhrt. Die
Gesamtabmessungen des Testfeldes betragen 11,65 m x 2,9 m. Die Abbildung 1 zeigt einen
Lageplan mit Darstellung der verwendeten Drucksondierungen.

' L G
233 — =233 — == 233— =233

RS T -

2,33 —f

29m

é |
‘4—L

/| 'S
|8

- —f

1 2 |

~1=11,65m | | = !

Abbildung 1: Lageplan Drucksondierungen Testfeld 1 — Bremerhaven

2.1.2 Allgemeine Baugrundverhéaltnisse

Der Baugrund am Standort des Testfeldes 1 in Bremerhaven ist durch oberflachennahe
Weichschichten aus organischen, tonigen Schluffen und Torf in Machtigkeiten von rd. 2,5 m
charakterisiert. Unterlagert werden die Weichschichten von holozanen Sanden mit lokal
schluffigen Beimengungen. Die Unterkante der vorgenannten Sandschicht variiert nach den
Ergebnissen der Drucksondierungen deutlich zwischen 7,9 m und 10,1 m Tiefe. Unter den
Sanden folgen pleistozane, tonige, sandige Schluffe, die in rd. 18 m Tiefe von dicht bis sehr
dicht gelagerten Sanden unterlagert werden.
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2.1.3 Drucksondierungsergebnisse

Die holozanen Weichschichten sind nicht fiir einen Lastabtrag geeignet und werden daher
in der Ermittlung der &uf3eren Pfahlwiderstande nicht angesetzt. Die holozénen Sande
zeigen insgesamt Spitzenwiderstande von gc = 5 MPa bis 18 MPa und folglich eine fur die
Abtragung von Pfahllasten geeignete Festigkeit. Die pleistozéanen Schiuffschichten zeigen
wechselhafte Spitzenwiderstande von qc = 2,5 MPa bis 15 MPa. Die pleistozénen Sande
weisen nach den drtlichen Erfahrungen eine dichte bis sehr dichte Lagerung auf, was sich
in den Spitzenwiderstanden von gc = 10 MPa bis 35 MPa widerspiegelt.

Die Abbildung 2 zeigt die ausgefiihrten Drucksondierungen und veranschaulicht die Varianz
der Baugrundschichtung und Baugrundfestigkeiten innerhalb des Testfeldes 1 in

Bremerhaven.

Tiefe ab GOK [m]

——DSNr,:101 ——DSNr,;103 ——DSNr,: 104 ——DSNr,:105 ——DSNr,: 106
——DS Nr,; 107B—— DS Nr,; 1088 —— DS Nr,; 1098 —— DS Nr,; 1118 —— DS Nr,: 112

Abbildung 2: Spitzenwiderstande fur die Drucksondierungen Nr. 101 bis 112
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Im Hinblick auf die Gefahr einer zu geringen Aufschlussdichte aufgrund ortlich
unterschiedlicher Baugrundfestigkeiten bei dem vorgenannten Testfeld die Festigkeit der
holozénen Sande hervorzuheben. Die Drucksondierungen Nr. 104, 105 und 106 zeigen im
Gegensatz zu den restlichen Drucksondierungen nach anfanglich starkem Anstieg eine
abnehmende Festigkeit ab einer Tiefe von ca. 5,0 m unter Gelandeoberkante. Die grof3te
Varianz in kurzer Entfernung zeigt sich hier zwischen den Drucksondierungen 105 (gc,min =
6 MPa) und 103 (gcmax = 17 MPa) in rd. 6,5 m Tiefe. Die Distanz zwischen den
Sondierpunkten betragt lediglich 2,3 m.

2.2 Testfeld 2 - Heide 1

2.2.1 Lageplan Drucksondierungen

Die Drucksondierungen wurden in einem Rasterabstand von 3,0 m / 6,0 m ausgefuhrt. Die
Gesamtabmessungen des Testfeldes betragen 6,0 m x 3,0 m. Die Abbildung 3 zeigt einen

Lageplan mit Darstellung der verwendeten Drucksondierungen.
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Abbildung 3: Lageplan Drucksondierungen Testfeld 2 - Heide 1
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2.2.2 Baugrundverhéltnisse

Der Baugrund am Standort des Testfeldes 2 in Heide 1 ist durch oberflachennahe holozane
Weichschichten bestehend aus Klei und Torf mit Machtigkeiten von ca. 6,0 m charakterisiert.

Diese Bodenschichten sind fiir eine Lastabtragung nicht geeignet.

Die holozdnen Weichschichten werden bis zur Endtiefe der ausgefiihrten
Drucksondierungen von Sanden mit bereichsweise eingelagerten Schluffbédndern

unterlagert.

2.2.3 Drucksondierungsergebnisse

Die Drucksondierungen zeigen in den holozénen Weichschichten sehr geringe
Spitzenwiderstéande von gc < 1,0 MPa. Die darunter anstehenden Sande zeigen bis ca.
10,0 m Tiefe Spitzendruckwerte von im Mittel gc = 7,5 MPa und somit einen fir eine

Lastabtragung mittels Tiefgriindung insgesamt geeigneten Baugrund.

Die detaillierten Spitzenwiderstandsverlaufe des Testfeldes 2 in Heide 1 sind in der
Abbildung 4 dargestellt.

Spitzendruckac [MPa]
1 !

Tiefe ab GOK [m]

Abbildung 4: Spitzenwiderstande fur die Drucksondierungen Nr. 1001 bis 1004



Ein besonderer Einfluss ist im Bereich der eingelagerten Schluffbdnder in einer Tiefe

zwischen 10,0 m und 15,0 m durch einen lokalen Abfall des Spitzendruckes erkennbar.

Ab einer Tiefe von rd. 15 m unter Gelandeoberkante ist eine vergleichsweise konstante

Festigkeitsentwicklung erkennbar. Die Spitzendruckwerte liegen hier in einem Bereich
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zwischen gc = 7,5 MPa und 28 MPa.

2.3 Testfeld 3 —Heide 2

2.3.1 Lageplan Drucksondierungen

Die Drucksondierungen wurden in einem Rasterabstand von 3,0 m / 6,0 m ausgefiihrt. Die
Gesamtabmessungen des Testfeldes betragen 18,0 m x 3,0 m. Die Abbildung 5 zeigt einen

Lageplan mit Darstellung der verwendeten Drucksondierungen.
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Abbildung 5:

Lageplan Drucksondierungen Testfeld 3 — Heide 2
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2.3.2 Baugrundverhéltnisse

Der Baugrund am Standort des Testfeldes in Heide 2 ist ebenfalls durch oberflichennahe
holozéne Weichschichten bestehend aus Klei und Torf mit M&chtigkeiten bis 5,0 m
charakterisiert. Unter den holozanen Weichschichten folgen Sande mit stark variierender
Méachtigkeit und Festigkeit, die von Beckenschluffen unterlagert werden. Die Beckenschluffe

liegen nach den ortlichen Erfahrungen in weicher bis steifer Konsistenz vor.

Unter den Beckenschluffen folgen Wechsellagerungen aus Sanden und
Geschiebemergelschichten. Die Geschiebemergelschichten liegen tberwiegend in steifer
Konsistenz vor und werden folglich fir eine Lastabtragung mittels Tiefgrindung mit

herangezogen. Unter den Geschiebemergelschichten folgen wiederum Sande.

2.3.3 Drucksondierungsergebnisse

Die 10 ausgefiihrten Drucksondierungen zeigen in der Gesamtheit stark variierende
Schichtungen und Festigkeiten. Die gesamten Ergebnisse sind in der Abbildung 6
dargestellt. In den Sanden unter den holozdnen Weichschichten wurden vereinzelt
Spitzenwiderstande bis gc = 16 MPa angetroffen. Im Mittel sind hier jedoch
Spitzenwiderstande von qc = 3 bis 5 MPa vorhanden. In den Beckenschluffen in einer Tiefe
zwischen 7,3 m und 10,7 m unter GOK sinken die Spitzenwiderstande im Mittel auf
gc = 1 bis 2 MPa. In den unterlagernden Sanden steigen die Spitzenwiderstande schlagartig
auf maximal gc = 50 MPa. In den Geschiebemergelschichten in einer Tiefe zwischen 13,0

m und 19,5 m wurden Spitzenwiderstéande von qc = 1,0 MPa bis 5,0 MPa erkundet.

Repréasentativ fur die naturliche Baugrundvarianz werden im vorgenannten Testfeld die
Drucksondierungen 1011 und 1012 naher betrachtet (siehe Abbildung 6, rechts). Der
wesentliche Unterschied liegt hier in der Méachtigkeit der Geschiebemergelschichten bzw.
der daruberliegenden Sande. Auf der sehr kurzen Distanz von nur 3,0 m zwischen den
Sondierpunkten variiert die Machtigkeit der Geschiebemergelschichten zwischen 2,5 m und
7,0 m, wodurch signifikante Auswirkungen auf das axiale Pfahltragverhalten resultieren.
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Abbildung 6: Spitzenwiderstande fur die Drucksondierungen Nr. 1009 bis 1018A (links) und
detaillierte Betrachtung der Drucksondierungen Nr. 1011 und 1012 (rechts)

3 Ermittlung der auBeren vertikalen Pfahlwiderstande nach EA-Pféhle (2012)

Die auReren Pfahlwiderstande werden auf Grundlage der ausgefiihrten Drucksondierungen
fur verschiedene Griindungstiefen mit den oberen Erfahrungswerten der EA-Pfahle (2012)
fur Vollverdrangungsbohrpfahle ermittelt. Bei der Ermittlung werden die Bodenschichten ab
Gelandeoberkante bis zum Beginn der oberen tragféhigen Bodenschicht nicht angesetzt.
Darunter erfolgt die Einteilung der Bodenschichtung fir die Mittelung der
Spitzenwiderstande in zweckmaRigen Tiefenabschnitten, unterschieden nach bindigem und

nichtbindigem Boden.
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Far Vollverdrangungsbohrpfahle Typ Fundex sind in der EA-Pfahle (2012) aufgrund der
geringen Datenbasis keine Angaben fur die Bruchwerte gsk der Pfahimantelreibung und den
Pfahlspitzendruck gk bei bindigem Boden enthalten. Ersatzweise werden in Anlehnung an
Lahrs, Schultze (2024) fur die Ermittlung der &uReren Pfahlwiderstande im Bereich der
bindigen Bodenschichten die oberen Tabellenwerte der EA-Pfahle (2012) fur
Vollverdrangungsbohrpfahle Typ Atlas angesetzt.

Die Ermittlung der undrainierten Scherfestigkeit als Eingangsgrof3e fur die Tabellenwerte
erfolgt in Anlehnung an die EA-Ufereinfassung (2020) aus den Drucksondierergebnissen
mit cu = gc / 20. Fir undrainierte Scherfestigkeiten cuk > 250 kN/m?2 erfolgte eine
Extrapolation der Tabellenwerte. Die nachfolgende Tabelle 1 zeigt die angesetzten Werte
fur Mantelreibung und Spitzendruck. Bei den rot umrandeten Werten handelt es sich um die

Werte fur Vollverdrangungsbohrpféahle Typ Atlas.

Die Festlegung des maRgebenden mittleren Spitzenwiderstandes qc der Drucksonde bzw.
der charakteristischen undrainierten Scherfestigkeit cuk fir die Ermittlung des
Pfahlspitzenwiderstand erfolgt geméaR EA-Pféhle (2012) fur den Bereich 1 - Ds ober- bis 4 -
Ds unterhalb des Pfahlful3es.

Tabelle 1: Angesetzte Bruchwerte qsx fur Pfahlmantelreibung [KN/m2] und qox flr
Pfahlspitzendruck [MN/m?] & obere Erfahrungswerte EA-Pféhle

Ansatzwerte fiir die Ermittlung der Pfahlwiderstéande
s/D,, Pfahlspitzenwiderstand gy, [MN/m?]
o = 7.5 MN/m? qe = 15 MN/m? e = 25 MN/m?
0,02 1,900 3,100 4,350
0,03 2,500 3,950 5,550
0,10 5,500 8,800 10,000
Cyx = 100 kN/m? Cuk = 150 kN/m? Cuk = 250 kN/m?
0,02 0,800 1,250 1,950
0,03 0,950 1,500 2,350
0,10 1,750 2,500 3,250
Pfahimantelreibung qsx [MN/m?]
gc = 7,5 MN/m? dc = 15 MN/m? g = 25 MN/m?
0,050 0,115 0,145
Cux = 100 kN/m? Cuk = 150 kN/m? Cuk = 250 kN/m?
0,060 0,095 0,120
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Nach der vorgenannten Methodik werden fuir die vorgestellten Testfelder charakteristische
axiale Pfahlwiderstéande fiir verschiedene Absetztiefen ermittelt. Erganzend soll so der

tiefenabhangige Einfluss der natirlichen Baugrundvariation aufgezeigt werden.

Fir das Testfeld 1 wurden Pfahllangen ab der Gelandeoberkante von 6,5 m mit einer
Absetztiefe in den holozanen Sanden und 14,0 m mit einer Absetztiefe in den pleistozanen
Schluffschichten zugrunde gelegt. Die Untersuchungen fir das Testfeld 2 erfolgten fir
Pfahllangen von rd. 10,0 m und 13,0 m. Hier liegen die Absetztiefen jeweils in den Sanden
oberhalb und unterhalb der eingelagerten Schiuffbander. Fir das 3. Testfeld mit der gréf3ten
Baugrundvariation wurden die Pfahlwiderstande fiir eine einheitliche Lange von 13,0 m

ermittelt.

4 Ergebnisse

Die Ermittlung der auf3eren Pfahltragfahigkeiten erfolgte fir einen Pfahldurchmesser von
Dwmante/Drug = 44 cm / 56 cm. Abweichend hiervon wurden die Pfahlwidersténde im Testfeld
1 fur die Pfahllange L = 6,5 m fur den Durchmesser Dwmantel/Drur = 38 cm / 45 cm ermittelt.
Die Gesamtheit der ermittelten axialen Pfahlwiderstande wird in der Tabelle 2 fir jedes

Testfeld und jede verwendete Drucksonderung dargestellt.

