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Vorwort des Herausgebers

Die Erweiterung und Verbesserung der Verkehrs-Infrastruktur ist eine zentrale Aufgabe der
Bauingenieure in unserer Gesellschaft. Das selbst beim aktuellen méaRigen Wirtschafts-
wachstum steigende Verkehrsaufkommen aufgrund zunehmender Mobilitdt, erhohte
Anforderungen an Sicherheit, Geschwindigkeit und Komfort im Personen- und Warenverkehr
und allein auch der nagende Zahn der Zeit am Bestand bedingen einen groRen Bedarf beim
Verkehrswegebau, dem unsere Gesellschaft derzeit nicht in ausreichendem Umfang
nachkommt. Hoffentlich werden in den nachsten Jahren wieder mehr Mittel verflighar sein,
um Schritt zu halten und aufzuholen.

Bei allen dafir erforderlichen Baumaflnahmen ist die Geotechnik in besonderem Umfang
gefordert, bei Ausbau und Sicherung der Wasserstral3en ebenso wie bei Bahnstrecken im
Nah- und Fernverkehr und bei StralBen. Das gilt in besonderem Umfang dort, wo aus
Platzgriinden und um Auswirkungen in der Umgebung und Umwelt zu minimieren, unterir-
disch gebaut werden muss. Das Generalthema des 5. Geotechnik-Tages in Minchen
"Geotechnik beim Verkehrswegebau" am 24.02.2006, dessen Beitrdge in diesem Heft
wiedergegeben sind, bot daher ein weites Feld fur Prasentationen Uber aktuelle geotechni-
sche Herausforderungen.

Die in diesem Heft wiedergegebenen Beitrdge zeigen anhand aktueller und geplanter
Baumallnahmen einen Ausschnitt der Bandbreite geotechnischer Aufgaben und Ldsungen
beim europdischen Verkehrswegebau. Sie bieten den Lesern einen Einblick in interessante
aktuelle Projekte.

Am Ende des Heftes findet sich auRerdem die Schriftfassung eines Vortrages zur Bedeutung
von Fachplanern und Sachverstandigen in der Geotechnik, der anlasslich des Geotechnik-
Seminares am 28.10.2005 zu Ehren des 80. Geburtstages von Herrn Dipl.-Ing. Paul von
Soos in Miinchen gehalten wurde.

Munchen, im Juli 2006, Norbert Vogt






Einsatz der Tiefreichenden Bodenstabilisierung im Verkehrswege-
bau fur Baugrundverbesserung und Grindungen

Dr.-Ing. Ulrich Trunk
Keller Holding GmbH, Offenbach
M. Topolnicki, prof. dr hab. inz.,
Gdafisk University of Technology & Keller Polska Sp. z o.0.

1 Einleitung

Die ,Tiefreichende Bodenstabilisierung“, auch ,Tiefe Bodenvermdrtelung® oder im englischen
Sprachraum ,Deep Soil Mixing (DSM)“ genannt, kommt bei unterschiedlichsten Bauaufgaben
an Land und unter Wasser/auf See zum Einsatz, wie z.B. zur Verbesserung weicher Boden,
als BaugrubenumschlielBungswand, auch bewehrt, als Schwergewichtskorper, zur Reduzie-
rung der Verflissigungsgefahr, zur Immobilisation von Schadstoffen als Tauch- und Dicht-
wand.

Vorwiegend erfolgt die Bodenstabilisierung mit saulenartigen Elementen. Der anstehende
und zu verbessernde Boden wird im Trocken- oder Nassverfahren mit Bindemittel durch-
mischt. Vorwiegend werden Zement und Kalk eingesetzt, daneben auch Flugaschen, andere
Aschen, Gips und Mischungen aus den genannten Produkten.

Das Bindemittel reagiert mit dem anstehenden Boden oder Grundwasser. Der verbesserte
Boden weist in der Regel eine hohere Scherfestigkeit, eine geringere Durchlassigkeit und
eine geringere Verformbarkeit bzw. hohere Steifigkeit als der unverbesserte Boden auf.

Man unterscheidet zwischen den oberflachennahen Bodenverbesserung, im englischen als
~Shallow Mixing Method (SMM)“ bezeichnet, und der tiefen Bodenvermdrtelung oder ,Deep
Mixing Method (DMM)“. Bei der oberflachennahen Methode wird der anstehende Boden
oberflachennah in Méachtigkeiten von ca. 1-3 m meist als Massenstabilisierung sehr weicher
Bodden, Ablagerungen oder Auffillungen komplett durchmischt.

In Abhéngigkeit von den anstehenden Bdden, den klimatischen Bedingungen, den Verbesse-
rungszielen und Ortlich gepragten Erfahrungen wurden fur die jeweilige Methoden unter-
schiedliche Mischwerkzeuge, Tragergerate und Herstellabfolgen entwickelt, die im Folgen-
den dargestellt und erlautert werden.

2 Verfahrensubersicht und —unterscheidung

In der europdischen Norm DIN EN 14579:2005-07 von Juli 2005 ,Ausfiihrung von besonde-
ren geotechnischen Arbeiten (Spezialtiefbau)“ werden das Trockenmischverfahren und das
Nassmischverfahren sowie deren Anwendungen behandelt.

Die Verfahren haben folgende Merkmale und Gemeinsamkeiten:



- Mischung durch rotierende mechanische Mischwerkzeuge, wobei die horizontale Stiitzung
durch den umgebenden Boden nicht beseitigt wird, um Spannungsanderungen im Boden
zu vermeiden oder auf ein Minimum zu beschranken,

- Behandlung des Bodens bis in eine Tiefe von mindestens 3 m,

- unterschiedliche Geometrien und Anordnungen, bestehend aus einzelnen Saulen,
Mehrfachelementen, Rastern, Blocken, Wanden oder Kombinationen von mehr als einer
Einzelsaule, Uberschnitten oder allein stehend,

- Behandlung von gewachsenem Boden, Auffullungen, Mullablagerungen und Schlammen
usw.,

- andere Bodenverbesserungsverfahren, die dhnliche Techniken verwenden.

Die verschiedenen Methoden kdénnen nach dem abgebildeten Schema (Bild 1) klassifiziert
werden.

Bild 1:Klassifizierung der verschiedenen Methoden

Es wird zunéchst nach der Art der Einbringung des Bindemittels (Ziffer 1 in Bild 1), nasse
oder trockene Methode, unterschieden.

Beim Trockenmischverfahren wird das Bindemittel, i.d.R. reiner Zement und Zement-Kalk-
Gemische, mit Hilfe von Luft in den Boden eingebracht. Dies ist bei Boden mit hohem
Wassergehalt vorteilhaft, ferner fir das Arbeiten bei Frosttemperaturen, die in einigen
Regionen, z.B. Skandinavien, sehr langanhaltend sein kénnen.

Beim Nassmischverfahren wird das Bindemittel durch das Vermischen des Bodens mit einer
Suspension eingebracht.



Bei den Verfahren (Ziffer 2 in Bild 1) wird danach unterschieden, ob die Durchmischung des
Bodens allein mechanisch erfolgt, durch eine Kombination von mechanischer und hydrauli-
scher Durchmischung oder allein durch hydraulische Durchmischung wie beim Dusenstrahl-
verfahren, das nach seiner Wirkungsweise zu den Methoden der tiefreichenden Bodenstabi-
lisierung oder ,Deep Mixing Method" gezahlt werden kann.

Die Verfahren werden dann nach der Art und Lage des Mischwerkzeugs unterschieden
(ziffer 3 Bild 1). Einige dieser genannten Methoden, h&ufig sind die jeweiligen Firmen- oder
Herstellbezeichnungen aufgefihrt, werden nachfolgend vorgestellt und erlautert.

3 Grad der Baugrundverbesserung und behandeltes Bodenvolumen

Der Grad der Baugrundverbesserung wird i.d.R. Uber das behandelte Volumen gesteuert
und nicht Gber eine ggf. hdhere Festigkeit des einzelnen Baugrundverbesserungselements.
Dies fuhrt zu einem pfahlahnlichen Tragverhalten der Einzelelemente, bei nur geringer oder
nicht mehr vorhandener mittragender Wirkung des vorhandenen Baugrunds. Ferner kdnnen
zu hohe Festigkeiten des Einzelelements zu einer Uberlastung und folglich Bruch infolge
Lastkonzentration, zum Knicken der Elemente und zu Grundbrucherscheinungen und
unzulassig grofRen Verformungen bei der Lasteintragung in den tragfahigeren Untergrund
fuhren.

Die auf Grund der Inhomogenitat und Heterogenitat des anstehenden Baugrunds unvermeid-
lichen Schwankungen der Festigkeits- und Verformungseigenschaften des behandelten
Bodens werden ebenfalls Uber das behandelte Volumen beriicksichtigt und im erforderlichen
Malf3 ausgeglichen.

Das Verfahren der tiefreichenden Baugrundverbesserung wird vor allem in Skandinavien,
Asien und Amerika ausgefiihrt, dort auch bei sehr gering tragfahigen Boden und Ablagerun-
gen, die in Deutschland nicht angetroffen werden.

4 Herstellung eines Baugrundverbesserungselements

Wie bei fast allen Methoden, aul3er bei Frasen wie z.B. von Sidla-Schénberger, Bauer oder
Swing, wird der Boden mit einem Werkzeug, das am unteren Ende eines Gestanges
befestigt ist oder einer durchgehenden Schnecke oder auch nur Schneckenabschnitten im
unteren Bereich rotationsformig durchmischt (Bild 2).



Bild 2: Herstellvorgang eines Baugrundverbesserungselements

Zunachst wird das Werkzeug eingefahren und der Boden zum ersten Mal durchmischt. In der
Regel wird beim rotierenden Zuriickziehen des Werkzeugs das Bindemittel eingebracht. Der
saulenféormige Bodenverbesserungskorper bindet ab, weitere Kérper werden hergestellt.

Um den anstehenden Boden und seine Struktur aufzulésen und den gelésten Boden mit dem
einzubringenden Bindemittel moéglichst homogen zu durchmischen, sind Bewegungen des
Mischwerkzeugs erforderlich, die Scherverformungen im Boden erzeugen. Diese werden
durch schnelles Drehen der messerartigen und z.T. gegeneinander drehenden Paddel oder
Fligel erzeugt. Die Messer, Paddel oder Fligel sind dann je nach Boden mit Zahnen,
Schneiden o0.A. besetzt. Eine Anpassung an die jeweiligen Baugrundverhaltnisse ist erforder-
lich.

4.1 Das trockene Verfahren

Durch den Einbau des Bindemittels in trockener und pulvriger Form wird in den anstehenden
Boden, der i.d.R. bereits einen hohen Wassergehalt aufweist, mit dem Bindemittel nicht noch
weiteres Wasser eingebracht. Die Methode wird haufig auch als die nordische Methode
bezeichnet. Die Methode ist auch bei Temperaturen unter Null Grad Celsius gut ausfihrbar,
bei Suspensionen setzt die Natur des Wassers hier Grenzen (Bild 3).

In Bild 3a ist ein Tragergerat zu sehen, das sich durch moéglichst geringes Gewicht, ausrei-
chende Maklerhéhe und breites Kettenfahrwerk auszeichnet, in Bild 3b ist das untere
Maklerstiick mit dem Antrieb und dem Werkzeug dargestellt.



Bild 3a: Tragergerat mit Makler und Mischgerat  Bild 3b: Detail Méakler und Antrieb

Die Bilder 3c-3e zeigen unterschiedliche, dem jeweiligen Baugrund angepasste Werkzeuge
fur die trockene Methode, Bild 3c das Standardwerkzeug, Bild 3e ein Werkzeug speziell fur

torfige Boden.

Bild 3c: Standard-Mischwerkzeug Bild 3d: Mischwerkzeug

Bild 3e: Mischwerkzeug flr torfige Béden



Die Bilder 4a-4d zeigen ein Mé&klergerat fur grof3ere Tiefen als das Geréat in Bild 3a, mit
einem Doppelpaddel mit mehreren messerartigen Blattern.

Bild 4a: Maklergerat mit Doppelpaddel fur Bild 4b: Detail Doppelpaddel mit gegen
gréRere Tiefen (DJM Association einander rotierenden Paddeln
Japan)
Lipper mising
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Bild 4c: Detail Mischwerkzeug mit Zahnbesatz, Bild 4d: Schnittzeichnung Paddel
Spitze und Bindemittelauslass

Bei sehr geringer Tragfahigkeit des anstehenden Bodens im oberen Bereich, d.h. bis in
wenige Meter Tiefe, h&ufig bei Torfen, kann eine 100%-ige Durchmischung des anstehenden
Bodens erforderlich werden. Bei der in den Bildern 5a-5c¢ dargestellten Methode wird der
Boden mit einem quirlartigen Werkzeug zunachst in einer Auf-Ab-Bewegung vertikal
durchmischt, anschliel3end in horizontaler Richtung mit einer Mischwalze. Haufig ist diese Art
der Baugrundverbesserung zur Schaffung der Befahrbarkeit Voraussetzung fir die Durchfih-
rung weiterer Baugrundverbesserungs- oder Griindungsarbeiten. Die Blockstabilisierung



kann mit anderen Methoden kombiniert werden (s. hierzu auch die Ausflihrungsbeispiele im
Folgenden).

e e S

soft
s

stabilised soil

Bild 5a: Darstellung des Mischvorgangs in vertikaler sowie vertikaler und horizontaler
Richtung

Bild 5b: Geréat zur Blockstabilisierung Bild 5c: Mischwerkzeug fir die vertikale
Durchmischung

4.2 Die nassen Verfahren

Je nach Bodenarten, der Aufgabenstellung und Ziel der Baugrundverbesserung und den
ortlichen Erfahrungen mit den vorhandenen Baugrundverhaltnisse haben sich verschiedene
Verfahren mit unterschiedlichen Werkzeugen, Mischtechniken und méglichen Behandlungs-
tiefen entwickelt. Die Durchmischung erfolgt wie bei der trockenen Methode mit rotierenden
Werkzeugen, Einfach-, Doppel-, Dreifach- und auch Vierfachpaddel. Die Zugabe der
Suspension erfolgt je nach Methode beim Einfahren, beim Ausfahren oder beim Ein- und
Ausfahren des Werkzeugs.

Die Bandbreite und Unterschiede der einzelnen Mischwerkzeuge, der zum Einsatz kommen-
den Durchmesser und Methoden veranschaulichen die Bilder 6-12.

Von Keller Grundbau wurden in Europa Werkzeuge flr Einzelsaulen oder Einfachpaddel von
0,8-1,2 m entwickelt (Bild 6a und 6b) und Doppelpaddel mit 0,7-1,0 m (Bild 6¢ und 6d).



Bild 6a: Einfachpaddel @ 0,8-1,0m Bild 6b: Einfachpaddel & 1,2m

Bild 6¢: Doppelpaddel @ 2 x 0,7m Bild 6d: Fertige S&ulen
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Die Bilder 7a und 7b zeigen ein Mischwerkzeug mit Durchmesser 2,4 m.

Bild 7a: Mischwerkzeug @ 2,4 m und Bild 7b: Mischbalken mit nach unten gerichteten
Mé&klergerat, Keller USA Suspensionsdisen

Um auch bei grofen Durchmessern einen gleichméafiigen Suspensionseintrag zu erhalten,
wird die Suspension Uber im Mischbalken angeordnete Disen nach unten in den Baugrund
eingebracht.

Die Baugrundverbesserung ist teilweise Voraussetzung fiir die Ausfiihrung weiterer Spezial-
tiefbauarbeiten, wenn die Errichtung allein einer Arbeitsebene nicht mehr ausreichend ist.

Bild 8a: Maklergerat und Doppelpaddel Bild 8b: Detail Paddel mit gegenseitig rotie-
@ 2 x1,0m CDM Standard renden Messern und Fligeln
(CDM Association, Japan) (CDM Association, Japan)

Bei dem Verfahren der CDM Association, Cement Deep Mixing, Japan, wird durch die
Anzahl der Messer oder Flugel eine gute Durchmischung des Bodens erreicht. Es werden

11



Doppelpaddel mit 1,0 m Durchmesser sowie 1,5 m Durchmesser und Vierfachpaddel mit 1,0
m Durchmesser eingesetzt (Bilder 8a und 8b, sowie Bilder 9a-9c).

Bild 9a: Vierfachpaddel CDM Association Bild 9b: Freigelegte Vierfachsaulengruppe
CDM Association

Bild 9c: Doppelpaddel CDM Association

12



Die Bilder 10a und 10b zeigen ein Dreifachpaddel der Firma SMW Seiko (Japan und USA)
mit 1,5 m Durchmesser, die Bilder 11a und 11b ein Vierfachpaddel in Reihe mit je 0,9 m
Durchmesser von Geo-Con (USA).

Bild 10a: Dreifachpaddel SWM Seiko Bild 10b: Detail Paddel Fuf3ausbildung
@ 3x1,5m

Bild 11a: Vierfachpaddel Geo-Con USA Bild 11b: Detail Paddel Fulausbildung
@4 x1,0m

Bei den Werkzeugen der Bilder 12a und 12b werden zum Mischen Schnecken, Uber die
gesamte Lange oder Uber eine Teillange, eingesetzt. Die Verfahren eignen sich auch fur die
Herstellung von Verbauwanden, wobei einzelne Saulen bewehrt werden kénnen.

13



Bild 12a: Mehrfachschnecken @ 4 x 0,5m  Bild 12b: Dreifachschnecke MIP @ 3 x 0,37m
Colmix (Frankreich) Bauer (Deutschland)

Bei den nachfolgend gezeigten Verfahren wird die mechanische Durchmischung des Bodens
hydraulisch unterstitzt oder erganzt. Zu unterscheiden ist hierbei zwischen Verfahren, bei
denen der Suspensionsstrahl rein zur Verbesserung der Durchmischung ohne Durchmesser-
oder ReichweitenvergroRerung tber den mechanisch erzielten hinaus eingesetzt wird und
solchen, bei denen der Dusenstrahl zu einer VergroRerung des hergestellten Elementes
eingesetzt wird. Der Suspensionseintrag erfolgt je nach Verfahren mit unterschiedlichen
Mengen und Pumpendriicken.

In den Bildern 13a bis 13c ist das Swing-Verfahren (Japan) dargestellt. Mit einem ausklapp-
baren Schwert werden wandartige Elemente hergestellt. Die Reichweite wird durch den am
Schwertrand austretenden Dusenstrahl vergroR3ert.

Bild 13a: Schwert beim Einfahren Bild 13b: Ausgeklapptes Schwert fir die Her-
Stellung wandartiger Tréger

14



Bild 13c: ReichweitenvergréRerung mit Disenstrahl

Beim Jacksman-Verfahren (Bilder 14a-14c) sind an dem Doppelpaddel auf der Aul3enseite
zwei sich kreuzende Dusenstrahlen angeordnet. Dies fuhrt zu einer VergrolRerung des
verbesserten Bodenvolumens um bis zu 400%.

Bild 14a: Doppelpaddel mit Doppeldise zur  Bild 14b: Detail Doppelpaddel und Cross-Jet
VergrolRerung des Durchmessers,
Prinzipdarstellung

15



Bild 14c: Freigelegte Saulen und GroRRenvergleich der erzielten Durchmesser mit und ohne
Dusenstrahlunterstiitzung

5 Anwendungsgebiete der tiefreichenden Bodenstabilisierung

Zur Lastabtragung im Verkehrswegebau werden die in Bild 15 schematisch dargestellten
Losungen ausgefuhrt. Hierbei werden die séulenartigen oder wandartigen Baugrundverbes-
serungselemente im Raster und in der Tiefe gestaffelt, im Bereich grof3erer Lasten oder
schlechterer Baugrundverhéltnisse kann das Raster in Teilbereichen verdichtet werden. Ein
grol3erer erforderlicher Verbesserungsgrad wird, wie oben bereits ausgefiihrt, durch die
Ausfuihrung einer groReren Anzahl an Baugrundverbesserungselementen erreicht.
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Bild 15: Loésungen fur Verkehrswegebau und Grindungen
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Der Anteil des behandelten Volumens schwankt in Japan ublicherweise zwischen 30 und
50%, in Skandinavien zwischen 10 und 30%, wobei sich diese Angaben auf das Uber die
gesamte Behandlungstiefe ermittelte Bodenvolumen beziehen. Im Vergleich dazu liegen die
Volumenanteile bei einer Rittelstopfverdichtung i.d.R. zwischen 5 und 15%, bei STS-Saulen
zwischen ca. 4 bis 8%.

Fur Verbau und Geléandesicherung werden wandartige Scheiben hergestellt (Bild 16).

Bild 16: Lésungen fir Verbau und Sicherung von Béschungen und Gelandespringen

Je nach Boden, Lastgrofie und Art der Last, d.h. statisch oder dynamisch, werden flr
Abtragung von Vertikallasten die Baugrundverbesserungselemente bzw. S&ulen in Rastern
oder Zellen bildend ausgefiihrt, bei der Ausfihrung in Reihen sowohl Gberschnitten als auch
tangierend (Bild 17).

Bild 17: Anordnung der Baugrundverbesserungselemente in Rastern, Reihen, Zellen und
Blocken

17



Bei der Ausfuhrung von Zellen wird die Querdehnung des eingeschlossenen Bodens
behindert und somit der Verformbarkeit auch des unbehandelten und eingeschlossenen
Bodens reduziert. Diese Ausfuihrungsart ist besonders bei dynamischen Lasten, z.B. unter
Fahrwegen, von Vorteil und hat sich bewahrt. Die Vorteile und Einschrankungen der
Verfahren sind in unten stehender Tabelle zusammengefasst.

Vorteile + Einschrankungen +
e Ublicherweise hohe Produktivitat, wirt- e Begrenzung der Tiefe,
schaftlich gerade bei grof3en Projekten abhangig vom Verfahren
¢ Anwendbar in nahezu allen Béden und ¢ Nicht oder nur eingeschrankt
Auffillungen ohne Hindernisse anwendbar in dicht gelagerten
und steifen bis festen Boden, bei
Blocken
e Saulenraster und —anordnung sehr o Geneigte Saulen nur bedingt
variabel, genaue Anpassung an Aufga- herstellbar, verfahrensabhangig
benstellung
e Eigenschaften der Saulen und des ¢ GleichméaRigkeit bzw. Homogeni-
verbesserten Bodens kdnnen sehr ge- tat und Qualitat kdnnen bei be-
nau geplant werden stimmten Bodenformationen
starker schwanken
e Herstellung fuihrt nur zu geringen Ande- e S&ulen kénnen nicht unmittelbar
rungen der horizontalen und vertikalen neben oder unter Bauwerken
Spannungen im Boden, die zu Schaden hergestellt werden, bei Strahlun-
an in der Nahe befindlichen Bauwerken terstitzung verfahrensabhéngig
fuhren kénnten maoglich
o Keine Erschiitterungen, geringer Larm- e Veranderung durch Frost oder
pegel Austrocknung
e Sehr wenig Uberschuss beim trocke- e Uberschuss beim nassen Verfah-
nen Verfahren ren nicht vernachlassigbar
¢ Kann an Land und auf dem Wasser ¢ Eigengewicht der Geréate ist zu
ausgefuhrt werden beachten, verfahrensabhangig
sehr verschieden
¢ Qualitat der Baugrundverbesserung e Luftdruck und Suspensionsdruck
kann im Zuge der Ausfuhrung gepruft kénnen zu Hebungen fuhren,
werden Kontrolle der Ausflihrung
e Geringe Umwelteinflisse e Gezielte Behandlung nur einer
Bodenschicht oder eines Tiefen-
bereichs nur eingeschrankt mog-
lich

6 Ausfuhrungsbeispiele

Bei den nachfolgend vorgestellten Projekten diente die tiefreichende Baugrundstabilisierung
zur Reduzierung horizontaler und vertikaler Verformungen, zum Lastabtrag bei zulassigen
Verformungen in den tragfahigen Untergrund und zur Erh6hung der Grundbruch- und
Gelandebruchsicherheit. Der verbesserte Baugrund wird mit seinen Parametern in den
entsprechenden Berechnungen bertcksichtigt und bemessen.
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6.1 Anwendung der trockenen Methode

6.1.1 BoOschungssicherung fur ein Autobahnprojekt in Schweden

Aufgrund der geringen Scherfestigkeit des anstehenden Bodens héatten ohne entsprechende
Bodenstabilisierung auch sehr flach geneigte Einschnitte grofirAumige Rutschungen
auslosen konnen(Bilder 18a und 18b).

Bild 18a: Aushub nach ausgefiihrter Bau- Bild 18b: Freigelegte Saulenreihen als
grundstabilisierung an den Bo6- Wandscheiben zur Erhéhung der
schungen Gelandebruchsicherheit

6.1.2 Grindung eines Stralendamms

Fiur die Grundung eines Strallendamms wurde eine Blockstabilisierung der oberen Torf-
schicht mit Saulenreihen in der darunter anstehenden weichen bindigen Schicht kombiniert.
Blockstabilisierung und Séaulen wurden jeweils im trockenen Verfahren hergestellt. Im Torf
wurden 175 kg/m? und im Schluff und Ton 80 kg/m3 Bindemittel je m3 behandeltem Boden
eingebaut und mit dem anstehenden Boden vermischt (Bilder 19a-19c).

Bild 19a: Herstellung der Saulen
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Bild 19b: Blockstabilisierung im oberen Torf und in Reihen tangierende Saulen im Ton und
Schluff fir Grindung eines StraRendamms in Schweden

Bild 19c: Herstellung der sdulenartigen Baugrundverbesserungselemente
Massenstabilisierung im oberen Torf

Hinsichtlich der erzielbaren Werte fir Festigkeit und Verformbarkeit des verbesserten
Bodens in Abhéangigkeit vom Bindemitteleinsatz liegen Erfahrungswerte vor. Nach vorab
auszufuhrenden Mischversuchen werden die tatséchlich einzubauenden Bindemittelmengen

festgelegt.
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6.2 Anwendung der nassen Methode

6.2.1 Stadtautobahn Trasa Zielona, Lublin, Polen

Fur einen Abschnitt der Stadtautobahn in Lublin wurden fir die Grindung der beiden
anzuschlieBenden StraRenabschnitte im nassen Verfahren Saulen in einem Dreiecksraster
ausgefuhrt, die die anstehende Torfschicht mit organischen Anteilen und Torfen verbesser-
ten (Bild 20).

Bild 20: Grindungsarbeiten fir die Stadtautobahn Trasa Zielona, Lublin, Polen

Die Tragschicht oberhalb der Saulen wurde nach dem Verfahren der Load Transfer Platform
bemessen. Das Setzungsverhalten -und nicht nur bei diesem Projekt — wird vor allem vom
Einstanzen der Saulen in den tragfahigen Untergrund bestimmt und nur in untergeordnetem
Mafd von den Setzungen, die sich aus der Verformung der Saulen oder Baugrundverbesse-
rungselemente selbst unter Last ergeben (Bild 21).

Bild 21: Schnitt mit Baugrund, Saulen und Tragschichtaufbau sowie Raster
Der Bemessungswert der Druckfestigkeit, design strength, entspricht den in der Saule

zulassigen Spannungen. Diese missen anhand von Proben mit einer entsprechenden
Sicherheit nachgewiesen werden.

21



Die Bilder 22a und 22b zeigen die Herstellung der Baugrundverbesserung sowie eine
freigelegte Saule.

Bild 22a: Herstellung der Saulen Bild 22b: Freigelegte Saule

6.2.2 Autobahn Warschau-Posen: Brickengriindung

Bei der Autobahn A2 von Warschau nach Posen wurden mehrere Briicken auf TBV-Saulen
gegrindet. Die Bilder 23 und 24 zeigen einen reprasentativen Schnitt mit einem typischen
Bodenprofil. Die Bemessung und Ermittlung der erforderlichen Anzahl der Saulen erfolgte
nach den zuléssigen Setzungen sowie der Tragféahigkeit der einzelnen S&ulen.

Herstellung und freigelegte Saulen sind in Bild 25 dargestellt.

Bild 23: Grindung von 86 Autobahnbrticken in Bild 24: Saulenanordnung
Polen
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Bild 25: Freigelegte Saulen eines Bruckenfundaments

An Einzelsaulen wurden Probebelastungen durchgefuhrt (Bild 26). Der Spitzenwiderstand
der Drucksondierung im nicht ausreichend tragfahigen Baugrund lag zwischen 1,0 und 2,0
MN/mz2. Das Lastsetzungsdiagramm zeigt ca. 3 mm Setzung bei Gebrauchslast und ca. 8
mm Setzung bei 1,5-facher Gebrauchslast. Wie die Verformungszunahmen zeigen, wurde
bei der 1,5-fachen Last noch kein Bruch erreicht.

Bild 26: Probebelastung: Baugrundprofil, Versuchsanordnung und Last-Setzungsdiagramm
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7 Planungs- und Bemessungsgrundsatze

Die Planung erfolgt in drei Schritten:

— Zunéachst ist das geeignete Verfahren, trocken oder nass, auszuwéhlen sowie der
Mischvorgang festzulegen. Der Mischvorgang ist abhangig vom Schichtaufbau, der erfor-
derlichen FufRausbildung und weiteren Faktoren. Eine ausreichend hohe Homogenitat ist
bei einigen Bodenarten nur dadurch zu erreichen, dass die Saule mehrfach komplett
durchmischt wird. Bei Wechsellagen von organischen und rolligen Bodenschichten kann
z.B. Sand in den Torf eingemischt werden, was zu einer deutlich besseren Festigkeit der
Saule fuhrt.

— Daran schlief3t sich die Festlegung der notwendigen oder beim anstehenden Baugrund
und mit dem einzusetzenden Verfahren erreichbaren Eigenschaften der Baugrundverbes-
serungselemente an. Hierbei soll nochmals betont werden, dass es wirtschaftlicher und im
Hinblick auf das Trag- und Verformungsverhalten besser ist, besser mehr Elemente mit
einer ggf. gréReren Streuung der Eigenschaften und geringeren Festigkeiten herzustellen
als einzelne hochfeste mit hoher Festigkeit oder Tragféahigkeit.

— Im Anschluss daran wird anhand der zulassigen Setzungen oder der erforderlichen
Scherparameter des verbesserten Bereichs die Anzahl und Anordnung der Saulen be-
stimmt.

8 Qualitatssicherung

Zur Sicherung der Entwurfs- und Ausfihrungsqualitat ist wie bei allen Projekten und Verfah-
ren eine vorlaufende und ggf. begleitende Baugrunderkundung in ausreichendem Umfang
erforderlich. Im Hinblick auf das Mischverhalten und die erzielbaren Eigenschaften des
verbesserten Bodens sind entsprechende Vorversuche durchzuflihren und auszuwerten.