Tabelle 2: Darstellung der rechnerischen Pfahltragfahigkeiten

Testfeld 1 Testfeld 2 Testfeld 3
DS-Nr.  [Rek[KN], L=6,5m [Re,k [KN], L=14m DS-Nr.  [Rek[KN], L=9,8m |Rck [kN], L=13m DS-Nr.  [Rek[KN], L=13m
101 - 2940 1001 1910 2860 1009 3220
5 1230 2450 1002 2230 2920 1010 3740
103 - 2600 1003 1990 2880 1011 1850
104 1230 2640 1004 2030 2880 1012 3730
105 1080 2540 1013 3460
106 1290 2660 1014 3470
107B 1470 2340 1015 1700
1088 1570 2290 1017 3580
1098 1630 2520 1018 3610
111B 1650 2700
112 1600 2560
Minimum 1080 2290 Minimum 1910 2860 Minimum 1700
Mittelwert 1383 2544 Mittelwert 2040 2885 Mittelwert 3151
Maximum 1650 2940 Maximum 2230 2920 Maximum 3740
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Die in Abschnitt 2 beschriebenen Variationen der Baugrundschichtung und
Baugrundfestigkeit spiegeln sich in den Berechnungsergebnissen deutlich wider. Die
ermittelten aulReren Pfahlwidersténde zeigen innerhalb der einzelnen Testfelder teilweise

starke Unterschiede.

Die Pfahllange L = 6,5 m im Testfeld 1 zeigt aufgrund der hohen Unterschiede der Festigkeit
der holozdnen Sande eine groRRe Streuung der Pfahlwidersténde. Im Extremfall wurden
Abweichungen zum Mittelwert von 24 % errechnet. Die Pfahllange L = 14 m zeigt fur das
Testfeld 1 in guter Ubereinstimmung mit den Baugrundverhaltnissen geringere

Schwankungen.

Im Testfeld 2 sind insgesamt die geringsten Abweichungen zwischen den rechnerischen
Pfahlwiderstanden der jeweiligen Standorte erkennbar.

Im Testfeld 3 wurde eine stark inhomogene Baugrundschichtung festgestellt. Die
Berechnungsergebnisse zeigen mit Abweichungen vom Mittelwert von maximal 53 % die
groRte Streuung. Bei der Betrachtung der Ergebnisse ist zudem zu beriicksichtigen, dass
die Standorte der verwendetet Drucksondierungen teilweise nur eine Distanz von 2,5 m

aufweisen.

Die Abbildung 7 visualisiert die vorstehend beschriebenen Ergebnisse und zeigt fur jede

Pfahllange die Bandbreite der rechnerischen au3eren Pfahlwiderstande.
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Abbildung 7: Zusammenfassende Darstellung der rechnerischen Pfahlwiderstande
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5 Fazit

Die Ergebnisse zeigen erwartungsgeméfd eine hohe Bandbreite der Pfahlwiderstande
innerhalb der Testfelder. Insbesondere die groen Unterschiede auf vergleichsweise
geringer Distanz unterstreichen die Notwendigkeit von Baugrundaufschliissen direkt am
Standort einer Pfahlprobebelastung. Am Beispiel des Testfeldes 3 ist eindeutig zu erkennen,
dass ein Verlass auf Erfahrungswerte aus naheliegenden Baugrundaufschliissen nicht
zielfuhrend ist. Im ungunstigsten Fall, bei einer am Pfahistandort deutlich hdheren
Baugrundfestigkeit als bei der verwendeten Drucksondierung, fiihrt die Ableitung der
Pfahlwiderstande aus den Probebelastungsergebnissen auf umliegende Bereiche zu einem
zu geringen Sicherheitsniveau. Eine geringere Baugrundfestigkeit am Pfahlstandort als bei
der verwendeten Drucksondierung hat aus ©kologischer und ékonomischer Sicht eine
vermeidbare Uberdimensionierung der Pfahle zur Folge.

AbschlieRend kann gefolgert werden, dass fir eine aussagekraftige Auswertung von
Pfahlprobebelastungen Baugrundaufschlisse direkt am Pfahistandort unentbehrlich sind.
Der vergleichsweise geringe wirtschaftliche Mehraufwand einer Drucksondierung

rechtfertigt die Gefahr fur Fehlableitungen durch natirliche Baugrundvariationen nicht.
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Aktuelle Entwicklungen in der Normung
fiir die Bemessung und Ausfiihrung von Pfahlen auf Basis
der EN 1997-3:2025, der 3. Auflage der EA-Pfahle und

der neuen Generation der Pfahlausfiihrungsnormen

Christian Moormann
Universitat Stuttgart, Institut fir Geotechnik (IGS)

1 Einleitung

Fir die Prifung, Bemessung und Ausfiihrung von Pfahlen und Pfahigriindungen ergeben
sich auf nationaler und europaischer Ebene bedingt durch die Verdffentlichung neuer Nor-
men und Regelwerke veranderte Randbedingungen, (ber die in diesem Beitrag berichtet

wird. Die malRgebenden Veranderungen ergeben sich aus folgenden Randbedingungen:

= Im April 2025 wird nach einer finfzehnjahrigen Entwicklungs- und Bearbeitungsphase
(MOORMANN 2010) der neue Eurocode 7, Teil 3, "Geotechnical Structures” veroffentlicht
werden. Im "Clause 6° dieses EN 1997-3:2025 werden die "Piled Foundations” behandelt.
Das Kapitel 6 wurde gegenuber den Regelungen der aktuellen ersten Generation (EN
1997-1, Kapitel 7) grundlegend uberarbeitet und erweitert. Pfahlgruppen und Kombinierte
Pfahl-Plattengriindungen (KPP) werden jetzt gleichberechtigt zu Einzelpfahlen behan-
delt. Es gibt neue Ansatze fiir die Nachweiskonzepte hinsichtlich Modellfaktoren, Streu-
ungsfaktoren und Teilsicherheitsbeiwerten. Deutlich erweitert wurden die Regelungen fir
die Beanspruchung von Pfahlen aus vertikalen und horizontalen Verschiebungen des
Bodens. Diese Modifikationen, die zuletzt noch einmal finale Anderungen erfahren ha-
ben, werden nachfolgend strukturiert vorgestellt. Zudem wird ein Ausblick auf das Natio-

nale Anwendungsdokument mit den nationalen Erganzungsregelungen gegeben.

= Die Ausflihrungsnormen EN 1536 (Bohrpfahle), EN 12699 (Verdrangungspfahle) und
EN 14199 (Mikropfahle) befinden sich im TC 288 unter jeweils deutscher Obmannschaft
in Uberarbeitung. Daneben wurden die nationalen Anwendungsdokumente fiir die der-
zeitige Ausgabe der vorgenannten Ausfihrungsnormen Uberarbeitet. Anders als bisher
werden diese Dokumente aufgrund veréanderter Randbedingungen beim DIN nicht mehr
als Fachberichte (DIN SPEC bzw. DIN TS) verdffentlicht werden, sondern als Technische
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Regelwerke der DGGT. Auch Uber diese unerwartete Entwicklung wird in dem Beitrag

informiert werden.

= Die Empfehlungen des Arbeitskreises ,Pfahle* (EA-Pfahle) erscheinen 2025 in ihrer drit-
ten Auflage. Uber die in der 3. Auflage enthaltenen Modifikationen wird im Uberblick be-

richtet. Ferner wird ein Ausblick auf die zukunftige Arbeit des AK ,Pfahle* gegeben.

Uber die Entwicklungen und Perspektiven wird aus erster Hand berichtet, da der Autor nicht
nur Obmann des deutschen Normenausschusses "Pfahlbemessung” und des in Personal-
union tagenden Arbeitskreises 2.1 ‘Pfahle” der DGGT ist, sondern zugleich deutscher Ver-
treter im europaischen Normenausschuss SC 7 ("Head of Delegation’) und Board Member
des CEN/TC 250/SC 7 zudem hat er 15 Jahre den fiir das "Pile Design’ zusténdigen euro-
paischen Working Groups und Project Teams des SC 7, zuletzt auch dem Project Team flr
den gesamten Teil 3 des Eurocode 7 als Obmann vorgestanden; er berichtet vor diesem
Hintergrund aus erster Hand Uber die jungsten Entwicklungen und die finalen Vorgaben fir

die Bemessung von Pfahlen berichten.

2 Zweite Generation des Eurocode 7

2.1 Status

Die Erarbeitung des Eurocodes 7 in seiner zweiten Generation wurde mit der
Schlussumfrage, dem sogenannten "‘Formal Vote’, fir die Teile 1 und 2 im Juni 2024 und
fur den Teil 3 im November 2024 abgeschlossen. Die Teile EN 1997-1 und EN 1997-2
wurden nach positiven Abstimmungsergebnissen bereits im August 2024 final verdffentlicht.
An dem flr das Desgin von ‘Geotechncial Structures” und damit fir die Bemessung von
Pfahlgrindungen besonders wichigen Teil 3 (EN 1997-3) waren letzte Korrekturen und
Modifikation im Nachgang zu den mehr als 2.400 Kommentaren, die allein zu diesem Teil
des EN 1997 im Zuge der Entwurfsumfrage ("Formal Enquiry’) eingegangen waren, noch
bis April 2024 eingepflegt worden, bevor auch dieser Teil mit sechsmonatiger Verzégerung

zum ‘Formal Vote” eingereicht wurde.

Von den vorgenannten 2.400 Kommentare zum finalen Entwurf des EN 1997-3 entfielen
Ubrigens 542 Kommentare nur auf das Kapitel 6 "Piled Foundations’, das damit - vor allen

anderen, zum Teil neuen Kapiteln - im Zentrum des Interesses und der Diskussionen stand.
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Da im Zuge der letzten Abstimmungen auch fir das Kapitel 6 die letzten offenen
Diskussionspunkte, u.a. zu Modell- und Teilsicherheitsfaktoren, zur Bemessung von
Kombinierten Pfahl-Plattengriindungen (KPP) und zu durch negative Mantelreibung
beanspruchten Pfahlen geklart werden konnten, hat der Pfahlausschuss und auch der
deutsche nationale Spiegelausschuss zum EN 1997-3 im "Formal Vote” im November 2024
dem finalen Entwurf zugestimmt, dabei aber noch redaktionalle Kommentare - auch zum
Pfahlkapitel - an CEN eingereicht. Im Ergebnis des am 03.12.2024 verdffentlichten
Ergebnissses des ‘Formal Vote” wurde dieser wichige Teil 3 des Eurocde 7 von den 25 an
der Abstimmung teilnehmenden europaischen Landern einstimmig positiv beschieden, so
dass die europaweite Veroffentlichung dieses letzeten Teils des EN 1997 durch das CEN

im April 2025 erfolgen wird.

Auf nationaler Ebene muss die Veroffentlichung aller drei Teile des Eurocode 7 spatestens
bis zum 30. September 2027 erfolgen. Bis zu diesem Zeitpunkt miissen auch die Nationalen
Anhange vorliegen. In diesem Kontext wird aus nationaler Sicht auf eine neue Ausgabe der
deutschen Erganzungsnorm DIN 1054 zukdiinftig verzichtet und die ergdnzenden nationalen
Regelungen unmittelbar in den Nationalen Anhang zu Eurocode 7, Teil 1 und 3 integriert

werden.

2.2 Eurocode 0 und Eurocode 7:2024 mit drei Teilen

Der Eurocode 7 (EN 1997) wird in seiner zweiten Generation zukunftig, d.h. in der zweiten
Generation aus drei Teilen bestehen (MOORMANN & VAN SETERS 2024):

= Teil 1 ,General Rules*,

= Teil 2 ,Ground Properties“ und

= Teil 3 ,Geotechnical Structures®,

wobei Teil 3 im Kapitel 6 auch die Pfahlgrindungen behandelt.

Wie Abbildung 1 verdeutlicht, gewinnt in der 2. Generation der Eurocode EN 1990 fir die

Geotechnik an Bedeutung, da er zukunftig nicht nur Bemessungsgrundlagen fir die Trag-
werksplanung, sondern auch fur die Geotechnik beinhaltet, fir die Inhalte aus dem heutigen
EC 7-1 in den EC 0 transferiert wurden. Im Eurocode O werden im Hinblick auf das Pile
Design u.a. sowohl die Consequence Classes als auch die Teilsicherheitsbeiwerte yr und
ve auf Einwirkungen und Beanspruchungen fiir die Verification Cases VC1 bis VC4 (friher:

Design Classes) definiert und zwar ausdrucklich auch fur geotechnische Nachweise.
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Der neue Eurocode 7, Teil 1, wird nur noch die Grundlagen der Bemessung in der Geotech-

nik regeln. Dazu zahlen die Prinzipien und Anforderungen hinsichtlich Sicherheit, Ge-
brauchstauglichkeit, Robustheit und Dauerhaftigkeit von geotechnischen Konstruktionen. In
EN 1997-1 werden in diesem Sinne u.a. die Geotechnischen Kategorien ('Geotechnical Ca-
tegory GC’), die auf Bodenkennwerte anzusetzenden Teilsicherheiten ym, die Konsequenz-
faktoren Km und Kr, Anforderungen zur Bericksichtigung von Grundwasser und auch die
grundsatzlichen Anforderungen an den Nachweis der Standsicherheit und Gebrauchstaug-

lichkeit geotechnischer Konstruktionen spezifiziert (WEIHRAUCH ET AL. 2022).

Die neue Version der Eurocode 7, Teil 2, tragt den Titel ,Ground properties” (Baugrund-

eigenschaften). Die Anderung des Titels von vormals ,Ground investigation (Baugrunder-
kundung) ist mit einer vollstdndigen Neuordnung der inhaltlichen Struktur des Dokumentes
verbunden, das nunmehr darauf ausgerichtet ist, die Bestimmung der einzelnen boden- und
felsmechanischen Kennwerte zu regeln (NORBURY ET AL. 2019). Die aktuell noch im Anhang
des Eurocode 7, Teil 2 enthaltenen Berechnungsverfahren, z.B. flr die empirische Ableitung
von Pfahlwiderstdnden aus CPT-Versuchen, werden zukiinftig sinnvoller Weise in den Teil

3 des EC 7 integriert sein.

Der neue Eurocode 7, Teil 3, auf den nachfolgend detaillierter eingegangen wird, hat fiir die

Anwendung in der Ingenieurpraxis die grofite Relevanz, da er fir die Bemessung aller geo-
technischer Konstruktionen die erforderlichen Nachweise im Grenzzustand der Tragfahig-
keit (ULS) und im Grenzzustand der Gebrauchstauglichkeit (SLS) spezifiziert, Berechnungs-

modelle vorgibt und allgemein alle fiir die Bemessung relevanten Aspekte regelt.

2.3 EN 1997-3:2024 "Geotechnical structures’

Der neue Teil 3 des Eurocode 7 ‘Geotechnical Structures” wurde im Wesentlichen aus den
bisherigen Kapiteln 5 bis 12 des bestehenden EN 1997-1 entwickelt, wobei die bisherigen
Regelungen grundlegend Uberarbeitet und erganzt wurden (BOND ET AL. 2019). Zusatzlich
wurden funf Kapitel vollstandig neu erarbeitet, die erstmals im Regelungsbereich des Euro-
code 7 die Bemessungsaufgaben "Reinforced fill structures’, “Soil nailed structures’, "Rock

bolts”, "Ground improvement” und ‘Groundwater control” umfanglich abdecken.

Die Struktur des EN 1997-3:2025 umfasst somit 13 Kapitel ("Clauses’), die sich entspre-
chend Tabelle 1 gliedern. Tabelle 1 verdeutlicht ferner, wie die Kapitel des aktuellen

EN 1997-1, also der bestehenden 1. Generation in den neuen Teil 3 Giberfiihrt wurden.
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Tabelle 1 Struktur des neuen EN 1997-3:2025 im Abgleich mit dem bestehenden
EN 1997-1:2004

EN 1997-3:2025 EN 1997-1:2004

1 | Scope -

2 | Normative references -

3 | Terms, definitions, and symbols -

4 | Slopes, cuttings, and embankments | 11 “Overall Stability” und 12 "Embankments”
5 | Spread foundations 6 “Spread Foundations”

6 | Piled foundations 7 "Pile Foundations”

7 | Retaining structures 9 "Retaining Structures’

8 | Anchors 8 "Anchorages’

9 | Reinforced fill structures neu (Abs. 5.5 “Ground improvement & reinforcement”)
10 | Soil nailed structures neu

11 | Rock bolts ad rock surface support | neu

12 | Ground improvement neu (Abs. 5.5)

13 | Groundwater control neu (Abs. 5.4 "Dewatering’)

Annexes A+G (zu Clauses 4 + 13

Dementsprechend wurde das heutige Kapitel 7 "Pile foundations” in den neuen Clause 6

"Piled foundations” Uberfiihrt, dabei aber grundlegend lberarbeitet.

Im Sinne der Benutzerfreundlichkeit ("Ease of use’) wurde fiir die Kapitel 4 bis 12 des neuen
EN 1997- 3 eine einheitliche Struktur, d.h. eine einheitliche Gliederung der Abschnitte ge-
wabhlt, die der Struktur des neuen EN 1997-1 folgt und in Abbildung 2 dargestellt ist.

In den neuen Abschnitten x.3 "Materials” erfolgt primar ein Verweis auf EN 1997-2 "Ground
properties’, es wird aber auch auf durch andere ECs bisher nicht abgedeckte materialspe-

zifische Regelungen z.B. zu Geokunststoffen, Suspensionen, Mortel, etc. verwiesen.

In dem ebenfalls neuen Abschnitten x.4 "Groundwater” wird primar auf die Regelungen in
EN 1997-1, Kapitel 6, verwiesen, die in EN 1997-3 um wenige zusatzliche Regelungen fir
spezifische Anwendungen bei den einzelnen geotechnischen Konstruktionen erganzt wer-

den.
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EN 1997-3:2025 einheitliche Struktur von EN 1997-1:2024
0 Introduction Clauses 4 to 12 )
1 Eers ) o Introduction
. x.1 Scope and field of application 1 Scope
2 Normative references .
3 Terms, definitions, and symbols 2 Normative references
4 Slopes, cuttings, and embankments 3 Tenns, definitions, and symbols
5  Spread foundations x.2 Basis of design 4 Basis of design
6 Piled foundations x.3 Materials 5 Materials
7 Retaining structures <: x.4 Groundwater <:> 6 Groundwater
8 Anchors x.5 Geotechnical analysis 7 Geotechnical analysis
9 Reinforced fill structures x.6 Ultimate limit states 8 Ultimate limit states
10 Soil nailed structures x.7 Serviceability limit states 9  Serviceability limit states
11 Rock bolts and rock surface support x.8 Implementation of design 10 Implementation of design
12 Ground improvement x.9 Testing 11 Testing
13 Groundwater control x.10 Reporting 12 Reporting

» AnnexesA,B,C,D,E,F,G,H, 1, J K
(to Clauses 4, 5, 6,7, 8,9, 10, 11, 12, 13)
Bibliography

Abbildung 2 Inhaltliche Struktur der zweiten Generation des Eurocode
EN 1997-3:2025 im Abgleich mit EN 1997-1:2024

In dem Abschnitt x.5 “Geotechnical analysis’ jedes Kapitels werden die Rechenmodelle und
Berechnungsansatze spezifiziert, die den Anspruch haben, im europaischen Malstab weit
verbreitet und allgemein akzeptiert zu sein. Teils stammen diese Berechnungsansatze aus

den Anhangen des aktuellen Eurocode 7, Teil 1 und 2, teils sind diese neu.

In den Abschnitten 6 “Ultimate Limit States” aller Kapitel des Teils 3 werden fiir jede Anwen-
dung die zu betrachtenden Nachweise sowie fir jeden Nachweis die malRgebenden Nach-
weiskombinationen, d.h. der mafRgebende Verification Case und das zugehdrige Nachweis-
format (RFA/MFA) sowie fiir den Resistance Factor Approach die Teilsicherheitsbeiwerte
fur die geotechnischen Widerstande spezifiziert. Das Vorgehen fiir Nachweise im Grenzzu-
stand der Tragfahigkeit kann damit wie folgt zusammenfasst werden: Im EN 1990 werden
sowohl die Consequence Classes (mit Consequence Factors Ke/Kw) als auch die Teilsicher-
heitsbeiwerte /% auf Einwirkungen und Beanspruchungen fir die Verification Cases VC1
bis VC4 definiert und zwar auch fiir die geotechnischen Nachweise. In EN 1997-1 finden
sich dann die Teilsicherheitsbeiwerte m (M1/M2) auf die Materialkennwerte, wahrend im
EN 1997-3 die Definition des Nachweisformats fiir jede Anwendung/Struktur sowie die Teil-
sicherheitsbeiwerte »: fir die Widerstande spezifiziert werden. Analoges gilt fiir die Ab-

schnitte x.7 “Serviceability limit states’.
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Die neuen Abschnitte x.8 ‘Implementation of design” widmen sich der Ubertragung der Be-
messung in die Ausflihrung, wobei hier primar auf die Ausfihrungsnormen des Spezialtief-
baus (TC 288) verwiesen wird und erganzende Regelungen zu ‘Inspection, Monitoring and

Maintenance” aufgenommen wurden.

Die neuen Abschnitte x.9 "Testing” sind insbesondere fuir die Kapitel 6 "Pile foundations’, 8
"Anchors’, 11 "Ground Improvement” relevant und beinhalten u.a. Verweise auf Ausfih-

rungsnormen fiir Anker- und Pfahlprobebelastungen (EN ISO 22477).

In den neuen Abschnitten x.10 'Reporting” erfolgt primér ein Verweis auf die Regelungen in
EN 1997-1, Kapitel 12, die um wenige zusatzliche Regelungen fir spezifische Anwendun-

gen erganzt werden.
2.4 Kapitel 6 ‘Piled Foundations” der EN 1997-3:2025

241 Allgemeines

Gegenliber dem Kapitel 7 des heutigen Eurocode 7, Teil 1, wurde das neue Kapitel 6 des
EN 1997-3:2025 umfassend Uberarbeitet und revidiert. Der Umfang des Kapitels 6 "Piled
Foundations” im EN 1997-3 ist gegeniiber dem heutigen Kapitel 7 im Eurocode 7, Teil 1,
angewachsen, deckt dabei aber auch zahlreiche neue, bisher im Eurocode 7 nicht geregelte
Aspekte wie die Bemessung von Pfahlgruppen und Kombinierten Pfahl-Plattengrindungen
(KPP) ab.

Der Text im Kapitel 6 wird durch den Anhang C des neuen EN 1997-3:2025 erganzt, der
umfangreiche weitere Regelungen zur Bemessung von Pfahlen enthalt. Wesentliche Inhalte
dieses informativen Anhangs C sind in Tabelle 2 in einer Ubersicht zusammengefasst. Be-
merkenswert ist u.a., dass exemplarisch fir Bohrpféhle die Tabellen mit den Erfahrungs-
werten nach ‘EA-Pfahle’, Abs. 5.4, als Anhang C.8 Eingang in die europaische Norm ge-

funden haben.

Nachfolgend werden wesentliche Modifikationen und Erweiterungen gegenutiber dem heuti-
gen Kapitel 7 des Eurocode 7, Band 1, der Struktur des Kapitels 6 vorgestellit.
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Tabelle 2 Inhalt des informativen Anhangs C ‘Piled Foundations” der EN 1997-3:2025

C.3 Examples of pile types (Classification)
Calculation of axial pile resistance based on
C.4,C.5 ... ground parameters
C.6 ... CPT profiles
c.7 ... Ménard pressuremeter profiles (PMT)
C.8 ... empirical tables
Cc9 Downdrag due to vertical ground movements
Cc.10 Pile groups subject to axial tension
C.11 Calculation model for single pile settlement using load transfer functions
C.12 Calculation model for single pile lateral displacement using load transfer functions
C.13 Buckling and second order effects
C.14 Determination of axial pile resistance under cyclic loading

2.4.2 Abschnitt 6.1 "Scope and field of application”

In dem einleitenden Abschnitt 6.1 “Scope and field of application” wird der Anwendungsbe-
reich des neuen Kapitels 6 "Piled foundations” spezifiziert und klargestellt, dass das Kapitel
gleichberechtigt fiir Einzelpfahle, Pfahlgruppen und Kombinierte Pfahl-Plattengriindungen
(KPP) gilt. Wahrend sich die aktuelle Fassung des Kapitels 6 im EN 1997-1 ausschlieBlich
mit der Bemessung von Einzelpfahlen beschaftigt, werden in der Revision konsequent
Pfahlgruppen und Kombinierte Pfahl-Plattengrindungen (KPP) gleichberechtigt behandelt,

was eine wesentliche positive Fortentwicklung ist.

Eine zunachst prominent das Kapitel 6 pragende Klassifikation der Pfahltypen ist zwar noch
im Abschnitt 6.1 enthalten (Abbildung 3), wird aber nur noch bei der Festlegung der Teilsi-
cherheitsbeiwerte fiir die Pfahlwiderstédnde erwéahnt und kann hier durch nationale Regelun-

gen entsprechend der bisherigen deutschen Verfahrensweise egalisiert werden.
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Table 6.1 — (NDP) Classification of piles

Pile type Description Class

Displacement pile Pile installed in the ground without | Full displacement
excavation of material

Partial displacement

Replacement pile Pile installed in the ground after the | Replacement
excavation of material

Pile not listed above Unclassified

Abbildung 3 Klassifikation von Pfdhlen nach EN 1997-3:2025, 6.1, Table 6.1

2.4.3 Abschnitt 6.2 ‘Basis of design”

Im Abschnitt 6.2 werden die Bemessungsgrundlagen fiir Pfahlgriindungen spezifiziert, wo-
bei die Spezifikationen Uberwiegend aus um wenige pfahlspezifische Regelungen erganzte
Verweise auf die entsprechenden Abschnitte des EN 1997-1:2024 bestehen.

Anzumerken ist, dass u.a. die Beriicksichtigung von herstellungsbedingten Imperfektionen

und Toleranzen bei Standsicherheitsnachweisen gefordert wird.

Hervorzuheben ist auch, dass spezifiziert wird, dass unglnstig wirkende Einwirkungen aus
Baugrundverformungen, i.e. negative Mantelreibung und Seitendruck, als standig wirkende

Einwirkungen zu bertcksichtigen sind.

Im Hinblick auf zyklische beanspruchte Pfahle wird auf mdgliche widerstandsreduzierende
Effekte in Abhangigkeit von der Signifikanz der zyklischen Beanspruchung verwiesen. Als
Beurteilungskriterium fir zyklisch axial belastete Pfahle werden im Anhang C.14 der
EN 1997-3:2025 weitere Angaben gemacht und vereinfachte Uberpriifung ein Interaktions-

diagramms in Anlehnung an PouLos (1988) zur Verfligung gestellt.

Wahrend die grundsatzlichen Anforderungen an den Umfang einer Baugrunderkundung in
EN 1997-2 definiert werden, werden in EN 1997-3 fur jede geotechnische Konstruktion in-
dividuelle Vorgaben zur minimal erforderlichen Erkundungstiefe formuliert. In diesem Sinne
werden in Abschnitt 6.2.7 “Ground investigation” der EN 1997-3 auch die Anforderungen an
die erforderliche Erkundungstiefe von Pfahlgrindungen vorgegeben (Abb. 4). Die Spezifi-
kationen erhalten Angaben flr Einzelpfahle, Pfahigruppen und KPPs.
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Table 6.2 (NDP) — Minimum depth of field investigation for piled foundations

Application Minimum depth Illustration

Single piled foundation Amin = Max{5 m; 3Bneq}

Pile groups or piled rafts in soils | dmin= max{5 m; 3Bneq; Pgroup}
and in very weak and weak rock

Pile groups or piled rafts in | dmin=max{3 m; 3B} Bn,;q‘ l Bucq
strong rock T

Bhr.eqis the equivalent size of the pile base, equal to Bs (for square piles), Dy (for circular piles), or pu/n (for other piles)
By is the base width of the pile with the largest base (for square piles)
Dy is the base diameter of the pile with the largest base (for circular piles)

Peroup is the smaller dimension of a rectangle circumscribing the group of piles forming the foundation, limited to the depth
of the zone of influence

Abbildung 4 Minimale Erkundungstiefe fiir Pfahlgriindungen nach
EN 1997-3:2025, Abs. 6.2.7.2, Table 6.2

Der Richtwert fiir die Mindesterkundungstiefe von Einzelpfahlen im Lockergestein und
verwitterten Festgestein betragt danach dmin = max (5 m, 3:Bn,eq). Bei Pfahlgruppen und
KPPs ist zusatzlich die Ausdehnung der Pfahigruppe bei der Festlegung der Mindest-
erkundungstiefe zu bericksichtigen, dmin = max (5 m, 3:Bb.eq; Pgroup), wobei pgroup die kleinere
Langsseite der Pfahlgruppe ist. Die vorstehenden Regelungen entsprechen den bisherigen
nationalen Anforderungen. Fiir Pfahle im unverwitterten Fels werden reduzierte Mindest-

erkundungstiefen in Form von dmin = max (3 m, 3-Bbeq) gefordert.