Wahrend der Herstellung der Baugrundverbesserungselemente werden die Parameter
Druck, Menge, Umdrehung, Einfahr- und Ziehgeschwindigkeit zur Kontrolle und ggf. Anpas-
sung des Herstellvorgangs aufgezeichnet.

Aus den frischen Elementen werden Proben entnommen, deren Druckfestigkeit nach
Erhartung im Labor ermittelt wird. Fir eine Vielzahl von Bindemitteln und Bodenarten sind
Korrelationen vorhanden, um aus Festigkeiten nach 7 oder 14 Tagen auf die Werte nach 28
oder 56 Tagen schlieBen zu kdnnen. Auf Grund der erzielbaren oder zu erreichenden
Festigkeit der Elemente, die unter der von z.B. Dlsenstrahlelementen liegt, ist die zersto-
rungsfreie Entnahme von Bohrkernen schwierig.

In Einzelféallen werden Probebelastungen durchgefiihrt, um das Last-Setzungsverhalten an
Einzelelementen oder Gruppen zu ermitteln.

Auf Bild 27, ist die Festigkeitsentwicklung der frischen Suspension, von Laborproben und
Proben aus den hergestellten Saulen dargestellt.
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Bild 27: Festigkeitsentwicklung fur reine Suspension, Labormischungen Boden-Bindemittel
sowie Proben aus frisch hergestellten Elementen

Aus einer Vielzahl ausgefiihrter Projekte kann daraus ein Anhaltswert flr das Verhaltnis
zwischen der im Labor ermittelten Festigkeit und der Festigkeit in-situ mit 0,5 bis 0,55
abgeleitet werden.

Aus der einaxialen Druckfestigkeit nach vier, sieben oder 28 Tagen kdnnen die erreichbaren
Festigkeiten nach Erfahrungswerten und Korrelationen abgeschatzt werden. Ferner beste-
hen zwischen der Scherfestigkeit, der Zugfestigkeit sowie der Verformbarkeit Korrelation zur
einaxialen Druckfestigkeit. Die Werte finden sich in der nachfolgenden Tabelle.
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Parameter Erfahrungswert, Korrelationen
UCS 28-Tage- = 2,0 x 4-Tage-Festigkeit
(einaxiale Festigkeit = 1,4-1,5x 7-Tage-Festigkeit (Schluff, Ton)
Druckfestigkeit) = 1,5- 2,0 x 7-Tage-Festigkeit (Sand)
56-Tage- = 1,4 - 1,5 x 28-Tage-Festigkeit (Schluff, Ton)
Fest.
Ucs Standard- = 0,2...0,6 Xx Mittelwert
abweichung = 0,25 ... 0,5 Uberwiegend
Scherfestigkeit = 0,40 ...0,50x UCS, UCS<1MPa
= 0,30...0,35xUCS 1<UCS<4MPa
= 0,20 x UCS UCS > 4 MPa
Zugfestigkeit = 0,08 ... 0,15 x UCS, max 200 kPa
Sekantenmodul E 50 = 50... 300 x UCS, UCS <2 MPa
(50% Bruchspannung) = 300 ... 1000 x UCS, UCS>2 MPa
Bruchdehnung UCS = 05...1,0% firUCS>1MPa
= 10..3,0% furUCS<1MPa
Querdehnzahl = 0,25-0,45
= 0,30-0,40 Ublicherweise

9 Zusammenfassung

Die Baugrundverbesserung hat in den letzten Jahrzehnten erheblich an Bedeutung bei der
Grundung von Gebauden und Bauwerken gewonnen. Dabei hat sie wesentlich zur wirt-
schaftlichen Ausgestaltung von Griindungskonzepten beigetragen.

Die Auswahl des geeigneten Verfahrens setzt vertiefte Kenntnisse des Zusammenwirkens
von Produkt und Baugrund voraus. Eine kontinuierliche Qualitatskontrolle und Uberwachung
nehmen eine immer bedeutendere Rolle bei der Ausfiihrung ein. Erfahrungen mit Langzeit-
besténdigkeit von Baugrundverbesserungselementen sind in ausreichendem Umfang
vorhanden, so dass eine entsprechende Entwurfssicherheit gegeben ist.

Neue Verfahren der Baugrundverbesserung machen eine immer bessere Kenntnis gerade
wenig tragfahiger Boden und ihres Verhaltens unter Einwirkung erforderlich. Das Zusam-
menwirken von Baugrund und Produkt bedarf noch weiterer Untersuchungen, um vorhande-
ne Moglichkeiten zur Optimierung nutzen zu kénnen.
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Berucksichtigung von Porenwasseruberdricken bei der
Bemessung von Deckwerken an Wasserstral3en

Dr.-Ing. Tilman Holfelder
Bundesanstalt fur Wasserbau, Karlsruhe

BDir Dr.-Ing. Jan Kayser
Bundesanstalt fir Wasserbau, Karlsruhe

1 Einleitung

Die Boschungen und Gewassersohlen der Schifffahrtskanale und Flisse missen gegen
zahlreiche hydraulische Einwirkungen geschutzt werden. Als Boschungs- bzw. Sohlensiche-
rung wird je nach den lokalen Gegebenheiten eine durchlassige oder dichte Auskleidung des
Gewassers ausgefiuihrt, das sogenannte Deckwerk. Ein durchlassiges Deckwerk erméglicht
den ungehinderten Wasseraustausch zwischen Untergrund und WasserstralR3e. Es besteht
meist aus einer Deckschicht aus Wasserbausteinen und einem darunter liegenden geotexti-
len oder mineralischen Filter, welcher die Filterstabilitat zwischen Untergrund und Deck-
schicht gewahrleisten muss. Ein dichtes Deckwerk verhindert den Wasseraustausch
zwischen Wasserstrafl3e und Untergrund. Die Abdichtung erfolgt entweder Uber eine dichte
Deckschicht mit einer darunter liegenden geotextilen Trennlage oder durch eine Weichdich-
tung, oft aus Ton, welche zusatzlich unter dem durchlassigen Deckwerk eingebaut wird. Der
geotextile oder mineralische Filter hat in diesem Fall lediglich die Funktion einer Trennlage
(s. Abbildung 1).

Durchlassiges Deckwerk Undurchléassiges Deckwerk

) (Weichdichtung) (Dichte Deckschicht)
Wasserbausteine

) | 0 z.B. Wasserbausteine
Kornfilter Q mit Vollverguss aus

C =X \=
A AN T /\

: ) i
Dichtungsschicht (JEX XXX XX X X X X | (AL O SEa S

(z.B. Ton)

Boden — I I

Abbildung 1: Grundsatzlicher Aufbau von Deckwerken an Kanalen

Geotextil
Boden

Bemessungsrelevant sind an den Kanédlen meist die schifffahrtsinduzierten Einwirkungen.
Hierbei treten Belastungen aus der Ruckstromung des vom Schiff verdrangten Wassers
neben dem Schiff, aus dem Schraubenstrahl, aus den Schiffswellen sowie aus dem schnel-
len Wasserspiegelabsunk auf (s. Abbildung 2). Ein Wasserspiegelabsunk kann auch durch
Wehr-, Schleusen- und Kraftwerksbetrieb oder durch ablaufenden Hochwasser- und
Tidewellen hervorgerufen werden.

Diese hydraulischen Einwirkungen missen bei der Bemessung von Bdschungs- und
Sohlensicherungen sowohl aus hydraulischer als auch aus geotechnischer Sicht bertcksich-
tigt werden. Die hydraulische Belastung (direkte Wellen- und Stromungsbelastung) kann zu
einer Verlagerung der einzelnen Wasserbausteine fiihren, und ihre Ermittlung dient dement-



sprechend der Dimensionierung der aus hydraulischer Sicht erforderlichen Steingrofie.
Durch den schnellen Wasserspiegelabsunk hingegen kdénnen Porenwassertberdricke im
Baugrund hervorgerufen werden, welche das erforderliche Flachengewicht fir ein aus
geotechnischer Sicht standsicheres Deckwerk maf3geblich beeinflussen.

zur'L]ckflieBenn_j_e Wasserspiegelanhebung
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Abbildung 2: Belastungen auf Boschung und Gewassersohle durch die Schifffahrt (GBB,
2003)

Fiur den Bereich der Wasser- und Schifffahrtsverwaltung des Bundes wurde fur die Stan-
dardanwendungen der Regelaufbau von Deckwerken in einem Merkblatt in Form von
Regelbauweisen festgelegt (MAR, 1993). Diese Regelbauweisen spiegeln die langjahrigen
Erfahrungen mit Deckwerken an Binnenwasserstral3en wider. Als solche sind sie als
Mindestwerte anzusehen. Da jedoch zukiinftig gréRere und leistungsstarkere Schiffe auf den
Kanalen fahren werden ist eine Ubertragung dieser Erfahrungen in die Zukunft nur bedingt
mdglich. Die Mdglichkeit einer Bemessung in Abhangigkeit von den lokalen Gegebenheiten
und den zuklnftigen maximalen hydraulischen Einwirkung war bisher noch nicht vorhanden.
Mit dem Mitteilungsblatt Nr. 87 der BAW ,Grundlagen zur Bemessung von Bdschungs- und
Sohlsicherungen an BinnenwasserstralBen (GBB)* wurde diese Licke nun geschlossen, und
ein Handbuch erstellt, welches ein umfangreiches Formelwerk fur die Ermittlung der hydrau-
lischen Einwirkungen sowie die geotechnische Bemessung zu Verfiigung stellt (GBB, 2003).
Ein wesentlicher neuer Aspekt der geotechnischen Bemessung ist die Berlicksichtigung von
Porenwasseriberdriicken, welche durch den schnellen Wasserspiegelabsunk hervorgerufen
werden kdnnen.

Dieser Beitrag stellt zunachst die Entstehung der Porenwassertberdriicke und ihre Auswir-
kungen auf die Deckwerke dar, um dann im nachsten Abschnitt auf die Bertcksichtigung der
Porenwasseriberdriicke in den Bemessungsformeln des GBB Uberzuleiten. AbschlieRend
folgt eine Diskussion zur Sensitivitat einzelner Parameter auf die Deckwerksbemessung.
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2 Entstehung von Porenwasseruberdricken durch den schnellen Was-
serspiegelabsunk und ihre Auswirkung auf die Stabilitat der Deckwerke an
Wasserstral3en

2.1 Ursache des Porenwasseruberdruckes durch den schnellen Wasserspiegelab-
sunk

Der Porenraum im Boden unterhalb des Grundwasserspiegels wird in der Regel als vollstan-
dig wassergesattigt angesehen. Besteht ein unmittelbarer hydraulischer Kontakt zwischen
Gewasser und Porenwasser, so misste eine Wasserspiegelanderung im Gewasser, wie sie
z.B. durch eine Welle hervorgerufen wird, eine unmittelbare Druckdnderung im Porenwasser
bewirken, da das vollstédndig gesattigte Porenwasser inkompressibel ist.

Bei Naturmessungen konnte jedoch ein gedampfte Druckreaktion beobachtet werden
(Kohler, 1989). Die Ursache hierfur sind im nattrlichen Porenwasser eingeschlossene,
mikroskopisch kleine Gasblasen, die sowohl aus Luft als auch aus Gasen von bakteriellen
Abbauprozessen bestehen kdnnen. Hierdurch verandert sich das physikalische Verhalten
von Wasser schon ab einem Gasanteil von 1% erheblich, da nun die Gaseigenschaften
mitberiicksichtigt werden miissen.

MafRgeblich wird zum Einen das Gesetz von Boyle-Mariotte, welches aussagt, dass das
Produkt aus Gasdruck und Gasvolumen eines idealen Gases bei isothermen Randbedin-
gungen konstant ist. D.h. bei einem Druckabfall, wie er z.B. bei einem Wasserspiegelabsunk
stattfindet, dehnt sich das Gas aus. Zum Anderen muss das Gesetz von Henry bertcksichtigt
werden, welches die Loslichkeit eines Gases in einer Flussigkeit in Abhangigkeit von der
Temperatur und dem Druck beschreibt. Bei konstanter Temperatur reduziert sich bei einem
geringer werdenden Druck die geloste Gasmenge, d. h. bei einem Wasserspiegelabsunk
wird ebenfalls Gas frei. Die Konsequenz daraus ist, dass das Porenwasser nicht mehr als
ideale, inkompressible Flissigkeit betrachtet werden kann, sondern als Gas-Wassergemisch
eine deutlich hohere Kompressibilitat hat.

Betrachtet man nun eine Bodenpore, die eine kleine Gasblase enthalt, so will sich diese
Gasblase bei einer Druckreduktion im Porenwasser ausdehnen. Die Ausdehnung der
Gasblase wiederum bewirkt eine Verdrdngung von Porenwasser aus der Bodenpore (s.
Abbildung 3). Deshalb ist der Druckausgleich im Porenwasser stets mit einem Massentrans-
port verbunden, d. h. einer zum geringeren Druckpotenzial gerichteten Porenwasserstro-
mung. Aufgrund der Wechselwirkung zwischen dem Massentransport und dem Druckpoten-
zial sind diese Strémungsvorgange stark instationar.
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Abbildung 3: Entstehung des Porenwassertberdruckes und Abhangigkeit von der

hydraulischen Durchléssigkeit des Bodens

Die Volumenausdehnungsgeschwindigkeit der Gasblase ist nach Boyle-Mariotte direkt
proportional zur Druckanderungsgeschwindigkeit. Dementsprechend muss der Wassertrans-
port aus der Pore mindestens der Drucké&nderungsgeschwindigkeit entsprechen, um einen
Porenwasseruberdruck zu vermeiden. Ist die Druck&nderungsgeschwindigkeit v,, (Vza =
Absunk z,/ Absunkzeit t,) also hoher als die hydraulische Durchléssigkeit des Bodens (v, >
k), entsteht ein Porenwasseriberdruck (s. Abbildung 3). Der Porenwassertberdruck ist der
Uber den hydrostatischen Porenwasserdruck hinausgehende Wasserdruck in den Poren
eines Erdstoffes. Die Entstehung des Porenwasseriberdrucks ist in hohem Mal3e instationar,
d. h. die maximalen Driicke treten raumlich und zeitlich nur sehr kurz auf. In Abbildung 3
(rechts) ist bereits erkennbar, dass die GréRe des Porenwasseriberdruckes wesentlich von
der Durchlassigkeit des Bodens abhéngig ist.

2.2 Zeitpunkt des maximalen Porenwasseriuberdruckes

Der Hohe des Porenwasseriiberdruckes ist sowohl zeitlich als auch raumlich veréanderlich.
Fur die geotechnische Bemessung muss der maximale Porenwassertberdruck in Ansatz
gebracht werden, sowie die entsprechende Tiefe, in der dieser Auftritt. Der maximale
Porenwasseriberdruck tritt bei einem einfachen Absunkereignis aus einer Welle, wie es in
Abbildung 4 (links) dargestellt ist, unmittelbar am Ende des schnellen Absunkes auf (t=76s).
Tritt nach dem ersten Absunk zusatzlich noch ein Heckabsunk auf (z.B. bei hecklastig
getrimmten Schiffen, s. Abbildung 4) sind Ort und Zeit des maximalen Porenwasseriberdru-
ckes nicht immer eindeutig. Ein Teil des Porenwasseruberdruckes infolge des Bugabsunkes
kann sich bis zum Auftreten des Heckabsunkes bereits abbauen. Die Geschwindigkeit
dieses Abbaus ist jedoch stark von der hydraulischen Durchlassigkeit des Bodens abh&ngig.
Wihrend bei einer Durchlassigkeit von k=1*10°m/s der maximale Porenwasseriiberdruck
unmittelbar nach dem ersten Absunk erreicht wird (Abbildung 4, Mitte), ist bei einer um 2
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Zehnerpotenzen geringeren Durchlassigkeit die Heckwelle maRgeblich (Abbildung 4,
Rechts).

Fir die im Folgenden in Abschnitt 2.4 dargestellte Ermittlung des maximalen Porenwasser-
Uberdruckes mussen deshalb bei einer Bug- und Heckwelle beide Absunkzeiten t; mit den
jeweiligen Absunktiefen z, bertcksichtigt werden.

einfache Welle Bug- und Heckwelle Bug- und Heckwelle
2 7 2 7 Sea.= 10% 2 7 S = 10%
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! der Driicke
g Sohle
] % P1
ER-H A P2
=
o
%ri o P3
€S
&5
g8 & P4
© Tiefe z
% [cm]
=}
5 8
g
:g Ng 4
g 0
g
c
g a4
n? I I I I 1
55 65 75 85 95 105 25 35 45 55 65 75 25 35 45 55 65 75
Zeit [s] Zeit [s] Zeit [s]
Abbildung 4: Porenwasserdruckreaktion einer numerischen Berechnung bei der

einfachen Welle (Links) sowie einer Bug- und Heckwelle bei einer Durchlassigkeit von
k=1*10" m/s (Mitte) und k=1*10"° m/s (Rechts)

2.3 Grofle und Verlauf des Porenwasseriiberdruckes

Die GroRRe und der Verlauf des Porenwasseriiberdrucks infolge eines schnellen Wasserspie-
gelabsunkes werden im Wesentlichen vom Absunk z, und von der Absunkzeit t, (s.
Abbildung 3, rechts) sowie von der Durchléssigkeit des Bodens k und der Kompressibilitat
des Wasser-Boden-Gemisches (inkl. Gasanteil) in der oberflichennahen Zone des Gewas-
serbetts bestimmt.

Der Porenwasseruberdruck nimmt im Boden mit der Tiefe z reziprok exponentiell zu und
nahert sich maximal asymptotisch an den Wasserdruck aus dem maximalen Wasserspiege-
labsunk z, an (max Au = yy*z, . s. Abbildung 5). In gering durchlassigen Boden entsteht der
maximale Porenwassertberdruck in geringer Tiefe z von wenigen Zentimetern, dementspre-
chend kénnen die hydraulischen Gradienten i = Au/Az dort auch sehr grol3 werden. Bei
durchlassigeren Boden wird der maximale Porenwasseriberdruck erst in einigen Metern
Tiefe erreicht und die hydraulischen Gradienten sind deutlich geringer, jedoch wirken sie
auch in groRerer Tiefe.

Bei den an den Wasserstraf3en Ublichen Wassertiefen von 4 bis 10m sind Sattigungsgrade
zwischen 80% und 99% haufig anzutreffen. Die Bestimmung des tatsachlichen Gasgehaltes
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im Boden ist ausgesprochen schwierig. Bisher ist keine direkte Bestimmungsmethode
bekannt und eine indirekte Bestimmung, z.B. durch Messung der Kompressibilitat des
Porenwassers im Triaxialgerat bedarf einer Probenentnahme, bei der eine Stérung der
Probe nahezu nicht zu vermeiden ist. Wie die Ergebnisse einer numerischen Berechnung
zeigen (s. Abbildung 5), ist der Einfluss des Gasanteils auf den Porenwasseriberdruck
letztlich nicht groRRer als der Fehler, der durch eine ungenaue Abschatzung der hydrauli-
schen Durchlassigkeit um eine Zehnerpotenz entsteht. Aufgrund der Inhomogenitéat des
Baugrundes ist der Durchlassigkeitsbeiwert haufig mit Ungenauigkeiten in dieser Grolien-
ordnung belegt. Der tatsachliche Gasgehalt im Boden ist demgegeniiber nicht so entschei-
dend.

0.0 B s ———- s S T R s S s s - - --f-—--- -——-ﬁ :
TS At il T §z
RN SRS b
~N . el R |
0.4 N S~ /] I
~ . ~-. |
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Abbildung 5: Verlauf des maximalen Porenwassertberdruckes bei unterschiedlichen

Durchlassigkeiten und Gasgehalten (Ergebnisse numerischer Simulationen fur die einfache
Welle zum Zeitpunkt t = 76s, s. Abbildung 4 links)

2.4 Mathematische Beschreibung des Porenwasseruberdruckes

Modellversuche und numerische Berechnungen von KOHLER haben gezeigt, dass die
eindimensionale Konsolidationsgleichung benutzt werden kann, um die instationare Poren-
wasserdruckreaktion im Untergrund zu beschreiben (KOHLER, 1989). Die maligebende
Gleichung zur Beschreibung dieses Porenwasserdruckphdnomens kann wie folgt angegeben
werden:

FP_ e Op  Os
k=—-==n —+— 1
2 Brw =+ @)
mit:
' = Kompressibilitat des Porenwassers (Wasser-Luft-Gemisch) [m2/kN]
¢ = volumetrische Dehnung im Boden [-]
n = Porenvolumen des Bodens [-]
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z = Bodentiefe unterhalb des Wassers [m]
t = Zeit[9]

¢ = piezometrische Druckh6he [m]

k = hydraulische Durchlassigkeit [m/s]

yw = Wichte des Wassers [KN/m3]

Gleichung 1 beschreibt sowohl den Einfluss der Kompressibilitdt des Wasser-Luft Gemi-
sches auf die instationare Anderung des Porenwasserdruckes als auch die Wechselwirkung
mit dem Korngerust in Abhangigkeit von der Steifigkeit des Bodens, welche zu Volumenan-
derungen im Boden fuhren kénnen.

Fur praktische Anwendungen wie z.B. die Bemessung von Deckwerken bzw. die Beriicksich-
tigung des Porenwasseriberdruckes beim instationaren Nachweis des hydraulischen
Grundbruches (s. EAU 2004; E 115) wurde von KOHLER (1989) eine Funktion ermittelt,
welche die Verteilung des Porenwassertberdruckes Au Uber die Tiefe z in Abhangigkeit von
der Grof3e des Absunkes z, sowie eines Porenwasserdruckparameters b(k, t,) beschreibt:

AU(Z)=ny - Za -(1—e‘b'z) (GBB Gl. 5-107) (2)

Der Porenwasserdruckparameter b [1/m] berlcksichtigt den Einfluss der Bodenluft bei einem
mittleren Gasgehalt als auch die Steifigkeit des Bodens und kann in Abhéngigkeit von der
hydraulischen Durchlassigkeit k sowie der mal3gebenden Absunkzeit t, nach der folgenden
Gleichung ermittelt werden:

b=0166-k 2%/ S (3)

a

3 Bemessungsansatze fur die Dicke von Deckwerken nach dem GBB

Bei der geotechnischen Bemessung einer Deckschicht ist zwischen der lokalen und der
globalen Standsicherheit durchlassiger und dichter Deckwerke zu unterscheiden. Durch den
Porenwasseriberdruck werden Sickerstromungen in Richtung der Bodenoberflache ausge-
|6st, welche die lokale Standsicherheit einer Boschung bzw. Sohle vermindern (s. Abbildung
6). Bei der lokalen Standsicherheit ist das hierfir mindestens erforderliche Flachengewicht
bzw. die Mindestdicke des Deckwerks zu ermitteln. Zudem ist die globale Standsicherheit
der wasserseitigen Béschung nach DIN 4084 nachzuweisen.

Der Nachweis der lokalen Standsicherheit basiert auf dem Teilsicherheitskonzept der DIN
1054 (2005-01), bei dem die mit einem Teilsicherheitsfaktor erhéhten Einwirkungen kleiner
sein mussen, als die mit einem Teilsicherheitsbeiwert reduzierten Widerstande. Die Sicher-
heitsbeiwerte fir die Einwirkungen und fir die Widerstdnde werden bei der Deckwerksbe-
messung mit 1,0 angesetzt, d. h. es ist keine Sicherheit eingerechnet. Die Begrindung
hierfir ist, dass ein Versagen des Deckwerks, welches zu einer Gefahrdung der Standsi-
cherheit fuhrt, friihzeitig erkennbar ist und deshalb noch geniligend Zeit fir Unterhaltungs-
maflinahmen vorhanden ist. GroRere Katastrophen sind durch ein lokales Versagen deshalb
nicht zu erwarten.
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Abbildung 6: Strom- und Potenziallinien im Boden unter einer durchlassigen Béschungssi-
cherung bei schnellem Wasserspiegelabsunk (GBB, 2003)

In Abbildung 7 sind die effektiven Spannungen ohne den Porenwassertberdruck (d.h. im
Ruhezustand ohne Absunk) und der Porenwasseriiberdruck selbst tiber die Tiefe in einem
Bodenelement an der Sohle dargestellt, das direkt unterhalb der Grenzflache Wasser-Boden
beginnt. Dargestellt ist der Zeitpunkt, an dem der Porenwasseriberdruck sein Maximum
erreicht hat. Die effektiven Spannungen o' ohne den Porenwassertberdruck sind in den
oberen 55 cm geringer als der Porenwassertberdruck Au, dementsprechend wirde sich der
Boden, sofern er keine Kohasion hat, in diesem Bereich wie eine viskose Flussigkeit
verhalten und aufschwimmen, er fluidisiert (Kéhler et al, 2003). Findet hierbei eine Verlage-
rung von Bodenteilchen statt, so wird dies als hydrodynamische Bodenverlagerung bezeich-
net.

erforderliche Auflast 'y,

welche durch das
Deckwerk aufgebracht
werden muss
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| I ~ effektive Spannung
kritische d OV 2+ er)
Tiefe dy;
kTI'I_ 0.2 > v.zl AVAVAVA VA
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Abbildung 7: Verlauf der effektiven Spannungen (ohne Absunk) und des maximalen

Porenwasserluberdruckes (bei einem Absunk) in einem Bodenelement unter der Sohle
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Zur Vermeidung dieser Instabilitat im Boden muss eine Auflast auf den Boden aufgebracht
werden. An den BundeswasserstraRen erfolgt dies meist nur an den Bdschungen durch das
durchlassige Deckwerk, welches i.d.R. aus einer Filterlage und Wasserbausteinen besteht
(vgl. Abbildung 1). Das Deckwerk muss so méachtig gewdahlt werden, dass die effektiven
Spannungen im Boden in jeder Tiefe gréRer als der maximale Porenwasseriberdruck sind.
Wird die Auflast zu gering gewabhlt, so sind langfristig Schaden am Deckwerk durch lokale
Bodenverlagerungen nicht auszuschliel3en.

Fur die Bemessung eines Deckwerkes muss die maximale Differenz zwischen dem Poren-
wasseruberdruck und den effektiven Spannungen ohne Auflast ermittelt werden (Max (Au-
c"). Diese tritt in der sogenannten ,kritischen Tiefe" dyq auf, die durch Gleichgewichtsbe-
trachtungen ermittelt werden kann. Hierbei missen je nach betrachtetem Versagensmecha-
nismus die entsprechend auftretenden Krafte und geometrischen Randbedingungen
Beriicksichtigung finden (Béschungsneigung, Reibungswinkel des Bodens).

Grundsatzlich kbnnen beim Nachweis der lokalen Standsicherheit zwei Versagensmecha-
nismen unterschieden werden. Einerseits muss nachgewiesen werden, dass es in keiner
Tiefe zu einer hydrodynamischen Bodenverlagerung kommt, welche die Stabilitat des
Deckwerkes langfristig schadigen konnte. Andererseits muss das Deckwerk ausreichend
gegen ein Abgleiten in einer béschungsparallelen Bruchfuge des Bodens in der kritischen
Tiefe dyit unterhalb des Deckwerks bemessen sein. Der Nachweis beider Versagensmecha-
nismen nach dem GBB wird nachfolgend kurz erldutert. Die Herleitung der Gleichungen
sowie weitergehende Informationen sind dem GBB zu entnehmen (GBB, 2003).

3.1 Nachweis der Bemessung gegen hydrodynamische Bodenverlagerung nach dem
GBB

Der Nachwies gegen hydrodynamische Bodenverlagerung entspricht dem in der Geotechnik
Ublichen Nachweis gegen hydraulischen Grundbruch, bei dem die haltenden Gewichtskrafte
den treibenden Stromungskraften aus einem Porenwasseriiberdruck gegenibergestellt
werden.

GB .....

Wasserbau-
steine (y'p)

Filterschicht (y‘F)
Boden (v')

\AU

Abbildung 8: Kraftegleichgewicht fir den Nachweis der hydrodynamischen Bodenverlage-
rung

Die kritischen Tiefe fur den Nachweis der hydrodynamischen Bodenverlagerung dyins lasst
sich unter Beriicksichtigung des Boschungswinkels g nach folgender Gleichung ermitteln:
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1 z, b
dcith = In[;}:’wc—o:ﬂj >0 (GBB Gl. 7-6) @)

Aus dem Kraftegleichgewicht folgt der Zusammenhang:

Au
0s S

Erforderliches Flachengewicht der Deckschicht gegen Abgleiten des Deckwerks nach dem
GBB

Der Porenwasseruberdruck baut sich senkrecht zur Boschungsoberflache hin auf, so dass
eine bdschungsparallele Potentialverteilung entsteht. Diese bewirkt in der kritischen Tiefe d
ein Minimum in den effektiven Spannungen, d. h. hier werden die haltenden Reibungskréfte
minimal. Der Nachweis gegen Abgleiten des Deckwerkes nach dem GBB basiert auf einem
Kraftegleichgewicht in der kritischen Tiefe im plastischen Grenzzustand nach dem Ranki-
ne’schen Sonderfall. Die Gewichtskraft G* muss im Gleichgewicht stehen mit der durch den
PorenwasserlUberdruck in der kritischen Tiefe AU(dyq) reduzierten Reibungskraft Q, falls
vorhanden der Kohasionskraft C' sowie den haltenden Kraften F aus einer Ful3stitzung (z)
bzw. einer Aufhangung der Deckschicht (z) (s. Abbildung 9).

9'=yp dp ZC —(7g dg + 7" dyiths ) (GBB Gl. 7-5) (5)

Abbildung 9: Kraftegleichgewicht fir den Nachweis gegen Abgleiten der Boschung

Aus diesem Kréftegleichgewicht lasst sich die Formel fir das erforderliche Flachengewicht
der durchlassigen Deckschicht gegen Abgleiten herleiten:

9'=yp dp =
_Autang’'—-c' -7 -7
cos S tan @' —sin g

, , (GBB Gl. 7-2) (6)
A _(ypde +7'dyit )

gultig fur ¢' > g mit

c' effektive Kohéasion des Bodens [kN/m?]