2.4.4 Abschnitt 6.3 "Materials”

Die im Abschnitt 6.3 "Materials” spezifizierten Angaben bestehen im Wesentlichen aus
Verweisen auf ausfiihrlichere Regelungen im Eurocode 7, Teil 1, hinsichtlich der Baugrund-
eigenschaften auf Eurocode 7, Teil 2, und weitere spezifische Normen (siehe Tab. 3). Dabei

werden alle fir Pfahle Gblicherweise eingesetzten Materialien abgedeckt.
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Tabelle 3 Regelungen des Abs. 6.3 ‘Materials” der EN 1997-3:2005

= Ground properties: - reference to EN 1997-2, 7+12

- properties after pile execution relevant
= Plain and reinforced concrete: - reference to EN 1997-1, 5.5

- concrete cover acc. to EN 1992-1-1 and EN 12794
=  Grout and mortar: - reference to EN 1997-1, 5.4

- exposure classes acc. to EN 206
- concrete cover acc. to EN 14199

= Steel: - reference to EN 1997-1, 5.6
= Ductile cast iron: - reference to EN 1563
= Timber: - reference to EN 1997-1, 5.7

2.4.5 Abschnitt 6.4 ‘Groundwater”

Der Abschnitt 6.4 "Groundwater” enthalt keine pfahlspezifischen Regelungen und verweist

stattdessen auf die Ubergeordneten Regelungen in EN 1997-1, Abs. 6 "Groundwater’.

2.4.6 Abschnitt 6.5 ‘Geotechnical Analysis”

Von besonderer Relevanz ist Abschnitt 6.5 ‘Geotechnical Analysis’, in dem die Berech-
nungsverfahren fir die Bemessung von Pfahlen und die dabei zu berlicksichtigenden

Anforderungen spezifiziert werden.

Umfangreiche und detaillierte Anforderungen werden zu der Berlicksichtigung der aus
Baugrundverformungen resultierenden Beanspruchungen hinsichtlich

= negativer Mantelreibung (‘Downdrag’),

= Hebungen (‘Heave’) und

= passiven laterale Beanspruchungen (‘Transverse loading”)

formuliert.

So werden u.a. detaillierte Regelungen fiir die Ermittlung der Einwirkungen aus negativer
Mantelreibung formuliert. Dabei ist es gelungen, den verschiebungsorientierten Ansatz der

‘EA-Pfahle’, Abs. 4.4, weitgehend inhaltsgleich in EN 1997-3, Abs. 6.5.2.2, zu integrieren
(siehe Abb. 5).



a)

333

6.5.2.2 Downdrag (negative skin friction)

(1) The adverse effects of the drag force caused by moving ground shall be included in the verification
of serviceability and ultimate limit states.

(2) The effects of the downdrag should be modelled by carrying out a ground-pile interaction analysis,
to determine the depth of the neutral plane corresponding to the point where the pile settlement
equals the ground settlement.

NOTE1 The neutral plane marks the boundary between downwards shaft friction (occurring above the neutral
plane), and upwards shaft friction (occurring below the neutral plane).

NOTE 2  The depth of the neutral plane is usually different for serviceability and ultimate limit state conditions.

(3) Ifthe pile head settlement at the ultimate limit state is greater than the settlement of the surrounding
ground, the drag force may be disregarded for the verification of the bearing resistance.

(4) The ground-pile interaction analysis should provide force and displacement profiles for the full
depth of the pile to enable the representative drag force D, acting on the pile shaft above the neutral
plane to be determined.

NOTE See C.9 for detailed models and combinations of actions for downdrag.

(5) Inadditionto EN 1990:2023, 6.1.1(4) and 8.3.3.1(3) to (4), when carrying out an interaction analysis,
if the drag force and shaft resistance originate in a single geotechnical unit, with no significant change
in strength or stiffness across the neutral plane, then both the drag force and the resistance may be
considered as coming from a single-source.

(6) The representative drag force D¢, should be determined from:

L,
Drep = pfo A Tsad " dz (6.1)

p is the perimeter of the pile;
Zsqa 1 the unit shaft friction causing downdrag at depth z; and

Laa  is the depth to the neutral plane corresponding to the point where the pile settlement equals the
ground settlement

C.9 Downdrag due to vertical ground movements
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Abbildung 5 Regelungen nach EN 1997-3:2025, a) Abs. 6.5.2.2 und
b) nach Anhang C.9 zur Ermittlung der negativen Mantelreibung
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Der axiale Widerstand von Einzelpfahlen kann nach EN 1997-3, Abs.6.5.3 durch
= Berechnung ("Calculation’),

= Pfahlprobebelastungen (‘Testing’) bzw.

= spezielle nationale Erfahrungswerte (“prescriptive rules’)

ermittelt werden, was der heutigen Bemessungspraxis entspricht.

Fir das ‘Design by calculation” werden zwei Ansatze definiert, die sich dem Grunde nach

in dieser Form auch in der heutigen Fassung des EC 7-1 finden:

= ‘Ground Model Method": Bei diesem Verfahren werden die Baugrundkennwerte auf der

Basis aller verfugbaren Ergebnisse von Feld- und Laborversuchen fur Homogenbereiche

ermittelt und fur diese Homogenbereiche Pfahltragfahigkeiten abgeleitet;

= ’‘Model Pile Method": Bei diesem Verfahren werden aus jeder einzelnen Sondierung bzw.
fir jedes Baugrundprofil auf der Basis von Korrelationen individuell Pfahlwiderstéande

abgeleitet.

Die "Ground Model Method” entspricht dabei dem in Deutschland Ublichen Vorgehen bei

Anwendung der Erfahrungswerte nach ‘EA-Pfahle’, Abs. 5.4. Hinsichtlich moglicher
Verfahren zur rechnerischen bzw. empirischen Ermittlung des axialen Pfahlwiderstandes
verweist EN 1997-3, Abs. 6.5 auf die in den informellen Anhangen C.4 bis C.8 (siehe Tab. 2)
aufgeflihrten Verfahren.

Fir das ‘Design by testing” kdnnen nach EN 1997-3, Abs. 6.5.2, statische Pfahlprobe-
belastungen fiir ULS- und SLS-Bemessungen sowohl bei auf Druck als auch auf Zug
belastete Pfahle zum Einsatz kommen, wahrend dynamische Pfahlprobebelastungen
(inklusive Rapid-Load Tests) nur fir ULS-Bemessungen von auf Druck belasteten Pfahlen

eingesetzt werden durfen.

In Abschnitt 6.5 werden neben der Ermittlung des Widerstandes von Einzelpfahlen bei
axialer und im Ubrigen auch transversaler Beanspruchung auch Angaben zur Ermittlung

des Widerstandes von Pfahlgruppen und Kombinierten Pfahl-Plattengriindungen gemacht.

Bei Pfahlgruppen (’pile groups”) ist der Widerstand zu ermitteln als

n
Rgroup =min {Z Ry; Rblock}
i
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d.h. als kleinerer Wert der a) unter Berlicksichtigung der Pfahlgruppenwirkung ermittelten
Summe der Widerstande aller individuellen Pfahle in der Gruppe und b) als Widerstand
eines groRRen Ersatzpfahls (‘block”), der sich als Einhillende um die dufleren Pfahle der
Pfahlgruppe ergibt. Dieser Ansatz deckt sich mit dem Verstandnis des deutschen
Normenausschusses ‘Pfahle” gemal Jahresbericht ,EA-Pfahle® von 2020 (MOORMANN
2021).
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Abbildung 6 Bei der Bemessung von Kombinierten Pfahl-Plattengriindungen nach
EN 1997-3:2025, Abs. 6.5.6 zu erfassende Wechselwirkungen



336

Bei Kombinierten Pfahl-Plattengriindungen (’piled rafts”) ist der Widerstand zu ermitteln als

n
Rpiled—raft = (Z Rei + Rraft)
i

d.h. als Summe der Widerstdnde aller individuellen Pfahle in der Gruppe und des
Plattenwiderstandes, der sich aus der Integration der unter der Pfahlkopfplatte
verschiebungskompatibel ermittelten Sohlspannungen ergibt. Dabei sind nach EN 1997-3,
Abs. 6.5.6, alle die das Tragverhalten von Kombinierten Pfahl-Plattengriindungen
pragenden Wechselwirkungen rechnerisch zu beriicksichtigen. Die in Abbildung 6
dargestellte, an die deutsche ,Richtlinie fir den Entwurf, die Bemessung und den Bau von
kombinierten Pfahl-Platten-Griindungen (KPP)“ (KATZENBACH ET AL. 2000) angelehnte
Darstellung wurde nach langen Diskussionen und Widerstanden in den normativen Teil von
EN 1997-3, Abs. 6.5.6 Ubernommen. Daneben wurden auf Druck einzelner Lander noch
vereinfachte Ansatze zur Ermittlung des Widderstandes einer KPP aufgenommen, die

teilweise nur als bedingt tauglich zu werten sind.

Im Abschnitt 6.5 ‘Geotechnical Analysis” finden sich ferner Angaben zur Ermittlung der
Setzungen von Einzelpfahlen sowie Pfahlgruppen und KPPs, wobei diese Spezifikationen
knapp und wenig spezifisch sind; u.a. wird der Einsatz numerischer Methoden fir

Verformungsprognosen hingewiesen.

Soweit die Ermittlung des Pfahlwiderstandes allein auf der Basis von Berechnungen und
Erfahrungswerten bzw. Korrelationen erfolgt (‘Design by calculation”), soll nach prEN 1997-
3, Abs. 6.5.8, eine Validierung mittels statischen axialen Pfahlprobebelastungen,
sogenannten’Control Tests’, auf dem projektspezifischen Baufeld erfolgen, die nur dann
entfallen kdnnen, wenn umfangreiche vergleichbare Erfahrungen vorliegen. Nur bei auf
Druck beanspruchten Pfahlen durfen anstelle statischer axialer Pfahlprobebelastungen
auch dynamische bzw. Rapid Load Tests als Control Tests eingesetzt werden. Der minimale

Umfang bzw. Anzahl an Pfahlprobebelastungen wird gemaf Abbildung 7 vorgegeben.

2.4.7 Abschnitt 6.6 "Ultimate Limit States”

Der umfangreiche Abschnitt 6.6 "Ultimate Limit States” enthalt detallierte Regelungen fir
die Nachweisfiihrung von Pfahlgriindungen im Grenzzustand der Tragfahigkeit (ULS) und
spezifiziert die diesbezliglich Sets der notwendigkeiten Modellfaktoren, Streuungsfaktoren

und Teilsicherheitsbeiwerte auf der Pfahlwiderstandsseite.
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Table 6.3 (NDP) —Minimum quantity of load testing for confirmation of pile design by

calculation
Type of load test Confirmation of design by Confirmation of design by
ultimate pile load tests serviceability pile load tests
Static load test max (1, 0.5 % Neota) max (2, 1 % Notar)
Rapid load test max (3, 1.0 % Niotar) max (6, 5 % Niotal)
Dynamic impact load test max (3, 1.0 % Nora) max (6, 5 % Niotal)
Niotal = total number of piles in similar ground conditions

Abbildung 7 Anforderung nach EN 1997-3:2025, Abs. 6.5, Table 6.3 an die
Durchfiihrung von "Control Tests” fiir die Validierung bzw.
Bestatigung bei "Pile design by calculation”

Der reprasentative (friiher: ‘charakteristische’) Wert des Widerstandes eines axial
belasteten Einzelpfahls ist im Falle eines "Design by testing” wie auch im Falle eines ‘Design
by calculation” in Verbindung mit der ‘Model Pile Method" unter Berucksichtigung der
raumlichen Variabilitdt unter Ansatz von Streuungsfaktoren zu ermitteln, was der bisherigen
Vorgehensweise entspricht. Nachdem zwischenzeitlich ein stochastischer Ansatz fiir die
Ermittlung der Streuungsfaktoren in Abhangigkeit von der Intensitat der Baugrundvariabilitat
vorgesehen war, werden die Streuungsfaktoren & nunmehr wieder im Wesentlichen in
Abhangigkeit von der Anzahl der ausgefihrten Pfahlprobebelastungen (Abb. 13) bzw. in

Abhangigkeit von der Anzahl der Sondierungen im Baufeld angegeben.

Der reprasentative Pfahlwiderstand ist dann, wie von den charakteristischen
Pfahlwiderstanden bekannt, als kleinerer Wert aus der Betrachtung des Mittelwertes und

des kleinsten Einzelwert der Pfahlwiderstande wie folgt zu ermitteln:

(Rcal)mean . (Rcal)min}

Rerep = min{ ;

S(mean fmin
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Table 6.6 (NDP) — Correlation factors for the Model Pile Method

Correlation Coefficient of Number of tests or profiles
Factorab variation (CoV) 1 2 3 1 5 7 10 >20
Simean <12% 1,4 1,35 1,33 1,31 1,29 1,27 | 1,25 1,19
Einin n/a 1,4 1,27 | 1,23 1,20 | 1,15 1,12 1,08 | 1,06

a

b

The correlation factors given here assume field test profiles arranged on a grid with reference spacing drer of 30 m

Values of the correlation factors can be adjusted for the test profiles according to:
davg
& mean = 1+ 7% Gmean = 1)
ref

dayg
door Gmin — 1)

min= 1+
where

Linean 1S the value of &nean adjusted for the average spacing dayg of the test profiles;
&min is the value of &min adjusted for the average spacing davg of the test profiles;

davg is the average horizontal spacing between the test profiles; and

dyer is the reference horizontal spacing between the test profiles (given above) for the Model Pile Method.

Abbildung 8 Streuungsfaktoren ¢ fiir die Ermittlung des repréasentativen Pfahlwi-
derstandes bei ‘Design by calculation” mit der "Model Pile Method’,
nach EN 1997-3:2025, Abs. 6.6.2.4.2, Table 6.6

Abbildung 8 zeigt die nach EN 1997-3, Abs. 6.6.2.4.2 vorgegebenen Streuungsfaktoren bei
einer rechnerischen Pfahlbemessung ('Design by calculation”) mit der ‘"Model Pile Method".
Abbildung 9 enthalt die nach EN 1997-3, Abs. 6.6.2.4.3 vorgegebenen Streuungsfaktoren &
bei der Ermittlung des Pfahlwiderstandes aus statischen und dynamischen Probebelastun-
gen ('Design by testing”).

Urspriinglich war vorgesehen, das Nachweiskonzept dahingehend zu modifizieren, dass mit
den Streuungsfaktoren allein die raumliche Variabilitdt der Baugrundeigenschaften im Bau-
feld abgedeckt wird und davon unabhangig die Unscharfe bzw. Unsicherheit, die sich aus
der Art der Pfahlprobebelastung oder dem eingesetzten rechnerischen Bemessungsansatz
ergibt, separat Uber Modellfaktoren erfasst wird (Abb. 14). Ein Vergleich der Streuungsfak-
toren fiir statische Probebelastungen einerseits und dynamische Probebelastungen ande-
rerseits (Abb. 9) zeigt indes, dass die Streuungsfaktoren weiterhin auch in Abhangigkeit von

der Art der Probebelastung variieren.

Neu ist die Moglichkeit, den Streuungsfaktor bei der ‘Model Pile Method” nicht allein in
Abhangigkeit von der Anzahl der Sondierprofile zu bestimmen, sondern auch die Erkun-

dungsdichte, d.h. den raumliche Abstand der Baugrundaufschlisse zu bericksichtigen und
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Table 6.7 (NDP) — Correlation factors for design by testing with static load tests

Correlation Number of tests
factor? 1 2 3 1 55
Einean 1,4 1,3 1,2 1,1 1,05
&nin 1,4 1,2 1,05 1,0 1,00

2 If all piles in a group are tested, use &mean = 1,0 provided load can be transferred through the pile cap. For

individually tested piles, use &mean = &min = 1,0.

Table 6.8 (NDP) — Correlation factors for design by testing with rapid load or dynamic impact

tests
Correlation | Correlation Number of tests
factor2 factor® 1 2 3 ) 5 7 10 >20
Rapid load Enean 1,4 136 | 1,32 1,29 1,28 1,25 1,23 1,19
test Enin 14 1,28 | 1,23 | 1,19 | 1,15 | 1,13 1,1 1,06
Dynamic Emean 1,4 136 | 1,32 1,29 1,28 1,25 1,23 1,19
impact test Enin 1,4 1,28 1,23 1,19 1,15 1,13 1,1 1,06

a Ifall piles in a group are tested, use &mean = 1,0 provided load can be transferred through the pile cap. For
individually tested piles, use &mean = &nin= 1,0

b The correlation factors given are based on a coefficient of variation of pile load test results of 12 %

Abbildung 9 Streuungsfaktoren fiir die Ermittlung des reprasentativen Pfahlwider-
standes bei ‘Design by testing’, nach EN 1997-3:2025, Abs. 6.6.2.4.3,
Tabellen 6.7 und 6.8

so den aus einer intensiveren Baugrunderkundung resultierenden verbesserten Kenntnis-
stand zu berucksichtigen. Auf diese Weise kdnnen die Streuungsfaktoren bei Erkundungs-
abstanden kleiner als dref = 30 m reduziert werden, was als eine sinnvolle Erganzung
anzusehen ist (siehe Abb. 8):

d d
Emean(s) =1+ duve (fmean - 1) or fmin(s) =1+ dave

ref ref

(fmin - 1)

Lediglich bei einem "Design by calculation” in Verbindung mit der "Ground Model Method”
ergibt sich der reprasentative Widerstand unmittelbar aus dem berechneten Wert, da hier
die raumliche Variabilitdt der Bodeneigenschaften bei der Ableitung der fiur die

Pfahlbemessung relevanten Bodenkennwerte berticksichtigt werden muss:

Rc,rep= Rcal
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Mit dem reprasentativen Wert des Pfahlwiderstandes kann der Bemessungswert des
axialen Pfahlwiderstandes, hier angegeben fiir einen auf Druck belasteten Pfahles, wie folgt

ermittelt werden:

Ry Rerem ( Rorer _ _ Rorey )
VRc: VRad pile YRrb-VRdpile  VRs'VRd,pile
wobei gilt:
Yres YRbs VRs Teilsicherheitsbeiwerte fir Pfahlwiderstande im ULS,
YRrd,pile Modellfaktor,

Rereps Rorep» Rsrep  Teprésentativer Pfahlwiderstand.

Table 6.4 (NDP) —Model factor #a il for verification of axial pile resistance by calculation

Verification
by Based on Model factor yapite
Ground Ultimate pile load tests 1,15
Model N o
Method Extensive comparable®
experience without site-specific 1,3
pile load tests
Serviceability pile load tests 1,35
No pile load tests and limited 155
comparable experienced¢ !
Compressive Tensile resistance
resistance
Model Pile Ménard pressuremeter testdf 1,15 1,4
Method _
Cone penetration testd 1,1 1,1
Profiles of ground properties 12 12
based on field or laboratory testsde § ’
4 Comparable experience assumes documented records (or database) of static pile load test results conducted
on similar piles, in similar ground conditions, under similar loading conditions from a certain number of sites n
b Extensive comparable experience assumes n > 10
¢ Limited comparable experience assumes 0 < n <10
d Value can be multiplied by 0,9 when accompanied by ultimate pile load tests
¢ Ground strength properties determined at least every 1,5 m along the vertical profile
! The value of the model factor corresponds to the calculation method given in C.7

Abbildung 10  Modellfaktoren yxq fiir die Ermittlung des Bemessungswertes des
Pfahlwiderstandes bei ‘Design by calculation’, nach EN 1997-3:2025,
Abs. 6.6.2, Tabelle 6.4
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Die bei einer rechnerischen Ermittlung der Pfahlwiderstdnde nach EN 1997-3, Abs. 6.6.2
anzusetzen Modellfaktoren ygg . getrennt fir den Fall der Nutzung der “Ground Model
Method” und der ‘Model Pile Method” sind in Abbildung 10 wiedergegeben. Die Darstellung
zeigt, dass die Modellfaktoren in Abh&ngigkeit von dem (empirischen) Berechnungsansatz,
den Erfahrungen mit diesem Ansatz und dem Umfang der ausgefiihrten ‘Control tests’

(siehe Abb. 7) variieren.

Abbildung 11 gibt die Modellfaktoren wieder, die bei einer Ermittlung des axialen Pfahl-
widerstandes auf der Basis von Pfahlprobebelastungen anzusetzen sind. Die Default-Werte

Table 6.5 (NDP) — Model factor yapie for verification of axial pile resistance by testing or

assisted by testing
Verification by Model factor yrd pile
Fine soils Coarse soils Rock®
Static load tests 1,0 1,0 1,0
Rapid load tests (multiple load cycles)® 14 L1 1,2
Rapid load tests (single load cycle)? 1,4 1,1 1,2
Dynamic impact tests Shaft 1,5 1,1 1,2
(signal matching)b resistance
End 1,4 1,25 1,25
resistance
Dynamic impact tests Shaft 1,5 1,1 1,2
(multiple blow)b resistance
End 1,4 1,2 1,2
resistance
Dynamic impact tests Shaft Not permitted Not permitted Not permitted
(closed form solutions)® resistance
End Not permitted 1,3 1,3
resistance
Wave equation analysis Not permitted 1,6 1,5
Pile driving formulae Not permitted 1,8 1,7
2 When dynamic impact tests or rapid load tests are not calibrated by site-specific static load testing, but by
comparable experience only (see Table 6.4 (NDP)), the values for jrdpic are increased by:
0,1 when calibration is based on extensive comparable experience; or
0,25 when calibration is based on limited comparable experience.
b When dynamic impact tests or rapid load tests are carried out on cast-in-place piles, the values for jrd i are
increased by 0,2
c If the test results demonstrate an elastic behaviour without any significant permanent movement, the
values for Frapile €AN be decreased by 0,1 as long as the model factor remains greater than or equal te 1,0

Abbildung 11 Modellfaktoren jzq pie fiir die Ermittlung des Bemessungswertes des
Pfahlwiderstandes bei ‘Design by testing”’, nach EN 1997-3:2025,
Abs. 6.6.2, Tabelle 6.5
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Nach EN 1997-3, Abs. 6.6.2 sehen danach fiir dynamische Probebelastungen und Rapid
Load Tests identische Modellfaktoren vor; auf nationaler Ebene kénnen hier, wie auch
darliber hinaus am gesamten als ‘NDP’ markierten Tabelleninhalt noch Anderungen
vorgenommen werden. Anzumerken ist, dass nach den Fulnoten zu o.g. Tabelle 6.5 die fiir
dynamische Probebebelastungen und Rapid Load Tests genannten Modellfaktoren zu
erhdhen sind, soweit keine Validierung durch umfangreiche Erfahrungswerte bzw.
zusatzlich ausgefihrte statische Probebelastungen erfolgt. Ferner wurde aufgenommen,
dass die Modellfaktoren zu erhéhen sind, wenn die dynamische Probebebelastungen und
Rapid Load Tests an Ortbetonpfahlen ausgefihrt wurden.

Harmonisiert werden konnte das Nachweisformat fur Pfahle: Entsprechend Abschnitt 6.6
‘Ultimate limit states” ist in Europa fiir axial beanspruchte Pfahle kinftig einheitlich der
‘Resistance Factor Approach” (RFA) in Verbindung mit dem Verification Case VC1
anzuwenden, bei dem die Faktorisierung von Einwirkungen und Widerstanden auf
.Kraftebene“ erfolgt, so wie dies u.a. in Deutschland schon immer Usus war (MOORMANN
2016). Hingengen ist fur lateral beanspruchte Pfahle im Regelfall der "Material Factor
Approch” (MFA) anzuwenden, bei dem die Faktorisierung der Widerstande bereits auf der

Ebene der Bodenkennwerte erfolgt.

Abbildung 12 gibt die entsprechende Tabelle 6.9 aus EN 1997-3, Abs. 6.6, wieder, die flr
die Ermittlung des Bemessungswertes des Pfahlwiderstandes bei einem ‘Design by
calculation” in Verbindung mit der "Ground Model Method” anzuwenden ist. Tabelle 6.9 kann
entnommen werden, dass sowohl einheitliche Teilsicherheitsbeiwerte, als auch fir den
Mantel- und den FuBwiderstand differenzierte Teilsicherheitsbeiwerte angewendet werden
kénnnen. Ferner ist eine Differenzierung der Teilsicherheitsbeiwerte nach dem Pfahltyp

moglich, aber nicht zwingend.

In weiteren Tabellen werden Teilsicherheitseiwerte fir die "Model Pile Method" und fiir ein
‘Design by testing” (siehe Abb. 13) vorgegeben. Abbildung 13 zeigt, dass die
Teilsicherheitsbeiwerte fiir die Ermittlung des Bemessungswertes des Pfahlwiderstandes
aus den Ergebnissen von Pfahlprobebelastungen sehr einfach gehalten sind und bei auf
Druck belasteten Pfahlen als Default-Wert unabhangig vom PFahltyp grundsatzlich yre = 1,1

und fur axial auf Zug beanspruchte Pfahle yrst = 1,25 betragen.

Negative Mantelreibung wird als standig wirkende ungunstige Einwirkung mit yF drag = 1,35

bertcksichtigt.
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Table 6.9 (NDP) — Partial factors for the verification of ultimate resistance of single piles for
fundamental (persistent and transient) design situations - Ground Model Method

Verificatio Partial factor on| Symbol Material Factor Resistance Factor Approach
nof Approach - both
combinations
(a) | (b) Pile class Ground Model
Axial Actions, Effects ) VC1
compressive of actions? Yo ye
resistance
Drag force Hdrag All 1,35
Ground Not factored
propertiest ™
Base and shaft Base Shaft
resistance in Full displacement 1,2 1,05
compression YRb, YRs NotUsed Partial displacement 13 11
Replacement 14 115
Unclassified 1,5 1,25
Total resistance Full displacement 1,1
in compression Partial displacement 1,2
YR Replacement 1,34
Unclassified 1,4
Axial tensile Actions, Effects All vel
resistance of actions® ¥R YE
Ground Not factored
pmpertiesb I otlactore
Shaft resistance Not Used Full displacement 12
in tension Partial 1,25
Ve Replacement 1,3
Unclassified 1,5
Transverse Actions, Effects
resistance of actions? YE YE VC4orVvcCl ve3 All VC4 or VC1
Transverse
ground load Pitr All 1,35
Ground
properties? ™ M1 M2 All Not factored
Transverse
resistance PR Not factored All 14

A Values of the partial factors for Verification Cases (VCs) 1, 3, and 4 are given in EN 1990:2023, Annex A
P Values of the partial factors for Sets M1 and M2 are given in FprEN 1997-1:2024, 4.4.1.3

Abbildung 12

In Abbildung 14 wird das Vorgehen zur Ermittlung des Bemessungswertes des

Teilsicherheitsbeiwerte y., Yrp, Yrs fiir die Ermittlung des Bemes-

sungswertes des Pfahlwiderstandes bei ‘Design by calculation” in
Verbindung mit der ‘Ground Model Method’, nach EN 1997-3:2025,
Abs. 6.6, Tabelle 6.9

Pfahlwiderstandes nach EN 1997-3, Abs. 6.6, zusammenfassend visualisiert.
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Table 6.11 (NDP) — Partial factors for the verification of ultimate resistance of single piles for
fundamental (persistent and transient) design situations - Design by testing