@ effektiver Reibungswinkel des Bodens [°]
ta  Zusatzspannung [kN/m?] aus einer Aufhdngung der Deckschicht
re  Zusatzspannung [kN/m?] aus einer FuRstiitzung

38



Zur Ermittlung der kritischen Tiefe ist der Reibungswinkel zu beriicksichtigen , da dieser Uber
die Neigung der resultierenden Reibungskraft Q einen Einfluss auf das Kraftegleichgewicht
hat. Die Tiefenlage der kritischen Bruchfuge dy:;; lasst sich entsprechend berechnen zu:

Ay = = In—aN¢ 7w Za b o (GBB GI. 7-1) @)

b cosp y'(tan @' —tan B)

Ublicherweise erfolgt die Ausbildung des Deckwerks am BoéschungsfuR mit einer FuRvorlage
oder einer Fuleinbindung, seltener durch eine FuBspundwand (MAR, 1993). Bei der
Ermittlung des Flachengewichts der Deckschicht kann deshalb am Bruchkorper eine
FuRstutzkraft F angesetzt werden, die Gber die FulZkonstruktion aus dem Deckwerk in den
Boden eingeleitet wird. Diese Fuf3stltzkraft ist in Gleichung (6) als aquivalente Schubspan-
nung in der Gleitfliche enthalten. Die Gréf3e der mobilisierbaren FulRstltzkraft ist einerseits
abhangig von der Dicke des Deckwerkes als auch andererseits von der Ausbildung des
BdschungsfuBes. Ziel der Bemessung ist die wirtschaftliche Optimierung des Deckwerkes
durch Variation dieser beiden Kriterien.

3.1.1 Ermittlung der mobilisierbaren FuBstitzkraft fir den Bruchmechanismus 1
(BM1)

Dem Rechenansatz zur Ermittlung der mobilisierbaren Ful3stiitzkraft wurden auf der sicheren
Seite liegende Vereinfachungen der Bruchgeometrie und der Scherwiderstande zu Grunde
gelegt. Im Bruchmechanismus 1 (BM 1) wird ein Abscheren des Deckwerks in einer horizon-
talen Fuge durch den Boschungsfulpunkt betrachtet, d.h. die mobilisierbare Ful3stitzkraft
entspricht der Kraft die maximal von dem Deckwerk in den Boschungsful eingeleitet werden
kann (s. Abbildung 10). Im Bruchmechanismus 1 ist diese abhangig vom Deckwerksaufbau
und unabhangig vom Porenwasseriberdruck.

Béschungs-
fuBpunkt

kritische
Gleitfuge

Abbildung 10: Bruchfuge im Bruchmechanismus 1 einer Ful3stitzung und Kréaftegleich-
gewicht zur Ermittlung der maximalen Ful3stiitzkraft Fr, (GBB, 2003)

3.1.2 Ermittlung der mobilisierbaren FuBstitzkraft fir den Bruchmechanismus 2
(BM2)

Der Bruchmechanismus 2 (BM 2) geht von einem Versagen der Ful3stutzung selbst aus.
Dementsprechend missen die unterschiedlichen Arten der Fuf3stiitzung unterschieden
werden.
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Bei einer FuRvorlage verlauft im Bruchmechanismus 2 die kritische Gleitfliche unmittelbar
unterhalb der Filterschicht entlang der Grenze zwischen Untergrund und Fuf3vorlage und
keilt unter dem passiven Erddruckkdrper vor der Ful3vorlage in Hohe der Gewassersohle aus
(s. Bruchfuge 2-2 in Abbildung 11). Die aus der Ful3vorlage mobilisierbare Ful3stutzkraft
berechnet sich aus den zu fordernden Gleichgewichtsbedingungen aller angreifenden Kréfte
sowohl innerhalb als auch auferhalb des BdschungsfuRstitzkdpers. Gegebenenfalls ist
zusatzlich ein Kolk vor der FuBvorlage zu bertcksichtigen. Zudem ist sicherzustellen, dass
die Dicke der FuBvorlage ausreichend ist, um eine hydrodynamische Bodenverlagerung
unter der FuBvorlage zu vermeiden (s. 3.1).

rimax LFf, —>|
r—mln LFL,4>|

Bruchfuge 2-2

Abbildung 11: Bruchmechanismus 2 bei einer Béschungssicherung mit Ful3vorlage (GBB,
2003)

Bei der FuReinbindung wird im Bruchmechanismus 2 eine Bruchflache untersucht, die im
Boden unter dem Filter oder an der Grenzschicht zwischen Filter und Boden liegt und im
Boden unter dem passiven Erdkeil verlauft (s. Abbildung 12). Der Porenwasseriberdruck
wird auch auf das Deckwerk im Bereich der Ful3einbindung unterhalb der Gewassersohle
angesetzt, da sich hier der Verfillboden in den Porenraum setzen kann und sich dann im
Deckwerk die Durchlassigkeit des Verfiullbodens einstellt. Wird fur die Verflllung jedoch ein
Boden mit groRer hydraulischer Durchlassigkeit verwendet (k = 1*10°m/s), so ist kein
Porenwasseruberdruck anzusetzen. Bei der Festlegung der Einbindetiefe tr ist ggf. ein Kolk
mit einer Tiefe von tx nach ortlichen Erfahrungen zu bertcksichtigen.

F

~

Abbildung 12: Bruchmechanismus 2 bei einer Bdschungssicherung mit Ful3einbindung
(GBB, 2003)
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Die mobilisierbare FuR3stitzkraft der Ful3spundwand ergibt sich aus der blichen geotechni-
schen Bemessung einer Spundwand.

Bei allen Ful3stitzungen ist zu beachten, dass vor der Fuf3konstruktion, d. h. auf der
haltenden Seite, der Boden an der Sohle bis in die kritische Tiefe ty; hin infolge des Poren-
wasseruberdrucks fluidisiert und somit in diesem Bereich keine Kraft aufnehmen kann (s.
Abbildung 11 und Abbildung 12).

4 Einfluss einzelner Parameter auf die Deckwerksdicke

In der geotechnischen Bemessung wird die erforderliche Deckwerksdicke ermittelt. Das
Ergebnis wird durch eine Vielzahl an Parametern beeinflusst:

hydraulische Parameter: Absunk z,, Absunkgeschwindigkeit t,

Bodenparameter: Durchlassigkeit k (> Porenwasserdruckparameter b)
Reibungswinkel ¢", Kohasion ¢”, Wichte y

Deckwerksparameter: Reibungswinkel ¢p", Wichte yp

Konstruktionsparameter: FuReinspannung, Wassertiefe h,,, Boschungsneigung m

Zur Ermittlung der Sensitivitdt der Berechnungsergebnisse bezlglich dieser Parameter
wurde ein Standardfall (z,= 0,6 m, t,= 5s, k = 1,5*10° m/s, " = 30°, ¢ = 0, ¥ = 9 kN/m?,
¢p = 55°, yp = 8,25 kKN/m2, Ful3einbindung t = 1,5 m bzw. FuRvorlage lIr, =2 m, h, =4,0 m, m
= 3) unter Variation verschiedener Parameter berechnet. Es wurden die hydrodynamische
Bodenverlagerung und das Abgleiten des Deckwerks fur den Bruchmechanismus 1 (BM1)
sowie fur den Bruchmechanismus 2 (BM2, getrennt fur FuRReinbindung und FufR3stlitzung)
berechnet.

4.1 Variation des Porenwasserdruckparameters b

Ein wesentlicher Parameter ist der b-Wert (Porenwasserdruckparameter). Abbildung 13 zeigt
die fur unterschiedlichen b-Werte erforderliche Deckwerksdicke dp.

1.2 ‘
Variation b-Wert %59 k = variiert
—6— hydrodyn. Bodenverl. e k’ 7 N ' .
1 — - <©- Bruchmechanismus 1 fo = 8,25 KN/m?; ¢, = 55%m =3 ohne filter;
’g‘ _|| —A— BM 2 - FuReinbindung h,=4,0m ; )
= —X— BM 2 - FuRvorlage 95 =30°% v5'= 9 kN/m3; ¢’=0
- 0.8
% B —rmmmmmmmmmm——
—o--——""
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: ’ »
< 04 7
o / ok e
o} 1 S
/ = = T
0.2 7
] ¢ /ﬁ-/—- S
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Abbildung 13:  Einfluss des b-Wertes auf die Deckwerksdicke
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Bei den meisten Nachweisen nimmt die erforderliche Deckwerksdicke mit steigendem b-Wert
zu. Zu beachten ist jedoch, dass sich im Fall der Ful3einbindung ein Maximum der Deck-
werksdicke einstellt. Dies ist in zwei gegenlaufigen Effekten begriindet. Bei ansteigendem b-
Wert erhodht sich der Porenwassertiberdruck und damit die Belastung auf das gesamte
Deckwerk. Andererseits reduziert sich die kritische Tiefe mit steigendem b-Wert, wodurch
sich die fluidisierte Zone Uber der Fuleinbindung verringert. Dementsprechend steigt die
vom Deckwerksfuld aufnehmbare Kraft F.

Beziiglich des b-Wertes existiert also kein auf der sicheren Seite liegender Wert. Daher ist es
hier nicht moglich, den b-Wert als ,vorsichtigen Mittelwert" im Sinne eines charakteristischen
Wertes anzusetzen. Vielmehr sollte der b-Wert mdglichst sorgfaltig ermittelt werden.

4.2 Variation des Absunkes z,

Aus Abbildung 14 ist der Einfluss des Absunkes auf die erforderliche Deckwerksdicke
ersichtlich.

2 ;
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— —6— hydrodyn. Bodenverl. L, - 5s; k=1,5-10"m/s _ P
£ 1.6 ——<©— Bruchmechanismus 1 "o = 8,25 kN/m3; ¢p, = 55°; m=3 ohne filter; 7 <
a _|| —A— BM 2 - FuReinbindung h,=4,0m 7
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x 1.2 e
L <
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X //_ - =
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k- 7 e Z
O _ =%
- 7
0 !
0 0.2 0.4 0.6 0.8 1 1.2
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Abbildung 14: Einfluss des Absunkes auf die Deckwerksdicke

Aufgrund des linear in den Porenwassertberdruck eingehenden Absunkes erhoht sich die
erforderliche Deckwerksdicke dp mit zunehmendem Absunk z,. Fir den Bruchmechanismus
2 ist diese Erhohung ab einem Grenzwert (hier z, ~ 0,55 m) sehr deutlich. Bei hohen
AbsunkmalRen ist es daher i. d. R. wirtschaftlicher, die Tiefe der FuRReinbindung bzw. der
Dicke der FuRvorlage zu vergrolern.

Die Auswirkungen weiterer Parameter sind in der nachfolgenden Tabelle 1 aufgefihrt.

Zusammenfassend ist festzustellen, dass die Durchlassigkeit des Bodens und der schnelle
Wasserspiegelabsunk einen sehr grol3en Einfluss auf die Dimensionierung des Deckwerkes
haben. Dementsprechend ist auf deren Bestimmung besonderes Augenmerk zu legen.
Durch geschickte Dimensionierung der Ful3stiitzung kénnen haufig sehr grole Deckwerksdi-
cken vermieden werden.

42



Parameter Auswirkung

bereits ab einer geringen Kohasion sind keine Deckwerke tber

Kohésion Boden ¢’ . .
! den Mindestabmessungen erforderlich

Durchlassigkeitsbeiwert wird i. w. durch den b-Wert abgebildet, somit sehr groRer
Boden k Einfluss

in den Ublichen Variationen ¢ = 27,5° - 40 ° nur geringer

Reibungswinkel Boden ¢’
g ? Einfluss auf die Deckwerksdicke

Wichte Deckwerk yp linearer Einfluss

Bdschungsneigung m in den Ublichen Variationen von m = 2 — 4 geringer Einfluss

Dimension der Ful3stiitzung | oberhalb eines Grenzwertes sehr grof3er Einfluss

Tabelle 1: Parameter und deren Auswirkung auf die erforderliche Deckwerksdicke

5 Zusammenfassung und Ausblick

Deckwerke an Binnenwasserstrallen konnen nach dem GBB bemessen werden (GBB,
2003). Die Deckwerksdicke wird hierbei durch die geotechnische Bemessung festgelegt. Die
entsprechenden Nachweise wurden vorgestellt. Die Standsicherheit der Deckwerke wird
mafRgebend von einem im Boden auftretenden instationaren Porenwasseriberdruck
gefahrdet.

Der wesentliche Bodenparameter bei der Dimensionierung von Deckwerken ist die Durch-
lassigkeit des anstehenden Bodens. Weitere Bodenparameter sowie der genaue Luftgehalt
im Grundwasser sind hier von untergeordneter Bedeutung. Die hydraulische Einwirkung wird
durch das Mal und die Geschwindigkeit des schnellen Wasserspiegelabsunkes bestimmt.

Zum Phanomen des Porenwasseriberdrucks als Folge der Kompressibilitdt des Grundwas-
sers besteht noch weiterer Untersuchungsbedarf. Insbesondere ist der rédumliche und
zeitliche Verlauf der Bodenverflissigung infolge Porenwassertberdruck (Fluidisierung) als
hoch instationarer Vorgang zu untersuchen. Weiterhin ist das Filterverhalten von Bdéden und
Geotextilfiltern bei z.T. hohen Gradienten, die der Porenwasseritberdruck oberflachennah
erzeugen kann, zu untersuchen. Beide Fragestellungen sind derzeit Forschungsgegenstand
in der Bundesanstalt fir Wasserbau.
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Aktuelle Bauverfahren
im Verkehrswegebau Uber Weichschichten
am Beispiel der BAB A 20 (Ostseeautobahn)

Dipl.-Ing. J6rg Martini
Josef Mdbius Bau-Aktiengesellschaft, Hamburg

1 Zusammenfassung:

Die Bundesautobahn A 20 wurde nach einer Planungs- und Bauzeit von 12 Jahren Anfang
Dezember 2005 von Bundeskanzlerin Angela Merkel, sowie den Ministerpréasidenten von
Schleswig-Holstein Herrn Peter Harry Carstensen und Mecklenburg-Vorpommern Herrn
Harald Ringstorff, sowie vertretend fir das Land Brandenburg durch Infrastrukturstaatssek-
retdr Herrn Reinhold Dellmann freigegeben.

Die Autobahn verlauft von Hamburg entlang der mecklenburgischen Ostseekiiste und
schwenkt im 6Ostlichen Bereich nach Suden, um dort mit der Bundesautobahn A1l zusam-
menzutreffen.

Auf insgesamt 323 km Lange verbindet sie die nordwestdeutsche Metropolregion mit den
touristischen Orten entlang der Kiiste und fuhrt weiter in die baltischen Staaten.



In Mecklenburg-Vorpommern durchquert die sogenannte Ostseeautobahn eine flachwellige
Endmoréanenlandschaft, deren Senken haufig mit Torf und verschiedenen Mudden gefullt
sind. In der Nahe von Rostock tangiert die Trasse einen erst in der Ausfiihrungsphase er-
kannten, mit extrem weichen Mudden verlandeten See (Bild 1). Hier verlauft die Autobahn in
Hanglage auf einem 15 m hohen Damm, unter dessen Bdschungsful3 die Mudde in Tiefen
bis zu 15 m reicht. Bei der Standsicherheitsberechnung fir den Damm kann der extrem wei-
chen Mudde aus Sicherheitsgriinden keine Scherfestigkeit zugewiesen werden (¢ = 0; ¢” =
0).

Bild 1: Moorsenke ,,Grol3e Holle" bei Tessin (verlandeter See)

Vor dem Hintergrund, daf} der verlandete See mit keinem Baugerét befahren werden kann
und aus 6kologischen Griinden auch keine Pontons in Einsatz gebracht werden durfen, wird
eine Boschungssicherung als riickverankerte Stitzkonstruktion aus Stahlrohren und geotex-
tilummantelten Sands&ulen realisiert. Hierzu vibriert eine ca. 90 t schwere Ramme die bis zu
21 m langen Stahlrohre bis in den tragféahigen Untergrund und benutzt dieselben Rohre als
sichere Aufstandsflache. Wegen des quasi hydrostatischen Verhaltens der Mudde missen
die Horizontalkrafte aus einem Hohenunterschied von 30 m von der Konstruktion aufge-
nommen werden. Hierfur sind 13 Lagen hochzugfeste Geogitter mit Verankerungslangen bis
Zu 28 m notwendig.

Die Inklinometermessungen am Boschungsful? zeigen 8 Monate nach Erreichen der vollen
Dammschuitth6he von 14 m tber Ursprungsgeldnde eine Horizontalverformung, die deutlich
kleiner als 0,5 % der Dammhohe ist.
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2 Aufgabenstellung

Vor dem Hintergrund eines unbedingt einzuhaltenden Fertigstellungstermins kommen um-
fangreiche Umplanungen, wie Trassenverschiebung oder konventionelle konstruktive LO-
sungen nicht in Frage. Variantenuntersuchungen der ausfiihrenden Arbeitsgemeinschatft der
Firmen Bunte und Mo6bius zeigen auRerdem, dass derartige Losungen neben der Unsicher-
heit der Ausfuhrbarkeit einen uniiberschaubaren Kostenmehraufwand auslésen wirden.

Die Besonderheit der ingenieurmafiigen Leistung liegt darin, innerhalb der extrem weichen,
nicht begehbaren Moorsenke, ortlich auch ,Grof3e Holle* genannt, eine Stutzkonstruktion
einzubringen, welche die groRen Vertikal- und Horizontalkrafte aus dem 15 m hohen Damm
sicher aufnehmen und in den tragfahigen Untergrund ableiten kann. Bild 1 zeigt die Aus-
gangssituation: Von der linken Bildseite ausgehend soll die Autobahn in einer Rechtskurve
auf einem bis zu 14 m hohen Damm verlaufen. Die rechte Bildhalfte ist gepragt von der zu
erhaltenden Feuchtlandschaft des verlandeten Sees.

3 Baugrundaufschluf

Um eine Grundlage fiir die Erarbeitung eines Lésungsvorschlages zu schaffen, werden
weitere Aufschlussbohrungen mit durchgehendem Kern und Spitzendrucksondierbohrungen
abgeteuft. Mit einem mit dem Investor abgestimmten Laborversuchsprogramm kénnen die
Weichschichten und die darunter folgenden tragfdhigen Sande und Geschiebemergel ge-
nauer untersucht werden. Auf der Grundlage dieser Untersuchungen werden die Boden-
kennwerte fir die erdstatischen Berechnungen festgelegt.

‘ [ 10 E) 0 ) 50 100 ‘

Bild 2: Modellierung der Moorsenke

Zusammen mit den vorhandenen und den neuen Aufschlissen kann die Unterflache der
Weichschichten recht genau modelliert werden. Die Isolinien dieser Modellierung sind im
Bild 2 dargestellt. Der Ausfihrung voreilend werden weitere Kontrollbohrungen abgeteuft,
um das Bodenmodell entlang des Dammful3es zu préazisieren. Die Linie aus dem Bodenmo-
dell und die korrigierte Linie sind in dem Langsschnitt Bild 3 dargestellit.
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Bild 3: Baugrundlangsschnitt des Dammful3es

4 Tragkonstruktion

Die von der Arbeitsgemeinschaft entwickelte und ausgefihrte Lésung ist aus dem Bild 4
ersichtlich: Das Haupttragelement ist der ,Reibungsful3” bestehend aus Stahlrohren in zwei
parallelen Reihen und den dazwischen im Verdrangungsverfahren eingebrachten Sandsau-
len. Am Kopfende sind die Stahlrohre mit einer speziellen Stahlkonstruktion verbunden und
mit hochfestem Geogitter aus einer Doppellage 400/50-30 Aramid- Geogitter unter dem
Damm horizontal rickverankert (Bewehrungslagen bis 28 m lang). Dartiber wird der Damm
in 1 m Abstanden mit Geogitter 110/110-30 und 80/80-30 bewehrt. Der Muddekeil zwischen
dem Reibungsfu und dem Hang wird im Schutz des Reibungsful3es ausgetauscht. Mit
dieser Konstruktion wird ein ,weiches" Tragsystem gewahlt, bei dem eine Kraftverlagerung
durch die Langsvergurtung der Stahlrohre ermdglicht wird (Gruppenwirkung der Rohre) und
gleichzeitig die Horizontalverformungen durch das hochzugfeste Geogitter begrenzt werden.

Es wurden zahlreiche alternative Lésungen und Konstruktionen diskutiert und untersucht.
Uberschlagige Berechnungen fordern dickwandige Spundwandprofile mit Einbindungstiefen
bis zu ca. 30 m in den tragfahigen Untergrund (unverankert). Andere Vorschlage tiefgegriin-
deter Schwergewichtsmauern scheitern aus Kostengrinden und wegen der zu langen Bau-
zeiten.

Das ausschlaggebende Kriterium fur die Beauftragung der Lésung im Bild 4 ist die Ausfuhr-
barkeit in der extrem weichen Umgebung der ,Gro3en Hoélle*: Die Torfe und Mudden werden
in der Erdstatik mit einer Scherfestigkeit = 0 angesetzt! AuRerdem ist diese Konstruktion die
wirtschaftlichste und kann termingerecht ausgefiihrt werden.

5 Bemessung

Die Statik fur die Stahlkonstruktion wird vom Ingenieurbiiro Mehlhorn Kassel/Berlin in Zu-
sammenarbeit mit dem Ingenieurbiro fir Geotechnik Dr. Henne Kassel aufgestellt. Daraus
ergeben sich Stahlrohrlangen bis zu 21 m, die in der Erdstatik als Dibel berticksichtigt wer-
den. Es werden Stahlrohre des Durchmessers 920 mm verwendet.
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Die Standsicherheit wird fir alle Bauzustéande untersucht. Der kritischste Bauzustand ergibt
sich zum Zeitpunkt des Vollbodenaustausches, bei dem die freistehenden Stahlrohre zu-
sammen mit den geotextilummantelten Sandsaulen dem vollen hydrostatischen Druck aus
der Mudde widerstehen mussen.

Fur den Endzustand wird das Tragsystem Reibungsful3 — Rickverankerung berechnet.
Dabei werden hangseitig der aktive Erddruck aus der vollen Dammhéhe sowie die Verkehrs-
lasten der Autobahn als aktive Kréafte angesetzt. Diese Krafte missen durch die Riickveran-
kerung und den passiven Erddruck vor den Stahlrohren aufgenommen werden. Aus der
Graphik des Bildes 4 wird deutlich, dass die steile unterirdische Béschung (Neigung bis zu
34°) den riickhaltenden passiven Erdwiderstand erheblich unglinstig beeinflusst. Der passive
Erdwiderstand wird vor der hangseitigen Stahlrohrreihe beriicksichtigt. Die Berechnungen
fuhren zu einer erforderlichen Einbindetiefe bis zu ca. 14 m, d. h. bis zu einer Gesamtlange
der Stahlrohre von 21 m. Die erforderliche Riuickverankerungskraft ergibt sich zu 220 kN/m.
Mit den entsprechenden Abminderungsfaktoren fir Geokunststoffe und einem globalen
Sicherheitsfaktor von y = 1,75 wird ein Geogitter mit einer Nennzugfestigkeit von 800 kN/m
erforderlich.

Die globale Standsicherheit am Gesamtsystem wird mit dem Lammellenverfahren fir
Boschungsbruch berechnet. Aus dieser Berechnung wird die Lange und erforderliche Zug-
festigkeit der Dammbewehrung dimensioniert. Um in das Tragsystem auch in Langsrichtung
konstruktiv Sicherheiten einzubauen werden biaxiale Geogitter gewahilt.

6 Ausfuhrung

Fur das Einbringen der Stahlrohre wird ein Makler- Rammgerat mit einem Betriebsgewicht
von 90 to eingesetzt. Das Konzept der Rammung wird auf die Prazision der Stahlrohrplatzie-
rung abgestellt, die es erlaubt, die schwere Maschine sicher auf die bereits abgeteuften
Rohre wie auf Stelzen zu stellen, um die néchsten Rohre einzubringen. Schiefstellungen,
unterschiedliche Kopfniveaus der Rohre oder Abdriften aus der Fluchtlinie gilt es unbedingt
zu vermeiden, um die Standsicherheit der Maschine nicht zu gefahrden. Hierzu werden
spezielle Stahl-Baggermatratzen mit Filhrung der Ketten und eine frei auskragende Schab-
lone fur das Setzen der Rohre eingesetzt. Das Bild 5 zeigt die schwere Ramme auf den
Rohren Uber der flissigbreiigen Moorsenke. Mit diesem System, unterstitzt durch die Laser-
technik, gelingt eine sehr hohe Ausfilhrungsgenauigkeit (Bild 6).
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Bild 5: Schwere Ramme auf den bereits abgeteuften Stahlrohren

Bild 6: Stahlrohre in genauer Flucht

Auf der Luftaufnahme in Bild 7 ist ein Uberblick Uiber die Baustelle festgehalten. Das Ramm-
gerat steht hier kurz vor der Rammung der letzten Stahlrohre der zwei etwa 160m langen
Reihen. Danach werden im zweiten Arbeitsgang mit demselben Gerat zwischen den Stahl-
rohren Sandsaulen im Verdrangungsverfahren abgeteuft, wobei jeweils die auf3eren Sand-
séaulen mit Geokunststoff ummantelt werden, um das ,AusflieBen” des Sandes in die Weich-
schichten zu verhindern. Alle Sandséulen werden kurz unterhalb der Verankerungskonstruk-
tion gekappt. Nach der Montage dieser Stahl-Verbindung und Verlegung der hochzugfesten
Ruckverankerung wird die gesamte Stahlkonstruktion mit Sand eingeschlammit.
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Bild 7: Gesamtuberblick der Baustelle

Dartber wird ein mineralischer Langsfilter aufgebaut, um das aus dem Flachenfilter anfal-
lende Sickerwasser kontrolliert abzuleiten. Der zwischen dem Hang und der Stitzkonstrukti-
on verbleibende Muddekeil kann im Schutze der Sands&ulen problemlos bis zu Tiefen von
7,50m ausgetauscht werden. Nach diesem Bodenaustausch kann dann der Damm mit 14
geotextilen Bewehrungslagen aufgebaut werden. Der besondere Anschluf? der Riickveran-
kerung als Aramid- Doppellage ist im Bild 8 abgebildet. Diese Geogitterlage wird ohne Vor-
spannung glatt verlegt.

Bild 8: Riickverankerung der Stitzkonstruktion mit Aramid-Geogitter,
doppellagig verlegt (Gebrauchslast 220 kN/m)
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7 Verformungsmessungen

Zur Kontrolle der Verformungen werden in zwei maf3geblichen Messquerschnitten Horizon-
tal- und Vertikalinklinometer eingebaut und bereits wahrend der Dammaufbauphase gemes-
sen. Im Vorwege werden keine Grenzen fur die Verformungen gesetzt. Da in der Erdstatik
die Auswirkung von aktivem Erddruck vorausgesetzt wird, kann mit Horizontalverformungen
in dm-GréRenordnung gerechnet werden.

Zusatzlich werden an den Stahlrohren Messpunkte zur geodétischen Beobachtung der
vertikalen und horizontalen Verformungen des BoéschungsfuRes eingerichtet. Das Bild 9
zeigt die installierten Messeinrichtungen.

Bild 9: Horizontal- und Vertikalinklinometer zur Dammbkontrolle

Der Damm wird Ende Juni 2003 bis zum Planum aufgebaut (Bild 10). Wahrend der Aufbau-
phase wird wochentlich gemessen, welches etwa Laststufen von 2 m Dammhoéhe entspricht.
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Bild 10: Dammschuittung auf Endhéhe

Die maximalen Horizontalverformungen von nur 5,0 cm in Héhe der Rickverankerung wei-
sen eine stark abklingende Tendenz auf. Sie werden nach etwa 4,5 Monaten im November
2003 erreicht. Die Vertikalverformungen in Form von Setzungen betrugen zum gleichen
Zeitpunkt maximal 6,5 cm und zeigen ebenfalls einen stark abklingenden Verlauf. Im Einzel-
nen sind die bis Mitte November 2003 gemessenen Verformungslinien in den Diagrammen
(Bilder 11 bis 13) dargestellt.

Horizontalverformung, gemessen am Vertikalinklinometer V3
senkrecht zur Autobahnachse ab dem 16.05.03 [cm]

-20 -18 -16 -14 -12 -10 -8 -6 -4 -2 0 2 4 6 8 10 12 14 16 18 20
33,0

30,0
27,0
24,0

21,0 Riickverankerung
mit Geogitter/Aramid

[«2)

A

Tiefe [mHN]

12,0

9,0

6,0

| Unterflache Moor
3,0

- ’—-
™ e w W
0,0

3.0 Dammbhohe erreicht nach 50 Tagen

Messung nach 183 Tagen

-6,0

Bild 11. Horizontalverformungen im ungunstigsten Messquerschnitt 3
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Setzungsmessungen mit Horizontalinklinometer (Stat. 125+861)
H3 Horizontale Deformation der Stiitzkonstruktion am Dammful
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Bilder 12 und 13: Vertikal- und Horizontalverformungen im unglinstigsten Messquerschnitt
3 (Geodatische Einmessung der Messpunkte siehe Bild 9)

8 Schlussbemerkung

Die Ausfiihrung des Projektes erfolgte unter einer intensiven sowohl geotechnischen als
auch maschinentechnischen Vorbereitung und Begleitung (stdndige Qualitatskontrollen). Die
Realisierung dieser erstmalig ausgefuhrten Grindungsart wurde durch die Innovationsbe-
reitschaft der ausfiihrenden Firmen zusammen mit dem Bauherrn, der DEGES Berlin ermdg-
licht.
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Schildvortrieb unter der Kolner Altstadt
Kompensationsinjektion als Gebaudesicherung
Im Zuge des Baus der Nord-Sud Stadtbahn

Dipl.-Ing. Joachim Meier
Bilfinger Berger AG, NL Spezialtiefbau, Gst. Rhein Ruhr (K&In)
(Bohr- u. Injektionstechnik, Abschnittsbauleitung)

Dipl.-Ing. (FH) Christof Maier
Ed. Ziblin AG, Technisches Biiro Tiefbau, Stuttgart
(Injektionsprogramm Sofia)

1 Kurzfassung

Mit dem Bau der neuen Nord-Sud-Stadtbahnlinie wird eine wichtige Licke im Koélner U-
Bahn-Netz geschlossen. Die Kodlner Altstadt, die bisher nur Gber Busverbindungen verfugte,
wird dann deutlich besser an den Hauptbahnhof und die nérdlich und stidlich angrenzenden
Stadtviertel angebunden sein.

Entlang der Trasse sind etliche Geb&ude der Kdlner Altstadt zu sichern. Eines der ange-
wandten Verfahren ist noch recht jung- die Kompensationsinjektion. Die bisher vorwiegend
im bindigen Boden eingesetzte Technik, die auf Beobachtungsmethode basiert, wurde hierzu
an die anstehenden rolligen Béden angepasst.

Im vorliegenden Beitrag werden die Rahmenbedingungen der geotechnischen Gebaudesi-
cherung und wirtschaftliche Aspekte angesprochen. Im Mittelpunkt steht jedoch das Verfah-
ren der Kompensation aus Sicht der Bauausfuhrung.



2 Projektubersicht

Die neu zu bauende U-Bahntrasse verlauft entlang des
Rheins von der Markstrale im Siden bis zum
Dom-/Hauptbahnhof.