Verification Partial factor on Symbol Material Factor Approach - Resistance Factor Approach
of both combinations
@) | (b) Pile class
Axial Actions, YE. YE All ve1
compressiv Effects of actions®
e resistance Drag force drag 1,35
Ground properties® ™ Not factored
Total resistance in Yee Not Used Full displacement 1,1

compression
p Partial displacement]

1,1
Replacement 1,1
Unclassified 1,1
Axilal tensile Actions, Effects of YE, YE All vel
resistance actions?
Ground properties” ™ Not factored
Shaft resistance in s Full displacement
tension - Not Used Partial : —
displacemen 1,25
Replacement 1,25
Unclassified 1,25

fa

b

Values of the partial factors for Verification Cases (VCs) 1, 3, and 4 are given in EN 1990:2023, Annex A

Values of the partial factors for Sets M1 and M2 are given in FprEN 1997-1:2024, 4.4.1.3

Abbildung 13  Teilsicherheitsbeiwerte y ., Ygp, Vs fiir die Ermittlung des Bemes-
sungswertes des Pfahlwiderstandes fiir ‘Design by testing” nach
EN 1997-3:2025, Abs. 6.6, Tabelle 6.11

In EN 1997-3, Abschnitt 6.6.3 werden auch die Nachweise im Grenzzustand der
Tragfahigkeit fir Pfahlgruppen und Kombinierte Pfahl-Plattengriindungen (KPP) spezifiziert.
Der Nachweis fiir solche Konstruktionen erfolgt grundsatzlich fir den Gesamtwiderstand der
Pfahlgruppe bzw. der Kombinierte Pfahl-Plattengrindung, d.h. ein Nachweis fur den

einzelnen Pfahl kann entfallen, was der aktuellen nationalen Anwendung entspricht.
Fir eine Pfahigruppe wird das Nachweisformat ULS wie folgt vorgegeben:

Fd < Rgroup,d

mit:

R

_ group,rep
R groupd —
VR,group de,group
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Testing Calculation (or Testing indirectly)
Input Data Loadtests | 1 Ground Model Model Pile
_J (static, dynamic, rapid) | - 1
R e =1
Spatial eonoiatonT | ; i
variability of orrelation factors .|, Assessment of representative Correlation factors
the ground Emin(N,S) and ,,(N,S) values of ground properties  &.,,(N,S) and &,,.(N,S)
Model factor — Model factor l
Uncertainty of Yr.q depending Model factor — yg.4 depending on the type of input data and
the calculation on the test type accounting for the uncertainty of the calculation model)
models or of
the measured
values
To design Design combinations (VC1 + RFA)
values Yre ! Yro [ Yrs | Yrst

Abbildung 14  Vorgehen fiir die Bemessung von axial belasteten Einzelpfahlen im
Grenzzustand der Tragfahigkeit nach EN 1997-3:2025, Abs. 6.6
(MOORMANN & BURLON 2024)

Fir eine Kombinierte Pfahl-Plattengriindung (KPP) wird das Nachweisformat ULS analog

wie folgt vorgegeben:
Fq < Rpiled-raftd
mit:

Rpiled—raft,rep

R.. =
piled-raft,d
VR piled-raft YRd piled—raft

In einer separaten Tabelle, hier in Abbildung 15 wiedergegeben, werden die Teilsicher-
heitsbeiwerte flr Pfahlgruppen und Kombinierte Pfahl-Plattengriindungen vorgegeben, die
dem Betrage nach sicherstellen, dass ein vergleichbares aquivalentes globales Sicher-
heitsniveau wie bei Einzelpfahlen oder auch bei Flachgriindungen erreicht wird. Die
Modellfaktoren sind in diesem Fall auf der Basis von nationalen Erfahrungen in Abhangigkeit

von dem eingesetzten Berechnungsverfahren festzulegen.

Das in Abbildung 16 noch einmal visulalisierte Ziel eines stringenten Sicherheitskonzeptes

fur alle Griindungsformen von der reinen Flachgriindung nach EN 1997-3, Kapitel 4, tber
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Table 6.12 (NDP)— Partial factors for the verification of ultimate resistance of pile groups and
piled rafts for fundamental (persistent and transient) design situations

Verification of | Partial factor on Symbol | Material Factor Approach Resistance
- both combinations Factor Approach
(a) (b)
Vertical Actions, Effects of Ye, Ye vea Ve3 VC1
resistance actions?
Ground properties? ™ M1 M2 Not factored
Vertical resistance YRgroup 14
YRpiled-raft 1,4
Combined axial | Actions, Effects of Ye Ve VC4 or VC1 ve3
and transverse | actionsa
resistance (see | Ground properties® ™ M1 M2
FprEN 1997- Not used
1:2024, 8.2) Compressive and YRgroup
transverse Not factored
resistance
@ Values of the partial factors for Verification Cases (VCs) 3 and 4 are given in EN 1990:2023, Annex A
b Values of the partial factors for Sets M1 and M2 are given in FprEN 1997-1:2024, Table 4.8

Abbildung 15  Teilsicherheitsbeiwerte yg g,oup UNd Vg pitea—ras: fiir die Ermittlung
des Bemessungswertes des Widerstandes von Pfahlgruppen und
Kombinierten Pfahl-Plattengriindungen nach EN 1997-3:2025,
Abs. 6.6, Tabellen 6.12

load transfer platform (LTP) no structural connection

[ | ]

Clause 5 Clause 12 Clause 6 Clause &
Spread Foundation Ground improvement Piled raft Piled foundation
with rigid inclusions with rigid inclusions
and LTP wio LTP

Abbildung 16  Stringentes Bemessungskonzept fiir alle Griindungskonzepte: unter-
brechungsfreier Ubergang mit vergleichbarem squivalenten globalen
Sicherheitsniveau nach EN 1997-3
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Baugrundverbesserungen mit Rigid Inclusions mit und ohne Lastverteilender Tragschicht
nach EN 1997-3, Kapitel 12, die in ihrem Tragverhalten und Interaktionswirkungen sehr
ahnlich zu einer in EN 1997-3, Kapitel 6, geregelten Kombinierten Pfahl-Plattengriindung
(KPP) sind bis hin zu einer konventionellen Pfahlgriindung nach EN 1997-3, Kapitel 6, wird
so im Sinne eines unterbrechungsfreien Ubergangs mit einem vergleichbaren aquivalenten

globalen Sicherheitsniveau erreicht.

2.4.8 Abschnitt 6.7 "Serviceability limit states”

Gegenuber den Regelungen fir die ULS-Nachweise im Abschnitt 6.6 sind die im Abschnitt
6.7 der EN 1997-3 formulierten Anforderungen an die Nachweise von Pfahlgriindungen im
Grenzzustand der Gebrauchstauglichkeit sehr knapp formuliert: wie bisher ist
nachzuweisen, dass die unter Gebrauchslasten zu erwartenden Verformungen kleiner sind

als die projektspezifisch festzulegenden zuléssigen Verformungen.

2.49 Abschnitt 6.8 ‘Implementation of design”

Auch der Abschnitt 6.8 ‘Implementation of design” ist kurz und enthalt im Wesentlichen
Verweise auf die Ausfiihrungsnormen von Pfahlen und pfahlahnlichen Elementen. Ferner
wird auf die Regelungen im prEN 1997-1, Kapitel 10, zu den Themen ’Inspection’,
‘Monitoring” und ‘Maintenance” verwiesen und nur stichpunktartig spezifischen
Anforderungen fir Pfahigriindungen formuliert. So werden beispielsweise im Kontext mit
einem Qualitatssicherungskonzept die automatische Aufzeichnung von Herstellparametern
sowie die Durchfilhrung von Messungen bzw. Untersuchungen zur Uberpriifung der

Pfahlintegritat erwahnt.

2.410 Abschnitt 6.9 ‘Testing”

Neben einem Verweis auf die Pahlprifungsnormen (EN ISO 22477-x) enthalt der Abschnitt
6.9 ‘Testing” der prEN 1997-3 u.a. konkrete Vorgaben zur Ermittlung der Priflast von
axialen Pfahlprobebelastungen sowie recht umfangreiche Angaben zur Planung und zur

Interpretation von Pfahlprobebelastungen.

2.4.11 Abschnitt 6.10 'Reporting”

Der Abschnitt 6.9 ‘Reporting” der prEN 1997-3 ist wieder kurz und enthalt lediglich Verweise
auf die europaischen Pfahlausfiihrungs- und Pfahlpriifungsnormen und die dort definierten



348

Dokumentationspflichten, aber keine dariiber hinausgehenden pfahlspezifischen

Regelungen.

2.4.12 Zusammenfassende Bewertung zu EN 1997-3:2025, Abs. 6 "Piled
Foundations”

Der Umfang des Kapitels 6 "Piled Foundations” im EN 1997-3:2025 ist gegentiber dem heu-
tigen Kapitel 7 im Eurocode 7, Teil 1, um etwa 40 % angewachsen wobei zu berlicksichtigen
ist, dass das Kapitel 6 einige Aspekte der Pfahlbemessung abdecken wird, die nicht Gegen-

stand des derzeitigen Eurocode 7, Teil 1, sind; hierzu zahlen u.a.:
= Bemessung von Pfahigruppen,

= Bemessung von Kombinierten Pfahl-Plattengrindungen (KPP),
= Beanspruchung von Pfahlen durch negative Mantelreibung,

= Ermittlung der Pruflast von Pfahlprobebelastungen.

Das Kapitel 6 stand im Ergebnis der wiederholten Kommentierung durch die europaischen
Spiegelausschiisse immer besonders im Fokus. Bei der wiederholten Kommentierung der
Entwirfe wurden regelméafig mehr als 1.000 Kommentare nur zu diesem Kapitel formuliert,
so dass phasenweise mehr als 50 % aller zu prEN 1997-3 abgegebenen Kommentare allein
auf dieses Pfahl-Kapitel entfielen. Dabei wurde deutlich, dass die Kommentare teilweise
diametral ambivalent waren, so dass eine weitergehende europaische Harmonisierung der
offenbar durch starke nationale Traditionen gepragten Pfahlbemessung nur sehr schwierig

zu realisieren war.

In der Gesamtschau ist das neue Kapitel 6 "Piled Foundations” weitgehend mit der aktuellen
nationalen Bemessungspraxis fir Pfahle gemall des deutschen Handbuchs Eurocode 7,
Band 1, und auch mit der EA-Pfahle kompatibel, so dass sich keine tiefgreifenden Verande-
rungen bei der Bemessung von Pfahlen mit Einflihrung der zweiten Generation des Euro-

code 7 ergeben werden.

In diesen Kontext ist auch zu berticksichtigen, dass alle Tabellen als "Nationally Determined
Parameters’ (NDP) markiert sind und daher von den nationalen Spiegelausschiissen nicht
nur die Zahlenwerte der hier dokumentierten Parameter national angepasst werden kénnen,
sondern auch die Struktur der Tabellen modifiziert und zum Beispiel durch weitere Zeilen
oder Spalten mit zusatzlichen Werten, beispielsweise fiir voribergehende Bemessungssi-

tuation, erganzt werden kénnen.
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3 Normen zur Pfahlausfiihrung/-herstellung

Waéhrend der vergangenen zehn Jahre war auf nationaler Ebene die Situation bezlglich der
Pfahlausfihrungsnormen dadurch gepragt, dass fir die bereits 2015 erschienenen Ausga-
ben bzw. Revisionen der Ausfihrungsnormen DIN EN 1536:2015-10 fur Bohrpfahle,
DIN EN 12699:2015-07 fur Verdrangungspfahle und DIN EN 14199:2015-07 fir Mikro-

pfahle keine entsprechenden nationalen Anwendungsdokumente zur Verfugung standen.

Hintergrund fiir diese bis dato unverinderte und missliche Situation ist, dass die Uberarbei-
tung der nationalen Anwendungsdokumente (Fachberichte) fur diese bereits 2015 erschie-
nen Ausgaben der fur die Pfahlausfihrung relevanten europaischen Normen nicht abge-
schlossen werden konnte, da sich die fiir Regelungen zum Beton relevante Norm DIN 1045-
2 ,Tragwerke aus Beton, Stahlbeton und Spannbeton - Teil 2: Beton - Festlegung, Eigen-
schaften, Herstellung und Konformitat - Anwendungsregeln zu DIN EN 206-1° lange Zeit in

Uberarbeitung befand.