Sie wurde in zwei Lose aufgeteilt. Dieser Beitrag beschéftigt
sich mit den KompensationsmalRnahmen des Sudloses
zwischen MarktstrafRe und Kurt-Hackenberg-Platz.

Der Groliteil des Sudloses, das insgesamt ca. 3,3 km lang
ist, wird im Schildvortrieb hergestellt. Die beiden Schildma-

schinen fahren die ca. 2,7 km lange Vortriebsstrecke mit ==

einem zeitlichen Versatz von ca. 2 Monaten auf. Die
Vortriebsarbeiten dauern voraussichtlich von Juni 2006 bis
August 2007.

Die Arbeiten werden im Auftrag der Kélner Verkehrsbetriebe
AG (KVB) durch die Arbeitsgemeinschaft Nord-Sud Stadt-
bahn Koéln Los Sud, gebildet von den Firmen Bilfinger Berger
AG, Wayss und Freytag AG und Ziblin AG, ausgefiihrt.

3 Die KompensationsmaRnahmen im Uberblick

Der Schwerpunkt der KompensationsmafRnahmen liegt im
Bereich der alten RoOmerstadt zwischen der Haltestelle
Heumarkt und der Grenze zum Los Nord am Kurt-
Hackenberg-Platz. Weitere Standorte befinden sich im
Bereich der Haltestelle Severinstrale und sidlich des
Chlodwigplatzes in der Bonner Stral3e.

Zwei der insgesamt sieben Kompensationsschirme weisen
eine Besonderheit auf. Hier werden Geb&aude gesichert, die
auf einer Tiefgrindung ruhen. Im Falle des Schirmes
Severinstralle handelt es sich um eine Griindung auf
Grof3brunnen, das Gebaude im Bereich des Schachtes Haus
Kutz Nord besitzt eine Bohrpfahlgriindung.

Zur VergroRerung des Widerlagers der Injektionen werden
hier zusatzlich um die Tiefgrindungselemente herum
Dusenstrahlkdrper erstellt. Auf diese Besonderheit wird im
Rahmen des Abschnitts ,Aufbau der Kompensationsschir-
me*“ naher eingegangen.
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Die weiteren Ausfuhrungen erfolgen am Beispiel des Schirms Haus Kutz Nord.

Im gesamten Los Sud werden 48 Gebaude mittels Kompensationsinjektion gesichert, die
Gesamtflache aller Schirme betragt ca. 6780 m2. Hierfir sind ca. 14,5 km Injektionsbohrun-
gen erforderlich, es wird mit einer gesamten Verpressgutaufnahme von ca. 3200 m3 gerech-
net.

4 Die Rahmenbedingungen

Alle Gebaude entlang der Trasse wurden im Auftrag des Bauherren statisch voruntersucht.
Dabei wurden Gebaude identifiziert, die wahrend der Vortriebsarbeiten Differenzsetzungen in
schadlichem Ausmalf erfahren. Der Grof3teil dieser Gebaude wird auf geotechnischem Wege
gesichert. AuRerdem werden konventionelle Geb&udesicherungsmalRnahmen, wie zum
Beispiel Giebelsicherungen, Durchsteifungen und Fundamentertiichtigungen, durchgefihrt.

Bild 1: Schichtenfolge einer Erkundungsbohrung im Baubereich

Wichtigste Rahmenbedingung fiir alle geotechnischen Verfahren ist der Baugrund. Von ferne
betrachtet, liegt im Bereich der Kompensationsschirme ein im Wesentlichen zweizoniger
Bodenaufbau vor. Kiese und Sande des Quartar werden dabei tUberlagert von historischen
Auffullungen ehemaliger Hafen- und Wehranlagen des Altertums. Bei haherem Hinschauen
stellt sich der Bodenaufbau jedoch deutlich ungleichférmiger dar. So befindet sich der Schirm
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Haus Kutz Nord im Bereich des, seinerzeit in einem Altrheinarm gelegenen, rémischen
Hafens. Ab dem 1. Jahrhundert nach Christus wurden diese Flachen mit Schutt und Sied-
lungsabfall verfillt und seitdem mehrschichtig Uberbaut. Hier treffen wir im Bereich der
Auffillung einen dunklen, stark bindigen, stark humosen Boden halbfester bis fester Konsis-
tenz an, der mit Hinterlassenschaften aller Epochen durchsetzt ist. Man findet dort Mauer-
werk, Brunnen, Latrinen, Artefakte, Graber und tierische Abfalle.

Bild 2: Kornverteilung im Kiessand (exemplarisch)

Die darunter liegenden Kiese und Sande weisen ebenfalls eine sehr heterogene Struktur auf.
Die Bodeneigenschaften wechseln hier stellenweise innerhalb weniger Dezimeter Tiefe. Die
vorkommenden Bodenarten reichen von groben Rollkiesschichten mit Steinen und mittel-
dichter bis lockerer Lagerung bis hin zu sehr dicht gelagerten Feinsanden. Letztere nehmen
sich bohrtechnisch fast wie Sandstein aus. Die Sandgehalte variieren zwischen 10 und 50
Prozent. Die Zusammensetzung wechselt zwischen sehr enggestuften und gleichmaRig
weitgestuften Kornverteilungen, schichtweise kommen auch treppenstufige Verlaufe bis hin
zur Ausfallkdrnung vor.

Weitere wichtige Rahmenbedingungen sind Bausubstanz und Zuganglichkeit.

Die Kolner Innenstadt wurde im zweiten Weltkrieg weitgehend zerstort. Der Wiederaufbau
erfolgte sehr schnell im Rahmen einer gelockerten Baugenehmigungsregelung. Dies flhrte
zu einem sehr unterschiedlichen Umgang mit der vorhandenen Bausubstanz. Viele Altstadt-
hauser waren vor dem Krieg zweifach unterkellert und flach gegrindet. Eine andere héufig
anzutreffende Griundungsform besteht aus gemauerten Brunnen, die bei niedrigem Grund-
wasserstand bis zu den quartaren Kiesen abgeteuft und mit Steinen und Mdrtelarten verfillt
wurden. In den Nachkriegsjahren wurden die Tiefkeller zum Teil mit Kriegsschutt verfiillt,
teilweise innerhalb der alten Kellerwé&nde auf den vorhandenen Fundamenten neu aufge-
baut. Die Ursubstanz geht teilweise bis zur Romerzeit zuriick, einige Gebaude grinden auf
den ehemaligen Stadtmauern oder anderen Gebauderesten.
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In den Folgejahren Uberwog der Totalabriss und Wiederaufbau in einer verbauten Baugrube,
in der Regel aus Stahlbeton. Im Rahmen der weiteren Nutzung kam es auch zur Verbindung
mehrerer Keller, beispielsweise mit dem Ziel, gentigend groRe Lagerrdume fir Einkaufs-
markte oder Gastronomiebetriebe zu erhalten. Dementsprechend vielfaltig ist das Problem
des adaquaten Umgangs mit den vorhandenen Gebé&uden.

Die Kolner Altstadt weist, historisch bedingt, eine sehr feine Parzellierung auf. Dies flhrt zu
engen, verwinkelten Kellergrundrissen, die nicht oder nur unter sehr hohem Aufwand fir
geotechnische MaRhahmen zugéanglich gemacht werden kénnen. Ein weiterer Problempunkt
hierbei ist die in der Regel sehr intensive Nutzung der Raumlichkeiten.

Unter diesen Umstanden zeigen sich die Vorteile der Kompensationsinjektion, die in der
Regel ohne grol3ere Eingriffe in die Gebaudesubstanz auskommt. Lediglich ein Messsystem
muss in den Geb&udekellern installiert werden.

5 Grundprinzip der Kompensationsinjektion

Bild 3: Prinzipskizze der Kompensation

Wahrend der Vortriebsarbeiten kommt es, bedingt durch den unvermeidlichen ,Volume-
Loss", zur Ausbildung einer Setzungsmulde, die durch Hebungsinjektionen teilweise
ausgeglichen wird.

Die untere, im Bild dargestellte Setzungsmulde wirde sich bei Vortrieb ohne weitere
Sicherung einstellen. Bei der Beurteilung dieser Setzungsmulde sind nicht so sehr die
Absolutsetzungen entscheidend, gré3ere Auswirkungen haben die Differenz- oder Scherset-
zungen. Die zulassigen Schiefstellungen oder Winkelverdrehungen wurden daher bauseits
auf einen Betrag von max. 1:300 beschrankt. Die zweite Linie von unten begrenzt eine
Setzungsmulde, bei der dieses Kriterium gerade eingehalten ist. Ziel der Kompensationsin-
jektion ist es, die Gebaude wahrend der Schildfahrt im schraffierten Bereich darlber zu
stabilisieren. Die geflillte Flache oben ist eine Vorhebung, die, mittels einer Vorinjektion, vor
Durchfahrt der Schildvortriebe eingebracht wird.
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6 Aufbau der Kompensationsschirme

Zu sicherndes Gebaude —
Kopfverbau

mit Tiefgrindung
Bohrpfahlwand,
unbewehrt \

Zweilagiger
Injektions-
schirm

UW-Beton-

sohle \.

Bild 4: Schirmaufbau (Schnitt)

Um unterhalb der zu sichernden Gebaude Hebungen erzeugen zu kdnnen, werden, von
seitwérts der Gebaude gelegenen Schachten oder Baugruben aus, horizontale Bohrungen
unter die Geb&ude vorgetrieben und mit so genannten ,Manschettenrohren“ bestiickt. Diese
weisen im Abstand von 0,5 m radiale Bohrungen auf, die mit Gummimanschetten bedeckt
sind und als Ruckschlagventile wirken. Durch die Ventile kann der Boden unterhalb der
Gebaude zielgenau injiziert werden. Das Manschettenrohr bleibt dabei frei von Injektionsgut
und erlaubt mehrfache Injektionen. Dabei wird der vorher erzeugte Injektionskérper auf-
gebrochen.

Die Schirme bestehen aus zwei Lagen Manschettenrohr, die, gegen bis zu 7 m driickendes
Grundwasser, in den Zwischenraum zwischen Grindungsunterkante und Schildvortrieb
eingebracht werden. Diese Ventilrohre haben am Ende einen horizontalen Abstand von 2 m.
Da die untere Lage zur oberen versetzt angeordnet ist, ergibt sich im Grundriss ein Abstand
von 1 m. Diese Absténde sind Maximalwerte, da die Lanzen bei kreisférmigen Schachten
radial, bei eckigen Schlitzwandbaugruben parallel angeordnet sind. Die Bohrlange variiert
zwischen 20,50 m und 52,50 m, im Mittel betragt sie ca. 38 m.

Im Bild 4 erkennt man die Injektionsrohrlagen, den mit einer unbewehrten Bohrpfahlwand
gesicherten Schacht und den oben angesprochenen Diisenstrahlkdrper, der aus dem
Gebaudekeller heraus erstellt wird. Die beiden Schirmlagen haben am Ende einen vertikalen
Abstand von ca. 0,5 m. Im Schacht ist dieser scheinbar gro3er, das liegt jedoch an der
Anordnung einer, zunachst nicht besetzten, Bohrreihe, die im Bedarfsfall fir zusétzliche
Bohrungen genutzt werden kann.
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7 Vergleich mit dem Ausschreibungsentwurf

Ausgeschrieben war im Fall des hier beispielhaft besprochenen Schirms Haus Kutz Nord ein
reiner Dusenstrahlkorper von ca. 9.000 m3. Gemall dem von der Arbeitsgemeinschaft
eingereichten Sondervorschlag gentigt zur Unterstitzung der Hebungswirkung der Kompen-
sationsinjektion eine Dusenstrahlkubatur von nur ca. 1.000 m3. Weiterhin ist anzumerken,
dass dies Uberhaupt nur bei 2 der 48 betroffenen Gebaude erforderlich ist, die Ubrigen
kommen ganzlich ohne Sicherungen im Disenstrahlverfahren aus, wodurch entlang der
gesamten Strecke mehr als 15.000 m3 Diisenstrahlkubatur entfallen konnten. Neben dem
wirtschaftlichen Vorteil dieser Variante sprachen die Schonung des Bodendenkmals und der
deutlich geringere Bedarf an Baufeldflache —grofl3e Flachen der Innenstadt werden von April
bis Oktober flr Aul3engastronomie genutzt- fiir die Ausfiihrung der Kompensationsinjektion.

Mit Kompensation

Ohne Kompensation

Bild 5: Massenvergleich

8 Der Ablauf der Kompensationsinjektion

8.1 Vorbereitende Malinahmen

In einem ersten Schritt wird der Kompensationsschacht oder die Schlitzwandbaugrube und
ggof. der Dusenstrahlkorper hergestellt.

Die im Rahmen dieser Mallnahme hergestellten, runden Schéchte bestehen aus einer
uberschnittenen, unbewehrten Bohrpfahlwand. Die mit Tauchereinsatz hergestellte UW-
Betonsohle ist, zur Gewabhrleistung der Auftriebssicherheit, Uber Schubknaggen an die
Pfahlwand angeschlossen. Je nach ortlichen Platzverhéltnissen betragt der lichte Innen-
durchmesser 6 m bzw. 8,5 m. Die Tiefe orientiert sich an der Tiefenlage des auszufiihrenden
Schirms und bewegt sich zwischen rund 11m und 17 m unter GOK. Die Schachtwandung ist
im Bereich der Injektionsbohrungen mit einer dranierten Spritzbetonschale ausgekleidet.
Diese fullt die Zwickel der tUberschnittenen Bohrpfahlwand und hat eine anndhernd zylindri-
sche Oberflache, um eine sichere Abstitzung der Bohrlafette zu ermdglichen.
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Die Dusenstrahlkorper werden, je nach Moglichkeit und Aufwand, aus dem Gebaudekeller
oder aus einer vor dem Gebaude gelegenen Primérbaugrube hergestellt.

8.2 Einbringen der Manschettenrohre, Mantelverpressung

Doppelkopfbohrverfahren, drehschlagend (Auienhammer),
mit verlorener, ausklinkbarer Krone

Bild 6: Bohrsystem

Die Manschettenrohre werden im Doppelkopfbohrverfahren mit verlorener Krone (@115 mm)
eingebracht, eine spezielle Preventertechnik erlaubt das Bohren gegen driickendes Wasser
und verhindert unerwiinschten Bodenentzug. Es handelt sich um ein Bohrverfahren mit
Rechtsspiilung, das Spilwasser wird dabei durch den Zentralspulkanal des inneren Gestan-
ges (T45) nach vorne gepumpt, tritt aus mehreren Offnungen in der Krone aus und, mit
Bohrklein aufgeladen, durch Rickspulfenster in das auf3ere Bohrrohr (@108 mm) wieder ein,
was eine Grobansprache des Baugrundes Uber Spulproben erméglicht. Die Krone lasst sich
wahrend des Bohrens relativ zum Bohrrohr verschieben, wodurch der Bodenentzug gesteu-
ert werden kann. Das Innengestange ist, mittels eines Bajonettadapters, von der Krone
abkoppelbar und wird nach dem Abbohren ausgebaut. Die Krone bleibt dabei vor dem
Bohrrohr liegen und verhindert das Eindringen von Wasser und Erdstoff. Im Schutze der
Krone kann das innen glatte Bohrrohr nun vermessen und mit Manschettenrohr besttckt
werden. AnschlieBend wird das Bohrrohr schrittweise gezogen und der entstehende
Ringspalt zwischen Manschettenrohr und Boden ,iber Kopf‘ verpresst. Dabei werden auch
Hohlrdume und grobporige Strukturen des angrenzenden Bodens von der hier verwendeten
Blitzddmmer®-Suspension mit w/f=1,0 durchdrungen und vergutet. Auf den Baustoff wird im
Abschnitt ,Bautechnik® ndher eingegangen.
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8.3 Vorinjektion mit Hohlraumverfullung und Vorhebung

DSV-Korper

Bild 7: Vorinjektion (Schnitt)

Die Vorinjektion erfolgt mit Hilfe eines hydraulisch expandierbaren Doppelpackers, mit dem
die Manschetten, die als Rickschlagventile wirken, direkt angefahren werden. So ist es
mdglich, den Boden zielgenau und mehrfach zu injizieren. Die bis zu 80 m langen Injektions-
schlauche sind auf elektrisch betriebenen Trommeln aufgewickelt, die an der Oberflache in
der Nahe des Schachtrandes aufgestellt sind und vom Injektionspersonal im Schacht
ferngesteuert werden. Wenn der Packer an die gewlnschte Stelle im Manschettenrohr
eingeschoben wurde, wird er, ebenfalls ferngesteuert, expandiert. Der Expansionsdruck ist
vorwahlbar und wird von einer Automatik Gberwacht. Er ist abhangig vom Injektionsdruck
und vom Ringspalt zwischen Manschettenrohr und entlastetem Packer zu wahlen.

" 2
K Injektionsgut
"4

Bild 8: 2" Stahlmanschettenrohr, hydraulisch expandierbarer Doppelpacker

Die Vorinjektion gliedert sich in mehrere Teilschritte. In einem ersten, ,Grundinjektion”
genannten Schritt, wird die gesamte Schirmflache der oberen Manschettenrohrlage gleich-
manig injiziert. Ziel ist die Verfillung der bestehenden Porenraume und Wegigkeiten zur
Erhohung des Wirkungsgrades wahrend der eigentlichen Kompensation. Fir diese, planma-
Big hebungsfreie, Injektion werden 100 I/m? Grundrissflache einer relativ diinnen Suspension
(w/f=1,2-1,0) in jede zweite Manschette injiziert.
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Je nach den ortlichen Gegebenheiten des Baugrundes und der Auflast geht die Grundinjekti-
on bereits in die Vorhebungsinjektion tber. Dies wird am Ende noch genauer ausgefihrt.
PlanméaRig wird die Vorhebung, ebenfalls durch Injektion der oberen Lage, mit einer steiferen
Suspension (w/f=0,9) durchgefuhrt. Da zu diesem Zeitpunkt kaum Hebungen und damit
Erkenntnisse Uber Wirkungsgrade vorliegen, werden zundchst geringe Mengen gleichmaRig
verteilt injiziert und die weiteren Injektionen, auf Grundlage der so ermittelten Wirkungsgra-
de, gezielt geplant. Der Wirkungsgrad ist dabei als das Verhdltnis des theoretischen He-
bungsvolumens (Grundrissflache x mittl. Hebung) zum injizierten Suspensionsvolumen
definiert. Da die zum Aufrei3en und Heben erforderlichen Dricke deutlich héher sind als fur
die Grundinjektion, muss, abhangig vom Zustand der Kellerbdden und ihrem Abstand zum
Manschettenrohr, Gberlegt werden, ob in Teilbereichen bereits die untere Manschettenrohr-
lage fur die Vorhebung herangezogen wird. Wie auf der in Abschnitt 6 besprochenen
Schnittzeichung der Setzungsmulde zu sehen, ist die Vorhebung nicht gleichm&Rig tber die
Breite der Setzungsmulde verteilt, sondern ein, stark verflachtes, Negativ der angenomme-
nen Setzungsmulde.

8.4 Kompensation

Zwar wird ,Kompensationsinjektion“ als Oberbegriff fir das gesamte Verfahren benutzt, ist
eigentlich jedoch nur eine Phase desselben. Sie dient dazu, die von der Schildfahrt aufgrund
des unvermeidlichen ,Volume-Loss* erzeugten Setzungen aufzufangen und teilweise
auszugleichen.

Bild 9: Kompensation (Schnitt)

Hierfur ist zwangslaufig ein Aufreil3en des vorinjizierten Bodens erforderlich. Gleichzeitig ist
der Wirkungsgrad von entscheidender Bedeutung, denn die Schildfahrt legt ca. 12 m /KT
zuriick, jedoch kann ein bestimmter Querschnitt nach Passage des Schneidrades nicht sofort
injiziert werden, da der Tubbingmortel und die Schildmantelverpressung zunachst ansteifen
mussen. Die Schildfahrt erzeugt also in dieser ,Karenzzeit* einen Injektionsbedarf, der dann
sehr zigig abgearbeitet werden muss. Da die Anzahl der sinnvoll einsetzbaren Packer
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ebenso begrenzt ist wie der Raum in den Schéchten, muss die Injektion schnell Hebungen
erzeugen kdnnen, um schildfahrtbedingte Setzungsschaden effektiv zu vermindern.

Ziel muss also das AufreiRen des vorher injizierten Bodenkorpers sein, jedoch mdglichst
ohne neue Bereiche des bislang nicht injizierten Bodens aufzuschliel3en. Dazu wird das
Verpressgut weiter verdickt (w/f=0,8). Die kinematische Zahigkeit der Blitzdammersuspensi-
on ist dabei deutlich héher als die von Zementsuspension des gleichen w/f-Wertes und liegt
an der Grenze der technisch sinnvollen Verarbeitbarkeit. Hier ist beispielsweise zu beachten,
dass eine steifere Suspension Uberproportional héhere Leitungsdruckverluste mit sich bringt.
Diese werden vorab durch Versuche bestimmt und bei der Wahl des Grenzdruckes an der
Pumpe dem effektiv im Boden gewiinschten Grenzdruck zugeschlagen. Bei einem plotzli-
chen Aufséttigen von FlieBwegen im Boden féllt jedoch der Durchfluss und damit der
Druckverlust steil ab, wodurch der Effektivdruck im Boden kurzzeitig unerwinschte Héhen
erreichen kann. Weiterhin verringert sich unterhalb von w/f=0,8 die Topfzeit des Blitzdam-
mers schlagartig, die bei einer Mischungstemperatur von 20° C und w/f=0,8 bereits bei nur
ca. 20 Minuten liegt.

9 Bautechnik

9.1 Bohranlage

Eigens fur diese MalRnahme und Bohrarbeiten aus runden Schachten heraus wurde ein
Schachtbohrgerat entwickelt und gebaut. Es handelt sich um eine Plattform, die auf drei
Standbeinen ruht und mit Hilfe eines hydraulischen Klettersystems mehrere Meter in der
Hohe verstellbar ist. Horizontale, ebenfalls hydraulisch betéatigte, Abstiitzungen erlauben die
Feinjustierung und Arretierung der Plattform in der Waagerechten. Die Anlage ist mit
geringem Aufwand auf zwei verschiedene Schachtdurchmesser anpassbar. Aufgebaut ist
eine Lafette vom Typ Klemm 806, bestlickt mit einem Drehantrieb KH27 mit H-Motoren fir
das auflere Bohrrohr @ 108 mm und einem hydraulischen Drehbohrhammer KD 1215 R.
Dies ist eine sehr starke Lafette und Bestiickung, die sich fiir die anspruchsvolle Bohraufga-
be — bis zu ca. 53 m horizontal und hochgenau im heterogenen, hindernisreichen Boden- gut
bewéhrt hat. Sie ist um 360° drehbar und wird vor jeder Bohrung, mittels eines im Schacht
installierten Tachymetersystems, hochgenau eingerichtet.

Die Antriebskraft wird von zwei dieselhydraulischen Aggregaten je 86 kW geliefert, die auf
der Gelandeoberflache aufgestellt sind und vollstandig Uber eine elektrische Fernbedienung,
von der Plattform aus, gesteuert werden.

Ebenfalls an der Oberflache ist ein kleiner Misch-Pump-Container aufgestellt, der sowohl die
Bohrspulung mit dem erforderlichen Spuldruck - zumeist Wasser - bereitstellt, als auch die
Mantelverpressung (s. Abschnitt 9.2) ermdglicht. Weiterhin verfligt er tGber eine kleinere,
unabhangige Injektionspumpe, die mit einem Packer bestlickt ist. Mit Ihrer Hilfe kann, Gber
die bereits eingebrachten Manschettenrohre, auf eventuelle spontane Setzungen wahrend
der Bohrarbeiten reagiert werden.
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Bild 10: Schachtbohrgerat im Schacht

Alle fur Bohrung und Injektion relevanten Daten werden elektronisch aufgezeichnet und auf
Diagrammen Uber Zeit bzw. Bohrlange dargestellt.

Jede Bohrung wird, vor der Bestuckung mit Manschettenrohr, mit einer elektronischen
Bohrlochsonde vom Typ Reflex Maxibor® vermessen. Sollten zu grof3e Bohrabweichungen,
insbesondere in Richtung Schildvortrieb, aufgetreten sein, lieBe sich das Bohrrohr, unter
Verpressung des Bohrkanals zu diesem Zeitpunkt noch schadlos ziehen. Dies ist bisher
jedoch nicht erforderlich geworden, insgesamt konnten die Bohrungen, trotz zahlreicher
Hindernisse aus Mauerwerk, Basalt, Findlingen oder Holz, mit erfreulich hoher Genauigkeit
hergestellt werden. Die Abweichungen lagen im Mittel deutlich unter 1% der Bohrlange.
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Bild 11: Bohrlochvermessung

9.2 Injektionsanlage fur Manschettenrohrinjektion

Kernstiick der Anlage, die nach Abschluss der Bohrarbeiten zum Einsatz kommt, ist ein
vollstandig rechnergesteuerter 8-Pumpen-Container mit eingebautem Automatikmischer. Alle
Funktionen kénnen von einem einzigen Bediener Uberwacht und gesteuert werden, dazu
steht eine Konsole mit Touch-Screen und Ubersichtlichen Prozessschaltbildern zur Verfu-
gung. Der Steuerrechner ist Giber Netzwerk mit der Messwarte verbunden. Von hier kommen
die Verpressanweisungen, die Istdaten der Injektionen werden zuriickgegeben.

Bild 12: Steuerung des Injektionscontainers
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Vom Mischer kommend, passiert das Injektionsgut die Injektionspumpen und gelangt Uber
die Injektionsleitung zum Packer und schlie3lich durch die Manschetten (Rickschlagventile)
in den Boden. Je ein Injektionsschlauch ist mit der Expansionsleitung und einem Stahlseil zu
einem so genannten Packergeschirr gebindelt und auf einer Trommel aufgewickelt. Die
Trommeln sind elektrisch angetrieben und mit einer Wasser-Hochdruckpumpe fiir die
Packerexpansion ausgestattet. Uber Fernbedienungen kann das Injektionspersonal im
Schacht das Auf- bzw. Abwickeln der Packergeschirre steuern und den Packer schlie3lich an
der vom Injektionscontainer Uber Funk tGbermittelten Stelle expandieren.

Bild 13: Motorisierte Packerschlauchtrommeln

9.3 Injektionsgut

Als Injektionsgut wurde ein Blitzdammer®750 des Herstellers AZBUT gewabhilt.

Dieses Material steift bereits nach ca. 4-6 Stunden an, erreicht aber mit maximal 3,5 N/mm?2
eine Endfestigkeit, mit der es spaterer Bautatigkeit, insbesondere jedoch der Kompensati-
onsinjektion, nicht hinderlich ist. Die Fruhfestigkeit ist im Hinblick auf die gewiinschte rasche
Stabilisierung des Bodens nach der Schilddurchfahrt sowie die Begrenzung der Nachsetzun-
gen eine willkommene Eigenschaft. Weiterhin handelt es sich um ein hinlanglich erprobtes
Massenprodukt mit einer hohen Gltestabilitat, das in einem weiten w/f-Bereich stabile und
gut injizierbare Suspensionen ergibt. Da es vollstandig mineralisch ist, genlgt es den
strengen Anforderungen der Unteren Wasserbehorde, die Injektionen mit organischen
Verbindungen nicht zulasst.
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Bild 14: Festigkeitsentwicklung des Blitzdammers

10 Messsystem

Absolut unabdingbar fur die Durchfiihrung der Kompensationsinjektion, die auf Beobach-
tungsmethode beruht, ist ein geeignetes Messsystem, mit dessen Hilfe die Gebaudebewe-
gungen erfasst werden kénnen.

Um ein realistisches Bild von den Verformungen der Gebaude zu erhalten, ist die Uberwa-
chung der Bewegungen aller Grundrisspunkte erforderlich, an denen sich Lasten konzentrie-
ren. Da diese oftmals nur wenige Meter voneinander entfernt sind, werden zur Abbildung von
Verkippungen unterhalb des Warnwertes bereits Genauigkeiten in der Setzungsmessung
von kleiner als 1 mm benétigt.

Weiterhin muss das Messsystem automatisch arbeiten, um trotz der Vielzahl der Messpunk-
te (im Ganzen ca. 400) eine rechtzeitige Reaktion auf die eingetretene Setzung zu ermdgli-
chen. Es muss weitgehend ohne direkten Zugang zu den Messpunkten auskommen, da die
Kellerbenutzung maéglichst nicht beeintrachtigt werden soll.

Um diese hohen Anforderungen zu erfillen, wurde ein Druckschlauchwaagensystem
installiert. Im Gegensatz zur handelsliblichen Maurer- oder Freispiegelschlauchwaage
werden dabei nicht die Hohen sich nach dem Prinzip der kommunizierenden Roéhren
einstellender Pegel gemessen, sondern die hydrostatischen Dricke an den jeweiligen
Messpunkten. Dabei steht das ganze System unter einem Uberdruck von ca. 20-30 cm
Wassersaule, der von einem erhdht angebrachten Ausgleichsbehalter herriihrt. Die absolute
Druckhdhe wird durch Bezug auf einen Referenzpunkt eliminiert, nur die Druckhdhendiffe-
renzen werden Ubermittelt. Wenn nun ein Sensor relativ zum Referenzpunkt abwarts bewegt
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wird, steigt die Druckhdhendifferenz, bei Aufwartsbewegung féllt sie. Durch diesen Aufbau ist
das System unempfindlich gegen Verluste durch Verdunstung im Ausgleichsgefald oder
Mikroleckagen.

4 ~-Ruckwarts“-Richtung .. . >
‘ ; -:---------------: ----- Zur
<«Digitalnivellier, Referenzlatte

motorisiert

»vorwarts®-
% MeRrichtunaen

Digitalnivellier-
Latten, beleuch-
tet

Schlauchwaa-
gensensoren \‘

Bild 15: Mel3system (Grundrif3)

Ausgleichsgefal
Sensor

Schlauchstrecke

Bild 16: Schlauchwaageninstallation

Zur Bestimmung absoluter Setzungen muss dem Referenzpunkt des Systems nun eine
Absoluththe zugewiesen werden. Diese kann, wenn der Referenzpunkt sich innerhalb der
Setzungsmulde oder Kompensationsflache befindet, zeitlich variabel sein und muss,
ebenfalls automatisch und mit hoher Genauigkeit und Messkadenz, bestimmt werden. Hierzu
stehen verschiedene Systeme zur Verfligung, im Falle des hier besprochenen Schirmes
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Haus Kutz Nord wird ein automatisiertes Digitalnivellier eingesetzt. Dieses Referenzsystem
besteht aus mehreren Messlatten an den zu Uberwachenden Gebauden und einer Refe-
renzmesslatte, die sich aufllerhalb des Einflussbereiches der Schildfahrt befindet. Das
Digitalnivellier fahrt nun die Messlatten der Reihe nach an und gibt je Messlatte einen tber
drei Messungen gemittelten Wert an den Zentralrechner. Die Genauigkeit betragt ca. 0,3 -0,5
mm.

Alle Messungen laufen in einer zentralen Messwarte zusammen und werden dort fir den
Schichtingenieur Ubersichtlich dargestellt und fur die Entscheidung Uber zu tétigende
Injektionen aufbereitet.

11 Das Injektionsprogramm SOFIA

Hierfir wurde von der Ed. Zublin AG die Software SOFIA entwickelt, die die anfallenden
Rohdaten aus Setzungsmessungen und Injektionen zusammenfuhrt und diese Daten an der
Gebaudestruktur bzw. Hebeflache darstellt. Nach der ingenieurmafiigen Bewertung der
Daten konnen die erforderlichen Nachinjektionen abgeleitet und die erforderlichen Soll-Daten
zur Verfigung gestellt werden. Darliber hinaus archiviert SOFIA auch die anfallenden Mess-
und Injektionsdaten und ermdglicht somit der Bauleitung ein zeitnahes und priffahiges
Berichtswesen der Injektionsarbeiten gegenuber dem Bauherrn im Sinne der Qualitatssiche-
rung und -kontrolle. Auf der Baustelle in Koln wird SoriA fur die folgenden Aufgaben
verwendet:

— Vorbereitung von Injektionen (Bereitstellung von Soll-Daten)

— Visualisierung von Mess- und Injektionsdaten (Auswertung der Ist-Daten)
— Berichtswesen und Leistungsnachweis (Dokumentation)

— Archivierung der Mess- und Injektionsdaten in der internen Datenbank

11.1 Regelkreis Kompensationsinjektion

Das zu sichernde Gebaude unterliegt verschiedenen setzungsrelevanten Einwirkungen. Dies
sind zunéchst die Herstellung der Bohrungen fur die Manschettenrohre, spater der TBM-
Vortrieb und planmafig natdrlich auch die Injektionen. Die Setzungen und Hebungen dieser
Einwirkungen werden permanent durch die installierten Schlauchwaagen registriert. Die
Messdaten werden auf einem Server abgelegt und von SOFIA automatisch in einem frei
wahlbaren Intervall eingelesen. In einem Uberwachungsmonitor stellt SOFIA den Geb&ude-
grundriss und die symbolisierten Schlauchwaagen mit den aktuellen Messwerten dar.
Entsprechend der Schlauchwaagenverteilung wird der Gebaudegrundriss in Teilflachen
unterteilt, wobei jede Teilflache den Einflussbereich einer Schlauchwaage reprasentiert.
Werden kritische Zustande anhand abgestimmter Grenzwerte erkannt, kbnnen kompensie-
rende Injektionen programmiert werden. Die Auswirkungen dieser Injektionen auf das
Gebaude werden wiederum lber das Messsystem registriert und auf dem Uberwachungs-
monitor dargestellt. Dieser Zyklus wird bis zum erreichen der Soll-Lage des Gebaudes
durchgefihrt.
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Bild 17: Schematische Darstellung Regelkreis Kompensationsinjektion

11.2 Uberwachungsmonitor und Visualisierung der Setzungsdaten

SoFIA stellt auf dem Uberwachungsmonitor fiir jeden Injektionsstandort den Gebaudegrund-
riss mit den symbolisierten Messpunkten dar. Hierflir werden aus den vorliegenden CAD-
Zeichnungen der Ausfuhrungsplanung die Gebaudegeometrien Ubernommen und um
injektionsspezifische Informationen, beispielsweise Lange und Bezeichnung der Manschet-
tenrohre, Anzahl und Abstand der Ventil6ffnungen usw., erganzt. Mit diesen Angaben kann
das Modell fertig gestellt und - durch Verbindung mit dem Messsystem - die Uberwachung
des Gebaudes begonnen werden. Die Messwerte der Schlauchwaagen werden durch SOFIA
automatisch aus dem Messsystem in die interne Datenbank eingelesen. Der Uberwa-
chungsmonitor dient zur schnellen Erfassung der aktuellen Setzungen eines Standortes und
soll kritische Situationen friihzeitig identifizieren. Uberschreiten die Messwerte der
Schlauchwaagen einen vorher definierten Warn- oder Grenzwert, werden die entsprechen-
den Schlauchwaagensymbole blau oder rot eingefarbt. Uber Abstand und Setzungsdifferenz
benachbarter Schlauchwaagen kdnnen die Schiefstellungen errechnet und in gleicher Weise
durch Vergleich mit Warn- oder Grenzwerten Uberwacht werden.

Anhand der hinterlegten Daten kdnnen zeit- oder geometriebezogene Auswertungen der
aktuellen Setzungen, aber auch fir jeden Zeitpunkt der Vergangenheit, erfolgen. Hierfur
kénnen Tabellen, Diagramme und Grafiken aktiviert werden und damit dem technischen
Personal die Entscheidungsfindung vereinfacht werden. Die aktuellen Messwerte kdnnen an
den Schlauchwaagensymbolen direkt abgelesen oder in der Abwicklung aller Schlauchwaa-
gen abgerufen werden. Die Bandbreite der zulassigen Setzungen/Hebungen wird ebenfalls
angezeigt.
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Project: Haus-Kutz-Nord Building: Steinweg-12-14
Phase: pre-treatment Date: 09.02.2006 Time: 10:41
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Bild 18: Uberwachungsmonitor mit symbolisierten Schlauchwaagen

Bild 19: Setzungsmesswerte als Abwicklung aller Schlauchwaagen

Oftmals ist fur eine Interpretation der zeitliche Zusammenhang zwischen Bauaktivitat und
Setzungsmessung wichtig. Hierfir kann der zeitliche Verlauf der Setzungen oder Hebungen
einer Schlauchwaage uber einen Klick auf das Schlauchwaagensymbol aufgerufen werden.

Uber die interne Datenbank stehen dem Uberwachungsmonitor die erforderlichen Setzungs-
daten zur Verfiigung und kénnen dem technischen Personal zur Bewertung optisch bereitge-
stellt werden. Die Entscheidungsfindung Uber die Beaufschlagung kritischer Injektionsflachen
wird damit deutlich vereinfacht und beschleunigt. Wahrend der Injektionen kann anhand
dieser Visualisierung zeitnah die Wirkung der eingeleiteten Injektionen bewertet und
gegebenenfalls wieder steuernd eingegriffen werden.
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Project: Haus-Kutz-Siid Building: Steinweg-1-5
Phase: pre-heave Date: 16.02.2006 Time: 16:28
Displacement vs time

10.0 <&
sl o o S e
00—+

504

-100

[-] settlement | [+] heave [mm]

A oo oo s s -

-20.0 -} - - - LD S -

13.7 1.9 21.10 10,12 29,1 20,3
Date

= SW34 0 Max, heave  © Max. settlement |

Bild 20: Setzungsverlauf einer Schlauchwaage Uber die Zeit

Da die Setzungsdaten geometriebezogen eingelesen werden, kann zusatzlich die raumliche
Setzungsmulde fir jeden beliebigen Zeitpunkt der Vergangenheit aufgerufen und dargestellt
werden.

Setzungsmulde mit Isolinien

Bild 21: Raumliche Setzungsmulde
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11.3 Vorbereitung von Kompensationsinjektionen

Nach der ingenieurmaRigen Bewertung der vorliegenden Setzungsdaten - oder aber bei
Erreichen der Warnwerte - missen die erforderlichen Injektionen als Soll-Vorgaben fiir den
Injektionscontainer programmiert werden. Fur die Programmierung der kompensierenden
Injektionen werden die betreffenden Schlauchwaagen in SorFia virtuell auf lhre Solllage
gebracht und fur diese virtuelle Hebung auf Grundlage des Wirkungsgrads der vorangegan-
genen Injektionen die Soll-Werte fur die Injektionsmengen automatisch ermittelt. Diesen
softwareseitigen Vorschlag kann der Ingenieur anhand seiner Erfahrungswerte anpassen
oder aber unverandert akzeptieren. Mit der Bestatigung durch den Ingenieur erzeugt SOFIA
eine Steuerungsdatei fur den Injektionscontainer (Soll-Daten) samt zugehdériger Schichtauf-
trage in Papierform fir den Bediener des Injektionscontainers. Dieser Vorgang geschieht
aufgrund des Datenformats auch bei grof3en Datenmengen sehr schnell. Die Steuerungsda-
tei mit den Soll-Daten wird an den Injektionscontainer der Fa. Insond per Netzwerkverbin-
dung Ubertragen und die Injektionen ausgefihrt.

Das technische Personal vor Ort hat wiederum die sofortige Kontrolle Uber die Hebungser-
gebnisse, da alle wesentlichen Daten - dem Regelkreis folgend - auf dem Uberwachungs-
bildschirm visualisiert werden. Kritische Setzungsbereiche werden bei erfolgreicher Injektion
automatisch auf ,unbedenklich* zurtickgestuft und dies am Bildschirm durch Grinfarbung
angezeigt.

11.4 Visualisierung der Injektionsdaten

Die Steuerung der Pumpen entsprechend der Soll-Daten (Einhaltung von Grenzdriicken und
Grenzmengen) wird nicht in SOFIA geregelt, sondern erfolgt innerhalb des Injektionscontai-
ners durch die Containersoftware (Insond IDE). Der Injektionscontainer registriert tber
Sensoren an den entsprechenden Stellen die Ist-Daten der Injektionen und schreibt diese in
eine Ausgabedatei. Diese Ist-Daten werden anschlieBend wiederum an SOFIA zurlickgege-
ben und dort eingelesen. SOFIA zerlegt dabei die Injektionsdaten hierarchisch und eindeutig
fur jede Manschette und fuihrt eine Plausibilitéatsprifung durch. Durch die Zerlegung wird der
Bezug zwischen Injektionsdaten und Geometrie hergestellt. Nach Einlesen der Injektionsda-
ten kann die Visualisierung und Reporterstellung geometrie- oder zeitbezogen erfolgen.

Die Visualisierung der Injektionsdaten in Diagrammform utber die Zeit - z.B. Druck, Menge
oder Pumprate - ist ebenso moglich, wie die Darstellung beliebiger Parameter einzeln oder
kumuliert als Diagramm Uber die Bohrlochlange oder an der raumlichen Injektionsstruktur.

75



Bild 22: Kumuliertes Injektionsvolumen pro Manschette Uber gewahlten Zeitraum

Die Momentan-Daten der einzelnen Injektionen - z.B. Volumen und Druck - kdnnen detailliert
fur jede Manschette ausgewertet und graphisch dargestellt werden. Das nachfolgende
Diagramm zeigt beispielsweise den Verlauf des Injektionsdrucks tber die Zeit. Deutlich sind
hierbei der héhere AufreiRdruck der Manschette und der anschlieRende, niedrigere Druck-
verlauf zu erkennen. Das blau dargestellte Injektionsvolumen steigt aufgrund der konstanten
Pumprate linear mit der Zeit an.

Bild 23: Verlauf Injektionsdruck und -volumen uber die Zeit
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11.5 Dokumentation und Archivierung

Aufgrund der grol3en Datenmengen und der Laufzeit der Gebaudetberwachung lber
mehrere Jahre, hat eine zuverlassige und lickenlose Dokumentation und Archivierung der
Daten einen sehr hohen Stellenwert. Die Ablage der Daten in der internen Datenbank
ermdglicht die Erstellung tabellarischer Setzungs- und Injektionsberichte flr beliebige
Zeitpunkte und Zeitrdume der Vergangenheit.

Fur die Baustelle von besonderer Bedeutung ist die Erstellung von tabellarischen Baustel-
lenberichten, in denen die Daten nach den gewtnschten Kriterien - z.B. Zeit oder Geometrie
- sortiert werden konnen. Das Berichtsmodul in SOFIA soll der Bauleitung die Arbeit beim
Erstellen der taglichen Berichte erleichtern und dartiber hinaus eine systematische Qualitats-
sicherung gewahrleisten. Ein standardisiertes Berichtswesen - entsprechend den abge-
stimmten Projektvorgaben - schafft gegentber den zustandigen Personen der Bauluberwa-
chung und des Bauherrn Transparenz.

Bild 24: Setzungsbericht

Die Baustellenberichte werden als HTML-Dateien erzeugt und kénnen somit direkt auf einen
Internetserver gestellt werden oder in eine Word- oder Excel-Datei konvertiert werden. Das
HTML-Format sichert einen hohen Grad an Kompatibilitit zu anderen Programmen und
Betriebssystemen.
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12 Erste Injektionsergebnisse

Die Vorinjektionen und Vorhebungen an zwei Kompensationsschirmen sind abgeschlossen.
Es handelt sich einerseits um den in Kapitel 9 beschriebenen Schirm unter einer Pfahlgrin-
dung, andererseits um den Nachbarschirm, der unter flach gegriundeten, in etwa gleicharti-
gen Gebauden erstellt wurde. Die Ergebnisse dieser Injektionen werden im Folgenden kurz
vorgestellt.

12.1 Schirm unter flach gegrindeten Gebauden (Standardfall)

In dem untenstehenden Zeit-Setzungs-Diagramm ist der Setzungs- (Hebungs-) verlauf eines
reprasentativen Sensors dargestellt.

»opontane* Setzungen
(Zeitversetzt zur Injektion)

Beginn ,,GrundirBagion“ = _
i |nHinia|/+innBeg|nn

~~Bohrbeginn Gegen-
malnahmen

Setzungen gestoppt, —
Beginn der plan-
mafigen Hebung

Bild 25: Setzung / Hebung Uber Zeit, exemplarisch fur flach gegrindete Gebaude

Nach Beginn der Bohrarbeiten stellten sich im gesamten Schirm leichte Setzungen mit
geringer Verformungsgeschwindigkeit ein. Diese erreichten erwartungsgemafl im Nahbe-
reich des Schachtes und damit bei geringen horizontalen Bohrungsabstanden die gréf3ten
Werte und verflachten gleichm&Rig mit wachsendem Abstand vom Schacht. Die Absolutwer-
te der Setzungen lagen nach Abschluss der Bohrarbeiten bei ca. 50% des Grenzwertes, die
Verkippungen bei ca. 5%.

Wahrend der anschlieBenden, 1. Phase der Vorinjektion, der so genannten Grundinjektion
(vgl. Kap. 9.3), kam es, vereinzelt und ortlich sehr begrenzt, zu Setzungen mit hoher
Verformungsgeschwindigkeit. Es wird angenommen, dass diese aufgrund von Kornumlage-
rungen im Boden wahrend der Injektion entstanden sind.

Sofort nach Registrierung dieser Bewegungen, die zeitversetzt zur Injektion an den betroffe-
nen Stellen auftraten, wurde die flachenhafte Grundinjektion unterbrochen und die entfestig-
ten Bereiche gezielt mit steiferer Suspension (w/f = 0,8) injiziert. Wahrend dieser Gegen-
malnahme kam es zunéchst zu weiteren Setzungen, gefolgt von einer ca. einwdchigen

78



Phase, in der die tagsuiber erreichten Hebungen nachts wieder zurtckgingen. Schlieflich
sattigte sich der Boden auf und es gab erste bleibende Hebungen. Nach einer Injektionspau-
se zur Verfestigung des injizierten Materials wurde der Bereich erneut, nun mit Suspension
von w/f = 0,9 und héheren Dricken bis 25 bar effektiv beaufschlagt. Mit dieser Injektion
konnten dann sehr zugig die vorgesehenen Soll-Hebungen erzeugt werden.

In anderen Bereichen kam es bereits wahrend der Grundinjektion mit w/f = 1,2-1,0 zu
stabilen, recht plotzlichen Hebungen. Der Wirkungsgrad, dessen GrofRenverteilung im
Grundriss deutlich und antimetrisch mit den Gebaudelasten korrelliert, variiert ortlich
zwischen unter 1% und 20%, liegt im Mittel jedoch bei 2%.

Diese, auf wenigen Metern sehr unterschiedlichen, Ergebnisse spiegeln neben der unter-
schiedlichen Bebauung aber auch die eingangs beschriebenen, heterogenen Bodenverhalt-
nisse wider.

Unter diesen Bedingungen zeigen sich die Vorteile der eingesetzten Software, durch die das
Verhalten des Bodens fiir viele kleine Parzellen getrennt erfasst und gezielt in die Vorab-
schatzung zukunftiger Injektionen eingefiihrt werden kann, was unter den gegebenen
Bedingungen handisch kaum mdglich ware.

12.2 Schirm unter Tiefgrundung mit DSV-Koérper

Ein vollig anderes Bild zeigt sich im Fall des direkt angrenzenden Schirms Haus Kutz Nord,
der, wie oben beschrieben, zur Kompensation eines Gebaudes mit Tiefgrindung, mit einem
DSV-Kdorper kombiniert wurde.

Beginn ,,Grundinjektion“ —

: —
=~ Bohrbeginn Injektionspause __—

Bild 26: Setzung / Hebung Uber Zeit, exemplarisch fur Tiefgrindung mit DSV-Koérper
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Wie im Nachbarschirm wurde die Grundinjektion mit w/f = 1,2 begonnen, jedoch stiegen die
Injektionsdriicke sehr rasch und es stellten sich erste, jedoch reversible Hebungen ein.
Daher wurde zur Stabilisierung die Suspension verdickt, jedoch nicht auf w/f = 0,9 wie im
Nachbarschirm, sondern auf w/f =1,0, um die gewlnschte Vergltung des Bodens nicht zu
unterbrechen. In einer baubetrieblich bedingten Verpresspause zeigten sich dann auch noch
recht deutliche Nachsetzungen, die jedoch nach der endgiiltigen Hebungsphase ausblieben.

Im Zeit-Setzungs-Diagramm ist weiterhin zu erkennen, dass wahrend der Bohrarbeiten
deutlich geringere Setzungen entstanden als im Nachbarschirm. Spontane Setzungen
blieben aus. Die Wirkungsgrade betrugen durchweg ein Mehrfaches der Wirkungsgrade im
Nachbarschirm. Die Hebungen auf Soll-Hohe stellten sich sehr rasch und sehr gleichmé&Rig
ein, so betrug die maximale Hohendifferenz im Geb&ude vor der Feinjustierung ca. 1 mm, es
wurden Hebungsgeschwindigkeiten von bis zu 3 mm in 20 Minuten beobachtet.

Die idealisierte Vorhebung als verflachtes Negativ der theoretischen Setzungsmulde konnte
nicht erzielt werden, was hauptséachlich auf den Aufbau des modernen Gebaudes mit 60 cm
Stahlbetonsohle und zwei voll ausgesteiften Tiefgeschossen aus Stahlbeton zurlckgefuhrt
wird.

Dieses Ergebnis, insbesondere die geringen Setzungen wéahrend der Bohrzeit, war nicht
erwartet worden, man war hier, wegen der N&he der Bohrungen zu den Pfahlfif3en, von
grolBeren Setzungen hoherer Verformungsgeschwindigkeit ausgegangen als im Mittel des
Nachbarschirmes. Ebenso rechnete man, aufgrund der Bohrergebnisse — die durchérterten
Bereiche bestehen aus groben Kiesen und Sanden mit hohem Steinanteil- und der recht
hohen Verpressgutaufnahme wéahrend der Mantelverpressung, mit eher geringen Wirkungs-
graden. In der Realitdt war jedoch die Verpressgutaufnahme wahrend der Vorinjektion
deutlich geringer als bei den flach gegriindeten Geb&auden des Nachbarschirms. Der sehr
schnelle Hebungsverlauf nach der Aufsattigung von Hohlraumen und offenen Strukturen des
Bodens entsprach dagegen ebenso den Erwartungen wie die im Vergleich deutlich starkeren
Nachsetzungen in Injektionspausen.

Der mittlere Wirkungsgrad der Injektion liegt mit ca. 4 % etwa doppelt so hoch wie im Mittel
des Nachbarschirms, erreicht ortlich jedoch bis zum Vierfachen des Wirkungsgrades
vergleichbar belasteter Bereiche des Nachbarschirms.

13 Schlussbetrachtung

Neben den im Vortrag enthaltenen Betrachtungen utber die Verpressergebnisse im Schirm
Haus Kutz Sud stehen nun auch die Ergebnisse des Schirms Kutz Nord zur Verfigung.

Am Ende des Vortrages standen die folgenden, aus den Ergebnissen der Vorinjektion im
Kompensationsschirm Haus Kutz Sid gewonnenen, Satze:

1. Umlagerungen im Korngerlst des Bodens kdnnen, zeitverzégert, zu Setzungen mit
hohen Verformungsgeschwindigkeiten flhren.

2. Der Wirkungsgrad der Injektion variiert ortlich sehr stark und ist besonders abhangig
von der Auflast.
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3. Kompensationsinjektion ist auch im heterogenen, rolligen Boden sicher und wirt-
schaftlich durchfuhrbar.

Der zentrale, dritte Satz konnte nun auch fir den Fall des tiefgegrindeten Geb&udes mit
geringem Abstand zwischen Grindungsunterkante und Kompensationsschirm bestatigt
werden.

Es lieBen sich hinzufiigen:

4. Eine mit einem DSV-Block umfasste Tiefgrindung reagierte gutmutiger auf Auflocke-
rung durch nahe Injektionsbohrungen als benachbarte Flachgrindungen.

5. Der Wirkungsgrad der Injektion war im Fall der im DSV-Block eingefassten Tiefgriin-
dung deutlich gréf3er als bei der benachbarten Flachgriindung.

6. Die im vorliegenden Boden sehr hohe Geschwindigkeit der erzeugten Hebung nach
erfolgter Aufsattigung des Porenraumes erfordert hohe Aufmerksamkeit und einen
kurzen Messzyklus, bestatigt aber auch die Annahme, dass die wahrend der Schild-
durchfahrt erforderlichen Hebungsgeschwindigkeiten erreichbar sind.
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RandstadRail Rotterdam, Schlitzwandbaugrube Statenweg

Messtechnische Uberwachung und numerische Simulation der
Herstellung einer Schlitzwand

Dipl.-Ing. H. P. Neher, Dipl.-Ing. A. Lachler
Ed. Ziblin AG, Zentrale Technik, Technisches Biiro Tiefbau

1 Einfihrung

Der Beitrag befasst sich mit der Herstellung einer Schlitzwand flr eine tiefe Baugrube in wei-
chen Bdden. Die Schlitzwandbaugrube "Statenweg” wird im Zuge einer neuen Eisenbahnver-
bindung in Std-Holland, Niederlande erstellt. Die neue Strecke, welche die Zentren der Stadte
Zoetermeer, Den Haag und Rotterdam ohne Umsteigen verbindet, kann in grof3en Teilen durch
Modernisierung bestehender Gleisanlagen realisiert werden. Im Stadtbereich von Rotterdam
werden die bereits bestehenden Verkehrswege "Erasmuslijn” (Metrolinie in Rotterdam) und
"Hopfleinlijn” (Zugverbindung zwischen Den Haag und Rotterdam) durch die etwa 3 km lan-
ge Strecke "Statenwegtracé” miteinander verbunden (vgl. Bild 1). Diese Verbindungsstrecke
wird ungefahr zu 80% in geschlossener Bauweise mit Schildvortrieb (zwei Tunnelréhren Au-
Bendurchmesser 6,5 m) hergestellt. Die restlichen 20% werden in offener Bauweise realisiert.
Die offene Bauweise beinhaltet zum einen die Einfahrrampe und die Startbaugrube am "Sint
Franciscus Driehoek”, die Zielbaugrube und die Ausfahrrampe an der "Centraal Station” sowie
die "Station Blijdorp”, die wahrend der Baumaflinahme als Baugrube "Statenweg” bezeichnet
wird. Die "Station Blijdorp” liegt ungefahr in der Mitte der "Statenwegtracé”.

Das gesamte Bauvorhaben wird von der ARGE SATURN (Samenwerking Tunnelrealisatie Ne-
derland), bestehend aus der Ed. Zublin AG und der niederlandischen Baufirma Dura Vermeer
BV, ausgefuhrt. Auftraggeber ist das 6ffentliche Nahverkehrsunternehmen von Rotterdam RET
(Rotterdamse Electrische Tram). Die Projektsteuerung sowohl in der Angebots- als auch in der
Ausfihrungsphase liegt beim gemeindeeigenen Ingenieurbiro Gemeentewerke Rotterdam,
das auch einen Grof3teil der Ausfihrungsplanung erbringt. Der gesamte Bauablauf bei der Her-
stellung der Baugrube "Statenweg” wird auf Eigeninitiative der Ed. Zlblin AG messtechnisch
Uberwacht. Die Messungen werden im Rahmen des Forschungsprojekts "Bauwerksschonende
Geotechnik - Optimierung der Herstellung von Verbauwanden im Hinblick auf Verformungen
benachbarter Gebaude”, gefordert vom Bundesministerium fiir Bildung und Forschung, durch-
gefuhrt.

Im Folgenden wird zuerst die Geologie im Bereich der Baugrube "Statenweg” und anschlie-
Bend das messtechnische Untersuchungsprogramm vorgestellt. Danach werden die wahrend
der Herstellung der Schlitzwand gewonnenen Messdaten dargestellt und diskutiert. Die dreidi-
mensionalen Berechnung nach der Methode der finiten Elemente berlcksichtigt die einzelnen
Vorgange der Herstellung der Schlitzwand, wie Schlitzaushub unter Suspensionsstitzung und
Betoniervorgang. Zum Schluss werden die Ergebnisse der numerischen Berechnung mit den
Messdaten verglichen.
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Bild 1: Lageplan der "Statenwegtracé”
2 Geologie

Der Baugrund in Rotterdam kann prinzipiell in vier Hauptschichten unterteilt werden. Eine
mehrere Meter starke anthropogene Auffiillung, die hauptsachlich aus Sand besteht und als
Grindungsebene vor ca. 80 Jahren angelegt wurde. Die 6 bis 13 m méchtige holozéane "West-
land Formatie”, welche sich sehr heterogen aus torfigen und tonigen Ablagerungen fluvialen
Ursprungs zusammensetzt. Das darunter liegende Pleistozan lasst sich in die "Formatie van
Kreftenheye” und die "Formatie van Kedichem” unterteilen. Die Erste ist eine im Mittel ca. 19
m machtige Sandschicht. Die "Formatie van Kedichem” besteht aus Wechsellagen von Sand,
Torf, Ton und Lehm.
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Bild 2: Querschnitt durch die Baugrube der Station Blijdorp

Der Baugrundaufbau im Bereich der "Station Blijdorp” entspricht diesem prinzipiellen Aufbau
und ist als geologischer Schnitt in Bild 2 dargestellt. Die holozéne 4,5 bis 6,0 m dicke Sand-
auffullung wird von Weichschichten der "Westland Formatie” unterlagert. Diese Torf- und Ton-
schichten aus dem Holozan reichen in eine Tiefe von 15,0 bis 18,0 m unter NAP (Normaal
Amsterdams Peil). Darunter liegt eine machtige pleistozane Sandschicht, die "Formatie van
Kreftenheye”, die in diesem Bereich zwischen 17, 0 bis 22,5 m dick ist. Die 1, 2 bis 1,5 m breite
Schlitzwand endet in einer Tiefe von —41,5 m NAP in den Wechsellagen der "Formatie van Ke-
dichem”. Die Einbindung in die "Formatie van Kedichem” dient der vertikalen Absperrung des
Grundwassers. Das Grundwasser steht im Mittel bei ca. 2,5 m unter NAP an. Um die 22,80 m
breite Baugrube mit einer Tiefe von 21, 4 m wahrend dem Aushub zu stabilisieren, ist eine vier-
fache Aussteifung notwendig. Wahrend dem Ausbau erfolgt eine Umsteifung, eine zusatzliche
Steife wird bei —8, 75 m NAP eingebaut.

3 Messtechnisches Untersuchungsprogramm

Bild 3 zeigt einen Lageplan der Baugrube "Statenweg”. In Bild 4 ist eine detaillierte Ubersicht
Uber die Installation der Messgerate an der Baugrube "Statenweg” dargestellt. Das Messfeld,
das sich auf einer Flache von 23,70 m auf 21,75 m erstreckt, reicht von der 1,2 m breiten
Schlitzwand bis an die angrenzenden Gebaude. In diesem Bereich werden in einem 5x7 Raster
die Verformungen der Gelandeoberflache geodatisch vermessen. Der Abstand der senkrecht
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Bild 4: Lageplan der Messgerate

zur Schlitzwand verlaufenden Achsen betragt 3,95 m, der Zwischenraum der parallel verlau-
fenden Achsen variiert zwischen 2,5 m und 11,8 m. In zwei Messquerschnitten (Lamelle 34
und 36 bzw. Achse Il und Achse VI) werden zuséatzlich weitere Informationen Uber die Tiefe
messtechnisch erfasst. Der Suspensions- und der Frischbetondruck in der Schlitzwand sowie
die Temperatur des abbindenden Betons werden an zwei Standorten 91 und 92 (vgl. Bild 4)
protokolliert. Des Weiteren wird mit Hilfe eines Inklinometers die Horizontalverschiebung der
Schlitzwand wahrend des Baugrubenaushubs aufgezeichnet. Darlberhinaus werden die Stei-
fenkrafte gemessen. An den Standorten 93 bis 95 (vgl. Bild 4) werden Vertikal- und Horizontal-
verschiebungen im Baugrund sowie Porenwasser- und Erddriicke in der Nahe der Schlitzwand
Uber die Tiefe messtechnisch erfasst.
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Bild 5: Querschnitt der Messinstrumente und des Baugrunds in Achse a und b

In Bild 5 ist ein Querschnitt entlang der Achse a und b dargestellt. In den Schlitzwandlamellen
34 und 36 sind in 5,0 m Abstanden Uber die gesamte Tiefe kombinierte Druck- und Tempe-
raturmessgeber installiert (Achse a). Die 8 Messgeber je Lamelle dienen der Erfassung des
Druck- und Temperatur-Verhaltens der Suspension und des Frischbetons bzw. des erstarren-
den Betons im Schlitz. Die Messgeber werden an einem Stahlrohr (Auf3endurchmesser 200
mm) befestigt und vor der Betonage in den Schlitz eingebracht. In das Stahlrohr wird nach
dem Aushéarten des Betons ein Inklinometerrohr eingestellt und verdammt, um die horizontale
Verschiebung der Schlitzwandlamellen 34 und 36 beim spateren Baugrubenaushub erfassen
zu kdénnen. In der Achse b, 1,90 m von der Schlitzwand entfernt, sind vor den Lamellen 34
(Achse II) und 36 (Achse IV) je 7 Druckmessgeber und 7 Piezometer sowie ein 8-fach Ex-
tensometer und ein Inklinometerrohr angeordnet. Der Baugrundaufbau sowie die Tiefenlage
der einzelnen Messinstrumente ist in Bild 5 angegeben. Die Druckmessgeber dienen der Er-
fassung der totalen Spannungsanderungen im Untergrund, die Piezometer der Erfassung des
Porenwasserdrucks. Die vertikalen Verschiebungen im Untergrund werden mit Hilfe der Exten-
someter gemessen. Die Messpunkte der Extensometer befinden sich in den gleichen Tiefen
wie die Druckmessgeber und die Piezometer. Die horizontalen Verschiebungen im Untergrund
werden, wie in der Schlitzwand, mit Hilfe von Inklinometerrohren erfasst. Die eingebaute Mess-
technik in Achse c, 3,8 m von der Schlitzwand entfernt, entspricht der von Achse b mit dem
Unterschied, dass nur in drei Tiefenlagen (—1,9 m NAP, —12,5 m NAP und —25,0 m NAP)
Druckmessgeber und Piezometer installiert sind.
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Bild 6: Herstellungsabfolge der Schlitzwandlamellen L32 bis L38
4 Messergebnisse

Zunachst werden im folgenden Abschnitt Messergebnisse des Frischbetondrucks in den La-
mellen 34 und 36 vorgestellt und diskutiert. Darliberhinaus werden die horizontalen Verschie-
bungen des Bodens, die Setzungen an der Gelandeoberflache und die Entwicklung der Poren-
wasserdriicke wahrend der Herstellung von Lamelle 34 vorgestellt. Die Messungen der totalen
Horizontalspannungen im Erdreich sind leider unbrauchbar, da sie lediglich den Porenwasser-
druck anzeigen. In Bild 6 ist exemplarisch die Herstellungsabfolge dargestellt.