Nachdem aber im Jahr 2023 die Norm DIN 1045-2 als Bestandteil der siebenteiligen
Normenreihe DIN 1045 ,Tragwerke aus Beton, Stahlbeton und Spannbeton® veréffentlicht
wurde, hat der Normenausschuss ,Pfahle die Uberarbeitung der nationalen
Anwendungsdokumente, die nach Vorgabe des DIN zukiinftig nicht mehr ,DIN SPEC*,
sondern Technische Spezifikation (,DIN/TS“) heil’en sollten, fiir alle drei europaischen
Pfahlausfihrungsnormen beschlossen und 2023/2024 entsprechende Entwirfe erarbeitet,
die vom Normenausschusss auch einvernehmlich verabschiedet wurden. Dabei enthalten
diese Entwurfe der Technischen Spezifikation (DIN/TS) wie die bisherigen DIN SPECs
erganzende Regeln zur Anwendung der Eurocodes zur Pfahlherstellung in Deutschland.
Entgegen der u.a. auch im Jahresbericht 2023 des AK Pfahle (MOORMANN 2024)
formulierten Erwartung, dass diese Entwirfe der in Tabelle 4 ausgewiesenen Technischen
Spezifikationen noch 2024 veroffentlicht werden kdnnen, wurde im Laufe des Jahres 2024
unerwartet erkennbar, dass aus Sicht des DIN keine nationalen Dokumente mehr
veroffentlicht werden diirfen, die europaische Normen erganzen. Wahrend die DIN SPEC-
Dokumente noch ,Erganzende Festlegungen® zu den vorgenannten europaischen
Ausflihrungsnormen enthalten, hat die Normenprifstelle des DIN nunmehr mitgeteilt, dass
die Technischen Spezifiationen zudem nur einen informativen Charakter haben durfen, was
aus Sicht des Pfahlausschusses im Hinblick auf die technische Bedeutung der erganzenden

Regelungen icht ausreichend ist. Da dariiber hinaus das Deutsche Institut flir Bautechnik
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(DIBt) mitteilte, solche unter diesen Vorgaben als DIN/TS formulierten ,Empfehlungen” als
nicht hinreichend verbindlich und konkret anzusehen, um sie - analog wie der aktuellen
DIN SPEC-Dokumente -
Baubestimmungen (MVV TB) bauaufsichtlich zusammen mit den EN-Normen einfiihren zu
LPfahle” im Oktober 2024 beschlossen, die
entsprechenden Normungsprojekte, d.h. die Uberarbeitung der DIN SPEC 18140, der DIN
SPEC 18538 und der DIN SPEC 18539 einzustellen. Der Ausschuss hat stattdessen
beschlossen, die als notwendig erachteten ergdnzenden Regelungen noch 2025 in Form

im Rahmen der Muster-Verwaltungsvorschrift Technische

kénnen, hat der Normenausschuss

von seitens der Deutschen Gesellschaft fir Geotechnik (DGGT) herauszugebenden
,DGGT-Richtlinien® in die MVVTB

aufgenommen werden kdnnen.

zu veréffentlichen, die dann auch vom DIBt

Tabelle 4 Ubersicht iiber den Status der Pfahlausfiihrungsnormen

Normungsinhalt

aktuell bauaufsichtlich
eingefiigte Ausgaben

jlingste erschienene
Ausgaben

Ausfiihrung von Arbeiten im
Spezialtiefbau - Bohrpfahle

DIN EN 1536:2010-12,
DIN SPEC 18140:2012-02

DIN EN 1536:2015-10,
DIN/FS18140:2024 ),

DGGT-Richtlinie zu
DIN EN 1536:2015-10 2

Ausfiihrung von Arbeiten im
Spezialtiefbau - Verdrdngungs-
pfahle

DIN EN 12699:2001-05

mit Berichtigung 1 von 11/2010,

DIN SPEC 18538:2012-02

DIN EN 12699:2015-07,
DIN/TS-18538:2024 1,

DGGT-Richtlinie zu
DIN EN 2699:2015-07 2

Ausflihrung von Arbeiten im
Spezialtiefbau - Mikropfahle

DIN EN 14199:2012-01,
DIN SPEC 18539:2012-02

DIN EN 14199:2015-07,
DIN/FS-18539:2024 V),

DGGT-Richtlinie zu
DIN EN 14199:2015-07 2

) Normungsprojekt/Uberarbeitung in 2024 eingestellt 2)in Vorbereitung (2025)

Fir 2025 bleibt es bis dahin zunachst dabei, dass die in Tabelle 4, . Spalte, ausgewiesenen
Fassungen bauaufsichtlich eingefiihrt bleiben. Der Pfahlausschuss empfiehlt insoweit,

vorerst unverandert weiterhin stets auf die vorgenannten bauaufsichtlich eingefiihrten
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Ausgaben der Pfahlausfihrungsnormen von 2012 und die ergdnzenden nationalen

Festlegungen (DIN SPEC) von 2012 Bezug zu nehmen, d.h. auf folgende Normen:
= fir Bohrpfahle DIN EN 1536:2010-12 in Verbindung mit DIN SPEC 18140:2012-02,

= fir Verdrangungspfahle DIN EN 12699:2001-05 (mit Berichtigung 1 von 11/2010) mit
DIN SPEC 18538:2012-02 und

= fir Mikropfahle DIN EN 14199:2012-01 mit DIN SPEC 18539:2012-02.

Auf europaischer Ebene erfolgt zeitlich parallel seitens des zusténdigen Technical
Committees CEN/TC 288 in den Working Groups WG 25 ‘Bored Piles’, WG 26
‘Displacement Piles” und WG 27 "Mikropiles” die Uberarbeitung der europaischen
Pfahlausfiihrungsnormen EN 1536, EN 12699 und EN 14199. Ziel dieser - auf deutsche
Initiative hin - initiierten Uberarbeitung ist in erster Linie eine Anpassung der
Pfahlausfihrungsnormen an die zweite Generation des Eurocode 7 und diesbezlglich eine
verbesserte Abstimmung zwischen Bemessungs- und Ausfuhrungsregeln unter
Vermeidung von sich Uberschneidenden Regelungen. Bei den Neuausgaben der
europaischen Normen wird angestrebt, die aktuell in den DIN SPECs enthaltenen
erganzenden Festlegungen zu integrieren bzw. Offnungsklauseln zu schaffen, die zukiinftig
wieder eine Nachregelung Gber das DIN ermdglichen. Die Leitung aller drei europaischen
Working Groups liegt in den Handen deutscher Experten (WG 25: Dr. K. Beckhaus, WG 26:
Hr. T. Garbers, WG 27: Hr. K. Dietz). Langfristig ist zu erwarten, dass im Ergebnis dieser
Uberarbeitung der européischen Ausfiihrungsnormen der Umfang der nationalen

Anwendungsdokumente signifikant reduziert werden kann.

4 Normen zur Pfahlpriifung/Pfahlprobebelastungen

Seit einigen Jahren werden - berwiegend vom Technical Committee CEN/TC 341 ,Geo-
technical investigation and testing“ bzw. von der Arbeitsgruppe ISO/TC 182/WG 11 auf eu-
ropaischer bzw. internationaler Ebene - Normen fiir die Ausfiihrung von Pfahlprobebelas-
tungen erarbeitet (siehe Tabelle 5), die als DIN-Normen in der Normenreihe DIN EN ISO
22477 ,Geotechnische Erkundung und Untersuchung — Priifung von geotechnischen Bau-
werken und Bauwerksteilen verdffentlicht wurden. Danach deckt die Normenreihe
DIN EN ISO 22477 mit ihren Teilen 1, 2, 4 und 10 die verbreiteten Arten von Pfahlprobe-
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belastungen ab. Der fiir die Durchfiihrung von statischen axialen Pfahlprobebelastungen auf

Zug relevante Teil 2 der Normenreihe wurde dabei im Januar 2024 veréffentlicht.

Hinsichtlich von DIN EN ISO 22477-1 und DIN EN ISO 22477-2 wurde zuletzt in einzelnen
Projekten die Anwendung der sogenannten ,kritischen Kriechlast® gemag jeweils Anhang A
der vorgenannten Normen diskutiert. Diese ,kritische Kriechlast Fcc“, die nicht mit dem
Kriechmal} ks im Sinne der EA-Pfahle zu verwechseln ist, ist gemafl Anhang A definiert als
,die Last, ab der die Geschwindigkeit der axialen Pfahlverschiebung unter konstanter Last
merklich zunimmt®, wobei im Anhang ein konkreter, primar in Frankreich gebrauchlicher gra-
phischer Ansatz zur Ermittlung dieser Kriechlast definiert wird (Abb. 17). Dieser Ansatz fiihrt
unter Umsténden zu erheblich abweichenden Ergebnissen bezlglich eines tiber das Kriech-
mal festzulegenden axialen Pfahlwiderstandes als die bestehenden und bewahrten Rege-
lungen nach EA-Pfahle. Tatsachlich erfolgt die Anwendung dieses Ansatzes auch in Frank-
reich nicht flir ULS-Nachweise, sondern nur fir den Nachweis von Grenzzustinden der Ge-
brauchstauglichkeit (SLS) und auch dann nur in Verbindung mit zusatzlichen Teilsicher-

heitsbeiwerten und Modellfaktoren.

6

0 500 1000 1500 2000 2500 3000
F.{(kN)

Abbildung 17  Ermittlung der kritischen Kriechlast F. ¢ unter Druckbelastung nach
DIN EN ISO 22477-1, Anhang A

Vor diesem Hintergrund wurde seitens des Pfahlausschusses eine Anderung bzw. norma-
tive Erganzung im Nationalen Anhang zu DIN EN ISO 22477, Teile 1 und 2, erarbeitet und

beschlossen, um die Anwendung der ,kritischen Kriechlast® gemal® Anhang A in
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Deutschland auszuschlief’en. Demnach werden die Abschnitte zu Anhang A in beiden Nor-

men wie folgt erganzt:

LN EN 1997-1 wird die Bestimmung der kritischen Kriechlast fiir Pféhle nicht
gefordert. Im nationalen Anhang zu DIN EN 1997-1 und in DIN 1054 sind keine
Hinweise zur Verwendung der kritischen Kriechlast gegeben. Das Verfahren der
Bestimmung der kritischen Kriechlast wird daher in Deutschland nicht angewen-
det.”

Da wesentliche Inhalte der 'EA-Pféhle’, Kapitel 9 "Statische Pfahlprobebelastungen” und
Kapitel 10 "Dynamische Pfahlprobebelastungen” im Wesentlichen regelungsgleich in die in-
ternationalen Pfahlprifungsnormen integriert wurden, enthalten diese beiden Kapitel in der
3. Auflage der "EA-Pfahle” nur noch erganzende Empfehlungen, insbesondere hinsichtlich

der Planung und Auswertung von Pfahlprobebelastungen.

Fir statische Pfahlprobebelastungen quer zur Pfahlachse bleibt der Abschnitt 9.3 der 'EA-
Pfahle” weiterhin im vollen Umfang die entscheidende Richtlinie. Ein entsprechendes Pro-
jekt in der Normenreihe DIN EN ISO 22477 wurde bis dato nicht initiiert.

Tabelle 5 Ubersicht iiber Regelungen zur Ausfiihrung von Pfahlprobe-

belastungen

Art der Probebelastung Norm Regelungen in EA-Pfahle

statische axiale Pfahlprobe- DIN EN ISO 22477-1: EA-Pfahle, Abs. 9.2 "

belastungen auf Druck 2019-12/2025-04 3 EA-Pfahle, Abs. 9.4 2

statische axiale Pfahlprobe- DIN EN ISO 22477-2: EA-Pfahle, Abs. 9.2

belastungen auf Zug 2024-01/2025-04 3 EA-Pfahle, Abs. 9.4 2

dynamische Probebelastungen DIN EN ISO 22477-4: EA-Pfahle, Abs. 10 "
2018-07

Schnellpriifungen mit axialer Druck- | DIN EN ISO 22477-10: EA-Pfahle, Abs. 10 "
belastung (Rapid-Load Verfahren) 2017-01

statische Pfahlprobebelastungen
quer zur Pfahlachse

EA-Pfahle, Abs. 9.3

1 in 3. Auflage der EA-Pfahle nur noch erganzende Empfehlungen und Regelungen
2) statische axiale Probebelastungen an Mikropfahlen (Verbundpféhle)

3 konsolidierte Neufassungen mit Anderung A100 beziiglich kritischer Kriechlast (Anhang A)




354

Tabelle 5 fasst den aktuellen Stand der Regelungen zur Ausfiihrung von Pfahlprobebelas-

tungen zusammen.

Grundsatzlich ist zu berlicksichtigen, dass die in der Normenreihe 1SO 22477 verdffentli-
chen Normen nur die Ausfliihrung der Pfahlprobebelastungen regeln. Die Notwendigkeit von
Pfahlprobebelastungen, Aussagen zur erforderlichen Anzahl von Probepfahlen sowie alle
die Auswertung und Interpretation von Probebelastungen betreffenden Aspekte werden zu-

kiinftig im Eurocode 7, Teil 3, Kapitel 6 geregelt.

5 "Empfehlungen des Arbeitskreises Pfiahle - EA-Pfahle’

5.1 Status

Die 3. Auflage der ,EA-Pfahle”, die neben den Erganzungen aus den Jahresberichten 2014
bis 2022 eine grundlegende redaktionelle Uberarbeitung der 2. Auflage erfahren hat, wird

2025 erscheinen.

Der Jahresbericht 2023 (MOORMANN 2024) enthalt eine Ubersicht (iber die bisher erschie-
nenen Jahresberichte des Arbeitskreises "‘Pfahle” und die hier enthaltenen technischen Re-

geln.

Hinsichtlich der Verbindlichkeit ihrer Regelungen verweist die "EA-Pfahle” auf die Benutzer-
hinweise der 'EAB’ (2006). Dementsprechend sind die Empfehlungen der "EA-Pfahle” Re-
geln der Technik, die aufgrund ihres Zustandekommens im Ergebnis ehrenamtlicher tech-
nisch-wissenschaftlicher Gemeinschaftsarbeit fachgerecht sind und die sich durch langjéh-
rige praktische Anwendung als ,Aligemein anerkannte Regeln der Technik” bewahrt haben.
In diesem Sinne gilt auch, dass die Empfehlungen der "EA-Pfahle” eine ,wichtige Erkennt-
nisquelle fir fachgerechtes Verhalten im Normalfall* (EAB 2021) sind, aber nicht alle mdgli-
chen Sonderfalle abdecken kann, bei denen weitergehende oder einschrankende MaRnah-
men geboten sein kdnnen. Insoweit kdnnen Abweichungen von den Empfehlungen zweck-
maRig sein, soweit sie durch entsprechende Nachweise, Messungen oder Erfahrungen be-

grundet sind.

5.2 Ausblick

Im Jahr 2025 wird die Ubersetzungspriifung und die Ausarbeitung eines Nationales Anwen-
dungsdokuments fiir das Kapitel 6 "Pfahigrindungen” der EN 1997-3:2025 im Fokus der
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Normungsarbeit stehen. Zudem wird die Uberarbeitung und Anpassung der europaischen
Pfahlausfihrungsnormen EN 1536, EN 12699 und EN 14199 an die zweite Normengenera-

tion des Eurocode 7 2023 intensiv weiterverfolgt werden.

Der Arbeitskreis 2.1 wird 2015, wie erlautert, prioritar die Fertigstellung der DGGT-Richtli-
nien mit den ergénzenden Festlegungen zu den Pfahlausfiihrungsnormen EN 1536,
EN 12699 und EN 14199 realisieren.