4.1 Frischbetondruck

In Bild 7 und 8 ist jeweils der Druckverlauf wahrend den ersten 20 Stunden nach Betonierbe-
ginn dargestellt. Der Initialwert in den jeweiligen Tiefenlagen entspricht dem dort herrschenden
hydrostatischen Suspensionsdruck vor der Betonage. Der maximale Frischbetondruck tritt am
tiefsten liegenden Messgeber als erstes auf. Die Maximaldriicke der anderen hdher liegenden
Messgebern folgen jeweils leicht zeitversetzt. Der Druckanstieg und -abfall in den unterschied-
lichen Tiefenlagen hangt direkt mit dem Ansteigen des Betonierspiegels im Schlitz und dem
Ansteifen (Beginn der Hydratation) des Betons zusammen. Das Ansteifen des Betons erfolgt
ca. 1 bis 2 Stunden nach dem Einbringen des Betons. Nach dem Betonierspiegeldurchgang
(Druckanstieg) in der jeweiligen Tiefe vergehen durchschnittlich 12 bis 13 Stunden bis in etwa
wieder das Anfangsdruckniveau (hydrostatischer Suspensionsdruck) erreicht wird.

Die Betonage der Lamelle 34 wurde durch eine Betonierpause unterbrochen, diese wird in den
Messergebnissen durch zwei Plateaus (Bereiche, in denen sich die Messwerte nicht andern)
bei den in einer Tiefe von —5 m NAP und —10 m NAP installierten Messgebern deutlich. In Fol-
ge eines Stromausfalls wurden im Anschluss an die Betonierpause fur ca. zweieinhalb Stunden
keine Messwerte aufgezeichnet.

Der durchschnittliche maximale Frischbetondruckanstieg wahrend der ersten 20 Stunden be-
tragt in Lamelle 34 102 kN/m? und 69 kN/m? bei der Herstellung der Lamelle 36. Der Grund fiir
den ungleichen Druckanstieg ist die unterschiedliche Betoniergeschwindigkeit in den beiden
Lamellen. Die Grol3e des Frischbetondrucks in einer bestimmten Tiefe wird auf der einen Seite
durch den steigenden Betonierspiegel erhdht, aber auf der anderen Seite durch das Ansteifen
des Betons erniedrigt. Aus diesen Griunden hangt der Frischbetondruck von der Betonierge-
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Bild 7: Frischbetondruckverlauf in unterschiedlichen Tiefen mit der Zeit in Lamelle 34
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Bild 8: Frischbetondruckverlauf in unterschiedlichen Tiefen mit der Zeit in Lamelle 36

schwindigkeit ab. Eine hohe Betoniergeschwindigkeit hat einen hohen maximalen Frischbe-
tondruck zur Folge, da in diesem Fall der Einfluss eines schnell steigenden Betonierspiegels
Uberwiegt. Im Gegensatz dazu hat eine niedrige Betoniergeschwindigkeit einen niedrigen ma-
ximalen Frischbetondruck zur Folge, da in diesem Fall der Einfluss des Abbindeprozesses des
Frischbetons dominant ist.

In Bild 9 ist die Entwicklung des Frischbetondrucks in Lamelle 34 wéahrend des Betonier-
vorgangs dargestellt. Die hydrostatische Suspensionsdruckverteilung und die hydrostatische
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Bild 9: Frischbetondruckverteilung Gber die Tiefe zu unterschiedl. Zeiten in Lamelle 34

Frischbetondruckverteilung sind darin als Referenzlinien enthalten. Da die Suspension ober-
halb des NAP ansteht, schneidet die Kurve der Suspensiondruckverteilung die Abzisse. Die
Kurve der Frischbetondruckverteilung schneidet die Ordinate, da die Schlitzwand nur bis auf
—0,6 m NAP betoniert wird. Die erste Messung um 13:22 Uhr bestatigt erwartungsgeman die
theoretische hydrostatische Suspensionsdruckverteilung. Zu diesem Zeitpunkt wurde mit dem
Betonieren der Lamelle 34 begonnen. Die zwei folgenden Frischbetondruckkurven (14:02 und
15:02) verlaufen im unteren Bereich nahezu parallel zu der hydrostatischen Frischbetondruck-
verteilung und entsprechen darliber der hydrostatischen Suspensionsdruckverteilung. Aus dem
Verlauf der Kurven kann man ableiten, dass der Frischbetondruck zundchst linear mit dem Be-
tonierspiegel ansteigt. Der Abbindeprozess des Betons hat zu diesem Zeitpunkt noch nicht
begonnen. Die Kurve um 16:32 Uhr folgt bis in eine Tiefe von —15 m NAP der hydrostatischen
Suspensionsdruckverteilung und verlauft danach bis —25 m NAP parallel zur hydrostatischen
Frischbetondruckverteilung. Anschliel3end knickt sie ab und verlauft wieder parallel zur hydro-
statischen Suspensionsdruckverteilung. Zu diesem Zeitpunkt sind die Frischbetondrticke in ei-
ner Tiefe von —35 m NAP und —40 m NAP kleiner, als bei der Messung um 15:02 Uhr. Der
Abbindevorgang hat folglich bereits begonnen. Ein héherer Betonierspiegel im Schlitz erzeugt
somit keinen héheren Frischbetondruck mehr, vielmehr wird der Frischbetondruck auf Grund
des Abbindevorgangs reduziert. Die Kurve um 21:32 Uhr zeigt, dass sich der Frischbetondruck
zu diesem Zeitpunkt bis in eine Tiefe von —10 m NAP hydrostatisch verhalt. Die tiefer liegen-
den Messgeber zeigen dagegen annahernd einen hydrostatischen Suspensionsdruckverlauf.
Der Abbindevorgang ist in diesen Bereichen demnach schon weit fortgeschritten. Betrachtet
man den gesamten Betoniervorgang lasst sich feststellen, dass sich der Frischbetondruck in
einer bestimmten Tiefe zunachst hydrostatisch verhalt (ungefahr die ersten beiden Stunden,
vgl. Bild 7 und 8), ehe er auf Grund des Abbindevorgangs abnimmt.

In Bild 10 sind die maximalen Frischbetondriicke von Lamelle 34 und Lamelle 36 gegeniiber
ihrer Tiefelage aufgetragen. Analog zu Bild 9 sind in diesem Diagramm die hydrostatische
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Bild 10: Zusammenstellung der maximalen Frischbetondriicke lber die Tiefe

Suspensionsdruckverteilung und die hydrostatische Frischbetondruckverteilung als Referenz-
kurven enthalten. Darliberhinaus ist zusatzlich eine Kurve fir den idealisierten Frischbeton-
druckverlauf eingezeichnet. Diese Kurve verlauft bis zur kritischen H6he im Einklang mit der
hydrostatischen Frischbetondruckverteilung und verlauft anschliel3end parallel zur hydrostati-
schen Suspensiondruckverteilung. Der idealisierte Frischbetondruckverlauf ist vergleichbar mit
dem idealisierten Frischbetondruckverlauf nach Lings u. a. (1994), der auf einem CIRIA Bericht
(Clear und Harrison 1985) beruht. Der einzige Unterschied liegt in der GroRe der kritischen
Hohe. Diese liegt bei der Schlitzwand der "Station Blijdorp” bei ca. 8,5 m. Die kritische Hohe ist
bei Lings u. a. (1994) mit einem Drittel der Schlitzwandtiefe festgelegt, im Fall der Schlitzwand
der "Station Blijdorp” entsprache dies einer kritischen H6he von 12 m.

4.2 \Verschiebungen

Im folgenden Abschnitt werden die wahrend der Herstellung der Lamelle 34 gemessenen ho-
rizontalen Verschiebungen im Untergrund und die Setzungen an der Gelandeoberflache vor-
gestellt. Die Fertigung der Lamelle 34 beginnt im Anschluss an die Produktion der Lamelle 33
und dauert 6 Tage. Der Schlitzvorgang, der zwei Tage in Anspruch nimmt, wird in drei Phasen
durchgefihrt. Zuerst wird der rechte Stich und anschliel3end der linke Stich ausgehoben, zu-
letzt folgt der mittlere Stich. Die Betonage erfolgt vier Tage nach Abschluss der Schlitzarbeiten
und wird innerhalb von 8 Stunden ausgefihrt.

4.2.1 Horizontale Verschiebungen

In Bild 11 sind die horizontalen Verschiebungen wéahrend der Herstellung von Lamelle 34 tber
die Tiefe am Standort 93 (Achse b, 1,9 m von der Schlitzwand entfernt) dargestellt. Die vier
Kurven stellen die horizontalen Verschiebungen vor dem Schlitzen und nach dem Schlitzen
bzw. vor dem Betonieren und nach dem Betonieren der Lamelle 34 dar. Positive Werte ent-
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Bild 11: Horizontale Verschiebungen am Standort 93 wahrend der Herstellung von Lamelle 34

sprechen einer Bewegung in Richtung des Schlitzes, negative Werte geben horizontale Ver-
schiebungen in Richtung des Bodens an. Durch den Schlitzvorgang ergeben sich in der Tiefe
zwischen —6 und —31 m NAP Verformungen in Richtung des Bodens. Dartber und darun-
ter kommt es zu Verschiebungen in Richtung des Schlitzes. Die maximalen Verschiebungen
wahrend dem Schlitzvorgang betragen 3,5 mm. In der Zeitspanne, in der die Lamelle 34 sus-
pensionsgestiitzt offen steht, finden nur sehr geringe Verschiebungen im Boden statt. Sie treten
hierbei hauptsachlich in den Torf- und Tonschichten (—8 bis —15 m NAP) auf und betragen 1
bis 2 mm in Richtung des Schlitzes. Das Betonieren der Lamelle 34 verursacht nur geringe
Verschiebungen im Ful3bereich der Schlitzwand (unterhalb von —30 m NAP). In den holozanen
Weichschichten dagegen treten sehr hohe Verformungen auf. Die maximale horizontale Ver-
schiebung von 27 mm ist in der Torfschicht in einer Tiefe von —9 m NAP zu erkennen.

Bild 12 stellt die horizontalen Verschiebungen 3, 8 m hinter der Schlitzwand (Standort 95, Ach-
se c) dar. Verglichen mit den horizontalen Verschiebungen in Achse b, unterscheiden Sie sich
in Betrag und Ausdehnungsbereich. Erstaunlicherweise liegen die horizontalen Verschiebun-
gen (in Richtung des Bodens) wahrend den Schlitzarbeiten bei 4,5 mm, obwohl der Standort
95 doppelt so weit entfernt ist als der Standort 93. In der Zeitspanne des suspensionsgesttitz-
ten offenen Schlitzes bewegt sich der Boden in Richtung Schlitz, und es wird wieder nahezu
die Ausgangsposition der Verschiebungen vor dem Beginn der Schlitzarbeiten erreicht. Die ho-
rizontalen Verschiebungen in Richtung des Bodens erhdhen sich durch das Betonieren der
Lamelle 34. Sie sind aber auf Grund der groReren Entfernung zum Schlitz kleiner als die am
Standort 93 gemessenen. Die maximale horizontale Verschiebung von 13 mm liegt wiederum
in der Torfschicht in einer Tiefe von —9 m NAP.

Es zeigt sich, dass der Schlitzvorgang keine nennenswerten Verschiebungen (kleiner als 5mm)
hervorruft. In der Zeit, in der die Lamelle suspensionsgestitzt offen steht, treten ebenfalls
vernachlassigbare horizontale Verschiebungen im Erdreich auf. Dies wird durch die zwei sich
annahernd Uberlappenden Kurven "Ende der Schlitzarbeiten L34” und "Vor der Betonage L34”"
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Bild 12: Horizontale Verschiebungen am Standort 95 wahrend der Herstellung von Lamelle 34

deutlich. Die Messungen an den Standorten 93 und 95 zeigen eindeutig, dass sich aus dem
Betoniervorgang die maximalen horizontalen Verschiebungen ergeben.

4.2.2 Oberfl achensetzungen

In den Bildern 13 und 14 sind die Setzungen bzw. Hebungen an der Gelandeoberflache entlang
der Achsen b und c (1,9 m bzw. 3,8 m hinter der Schlitzwand) wéahrend der Herstellung von
Lamelle 34 dargestellt. Aus dem Schlitzvorgang resultieren nur sehr geringe vertikale Verschie-
bungen in Achse b. Eine Hebung von 1 mm ist am rechten Rand der Lamelle 34 zu erkennen.
In der Mitte der Lamelle 34 und am Ubergang zwischen den Lamellen 35 und 36 findet keine
Verschiebung statt. An den anderen Messpunkten entlang der Achse b setzt sich die Gelandeo-
berflaiche um 1 mm. Im Zeitraum des suspensionsgestitzten offenen Schlitzes setzt sich die
Gelandeoberflache um 1 bis 2 mm. Der Betoniervorgang verstarkt die Setzungen entlang der
Achse b. Die zusatzlichen Setzungen liegen bei 1 mm, am rechten Rand von Lamelle 34 bei
2 mm. Insgesamt ergeben sich wahrend der Herstellung der Lamelle 34 Setzungen zwischen
2 und 4 mm. Die maximale Setzung, die durch die Fertigung der Lamellen 32 bis 34 auftritt,
betragt 9 mm.

Entlang der Achse c ergeben sich im Bereich der Lamelle 34 wahrend dem Schlitzvorgang
Hebungen zwischen 1 und 2 mm. Setzungen von 1 mm treten am rechten und linken Rand der
Lamelle 36 auf. Im Zeitraum des suspensionsgestiitzten offenen Schlitzes kommt es am Uber-
gang zwischen den Lamellen 35 und 36 zu einer Setzung von 1 mm. Darliberhinaus hebt sich
der Messpunkt in der Mitte von Lamelle 34 um 2 mm und erreicht wieder seine Ausgangspositi-
on vor Beginn der Herstellungsarbeiten der Lamelle 34. Eine Hebung von 1 mm ist am rechten
Rand der Lamelle 34 zu erkennen. Eine signifikante vertikale Verschiebung in Folge der Beto-
nage ergibt sich in der Mitte von Lamelle 34. Die Hebung betragt dort 3 mm. Setzungen von
1 mm ergeben sich am linken Rand und in der Mitte der Lamelle 36. Der Herstellungsvorgang
der Lamelle 34 bewirkt 3,8 m hinter der Schlitzwand nur geringe vertikale Verschiebungen. Die
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Bild 14: Vertikale Verschiebungen der Oberflachenpunkte entlang der Achse ¢

maximale Setzung in Achse c, die durch die Fertigung der Lamellen 32 bis 34 auftritt, betragt
4 mm.

4.3 Porenwasserdruckmessungen

In diesem Abschnitt werden die wahrend der Herstellung der Lamelle 34 gemessenen Po-
renwasserdriicke, die in Bild 15 und 16 als Piezometerhohe aufgetragen sind, vorgestellt. Am
Standort 93 (Bild 15) werden die Porenwasserdriicke in 7 Tiefen gemessen, am Standort 95
(Bild 16) in 3 Tiefen. Die zwei Diagramme zeigen eindeutig, dass zwei Grundwasseraquifere
im Untergrund vorhanden sind. Der freie Grundwasserspiegel entspricht der hohen Piezome-
terhdhe. In der Sandschicht ab —16 m NAP und den tiefer liegenden Schichten ist ein Grund-
wasserstockwerk mit niedriger Piezometerhthe vorhanden. Als Grundwasserstauer dient das
holozéane Schichtpaket der "Westland Formatie”.

Deutliche Schwankungen in den Piezometerhéhen und damit in den Porenwasserdriicken sind
nur in einer Tiefe von —12,5 m NAP wahrend der Herstellung der Lamelle 34 zu erkennen,
wobei selbst diese Anderungen wéahrend den Schlitzarbeiten nur bei 5 bis 7 kN/m? liegen. Er-
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Bild 15: Piezometerhthen wahrend der Herstellung der Lamelle 34 in verschiedenen Tiefen am
Standort 93
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Bild 16: Piezometerhthen wahrend der Herstellung der Lamelle 34 in verschiedenen Tiefen am
Standort 95

staunlicherweise resultiert aus der Betonage eine maximale Erhdhung des Porenwasserdrucks
um ca. 18 kN/m?2 am Standort 95. Weitere geringe Anderungen ergeben sich in einer Tiefe von
—38,2 m NAP wahrend des Schlitzens und Betonierens. Die restlichen Piezometermessungen
sind wahrend der Herstellung von Lamelle 34 nahezu konstant.
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Bild 17: Ausschnitt aus dem FE-Modell

5 Numerische Modellierung

Die Simulation der Schlitzwandherstellung wird mit Hilfe eines dreidimensionalen Finite Ele-
mente Modells durchgefiihrt. Ziel ist es, den Herstellungsprozess der Schlitzwand der "Station
Blijdorp” so genau wie moglich abzubilden. Die Ergebnisse der numerischen Berechnung wer-
den abschlie3end mit den gewonnenen Messwerten verglichen.

Fur die numerische Simulation wird das FE-Programm TOCHNOG verwendet. Das Modell be-
steht aus 21.000 achtknotigen Volumenelementen (23.472 Knoten) mit einem linearen Ver-
schiebungsansatz. Das Modell ist 62,0 m breit, ungefahr 71,0 m tief und 46,7 m lang. Die
Breite des Modells lasst sich in drei Abschnitte aufgliedern. Vor der Schlitzwand wird die Halfte
der Baugrube (11,4 m) unter der Annahme einer Symmetrieebene in der Mitte der Baugrube
modelliert. Die Schlitzwand wird mit einer Breite von 1,2 m angenommen. Dahinter erstreckt
sich das Netz weitere 49,4 m. Bild 17 zeigt einen Schnitt durch die Mitte der Schlitzwand mit
dem dahinter liegenden Messfeld.

5.1 Finite Element Methode

Die vertikalen Begrenzungsflachen des Modells sind mit horizontalen Lagern gehalten. An der
Unterseite des Modells sind vertikale Lager angebracht. Der Grundwasserspiegel wird fur al-
le Schichten mit —2,5 m NAP festgelegt (2,75 m unter Gelandeoberflache). Zur Vereinfachung
des Problems wird der zweite Grundwasserspiegel nicht explizit modelliert. Dariberhinaus wird
von drainiertem Materialverhalten ausgegangen. Diese Annahme wird auch fiir die weichen
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Ton- und Torfschichten getroffen, die im vorliegenden Randwertproblem in der Regel mit un-
drainiertem Materialverhalten bertcksichtigt werden. Die Porenwasserdruckmessungen zeigen
aber auch in den Weichschichten so gut wie keine Druckdnderungen (vgl. Bild 15 und 16), des-
halb werden auch diese Schichten mit dem Ansatz drainierten Materialverhaltens modelliert.

5.2 Modellierung der Schlitzwand

Nach der Generierung des Initialspannungszustands folgt die Modellierung der Herstellung
der Leitwand. AnschlieRend wird abschnittsweise die Produktion der Lamellen A32, L33 und
L34 durchgefihrt. Das Schlitzen der Lamellen erfolgt bis auf Lamelle A32, die in einem Stich
ausgehoben wird, in drei Stichen (linker, rechter und mittlerer Stich). Der Aushub eines jeden
Stichs wird mit 10 Segmenten modelliert. Diese Segmente werden ebenfalls fur die Simulation
des Betoniervorgangs verwendet. Der Suspensionsdruck der Stutzflissigkeit sowie der Frisch-
betondruck werden mit Hilfe einer Flachenlast simuliert. Die Flachenlast zur Simulation des
Suspensionsdrucks wird aufgebracht, wenn ein Segment entfernt wird. Die Simulation des Be-
toniervorgangs erfolgt durch Erhdhung dieser Flachenlast. Diese Erhdhung wird beginnend mit
dem Segment an der Schlitzunterkante durchgefuhrt.

Die kritische Hohe des Frischbetondrucks wird bei der Modellierung mit 8,5 m angesetzt (vgl.
Abschnitt 4.1). Zunachst wird der Frischbetondruck hydrostatisch modelliert. Nach Erreichen
der kritischen Hohe erfolgt eine bilineare Modellierung des Frischbetondrucks. Im oberen Be-
reich bis zur kritischen Hohe wird der hydrostatische Frischbetondruck angesetzt, darunter ent-
spricht die Steigung des Lastansatzes der Steigung des hydrostatischen Suspensionsdrucks.
Der am Ende des Betoniervorgangs wirkende Frischbetondruck entspricht somit der Frischbe-
tondruckverteilung, die in Bild 10 gegeben ist. Einen Uberblick Uiber die numerische Simulation
der einzelnen Bauphasen enthdlt Tabelle 1.

6 Stoffgesetz und Materialparameter

In der vorliegenden numerischen Modellierung werden alle Bodenschichten mit einem rela-
tiv einfachen elastischen-idealplastischen Stoffgesetz mit einer Grenzbedingung nach Mohr-
Coulomb modelliert. Zun&chst wird das verwendete Stoffgesetz kurz erlautert. AnschlieRend
werden die verwendeten Bodenparameter beschrieben.

6.1 Das Mohr-Coulomb Modell

Das Mohr-Coulomb Modell ist ein linear-elastisches ideal-plastisches Stoffgesetz. Die Dehnun-
gen werden in einen elastischen und einen plastischen Anteil aufgespalten. Das mechanische
Verhalten bis zum Erreichen der Fliel3spannung f wird durch die lineare Elastizitdt nach Hoo-
ke beschrieben. Die FlielRspannung f wird mit Hilfe der Mohr-Coulomb’schen Grenzbedingung
(vgl. Gleichung 1), in welche die effektive Kohasion ¢’ und der effektive Reibungswinkel ¢’ ein-
gehen, bestimmt.

f=1-c' -0 - -tan¢’ Q)

97


braeug
Textfeld
97


Tabelle 1: Numerische Simulation der Bauphasen

Schritt  Beschreibung

1 Generierung des Initialspannungszustands

2 Leitwandherstellung
schrittweiser Aushub von Lamelle A32,

3 inklusive Aktivierung des Suspensiondrucks

4 Betoniervorgang Lamelle A32,

s schrittweiser Aushub von Lamelle L33 (linker Stich),
inklusive Aktivierung des Suspensiondrucks
schrittweiser Aushub von Lamelle L33 (rechter Stich),

° inklusive Aktivierung des Suspensiondrucks

. schrittweiser Aushub von Lamelle L33 (mittlerer Stich),
inklusive Aktivierung des Suspensiondrucks

8 Betoniervorgang Lamelle L33

9 schrittweiser Aushub von Lamelle L34(linker Stich,
inklusive Aktivierung des Suspensiondrucks
schrittweiser Aushub von Lamelle L34 (rechter Stich),

10 inklusive Aktivierung des Suspensiondrucks

1 schrittweiser Aushub von Lamelle L34 (mittlerer Stich),
inklusive Aktivierung des Suspensiondrucks

12 Betoniervorgang Lamelle L34

Unterhalb der FlieRflache, welche durch die Grenzbedingung definiert ist, verhalt sich der
Boden linear-elastisch. Spannungszustande auf der FlieRflache flihren zu ideal-plastischen
Verformungen. Spannungszustande auf3erhalb des durch die Grenzbedingung definierten Be-
reichs sind nicht mdglich. Eine graphische Darstellung der Mohr-Coulomb’schen Grenzbedin-
gung im o’-t-Diagramm ist in Abbildung 18 gegeben. Druckspannungen sind darin positiv de-
finiert. Es ist zu erkennen, dass in diesem Modell Boden mit einer effektiven Kohasion ¢’ auch
Zugspannungen aufnehmen kdénnen. Im Allgemeinen Ubertragen Boden aber keine Zugspan-
nungen. Deswegen wird der Zugbereich mit einer weiteren Grenzbedingung, dem sogenann-
ten "Tension cut-off”, abgeschnitten. Die Eingangsparameter flir das Mohr-Coulomb Modell
sind die effektiven Scherparametern c’ und ¢’ sowie der Dilatanzwinkel g fiir die Beschreibung
des plastischen Verhaltens. Die Verwendung eines Dilatanzwinkels impliziert den Gebrauch
einer nicht-assoziierten FlieRBregel fur die Ermittlung der plastischen Dehnungen. Des Weite-
ren werden der Elastizitatsmodul E und die Querdehnzahl v zur Beschreibung des elastischen
Verhaltens bendotigt.

6.2 Bodenparameter

In Tabelle 2 sind die Bodenparamter der verschiedenen Bodenschichten fur das Mohr-Coulomb
Modell angegeben. Die Poissonzahl wird fur alle Bodenarten mit 0,33 angenommen. Der Di-
latanzwinkel ¢ wird bei allen Schichten zu 0,0° gesetzt. Die gesattigte Wichte y sowie die
Scherparameter ¢’ und ¢’ sind vorliegenden Baugrundgutachten entnommen. Der E-Modul E
wird auf Grund der vorliegenden Baugrundgutachten und Erfahrung gewahlt. Es handelt sich
um Werte fur Ent-/Wiederbelastungen.
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Tabelle 2: Materialparameter fiir das Mohr-Coulomb Modell.

Bodenschicht E ¢’ c’
[kN/m3] [kN/mz} ] [kN/mZ]
Sand1b 19,5 60.000 29,0 1,0
Ton2b 15,8 9.000 15,0 10,0
Torf3a 10,5 6.000 13,5 10,0
Tonda 15,0 12.000 15,0 10,0
Sandsb 20,0 80.000 29,0 0,0
Lehm6b 21,5 18.000 245 4,0
Kedichem 21,5 20.000 13,0 3,5
Sand6a 20,0 120.000 29,0 0,0
T

f=1-0c'tan¢'-c

Bild 18: Grenzbedingung nach Mohr-Coulomb im ¢’-7-Diagramm.
7 Vergleich und Diskussion der Messdaten und Rechenergebnisse

Die vorliegende Berechnung ist die erste Modellierung der detaillierten Herstellungsfolge der
Lamellen A32, L33 und L34 der "Station Blijdorp”. Das Ziel ist nicht das Erreichen einer perfek-
ten Ubereinstimmung der Rechenergebnisse mit den Messdaten, sondern vielmehr die Uber-
prifung der Mdglichkeit einer Modellierung des schrittweisen Herstellungsprozesses mit einfa-
chen Stoffgesetzen. Im nachfolgenden Abschnitt werden die Messdaten mit den Ergebnissen
der numerischen Berechnung verglichen. Erwahnenswert ist, dass sich in der Berechnung na-
hezu keine plastischen Verformungen ergeben.
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Bild 19: Vergleich der Inklinometerdaten und der Rechenergebnisse an den Standorten 93 und
95 wahrend den Schlitzarbeiten

7.1 Horizontale Verformungen

In Bild 19 sind vergleichend die Daten der Messungen und die Rechenergebnisse an den
Standorten 93 und 95 wahrend dem Schlitzvorgang dargestellt. Es ist eindeutig zu erkennen,
dass sich in der Berechnung wahrend des Schlitzvorgangs von Lamelle A32 und L33 Bewegun-
gen vom Schlitz weg ergeben. Die maximalen Verschiebungen finden in den weichen Schichten
(Ton 2b, Torf 3a und Ton 4a) statt. Die Messdaten hingegen zeigen keine deutliche Bewegungs-
richtung auf. Hierbei ist anzumerken, dass bei einem Inklinometerrohr von 46,0 m Lange die
Messgenauigkeit bei einigen Millimetern liegt (vgl. Marte u. a. 1998).

Der Schlitzvorgang von Lamelle 34 verursacht, wie in Abschnitt 4.2.1 bereits erlautert, nur sehr
kleine horizontale Verschiebungen. Diese zeigen hauptsachlich vom suspensionsgestitzten
Schlitz weg. Dieses Bewegungsverhalten wahrend dem Schlitzvorgang kann nicht modelliert
werden. Es kann davon ausgegangen werden, dass die Steifigkeit fur die Lehmschicht (Lehm
6b) unterschatzt wurde, da sich in der Berechnung sehr grof3e Bewegungen in Richtung des
Schlitzes ergeben. Am Standort 93 sind horizontale Verschiebungen von 16 mm und am Stand-
ort 95 Bewegungen von 9 mm festzuhalten, die Werte der Messungen liegen im Bereich von 1
bis 2 mm. In den Weichschichten ergibt die FE-Rechnung geringere horizontale Verschiebun-
gen in Richtung des Schlitzes. Im Bereich der Auffullung (Sand 1b) zeigen die sehr geringen
horizontale Verschiebungen vom Schlitz weg.

Mit Hilfe von Bild 21 kénnen die berechneten Verschiebungen erklart werden. In der schema-
tischen Darstellung sind der theoretische totale Horizontaldruck und der hydrostatische Sus-
pensionsdruck gegen die Tiefe aufgetragen. Hierbei wird deutlich, dass oberhalb von —5 m
NAP der resultierende Druck vom Schlitz weg- und unterhalb von —5 m NAP m zum Schlitz
hingerichtet ist. Die Verschiebungen in der Berechnung spiegeln diesen Lastansatz wieder.
Der geringe Unterschied zwischen dem totalen Horizontaldruck und dem hydrostatischen Sus-
pensionsdruck ist in der Realitat aber wohl nicht ausreichend, um so gro3e Verschiebungen
wie die Errechneten zu verursachen. In Wirklichkeit ist der totale Horizontaldruck zumindest in
der ersten Sandschicht (Sandlage 5b) sogar noch geringer, da hier der Grundwasserspiegel in
Realitat tiefer als in Bild 21 angenommen liegt (vgl. Bild 15 und 15). In Bild 16 wurde der Ein-
fachheit halber wie in der Berechnung lediglich ein Grundwasseraquifer berticksichtigt. Folglich
ist der totale Horizontaldruck in Realitat etwas geringer als in der Berechnung.
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Bild 20: Vergleich der Inklinometerdaten und der Rechenergebnisse an den Standorten 93 und
95 wahrend der Betonage
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Bild 21: Vergleich des totalen Erddrucks mit dem hydrostatischen Suspensionsdruck gegen die
Tiefe

Die geringen gemessenen horizontalen Verschiebungen wahrend der Zeit des offenen supen-
sionsgestitzten Schlitzes (vgl. Bild 11 und 12), kénnen nicht modelliert werden, da kein zeit-
abhangiges Stoffgesetz verwendet und drainiertes Materialverhalten angenommen wird. Dem
zur Folge sind die errechneten horizontalen Verschiebungen am "Ende der Schlitzarbeiten” von
Lamelle 34 die gleichen wie "Vor der Betonage” von Lamelle 34.

In Bild 20 sind die wahrend des Betoniervorgangs gemessenen horizontalen Verschiebungen
sowie die Errechneten am Standort 93 und 95 vergleichend dargestellt. In den Diagrammen ist
die qualitative Ubereinstimmung der Kurven leicht zu erkennen. Sowohl bei den Messungen,
als auch bei der Berechnung, verursacht der Frischbetondruck horizontale Verschiebungen
vom Schlitz weg. Die maximalen Verschiebungen finden jeweils in den weichen Schichten statt.
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Bild 22: Vergleich der Oberflachenbewegungen entlang der Achse b wahrend des Schlitzvor-
gangs und Betoniervorgangs
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Bild 23: Vergleich der Oberflachenbewegungen entlang der Achse ¢ wahrend des Schlitzvor-
gangs und Betoniervorgangs

Die berechneten horizontalen Verschiebungen sind jedoch groR3er als die gemessenen Werte.
Die Steifigkeiten der Weichschichten, wie die der Lehmschicht (Lehm 6b), sind folglich noch zu
gering angesetzt. Die horizontalen Verschiebungen 3,80 m (Standort 95) von der Schlitzwand
entfernt sind erwartungsgemaf sowohl gemessen, als auch berechnet geringer als die des
Standorts 93.

7.2 Oberfl &chensetzungen

In den Bildern 22 und 23 sind die vertikalen Verschiebungen an der Gelandeoberflache wahrend
der Herstellung der Lamelle 34, unterteilt in Schlitz- und Betoniervorgang, entlang der Achsen
b und c dargestellt. Es ist deutlich zu erkennen, dass sich die berechneten Verschiebungen
an der Gelandeoberflache entlang beider Achsen schon vor dem Schlitzvorgang von den ge-
messenen Werten deutlich unterscheiden. Die Berechnung ergibt Hebungen im Bereich der
Lamelle 34; Setzungen werden jedoch gemessen. Der Grund flr die gegenlaufigen Verschie-
bungen liegt vermutlich in der Verwendung des Mohr-Coulomb Modells, welches das Verhalten
des Bodens nicht richtig wiederspiegelt. Wahrend dem Schlitzvorgang ergeben sich geringe er-
rechnete Setzungen von 1 mm. Vertikale Verschiebungen wéahrend der Zeit, in der der Schlitz
offen steht, kdnnen auf Grund der Verwendung eines zeitunabhangigen Stoffgesetzes und der
Annahme drainierten Materialverhaltens nicht ermittelt werden. Die Messungen ergeben in die-
ser Zeit Setzungen. In der Berechnung kommt es wahrend dem Betoniervorgang vor allem vor
der Lamelle 34 zu Hebungen. Die Messdaten zeigen keine einheitlichen Bewegungen wahrend
dieses Arbeitsschritts. In Achse b sind geringe Setzungen von 1 mm zu erkennen, in Achse ¢
hebt sich die Oberflache vor der Lamelle 34.
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8 Zusammenfassung

Die Inklinometermessungen wahrend der Herstellung der Schlitzwand der "Station Blijdorp” in
Rotterdam zeigen, dass durch den Schlitzvorgang nur sehr geringe horizontale Verschiebungen
hervorgerufen werden. Der Grund liegt hierbei in einem geringen Unterschied zwischen dem
herrschenden totalen Horizontaldruck und dem hydrostatischen Suspensionsdruck der Stitz-
flissigkeit. Der Betoniervorgang verursacht hauptsachlich in den Weichschichten eine deutli-
che horizontale Verschiebung vom Schlitz weg, hervorgerufen durch den Frischbetondruck. Die
Gelandeoberflache setzt sich um einige Millimeter wahrend des Herstellungsprozesses.

Die horizontalen Verschiebungen, die sich aus der numerischen Berechnung in Folge des Be-
toniervorgangs ergeben, decken sich qualitativ mit den gemessenen Daten. Die Modellierung
des Frischbetondrucks ist vom Ansatz her folglich richtig.

Auf Grund der zu grofR3en horizontalen Verschiebungen wéahrend der Betonage und den Unter-
schieden in den Verschiebungen wahrend dem Schlitzvorgang, ist eine Anpassung der Boden-
parameter fur die folgenden Berechnungen notwendig. Darliberhinaus ist das Mohr-Coulomb
Modell nicht geeignet die Setzungen an der Gelandeoberflache abzubilden, so dass in Zukunft
auch hoherwertige Stoffgesetzte in Betracht zu ziehen sind. Zu dem ist eine Simulation der
Herstellung der Lamellen 32 bis 38 geplant.
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Der abweichende Baugrund als einkalkuliertes Preiskorrektiv im
Tunnelbau

Prof. Dr.-Ing. Dieter Kirschke
Beratender Ingenieur fir Felsmechanik
und Tunnelbau, Ettlingen

1 Einleitung

Der Wettbewerb zwischen den Bauunternehmen wird in Deutschland immer harter. Haufig
werden Auftrdge zu nicht kostendeckenden Preisen hereingenommen. Ursache hierfir ist
einerseits die begrenzte Zahl auf den Markt kommender Projekte, andererseits die ungute
Praxis der Auftraggeber, die Preise immer noch weiter zu dricken. Zur Korrektur der
unauskdmmlichen Preise betreiben die Bauunternehmen ein intensives Nachtrags-
management. Gegenstand der Nachtrége sind im Normalfall Unklarheiten des Vertrages und
Anderungswiinsche des Bauherrn. Einen Sonderfall bilden die besonders stark vom
Baugrund abhéngigen Bauwerke des Erd-, Grund- und Tunnelbaus. Vor allem im Tunnelbau
ist der Baugrund eine schier unerschépfliche Quelle fir Nachtragsforderungen.

2 Die besonderen Verhaltnisse des Tunnelbaus hinsichtlich Nachtrags-
moglichkeiten

Beim Tunnelbau spielt der Baugrund eine besonders grol3e Rolle. Er ist zugleich mal3gebend
fur:

- Belastung

- Stutzung

- Verformung

— Gefahrdung von Personen und Sachen
- Bautechnik

- Baufortschritt

Das Baugrundrisiko liegt beim Bauherrn, der den Bietern im Regelfall auch die Ergebnisse
der Baugrunderkundung zur Verfligung stellt. Da jede Erkundung nur ein Nadelstich ist und
eine Prognose zwangslaufig auf Interpolation, Extrapolation und Verallgemeinerung beruht,
ist eine gewisse Abweichung von der Prognose nahezu unvermeidlich. Diese Tatsache
machen sich manche Bauunternehmen zu Nutze, um den Bauvertrag uUber das
Baugrundrisiko systematisch auszuhebeln.

An die Stelle der erfahrenen Tunnelbauer treten immer Ofter die reinen Nachtragsexperten.
Der Baugrund wird taglich auf mdgliche Abweichungen vom ,Beschaffenheitssoll
untersucht, wobei vor allem auf solche Eigenschaften geachtet wird, die Uberhaupt nicht
zugesagt wurden. Bei Bedarf werden immer neue ,Beschaffenheitssolls* erfunden.



Der Bauleiter muss kein Tunnelbaufachmann mehr sein. Organisationstalent wird nur noch
fur die Koordination von Geologen, Juristen und Kaufleuten benétigt.

Aggressiv nachtragsorientierte Tunnelbaustellen, auf denen die Erbringung der beauftragten
Leistung fast schon eine Nebensache ist, sind glicklicherweise noch die Ausnahme. Die
Tendenz ist aber eindeutig steigend, da schlechte Beispiele schnell Schule machen. Immer
mehr werden Angebotspreise in der sicheren Erwartung baugrundbedingter Nachtrage
gebildet. Das Unternehmen ist dann finanziell auf das Eintreten der entsprechenden
Abweichungen angewiesen und wird seine ganze Kraft darauf ansetzen, diese
nachzuweisen und in ihrer Bedeutung herauszustellen.

3 Die Baugrundprognose fur den Tunnelbau

Fur die Belange des Tunnelbaus missen erheblich mehr Baugrundeigenschaften ermittelt
werden als fur Grindungen und normale TiefbaumaRnahmen. Neben dem globalen
Baugrundverhalten kommt es beim Tunnelvortrieb immer auch auf die ortlichen Verhaltnisse
an der jeweiligen Arbeitsstelle (Ortsbrust) an. Naturgemaf ist eine dementsprechend
kleinmafstabliche Baugrundprognose aber gar nicht mdglich.

Jede KenngroélRe ist gewissen Schwankungen unterworfen. Hinzu kommt die Ungenauigkeit
der Bestimmung einschlief3lich des Einflusses verschiedener Versuchtechniken.

Die Angaben des Bauherrn zum Baugrund haben vertragliche Bedeutung. Vergleichs-
mafistab fir abweichenden Baugrund bei der Beurteilung von Nachtragsforderungen sind
vor allem die im Vertrag enthaltenen Zahlenangaben.

Je nach Verwendungszweck kann ein bestimmter Zahlenwert vorteilhaft oder nachteilig sein,
z.B. die Druckfestigkeit des Gesteins: Festes Gestein tragt gut, lasst sich aber schlecht
bohren. Die Bedeutung einzelner Kenngréf3en ist auch je nach Bauverfahren und
Geréateeinsatz unterschiedlich, z.B. der Tongehalt bei Bagger- oder Fréasvortrieb.

Der Bauherr kann vorsorglich aus technischen oder vertraglichen Grinden andere
Zahlenwerte oder Schwankungsbreiten vorgeben, als sich diese aus der Baugrund-
untersuchung ergeben haben. Beispiel:

— Auf der sicheren Seite liegende Scherparameter fir statische Nachweise
- Hohere als erwartete Festigkeit und Abrasivitat von Festgestein zur Sicherstellung der
Losbarkeit.

Bei zweckabhéngig unterschiedlichen Angaben fur dieselbe KenngroRe missen die
Widerspriiche erlautert werden.

Grundsatzlich muss bei Angaben zum Baugrund Kklar unterschieden werden zwischen
Rohergebnissen der Erkundung, Interpretation im Zuge der Auswertung und willkirlichen
Vorgaben. Alle drei Typen von Angaben haben ihre Berechtigung. Zur Beseitigung des in
falscher Kennwertverwendung liegenden Nachtragspotenzials muss hier aber fir absolute
Klarheit gesorgt werden.
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4 Typische Reklamationen bezuglich abweichendem Baugrund

4.1 Abweichungen gegenuber tatséchlich gemachten Angaben

Nachstehend sind die wichtigsten Angaben zum Baugrund aufgelistet, wie sie zum Standard
eines Baugrundgutachtens fiir den Tunnelbau gehotren. Nachtragsbezogen arbeitende
Auftragnehmer pflegen beim Vortrieb neue Erhebungen einschlie3lich Probeentnahme flr
Laborversuche durchzufuhren. Die Ergebnisse werden im Regelfall zuriickgehalten, bis die
Argumentationsrichtung festgelegt ist.

- Kornverteilung von Lockergestein

— Zustandsgrenzen von Lockergestein

— Scherparameter von Lockergestein

— Wassergehalt von Lockergestein

- Kliftung (Absténde, Richtung)

— Lage geologischer Schichtgrenzen (im geologischen Langsschnitt)
- Wasserandrang

- einaxiale Druckfestigkeit von Festgestein
— Scherparameter des Gebirges

- E-Modul des Gesteins

- Verformungsmodul des Gebirges

4.2 Neu ins Spiel gebrachte Faktoren

Die folgenden Parameter werden entweder Ublicherweise nicht als vertragsrelevant
angesehen, oder sie lassen sich zahlenmal3ig gar nicht bestimmen. Auch vdllig neue
Aspekte werden bisweilen als Abweichung von den zugesagten oder zu erwartenden
Baugrundverhaltnissen deklariert:

- Mineralbestand im Detail

- Wasserempfindlichkeit

- Klebrigkeit

- Kluftéffnungsweite

- Wassergehalt des Festgesteins
— Scherparameter des Gesteins
- Zugfestigkeit des Gesteins

- KorngroRen von Festgestein

- primarer Spannungszustand

— geogene Kontamination

- Asbestgehalt und andere lungengéngige Stoffe
— Staubentwicklung beim Lésen
- Gebirgstemperatur

5 Wesentliche und unwesentliche Abweichungen des Baugrundes.
Toleranzen.

Die Farbe des Gesteins ist bautechnisch nicht relevant.

Alle anderen Eigenschaften kénnen bei einer Abweichung irgendeine Auswirkung haben,
z.B. auf
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- Losen, Laden, Deponieren

- Standzeit, Nachbruchneigung, Uberprofil
- Sicherungsaufwand

- Befahrbarkeit der Sohle

- Wasserhaltung

- Bewetterung

— Verschleild an Bohrern und Geraten.

Begrenzte Bestimmungsgenauigkeit und erforderliche Praktikabilitdét bedingen, dass Abwei-
chungen erst ab einer gewissen GroRRe vertragsrelevant sein kénnen.

Dieses ,ToleranzmalR* kann bei verschiedenen Eigenschaften, GroéRenordnungen und
Bautechniken unterschiedlich sein.

ToleranzmalRe der Eigenschaften kdnnen prozentual und absolut definiert werden.

Bislang gibt es noch keine Regelungen fir ToleranzmalRe der Baugrundeigenschaften aus
bauvertraglicher Sicht. Der Bedarf danach nimmt aber mit fortschreitendem Missbrauch des
Baugrundrisikos zu. Es erscheint angeraten, eine aus Vertragsrechtlern, Baugrundfachleuten
und Tunnelbauern bestehende Kommission mit der Erarbeitung von Vorschlagen zu
betrauen.

6 Bewertung der Auswirkungen eines abweichenden Baugrundes

Niemand soll um berechtigte Anspriiche fur baugrundbedingten Mehraufwand gebracht
werden. Selbstverstandlich gibt es auch wirkliche Fehlprognosen zur Geologie oder zu den
Baugrundverhaltnissen, die offenkundig vollig andere Malinahmen als vorgesehen erfordern
oder doch grof3en Einfluss auf die erreichbaren Leistungen haben.

Die meisten Nachtrage bewegen sich allerdings in der Grauzone der lediglich behaupteten
oder unerheblichen Abweichung und sind daher zwischen den Parteien umstritten.
Zweifelsfrei berechtigt sind Nachtrdge nur bei klar erkennbarer und zugleich fur die
Bauleistung wesentlicher Abweichung.

Ein abweichender Baugrund allein begriindet noch keinen Nachtragsanspruch. Diese
Feststellung ist Ublicherweise im Bauvertrag enthalten und kann auch nicht mit dem Hinweis
auf das nicht U(bertragbare Baugrundrisiko aufer Kraft gesetzt werden. Mit einem
abweichenden Baugrund ohne bautechnische Auswirkungen verwirklicht sich das
Baugrundrisiko noch nicht.

Entscheidend ist ein durch Fakten belegter Mehraufwand, dessen kausaler Zusammenhang
mit der Baugrundabweichung nachvollziehbar dargelegt werden muss. Mehraufwand und
abweichender Baugrund ohne ursachliche Verkniupfung reichen zur Nachtragsbegriindung
nicht aus. Der Mehraufwand kann z.B. auf einem unrealistischen Leistungsansatz beruhen,
die Baugrundabweichung, etwa in Form eines geringeren Wasserandrangs, eher eine
tendenziell glinstige Auswirkung haben.

Ein Mehraufwand als Grundlage eines Nachtrags kann nur durch Vergleich zwischen
kalkuliertem und tatsachlichem Aufwand ermittelt werden.
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Der kalkulierte Aufwand sollte vor der Beauftragung durch den AG geprift worden sein und
kann als richtig gelten. Der tatséchliche Aufwand ergibt sich aus Zeithahmen, Lohnlisten,
Materialbestellungen und sonstigen Dokumenten und lasst sich im Regelfall sehr genau
beziffern.

Ein Vergleich zwischen theoretisch aus Baugrundkenngrof3en ermitteltem ,Ist-* und ,Soll-*
Aufwand ist kein Nachweis. Bei solchen Vergleichen wird das Soll regelmafig
heruntergerechnet, das Ist dagegen gegenitber der Wirklichkeit noch einmal erheblich
angehoben. Ein so ermittelter Mehraufwand kann ein Mehrfaches des tatséchlichen
Mehraufwandes betragen. Es versteht sich aber von selbst, dass ein derartiges Ergebnis
gegeniber einem realen Mehraufwand ohne jede Relevanz ist.

7 Nachtragsfallen im Angebot

Ungerechtfertigte Nachtrage unter Bezug auf das Baugrundrisiko des Bauherrn muissen
bereits in der Angebotsphase vorbereitet werden. Zu diesem Zweck werden die
Ausschreibungsunterlagen haufig noch vor der Entwicklung technischer Konzepte daraufhin
untersucht, ob es irgendwelche Unklarheiten und Widerspriiche innerhalb der Baugrund-
beschreibung oder zwischen dieser und dem LV gibt. Derartige Ausschreibungsfehler sind
allerdings nicht unbedingt erforderlich. Gegebenfalls reicht es auch aus, angebliche
Missverstandnisse und Fehlinterpretationen zumindest konstruieren zu kdnnen. Mit diesem
Rohmaterial geht es dann an die mafigeschneiderte Gestaltung der Kalkulation und des
Erlauterungsberichts fir das Angebot.

Als Beispiel sei die Abschatzung des Wasserandrangs bei einem Schildvortrieb genannt:
Hier stehen als Gegenstand eines ,Missverstandnisses” folgende Angaben in den
Ausschreibungsunterlagen zur Auswabhl:

- Die im hydrogeologischen Gutachten genannten Pegelstdnde und Transmissivitaten als
Ergebnisse von Pumpenversuchen.

- Der hieraus abgeleitete Wasserzuflu? beim Vortrieb in der Spritzbetonbauweise, bezogen
auf 100 m Lange. Eine typische Angabe ist 0,4 I/s.

- Die im LV fir den Schildvortrieb genannte Grenzwassermenge von 1 I/s und eine
Zulageposition fur noch einmal 1 I/s.

Der AN macht geltend, er habe bei einer Schildlange von 11 m nur mit 11 % des fiir 100 m
Tunnellange angegebenen Wertes rechnen muissen, also weniger als 0,04 I/s. Sein ganzes
Maschinenkonzept einschlie3lich Transport und Deponierung des Ausbruchmaterials sei auf
diesen sehr geringen Wasserandrang ausgelegt. Dem halt der AG entgegen, dass jeder
Wasserandrang bis 2 I/s vertraglich geregelt sei.

Ein weiteres Beispiel moge die Kreativitit bei der Schaffung von Nachtragsfallen
unterstreichen:

Dem Bauvertrag liegt die Annahme zugrunde, dass der Tunnel je zur Halfte im offenen
Modus (standfeste Ortsbrust, daher keine aktive Stiitzung erforderlich, Férderband) und im
geschlossenen Modus (Abbaukammer mit Erdbrei geflllt, Forderschnecke) aufzufahren ist.
Der AN hat als Variante angeboten, das Aushubmaterial auch im offenen Modus mit der
Forderschnecke auszutragen und so den mehrfachen Umbau zwischen den beiden
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Systemen zu vermeiden. Hiermit entfiel allerdings das urspriingliche Unterscheidungs-
merkmal. In den Vergabeverhandlungen wurde daher zur Abgrenzung zwischen beiden
Betriebsarten als neues Kriterium festgelegt, dass erst ein in der Firste gemessener Druck
des Erdbreis zur Abrechnung als geschlossener Modus berechtigt.

Nunmehr macht der AN geltend, dass er den Tunnel wegen des Einsatzes der
Forderschnecke auf voller Lange im geschlossenen Modus auffahre. Einen offenen Modus
gabe es systembedingt gar nicht. Dementsprechend habe er Anspruch auf die Vergitung
einer erheblich langeren Bauzeit.

In dieselbe Richtung zielt auch die Ubernahme aller Risiken fir optimistische Kalkulations-
annahmen ,auf der Grundlage des Vertrages". Wird im Angebot beispielsweise die mittlere
Vortriebsgeschwindigkeit doppelt so hoch angesetzt wie im Ausschreibungsentwurf, so lasst
sich der Bauherr meistens von seinen diesbeziglichen Bedenken abbringen, wenn der
Bieter die hohe erwartete Leistung als das Ergebnis sorgfaltiger Studien auf der Grundlage
neuer Techniken bezeichnet oder auch ein Referenzprojekt nennt. Wenn der Bieter dann
noch schriftlich seine Risikolibernahme erklart, glaubt der Bauherr sogar, viel Geld gespart
zu haben. Tatsachlich erweist sich die Vergabe auf ein Billigangebot unter Ansatz
unrealistischer Leistungen aber fast immer als ein sehr schlechtes Geschaft. Der AN denkt
gar nicht daran, auf seinem schlechten Preis sitzen zu bleiben. Er wird vielmehr
nachzuweisen versuchen, dass die angetroffenen Baugrundverhaltnisse entscheidend vom
Baugrundgutachten bzw. von seiner Interpretation dieses Gutachtens abweichen. Willfahrige
Helfer fur die entsprechende Argumentation finden sich in allen hierflir heranzuziehenden
Berufsgruppen.

AbschlieBend zu diesem Kapitel mochte ich noch auf die Problematik von Unterlagen
hinweisen, die den Bietern lediglich zur Einsichthahme angeboten werden. Irgendein
Widerspruch oder irgendeine ,Unterschlagung wesentlicher Fakten® in den reguléren
Ausschreibungsunterlagen wird sich spater immer finden. Dabei steht es dem AN frei,
Erkenntnisse aus den tatsachlich durchaus studierten Zusatzunterlagen in seine Angebots-
strategie einzubauen, zugleich aber die Kenntnis der betreffenden Informationen
abzustreiten. In diesem Sinne wére es besser, die Zusatzunterlagen entweder trotz groRem
Umfang als Pflichtlektiire den Ausschreibungsunterlagen beizufiigen, oder sie ein fir alle mal
fur nicht vertragsrelevant zu erklaren.

8 Nachtragrelevante Entwurfsanderungen bei der technischen Bearbeitung

Bei vielen Tunnelprojekten wird der bauausfihrende AN auch mit der Ausfihrungsplanung
beauftragt. Eine solche Konstellation hat hinsichtlich der Verantwortung sowie zur
Vermeidung von Reibungsverlusten sicher Vorteile. Allerdings werden diese Vorteile haufig
bei weitem durch den Nachteil Uberwogen, dass der Bauherr einen grol3en Teil seiner
Entscheidungsgewalt aus der Hand gibt. Im Zuge der Ausfuhrungsplanung kann der
gesamte Entwurf auf den Kopf gestellt, als unausfiihrbar nachgewiesen oder in den
Mengenansatzen vdllig verandert werden. Je nach Interessenlage wird z.B. die Bewehrung
verdoppelt oder halbiert, eine aufwéndige Grundwasserabsenkung gefordert oder als
Uberflissig bezeichnet. Ziel der technischen Bearbeitung ist dabei weniger die Optimierung
des Bauablaufs und des Materialeinsatzes, sondern vor allem die mdglichst grof3e Abwei-

110



chung von den Vertragsgrundlagen. Die Anderungen gegeniiber dem Ausschreibungs-
entwurf werden gegeniiber dem Bauherrn nicht selten mit neuen Erkenntnissen begriindet,
die sich bei der erstmals intensiveren Auswertung des Baugrundgutachtens und nach
Ausrdumung darin enthaltener Unklarheiten ergeben haben. Unter Nutzung zeitlicher
Engpésse oder auch durch gezielte Platzierung von Bedenken lasst sich leicht eine
Zustimmung zu den vorgeschlagenen Anderungen erreichen, die der Bauherr bei sorgfaltiger
Prifung aller technischen und vertraglichen Aspekte niemals gegeben hatte.

9 Nachtragsorientierte Baugrundbewertung beim Vortrieb

Bei der Baudurchfiihrung sollte die Zeit der Theorie eigentlich vorbei sein. Man ist nicht mehr
auf Bohrergebnisse, Laborversuche und Rechenmodelle angewiesen, weil der Baugrund
groBmalfstablich aufgeschlossen ist und sein Verhalten in der Realitat beobachtet werden
kann. Leider gibt es aber immer noch erhebliche Bewertungsspielrdume. Die Geotechniker
und Geologen des AG neigen traditionell dazu, die Ubereinstimmung des angetroffenen
Baugrundes mit der Prognose festzustellen. Mehr Kreativitat ist allerdings auf der AN-Seite
gefragt, wo es grundsatzlich eine Abweichung zwischen ,Ist* und ,Soll* nachzuweisen gilt.
Die jeweils angesagte Abweichung wird dabei vom Nachtragsmanagement vorgegeben.
Hierbei ergeben sich aus dem unvermeidbaren Widerspruch zwischen Wunsch und
Wirklichkeit bisweilen groteske Situationen:

Vor dem Offnen eines Querstollens zwischen zwei Tiibbingréhren versuchte die Bauleitung
des AN, unter Verweis auf die angeblich minimale Gebirgsfestigkeit nachtragstréchtige
SondermafRnahmen durchzusetzen. Sie scheute sich dabei auch nicht, Personalschaden
und den Einsturz des Tunnels anzukindigen. Glicklicherweise lie3 sich der AG nicht
beeindrucken. Spater hat der AN wegen der besonders hohen Gesteinsfestigkeit Behinde-
rung geltend gemacht und entsprechende Mehrkosten angemeldet. Er hat sich danach auch
nicht gescheut, dasselbe Spiel bei den nachsten Querstollen wieder zu versuchen.

Beliebt ist auch die Entnahme neuer Boden- und Gesteinsproben aus dem laufenden
Vortrieb, die dann in Prifanstalten und Labors auf alle mdglichen Eigenschaften und
Bestandteile hin untersucht werden. Die Ergebnisse sind keinesfalls nur dafiir gedacht,
aufgetretene Erschwernisse mit abweichendem Baugrund zu begrinden. Die Ergebnisse
konnen auch vollig unabhéngig von realen Problemen dazu verwendet werden, neue
Probleme zu schaffen. Absoluter Renner sind dabei alle Bestandteile, die in irgendeiner
Weise mit den Aspekten des Umweltschutzes und des Arbeitsschutzes in Verbindung
gebracht werden konnen. Wer erteilte Genehmigungen durch den Nachweis von
Schwermetallen oder Asbest zu Makulatur machen kann, hat mit den daraus resultierenden
Stillstanden und Auflagen den Bauvertrag fast schon ausgehebelt.

10 Mogliche GegenmalRnahmen des Bauherrn

Dem Argument des abweichenden Baugrundes kann grundsatzlich auf verschiedene Weise
entgegnet werden:
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a) Verhinderung von Abweichungen durch extrem detaillierte Erkundung und
Untersuchung.

Dieser Ansatz dirfte in den meisten Fallen nicht finanzierbar sein, aber auch nicht zum
Erfolg fuhren. Je detaillierter die Prognose ist, desto mehr Abweichungen gibt es im Detalil.

b) Vorwegnahme der Nachtrédge durch Einbeziehung mdglicher Baugrundabweichungen
in den Bauvertrag. Der Erkundungs- und Untersuchungsaufwand wird vergleichs-
weise gering gehalten und auf das Wesentliche konzentriert.

Hiermit ist nicht die Verlagerung des Baugrundrisikos auf den AN gemeint, sondern lediglich
die Vereinbarung von Preisen auch fir von der Prognose abweichende Baugrund-
verhaltnisse. Beispiele: Zuséatzliche Vortriebspreise unter Annahme der halben oder einer um
50% groéReren mittleren Gesteinsfestigkeit, eines halben oder doppelten Kluftabstandes,
oder des dreifachen Wasserandrangs. Meines Erachtens ist dieser Ansatz das scharfste
Instrument im Kampf gegen den Missbrauch des Baugrundes zur Kompensation
unauskdmmlicher Angebotspreise.

Ansonsten ist den Auftraggebern noch folgendes anzuraten:

- Sehr sorgfaltige und umfangreiche Untersuchung aller tatséchlich relevanten
Eigenschaften des Baugrundes. Schwerpunkte mussen bei typischen Nachtrags-griinden
gesetzt werden, also z.B. Druckfestigkeit und Quarzgehalt fir maschinelle Vortriebe.

- Mehrfache Uberpriifung aller Ausschreibungsunterlagen auf Vollstandigkeit und
Widerspruchsfreiheit.

- Aufnahme eines besonderen Fragenkataloges in die vom Bieter auszufiillenden
Unterlagen, in dem die Relevanz bestimmter Abweichungen und deren Auswirkung auf
Preis und Bauzeit anzugeben ist.

- Sorgféltige  Angebotsauswertung. Durchspielen  verschiedener Szenarien der
Baugrundabweichung.

- Restlose Beseitigung aller Unklarheiten in den Vergabegesprachen, gerichtsfeste
Vertragserganzungen hierzu (lediglich protokollierte Zusagen haben im Streitfall haufig
keinen Bestand).

- Niemals unter Zeitdruck einen Vertrag abschlieRen, auch bei drohendem Verfall einer
Rabattzusage. In der Hektik der letzten Verhandlungsphase werden die meisten Fehler
gemacht, und zwar immer seitens des Bauherrn.

- Mut zur Ablehnung von Angeboten, deren Preise und Leistungsansatze fir nicht
realistisch gehalten werden.