Nach Abschluss der Vorbereitung der 3. Auflage der ,EA-Pfahle* wird fur die ,EA-Pfahle”
ein neues Kapitel zum Entwurf und der Bemessung von Kombinierten Pfahl-Plattengrin-
dungen erarbeitet, das die ,Richtlinie fir den Entwurf, die Bemessung und den Bau von
Kombinierten Pfahl-Plattengriindungen (KPP-Richtlinie)* von 2002, die bedingt durch den
Wechsel vom Global- zum Partialsicherheitskonzept, aber auch im Hinblick auf die Weiter-
entwicklungen bei den Bemessungsansatzen nicht mehr aktuell ist, ersetzen wird und das
dieses Thema in die ,EA-Pfahle” integriert. Die ,EA-Pfahle” wird dann - analog zu dem
Kapitel ,Piled Foundations® in der neuen EN 1997-3:2025 - neben der Bemessung von Ein-
zelpfahlen gleichberechtigt auch die Bemessung von Pfahlgruppen und Kombinierten Pfahl-

Plattengriindungen abdecken.

Als weiteres thematischer Schwerpunkt werden detailliertere Empfehlungen fiir die quali-
tatsgesicherte Herstellung suspensionsgestiitzter Bohrpfahle — und zwar hinsichtlich der

Suspensionsstiitzung sowohl mittels Bentoniten als auch mit Polymeren - erarbeitet.

Zudem wurde eine Kooperation zwischen dem AK 2.1 ,Pfahle” und dem AK 2.14 ,Digitali-
sierung in der Geotechnik® initiiert, um fiir Elemente des Erd-/Grundbaus bzw. des Spezial-
tiefbaus, hier am Beispiel von Pfahlen, aquivalente Ansatze in BIM-Modellen zu entwickeln.

Die Kooperation zwischen dem AK 2.1 und dem AK 2.14 hat insoweit Pilotcharakter.

Der Arbeitskreis ‘Pfahle” arbeitet fortwahrend an fachlichen Themen, die haufig auch aus
der Ingenieurpraxis an den Arbeitskreis herangetragen werden oder die sich aus laufenden
Forschungsvorhaben oder Schadensfallen ergeben, und die im Ergebnis zu der Formulie-
rung neuer ergénzender Empfehlungen oder aber der Uberarbeitung und Fortschreibung
bestehender Empfehlungen fiihren, welche dann wiederum in ,Jahresberichten” regelméaRig

veroffentlicht werden.
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6 Resiimee

Im Zuge der Erstellung der zweiten Generation des Eurocode 7 wurden die Regelungen fiir
Pfahlgriindungen umfassend Uberarbeitet. Gleichwohl ist festzustellen, dass das aktuell
etablierte und durch die tagliche Anwendung bewahrte Bemessungskonzept der ersten
Normengeneration weitgehend erhalten bleiben wird. Dieser Umstand ist priméar der
mehrjahrigen aktiven Mitarbeit natonaler Vertreter:innen in den européischen
Arbeitsgruppen und einer intensiven konsequenten Kommentierung der wiederholt
vorgelegten Entwirfe des prEN1997-3 zu verdanken. Im Ergebnis kann davon
ausgegangen werden, dass es bei der Bemessung von Pfahlgriindungen nach dem neuen

Eurocode EN 1997-3:2025 zu keinen wesentlich abweichenden Ergebnissen kommen wird.

Etliche der in Kapitel 6 erganzend aufgenommenen Regelungen, u.a. beziiglich der
Einwirkung auf Pfahle aus Bodenverformungen entsprechen, so zum Beispiel das Vorgehen
fur die Ermittlung der negativen Mantelreibung, den bestehenden Empfehlungen der "‘EA-
Pfahle’.

Wahrend die aktuelle Fassung des Kapitels 7 in EN 1997-1 ausschlieRlich die Bemessung
von Einzelpfahlen abdeckt, werden in EN 1997-3:2025, Kapitel 6, konsequent Pfahlgruppen
und Kombinierte Pfahl-Plattengriindungen (KPP) gleichberechtigt behandelt. Damit werden
KPPs zukiinftig gleichberechtigt zu Flach- und Pfahlgriindungen normativim EC 7 geregelt,
was als Fortschritt zu werten ist, da eine Zulassung im Einzelfall oder eine

Bauartgenehmigung dann entfallen kann.

Harmonisiert werden konnte auch das Nachweisformat fiir Pfahle. Danach wird jetzt in
Europa einheitlich fiir axial beanspruchte Pfahle der Resistance Factor Approach genutzt,
so wie dies u.a. in Deutschland schon immer Usus war (Moormann 2016), wahrend fur

lateral beanspruchte Pfahle im Regelfall der Material Factor Approch anzuwenden ist.

In der Gesamtschau wird das neue Kapitel 6 "Piled Foundations” des Eurocode 7, Teil 3,
nach dem aktuellen Stand weitgehend mit der aktuellen nationalen Bemessungspraxis fir
Pfahle gemaR des deutschen Handbuchs Eurocode 7, Band 1, und der EA-Pfahle kompati-
bel sein, so dass keine tiefgreifenden Veranderungen bei der Bemessung von Pfdhlen mit

Einfiihrung der zweiten Generation des Eurocode 7 zu erwarten sind.
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7 Schlussbemerkung

Der Arbeitskreis ,Pfahle* beriicksichtigt inhaltliche und formale Anregungen zur Normung
sowie zur Weiterentwicklung der ,EA-Pfahle” und zur Arbeit des Arbeitskreises gerne. Die

Kontaktaufnahme sollte bitte iber den Obmann erfolgen.

Den Mitgliedern des Arbeitskreises wird fiir ihre aktive Mitarbeit gedankt.
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1 Einleitung

Die Verwendung von Ankerpfahlen in Verbindung mit Ankerleinen ist eine der Lésungen,
um schwimmende Offshore-Windenergieanlagen am Meeresgrund zu verankern. Diese
Ankerpfahle sind komplexen Belastungen aus Wind, Wellen und dem Betrieb der
Windenergieanlage  ausgesetzt. Zur Optimierung und Kostensenkung des
Verankerungssystems kann ein Pfahl auch als Verankerung von mehreren schwimmenden
Windenergieanlagen genutzt werden (Abbildung 1). Der Ankerpfahl wird infolgedessen
durch axiale und laterale, zyklische, multidirektionale Belastung beansprucht. Eine genaue
Prognose des Trag- und Verformungsverhaltens solcher Ankerpfahle ist fir eine
Machbarkeitsstudie sowie fur den kiinftigen Entwurf und die wirtschaftliche Bemessung von

gemeinsamen Ankerpfahlen von entscheidender Bedeutung.

In diesem Beitrag liegt der Fokus auf den Ankerpfahlen unter lateraler multidirektionaler
zyklischer Belastung. Bisherige Untersuchungen konzentrierten sich in erster Linie auf das
Tragverhalten von Pfahlen unter lateraler, monodirektionaler Belastung und
vernachlassigten die Komplexitdt und Effekte, die durch multidirektionale Belastung
entstehen. So haben Studien wie das SOLCYP-Projekt [PUECH UND GARNIER, 2017] das
Tragverhalten von Pfahlen unter lateraler, zyklischer Belastung behandelt, dabei wurde aber

nicht auf die Auswirkungen wechselnder Lastrichtungen eingegangen.
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Ankerpfahl

Abbildung 1. Schwimmende Windenergieanlagen [FONTANA, 2019] und schematische

Darstellung eines fiir zwei Windenergieanlangen gemeinsamen Ankerpfahls

Experimentelle Daten zu Pfahlen unter lateraler, multidirektionaler Belastung sind begrenzt,
und nur wenige Studien befassen sich mit diesem Aspekt [MAYORAL ET AL., 2016;
RUDOLPH ET AL., 2014; RICHARDS, 2019; MOHR ET AL., 2022].

Im Rahmen des GEOLAB-Projekts SAM-WT (Shared Anchor under Multidirectional Cyclic
Loading for Floating Wind Turbines) wurden daher groRmaRstabliche Modellversuche in der
geotechnischen Versuchsgrube der Technischen Universitdt Darmstadt durchgefiihrt
[EUROPAISCHE KOMMISSION, 2021]. In diesem Beitrag werden ausgewéhlte

Versuchsergebnisse dargestellt und diskutiert.

Es wurde ein instrumentierter Stahlrohrpfahl mit 324,9 mm Durchmesser, Wandstarke
5,25 mm und 2 m Einbindetiefe, was einem ModellmaRstab von 1:5 entspricht, in sehr
dichtem, trockenem Sand untersucht. Uber eine speziell entwickelte, gelenkige
Lasteinleitung wurden mehrere laterale Zyklenpakete, sowohl monodirektional als auch
multidirektional am Pfahlkopf aufgebracht. Uber zahlreiche Sensoren wurden die
Pfahldehnungen in vier Achsen, die Pfahlkopfverschiebungen und -verdrehungen sowie die
aufgebrachten Krafte kontinuierlich erfasst. Zusatzlich wurden im Sand verteilte
faseroptische Sensoren (DFOS) eingebaut, um die Bodendehnungen im Nahbereich des

Pfahls messtechnisch zu erfassen.

Die Auswertung der umfangreichen Versuchsergebnisse tragt zum besseren Verstandnis
der Wechselwirkung zwischen Boden und Ankerpfahl bei und verdeutlicht die Auswirkungen
lateraler, multidirektionaler, zyklischer Belastung im Vergleich zur monodirektionalen

Beanspruchung des Ankerpfahls fiir schwimmende Offshore-Windenergieanlagen.
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2 Versuchsaufbau

2.1 Versuchsgrube und Belastungseinrichtung

Die Versuchsgrube des Institutes fiir Geotechnik hat in dem fiir die groBmafstabliche
Pfahlversuche vorgesehenen Bereich die Abmessungen 5,44 m x 5,00 m mit einer Tiefe

von 3,00 m.

Der Sand wurde in 13 Schichten von jeweils 0,2 m in die Versuchsgrube eingebaut und mit
einer Ruttelplatte verdichtet, um eine relative Lagerungsdichte Dichte Ip~ 90 % zu erreichen.
Bevor der Modellpfahlpfahl installiert wurde, wurden die ersten drei Sandschichten
eingebaut und verdichtet. Dann wurde der Modellpfahl mit einem AuRendurchmesser
Do=324,9 mm, einer Wandstarke t=5,25 mm und einer Gesamtlange von 3 m in der Mitte
der Versuchsgrube platziert. Anschlieend wurde der restliche Sand in 10 Schichten um
den Pfahl herum eingebaut. So ergab sich die Pfahleinbindetiefe L =2 m (Verhaltnis
L/Do = 6,16). Zum Schluss wurde der Modellpfahl mit Sand gefiillt. Die mechanischen
Eigenschaften des beim Versuch verwendeten Darmstadter Sandes sind in BEROYA-
EITNER ET AL. (2024) enthalten.

Bei den monodirektionalen Versuchen wurde ein Hydraulikzylinder mit einer Grenzzugkraft

von 85 kN in Richtung langs der Versuchsgrube eingesetzt (Abbildung 2).

Abbildung 2. Versuchsaufbau bei einem monodirektionalen Versuch

Fir den multidirektionalen Versuch wurden zwei Hydraulikzylinder unter 90° an dem Pfahl
angeschlossen (Abbildung 3). Aufgrund der Anordnung von Belastungsrahmen und
geometrischen Bedingungen war es notwendig, den Pfahl um 45° um seine Mittelachse zu

drehen und mit einem Abstand zur Mittelachse der Versuchsgrube einzubauen. Die
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zyklische Last wurde dabei Gber einen Hydraulikzylinder mit einer Grenzzugkraft von 500 kN
aufgebracht, wahrend der zweite Hydraulikzylinder mit einer Grenzzugkraft von 85 kN eine
konstante Kraft am Pfahl ausilbte. Die beiden Hydraulikzylinder wurden Uber
Gewindestangen, Gelenkkdpfe und Gelenklager an einem Bolzen in der Pfahlachse
angeschlossen. Die gelenkige Verbindung der Hydraulikzylinder mit dem
Belastungsrahmen und die beweglichen Lager ermdglichten es den Hydraulikzylindern, der

Pfahlverschiebung zwanglos und ohne Behinderung zu folgen.

Abbildung 3. Versuchsaufbau bei einem multidirektionalen Versuch

Die Anschlusskonstruktion erlaubte es, den Pfahl mit zwei Hydraulikzylindern an einem
Punkt der Pfahlachse kraftgesteuert auf Zug zu beanspruchen, wobei eine ungewollte
Torsionsbeanspruchung vermieden und gleichzeitig die erforderliche Bewegungsfreiheit fur
den Pfahl gewahrleistet wurde. Mit dem entwickelten Anschluss der Hydraulikzylinder an
den Pfahl konnte die gemaR dem Versuchsprogramm vorgesehene Richtungsanderung der

resultierenden Kraft von 30° fiir einen multidirektionalen Versuch realisiert werden.

2.2 Instrumentierung
Die folgenden Sensoren wurden bei den Versuchen verwendet:

o Wegaufnehmer. Insgesamt wurden neun lineare Wegaufnehmer (LVDT) am
Pfahlkopf verwendet, um drei Verschiebungen und drei Rotationen des
Pfahlkopfes zu erfassen. Die Wegaufnehmer wurden auf einem steifen
Aluminiumrahmen montiert. Dieser wurde mit einer Unterkonstruktion an der
Messbriicke befestigt. Die Wegaufnehmer erfassten die Verschiebungen am
Pfahlkopf, wo ein starrer Aluminiumkasten mit drei aufgeklebten Glasscheiben

angebracht war (Abbildung 5). Die Wegaufnehmer in X- und Y-Richtung waren mit
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externen gefederten Tastern ausgestattet. Die drei Wegaufnehmer in Z-Richtung
erhielten Gleitkopfe. Die so aufbereiteten Wegaufnehmer konnten auf der
Glasoberflache gleiten, so dass die Richtung der Verschiebungsmessung,
orientiert an den drei globalen Achsen X, Y und Z wahrend des Versuches

unverandert bleiben konnte.

Abbildung 5. Wegaufnehmer am Pfahlkopf

Je drei Wegaufnehmer mit dem Messbereich 0...200 mm mafRen die
Verschiebungen in X- und Y-Richtung und drei Wegaufnehmer mit dem
Messbereich 0...50 mm wurden fir die Verschiebungsmessung in Z-Richtung
eingesetzt. Aus den neun gemessenen Verschiebungen konnte die Verschiebung
eines Punktes in der Pfahlachse in der HOhe des Lasteinleitungspunktes
(Pfahlkopfverschiebung