11 Die Mitverantwortung der Bauherren an der gegenwartigen Situation

Gnadenloser Wettbewerb zwischen den Bauunternehmen im Kampf ums Uberleben und die
knappen offentlichen Kassen sind die eigentlichen Ursachen des Sittenverfalls. Nur, wer zu
billig anbietet, hat die Chance auf einen Auftrag. Andererseits ist jeder Auftraggeber froh,
wenn er das ausgeschriebene Projekt weit unter seinem eigenen Schétzpreis vergeben
kann.

Im Tunnelbau hat sich wegen der besonderen Nachtragsschancen bei abweichendem
Baugrund eine eigene Angebots- und Nachtrags-, kultur® entwickelt. Wegen der grol3en
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Diskrepanz zwischen Vertragspreis und tatséchlichen Kosten wird die Losung technischer
Fragen des Bauens haufig durch die Aktivitaiten zur Nachtragsdurchsetzung in den
Hintergrund gedrangt. Besonders verhangnisvoll aus volkswirtschaftlicher Sicht sind
technisch Uberflissige Mehraufwendungen, deren einziger Sinn in der Begrindung von
Nachtragen liegt.

Der de-facto-Zwang zur Vergabe an den Billigstbieter ist gerade im Tunnelbau
verhangnisvoll. Er bedeutet in letzter Konsequenz schlechte Qualitat zu maximalen Kosten.
Die Annahme eines offensichtlich unauskémmlichen oder unseridsen Angebotes ist deshalb
bei Tunneln keine geschickte Einkaufspolitik, sondern eine verantwortungslose Handlung.

Durch gezielte Verhinderung unberechtigter baugrundbedingter Nachtrdge von Anfang an
kénnen die oOffentlichen Auftraggeber zugleich Kosten sparen und viel fir die
Wiederherstellung eines echten Wettbewerbs im Tunnelbau tun.

12 Wiinschenswerte Anderungen im Vergaberecht

In welchem Malie die angeblichen Zwange im Vergabeverfahren auf allgemeingultigen
Gesetzen und Vorschriften beruhen, oder aber auf den internen Vorgaben der offentlichen
Auftraggeber an ihrem Einkauf, vermag ich nicht zu durchschauen. Insofern ist der Adressat
fur die nachstehenden Empfehlungen nicht genau definiert. Ich hoffe aber, dass sich
dennoch die eine oder andere Stelle angesprochen fihlt:

Es muss zuldssig sein, Angebote fur Tunnel zurtickzuweisen, wenn erhebliche Zweifel an
der Auskémmlichkeit der Preise und der Realisierbarkeit der angesetzten Leistungen
bestehen. In diesem Zusammenhang muss die Mdoglichkeit, eine Beauftragung trotz
schwerwiegender Bedenken des Auftraggebers gerichtlich zu erzwingen, unbedingt
eingeschrankt werden.

Auch die erkennbare Gefahr eines durch die Angebotsstruktur bedingten, sehr hohen
Nachtragspotenzials selbst bei nur geringen Abweichungen des Baugrundes muss als
triftiger Ablehnungsgrund anerkannt werden. Um die Beurteilung der Angebote hinsichtlich
der darin enthaltenen Risiken zu erleichtern und zu objektivieren, sind entsprechende
Vorkehrungen in der Ausschreibung und in den Angebotsunterlagen verpflichtend
festzulegen.

Es sollte erlaubt werden, dass Abweichungen der Baugrundeigenschaften von der Prognose
zumindest innerhalb einer gewissen Bandbreite ins unwiderrufliche Risiko des AN
Ubergehen. Allfallige, objektiv gesehen auch tatsachlich unerhebliche Unterschiede zwischen
den Mittelwerten der Prognose und von neu durchgefiihrten Versuchen dirfen nicht dazu
verwendet werden, den Bauvertrag insgesamt in Frage zu stellen. Die jeweils anzusetzende
Bandbreite ist entsprechend der technischen Bedeutung des Kennwertes und seiner
Bestimmbarkeit im Sinne der Praktikabilitat festzulegen.

Der Bieter muss mit seinem Angebot eine Erklarung abgeben, dass er vertragliche
Regelungen, die seine Nachtragsmdglichkeiten fur abweichenden Baugrund einschranken,
spater nicht unter Hinweis auf deren Sittenwidrigkeit fur ungiltig erklaren lassen wird.
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Substanziell abweichende Baugrundverhdltnisse bleiben als Nachtragsgrund selbstver-
standlich erhalten. Die Ubertragung derartiger Risiken auf den AN ist ebenso unzulassig wie
die freiwillige Ubernahme durch den AN.

13 Mdgliche strafrechtliche Relevanz von Handlungen in Verbindung mit der
Beurteilung des Baugrundes

Viele Praktiken bei der Auftragserlangung, Baudurchfihrung, Abrechnung und
Nachtragsdurchsetzung gelten ublicherweise eher als Kavaliersdelikte. Es wird zwar
prozessiert, doch bleibt der Vorgang in aller Regel im Bereich des Zivilrechts.

Angesichts der erkennbar zunehmenden Tendenz, im Tunnelbau bei der Durchsetzung
finanzieller Anspriche mit falschen Argumenten bzw. verféalschten Tatsachen zu arbeiten,
sollten auch einmal die strafrechtlichen Aspekte zur Diskussion gestellt werden. Vielleicht
konnte es sehr hilfreich sein, wenn sich die Akteure der mdglichen Strafbarkeit ihrer
Handlungen und Dienstleistungen bewusst waren:

Fall 1:

Um die Position des Billigstbieters mit Sicherheit zu erreichen, wird ein Angebot zu einem
definitiv unauskdmmlichen Preis abgegeben. Dabei besteht von Anfang an die Absicht, die
Bonitat spater durch ungerechtfertigte Nachtrage fur angeblich abweichenden Baugrund
herzustellen. Das Angebot wird in seiner Struktur bereits auf die Durchsetzung
ungerechtfertigter Anspriiche ausgelegt.

Hierbei kann es sich schon bei der Angebotsabgabe um die erste Stufe eines beabsichtigten
Betrugs handeln, also um einen so genannten Eingehungsbetrug.
Fall 2:

Der Anspruch auf Vergltung einer Uberflissigen Mal3Bhahme oder einer tatsachlich gar nicht
eingetretenen Erschwernis wird gerichtlich unter Verwendung manipulierter statischer
Nachweise und verfélschter geologischer Aufnahmen durchgesetzt.

Hier handelt es sich zweifellos um Prozessbetrug.
Fall 3:

Zur Verwendung bei der gerichtlichen Nachtragsdurchsetzung erstellt ein Sachverstandiger
ein Gutachten mit falschem Nachweis abweichender Baugrundverhéltnisse.

Je nach Stellung und Interessenlage des Gutachters kann dies Beihilfe zum Betrug, aber
auch Mittaterschaft beim Betrug sein.

Fall 4:

Der Bauleiter eines Tunnels ertrotzt wider besseres Wissen beim AG eine teure
nachtragstrachtige, aber tUberflissige MaRnahme durch Anmeldung schwerster Bedenken.

Hier liegt eine Notigung oder auch Erpressung vor. Das angedrohte Ubel, welches die
verantwortliche Person auf der Bauherrenseite zum Nachgeben veranlasst, besteht in den
mdoglichen strafrechtlichen Konsequenzen fiir einen schweren Personenschaden. Auch die
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drohenden disziplinarischen Folgen eines grol3en Sachschadens konnen als Druckmittel
gewirkt haben.

14 Schlussbemerkungen

Unauskémmliche Angebotspreise und der daraus resultierende Zwang zu einem kreativen
Nachtragsmanagement bedeuten fir den Tunnelbau einen betréachtlichen Wertewandel. An
die Stelle der Problembewaltigung tritt die Problemerfindung, aus Partnerschaft wird Kampf.
Die im Angebot noch vielseitige und robuste TVM wandelt sich beim Vortrieb in ein
ausgesprochenes Spezialgeréat, welches gerade fir die angetroffenen Gebirgsverhéltnisse
nicht geeignet ist.

Im Mittelpunkt der Auseinandersetzung steht der Baugrund. Wegen seiner Instrumentali-
sierung als Nachtragsgrund ist die wissenschaftliche Reputation der Geowissenschaften
ernsthaft gefahrdet. Selbst hochqualifizierte Fachleute missen sich regelmaRig dem Vorwurf
aussetzen, ihr Gutachten habe in entscheidenden Punkten vollig daneben gelegen. Dabei
haben die professionellen Baugrundumdeuter, deren Parteiengutachten als Beweismittel fur
abweichenden Baugrund verwendet werden, meistens eine ebenso hohe Qualifikation wie
der Ersteller des angegriffenen Gutachtens. Wie soll ein Richter solche Auseinander-
setzungen bewerten?

Eine Verbesserung der gegenwartigen Situation ist nur von den offentlichen Auftraggebern in
Verbindung mit einigen Anderungen im Vergaberecht zu erwarten. Letztlich hat es der AG
selbst in der Hand, Auswichse gezielt zu verhindern. Vorliegender Beitrag soll dazu
beitragen, das Problembewusstsein der vergebenden Stellen zu scharfen.
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Stutzdruckberechnung beim Hydroschildvortrieb —
Stand der Technik, dargestellt am City-Tunnel-Leipzig

Dr.-Ing. J. Schwarz, Dipl.-Ing. J. Schmidt
DYWIDAG Bau GmbH, Miinchen

Dipl.-Ing. R. Maidl, Dr.-Ing. D. Handke
IMM, Bochum

1 Stand der Technik zur Berechnung der Stutzdriicke bei Hydroschildvortrie-
ben

1.1 Problemstellung

Verbruchsituationen gehoren zu Risikoszenarien, die gerade in Innenstadtbereichen,
angesichts der Bebauungssituation, zu verheerenden Folgen fiihren und deshalb durch
geeignete Maflinahmen und mehrfache Sicherheitsebenen auszuschliel3en sind.

Die Ursachen fir einen Verbruch sind in der Regel vielfaltig. Eine intensive
Auseinandersetzung mit allen Szenarien ist daher geboten. Ein geringer Stitzdruck ist nur
eine von mehreren moglichen Ursachen. Haufig stellen Verbriiche das Ergebnis des
Zusammenwirkens verschiedener Einfliisse dar.

1.2 Darstellung der grundsatzlichen Abhéangigkeiten zur Stutzwirkung bei
Hydroschildvortrieben

Jede Tunnelauffahrung ist mit Baugrundverformungen verbunden. Die Setzungsanteile
resultieren im Wesentlichen aus den Einflussfaktoren Stitzung und Abbau, Maschinen-
steuerung und Ringspaltverpressung. Das Setzungsmald wird zudem zeitlich und raumlich,
d. h. von der Lange der Schildmaschine bestimmt.

Stutzmittel und Druckverhdltnisse an der Ortsbrust, also die Qualitat der Ortsbruststiitzung,
bestimmt im Wesentlichen das Ergebnis der vorauseilenden Setzungen, wobei jedoch bei
sorgfaltiger Planung und Ausfiihrung dieser Anteil bei Hydroschildverfahren eher als gering
einzustufen ist.

Hydroschildverfahren stellen ein dem Stand der Technik entsprechendes und mit dem
Nachweis von Referenzen betriebssicheres und zugleich umweltschonendes Verfahren dar.
Im Regelfall ist dieses Verfahren durch geringes Setzungsverhalten charakterisiert.

Die Stutzwirkung an der Ortsbrust wird bei Hydroschilden tber ein Druckluftpolster auf den
an der Ortsbrust wirkenden Filterkuchen aufgebracht. Die Stitzflussigkeit besteht aus einem
Bentonit-Wassergemisch, das analog dem Schlitzwandbau, durch die Abfilterung eine
Stutzwirkung erst erméglicht.



Bild 1: Grundprinzip des Hydroschildverfahrens

Die auf dem Bild 1 dargestellte Situation entspricht dem Betriebszustand Vortrieb. Mussen
jedoch Werkzeuge gewechselt oder Hindernisse vom Abbauraum aus handisch bewaltigt
werden, wird die Stitzflissigkeit abgesenkt und der freiwerdende Raum mit Druckluft
aufgefillt. Die Druckluft Gbernimmt dann oberhalb des Suspensionsspiegels die Funktion des
alleinigen Stitzmediums.

Bei einem homogenen Boden mit Durchlassigkeiten von ca. 10 bis 10° m/s wird die
Stutzwirkung primér durch Mobilisierung von Stromungskraften in der durchléassigen
Membrane des Filterkuchens und im Boden, innerhalb des Gleitkeils vor der Ortsbrust,
erzielt (Bild 2).

Druckluftpolster

Filterkuchen

MOGLICHER BRUCHKGRPER

WIRKSAMER BEREICH FR DI
STUTZUNG DES BRUCHKORPERS

EINORINGTIEFE DER SUSPENSION

Stat=fllssigkeit

{Bentonitsuspension)

Bild 2: Prinzip der Stiitzwirkung beim Hydroschild
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Grenzen der Stutzwirkung werden bei Hydroschildverfahren im Allgemeinen erst dann
erreicht, wenn grobe Bodenstrukturen anstehen, in denen die Bildung eines Filterkuchens
nicht mehr moglich ist. In der Folge koénnen Ortsbrustinstabilititen bis hin zu
Verbruchsituationen entstehen.

1.3 Grundlagen zur Stutzdruckberechnung bei Hydroschildvortrieben

Der Planung bauverfahrens- und maschinentechnischer Vorkehrungen gehen
Stutzdruckberechnungen voraus, bei denen im Wesentlichen in Abhangigkeit von Geologie
und Hydrologie sowie der Bebauungssituation, die Gradientenlage und die erforderlichen
Zusatzmafinahmen zur Sicherstellung der verschiedenen Betriebszustdnde zu definieren
sind.

Dem Prinzip der Flussigkeitsstitzung folgend, ist der Druck des Stitzmediums so
einzustellen, dass er im Gleichgewicht mit dem vorhandenen auf3eren Druck aus Erd- und
Wasserdruck steht (Bild 3). Dies gilt um so mehr, da stetig wachsende Herausforderungen,
bedingt durch Vortriebe in schwieriger Geologie und Hydrologie, wie z. B. auch in Leipzig
und geringe Uberdeckungen und steigende Schilddurchmesser, erhohte Anspriiche an die
Genauigkeit der Standsicherheitsbetrachtungen an der Ortsbrust stellen.

Bild 3: Prinzip der Flussigkeitsstiitzung

Die prazise Berechnung der zu stitzenden Lasten aus Erddruck ist aufgrund der komplexen
Verhaltnisse im Baugrund jedoch kaum mdglich.

Aus diesem Grund werden zur Ermittlung des Druckes vereinfachte Berechnungsmodelle mit
idealisierten EinflussgroRen angewandt. Alle Modelle gehen von der Idee eines
Bruchkorpers aus, der sich entlang einer geraden oder gekrimmten Gleitflache, belastet
durch sein Eigengewicht, in die Abbaukammer des Schildes hinein bewegt.

Aus der Vielzahl der in der Literatur dargestellten Modelle werden in Deutschland im
Wesentlichen das Verfahren von Anagnostou/Kovari und von Jancsecz sowie das Verfahren
der DIN 4085 angewandt (Bild 4).
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DIN 4085 Jancsecz Hormn
Piaskowski/Kowalewski

Bild 4: Bruchkorpermodelle

Das Verfahren der DIN 4085 basiert auf dem rdumlichen Bruchkdrpermodell von
Piaskowski/Kowalewski und geht von einer Bruchmuschel mit gekrimmter Gleitflache aus.

Das Modell von Jancsecz basiert, ebenso wie das Modell von Anagnostou/Kovari, auf dem
Bruchkorpermodell von Horn, welches von einem prismatischen Bruchkorper ausgeht.

Werden die in Deutschland angewandten Modelle den jeweiligen in der Praxis ausgefiihrten
Projekten zugeordnet, so ergibt sich das in der Tabelle dargestellte Ergebnis. Dargestellt
sind &ltere, bereits abgeschlossene Projekte (Bild 5).

Die Anwendung der Modelle wird im Wesentlichen von den bauausfiihrenden Firmen
bestimmit.

Projekt Erddruckmodell
Wesertunnel DIN 4085
Fernbahntunnel Berlin DIN 4085
Stadtbahn Kdln Baulos M1 Jancsecz
U-Bahn Duisburg TA7/8A Anagnostou / Kovari
Niederldandische Projekte Jancsecz
4. Réhre Elbtunnel Hamburg Jancsecz
Franz6sische Projekte Mohkam

Bild 5: Projektspezifische Zuordnung der Erddruckmodelle

1.4 Stutzdruckansatze/Nachweisfliihrungen

Auf Grundlage der berechneten Krafte aus Erd- und Wasserdruck wird der Stitzdruck,
beaufschlagt mit einem Sicherheitszuschlag, in Abhangigkeit des jeweiligen Betriebszu-
standes so festgelegt, dass die erforderlichen Nachweise fur

— die innere Standsicherheit,
— die aul3ere Standsicherheit und
- gegen Bodenaufbruch und Ausblaser

an der Ortsbrust erfiillt sind.
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Die Standsicherheitsnachweise sind in ihren statischen Ansatzen zum gré3ten Teil aus der
Schlitzwandnorm DIN 4126 abgeleitet, da beim Hydroschildvortrieb vergleichbare
Standsicherheitsfragen vorliegen.

Nachweis der inneren Standsicherheit (DIN 4126)

Durchldssige Membrane
, oartt {z.B. Filtarkuchen)
— (] / +

""F == Durchlissiger Boden
tancalg

Abstramends — 3
Druckluft ¥

1 Flief grenze der Suspension [N/m?]

di;:  makgebende Komngrofe [mm]

¥"  Wichte des Bodens unter Auftrieb [kN/m?]

cal g Rechenwert fiir den inneren Reibungs-
winkel des Bodens [']

Bild 6: Stiutzdruckberechnung (Nachweis der inneren Standsicherheit)

Beim Nachweis der inneren Standsicherheit ist die Sicherheit gegen ,Abgleiten von
Einzelkdrnern oder Korngruppen® nachzuweisen (Bild 6).

Der Nachweis ist erbracht, wenn die Mindestflielgrenze nach der Formel der
DIN in Abhangigkeit der Baugrundeigenschaften eingehalten ist.

Beim Nachweis der &auReren Standsicherheit ist die ,Sicherheit gegen die Ortsbrust
gefahrdende Gleitflachen im Boden" nachzuweisen (Bild 7).

Die Sicherheitsfaktoren fir Erd- und Wasserdruck werden entsprechend der Genauigkeit der
Ermittlung der Belastungen festgelegt.

Zusatzlich wird die Sicherheit gegen den Zutritt von Wasser durch horizontale
Gleichgewichtsbetrachtungen in Firste und Sohle bestimmt.

Fur die Berechnung des maximal moglichen Stutzdruckes wird ein vertikales Gleichgewicht
in der Firste gebildet, um im Regelvortrieb ein Aufbrechen des uberlagernden Bodens und
bei Druckluftstitzung ein Entweichen der Druckluft durch einen zu hohen Druck zu
verhindern.
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Bild 7: Stutzdruckberechnung (Nachweis der &auf3eren Standsicherheit, Nachweis gegen
Bodenaufbruch, Ausblasersicherheit)

1.5 Empfehlungen zu Berechnungsanséatzen und zur Bauausfuhrung

Die Nachweisfuhrungen zur Stitzdruckberechnung erfolgen heute ebenso wie die
Berechnung der Erddruckkraft aufgrund fehlender normativer Regelungen grundséatzlich
noch firmen- oder ausschreibungsspezifisch. Diesem Missstand tragt die neue ZTV-Ing,
Teil 5, Abschnitt 3, maschinelle Schildvortriebsverfahren, durch entsprechende Vorgaben
Rechnung.

Obwohl im Ergebnis die Unterschiede in den Berechnungen zum Erddruck wenig differieren,
ist es empfehlenswert, insbesondere im Hinblick auf die Erzielung einer Vergleichbarkeit
verschiedener Bieterangebote, bereits in der Ausschreibung ein Berechnungsmodell
vorzugeben. Hier bietet sich die DIN 4085 an. Damit wird eine klare Vorgabe, insbesondere
im Hinblick auf die Festlegung der fir die Sicherstellung der Ortsbruststabilitat erforderlichen
Zusatzmaf3nahmen, z. B. von Ertlichtigungen oder Ballastierungen, definiert.

Fur die Berechnung der Wasserdruckbelastungen sind Bemessungswasserstande, erganzt
durch Angaben zu Tideeinflissen oder gespannten Grundwassersituationen, zu definieren.
Je praziser bereits in der Ausschreibung die Vorgaben sind, desto klarer wird die Planung
von Zusatzmalfinahmen.

Die Eigenschaften der Stitzsuspension werden in der Berechnung dem jeweiligen
Betriebszustand entsprechend angesetzt.

Im Betriebszustand “Vortrieb* wird infolge der Bodenanreicherung Ublicherweise ein Wert
von y = 12,0 kN/m?3 fir die Suspensionswichte angesetzt, wohingegen im Druckluftfall, also
bei ruhendem Schneidrad, infolge absinkender Bodenkdrner, die Suspensionswichte mit y =
10,5 kN/m3 angesetzt wird.
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Aufgrund der Unsicherheiten in den Baugrundvorgaben, den angewandten Baugrund-
modellen und der Regelgenauigkeit der Stutzdruckanlage, sollten Parameterstudien
ausgefuhrt werden, um die Sensibilitdt besser bewerten zu kénnen.

Im Hinblick auf die Bauausfiihrung wird empfohlen, die Baugrundverformungen in Relation
zu den Stutzdrucken zu bewerten. Der Wasserdruck ist aufgrund seiner enormen Bedeutung
fur den Stitzdruck ebenfalls standig baubegleitend zu kontrollieren.

Die baubegleitende Uberwachung der Suspensionseigenschaften, wie Dichte, FlieRgrenze
und Filtratwasserabgabe sollte zur Selbstverstandlichkeit gehéren.

Die hier angesprochenen Empfehlungen sind in Bild 8 zusammenfassend dargestellt.

Darlber hinaus bietet es sich an, bereits im Vorhinein Stops flr Inspektionen und
Wartungsarbeiten an der Maschine einzuplanen, bei denen die Sicherheiten ohne weiter-
gehende Zusatzmalnahmen erfillbar sind.

Empfehlungen zu Berechnungsansatzen und zur
Bauausfuhrung

» Berechnungsmodell nach DIN 4085
*» Vorgabe der Bemessungswasserstande

* Wichte der Suspension ysusp. = 12 KN/m?3 (Regelvortrieb)
Ysusp. = 10,5 KN/m2 (Stillstand)

 Durchfiihrung von Parameterstudien

* Beriicksichtigung der Regelgenauigkeit der Stitzdruckanlage
« Uberwachung der Baugrundverformungen

+ Uberwachung des Wasserdruckes

« Uberwachung der Suspensionseigenschaften

Bild 8: Empfehlungen zu Berechnungsansatzen und zur Bauausfiihrung

2 Stutzdruckberechnung — Stand der Technik, dargestellt am City-Tunnel-
Leipzig

Der City- Tunnel- Leipzig verlauft unter der Innenstadt von Leipzig, beginnend am Bayeri-
schen Bahnhof Uber den Haltepunkt Wilhelm Leuschner Platz und Markt zum Leipziger
Hauptbahnhof. Die Strecke besteht aus 2 Tunneln mit je 1.478 m (Bild 9). (Gesamtlange
2.985 m)

Der Tunnel wird mit einem Hydroschild mit einem Durchmesser von 9 m aufgefahren. Die
Uberdeckungshohen liegen zwischen dem 1 bis 2-fachen des Maschinendurchmessers. Der
Boden ist heterogen, Schluff bis Kies. Der Grundwasserstand steht teilweise bis nahe an der
Gelandeoberflache.
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Berechnungsschnitt
Alte Markthallen

\

Bild 9: geologischer Langsschnitt Los B [4]

Am Beispiel des dargestellten Berechnungsschnitts Alte Markthallen (Bild 10) kurz vor Ende
des 1. Vortriebsabschnittes werden beispielhaft die wesentlichen Ergebnisse aus der
Stutzkraftermittlung und die Einflisse auf die Stitzkraftermittiung aufgezeigt.

2.1 Berechnungsschnitt Alte Markthallen

Die Uberdeckung betragt 12,9 m. Das angegebene Hochwasser und Niedrigwasser befinden
sich 7,2 m und 2,4 m Uber dem First. Der geologische Aufbau zeigt sich wie im Bodenprofil
im Bild 10 dargestellt Der Tunnel selbst befindet sich vollstandig in der Schicht des grin-
grauen Schluffs.

Bild 10: Berechnungsschnitt Alte Markthallen

3 Ermittlung der erforderlichen Stutzung der Ortsbrust

Fir die Stutzdruckberechnung wird ein 2 Korper- Bruchmodell (Bild 11) gewdhlt. Dieses
Bruchmodell stitzt sich auf das Modell von Horn [1]. Die erforderliche Stitzdruckkraft setzt
sich aus dem Stutzdruck infolge Boden und infolge Wasser zusammen. Im tunnelbautechni-
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schen Gutachten sind die Sicherheitsbeiwerte 1,5 fir den Boden und 1,05 fur Wasser
festgelegt.

Sges,d = MBoden Se + Twasser * Sw ( 1 )

Bild 11: 2-Kérper Bruchmodell von HORN

Der Sicherheitsbeiwert fir den Boden wurde im Zuge der Ausfiihrungsplanung in Abstim-
mung mit dem Priifingenieur noch modifiziert. Aufgrund der teilweise geringen Uberschiit-
tungshohen wurde der Sicherheitsbeiwert fir den Boden bis auf 2,0 heraufgesetzt. Ab einer
Uberdeckung kleiner 1 D ist die Sicherheit fiir den Erddruckanteil mit 2,0 und fiir Uberde-
ckungen groRer 1,5D ist die Sicherheit mit 1,5 angenommen worden. Zwischenwerte
werden linear interpoliert.

Erddrucksicherheitsbeiwert - Uberschiittung -
Diagramm
= 250
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o 2001 ' n(hg) = -hy + 3
2 150 5 O
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2 1,00
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] T T T T
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0 05 080 15 P2 25
Uberschuttung hy in [D.m]

Bild 12: Ermittlung des Sicherheitsbeiwerts infolge der Uberschittungshéhe

3.1 Ermittlung der Auflast auf den Erdkeil

Auf Basis der Silodrucktheorie von JANSSEN [2] wird die Auflast auf den Erdkeil mit der
Formel von TERZAGHI ermittelt. In der Auflastlastermittlung nach TERZAGHI wird von der
Umlagerungsfahigkeit des priméren Spannungszustandes des Bodens im Bruchzustand
ausgegangen. Der primare Spannungszustand im Boden wird mit dem Seitendruckbeiwert K
beschrieben. In der Regel wird dieser bei der Stutzdruckberechnung mit K = 1,0 angenom-
men.
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Das Ergebnis der Formel wird durch die gemittelten Bodenparameter im Bereich des
Prismas [Vy's, ® (¢), ¢’ ], den Seitendruckbeiwert [ K] , die Uberschiittungshéhe [hy] und
die Verkehrslast [ 0 ] an der Gelandeoberkante (GOK) beeinflusst. (Bild 13).

Bild 13: Auflastermittlung fir den Erdkeil

. z z
rO 'VB —C —r—~K~tan6 —r—-K-tané [kN i|
oylz)=| —————|-|1-e +0y-|€ ° — 2
v()(KiméJ 0 v (2)

Des Weiteren ist die Auflast nach TERZAGHI abhéngig von der Geometrie des Bruchkorpers
(kritische Geometrie [ ro ] des Gleitkeils), welcher sich vor der Ortsbrust einstellt.

Grundfléche des Bruchkorpers
f_/%

2
A hme D1 ]
2

U Z'D'(“%an@) 1+tand

Umfang des Bruchkdrpers, an
dem Reibung wirksam wird

r0:

(3)

Wie aus der Gleichung (3) ersichtlich wird, ist die kritische Geometrie abhéngig von dem
kritischen Gleitflachenwinkel 6,,;. Dieser wird bei der iterativen Berechnung so lange variiert
bis die maximale Stutzkraft fir den betrachteten Berechnungsschnitt ermittelt worden ist.

3.2 Ermittlung der Stutzdruckkraft am Erdkeil

Die Ermittlung der Stutzdruckkraft infolge Erddrucks ist direkt nur von den gewichteten
Bodenparametern zwischen Firste und Sohle des Tunnels abhéngig. Durch Variation des
Gleitflachenwinkels 6 (Ermittlung von 8y,;) wird die maximale Stitzdruckkraft ermittelt.
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Bild 14: Ermittlung der Stltzkraft Se

Durch Aufstellen der Gleichgewichte am Erdkeil und gezieltes Umstellen der gefundenen
Gleichungen, ergibt sich die Gleichung zur Ermittlung der erforderlichen Stutzdruckkraft
infolge Erddruck.

C' keil .D* D° D- Y‘Keil -
+ 1 K-tand- hy )+ [+ C' i
sind  tané ov () Keil

5(60)=(Vs +G)-tan(9-5)- cos@-(tan@-tand +1)

Die in der Gleichung (4) beriicksichtigten Bodenkennwerte [ C'keil, Y'kei» © ] Sind als tber die
Hohe des Tunneldurchmessers gemittelte Werte einzusetzen.

4  Stutzdruckberechnung ohne Bericksichtigung der vorhandenen Bebauung

Im ersten Schritt der Untersuchung wird die vorhandene Bebauung nicht bertcksichtigt, um
eine GroéRenordnung der erforderlichen Stitzdruckkraft zu erhalten und die Parameterunter-
suchungen allein fir die Bodenparameter durchzufihren. Fir den in Bild 15 dargestellten
Schnitt berechnet sich mit den Uber die Hoéhen und Schichtdicken gemittelten Bodenkenn-
werten die erforderliche Gesamtstitzdruckkraft zu 7,4 MN. Die Ausblasersicherheit bzw.
Sicherheit gegen Aufbruch des Bodens bei voller Suspensionsstiitzung betragt 3,7 und die
Ausblasersicherheit bei einer Vollabsenkung betragt 1,5.
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Bild 15: Berechnungsschnitt Alte Markthallen ohne vorhandene Bebauung

Die prozentualen Anteile von Wasser und Boden an der Gesamtstitzdruckkraft setzen sich
zusammen aus:

- Anteil Wasser: 85% bei einer Sicherheit von nwasser = 1,05
— Anteil Boden: 15 % bei einer Sicherheit von Ngogen = 1,57
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5 Variation der Einflussparameter

Durch Variation der einflussnehmenden Kennwerte im Bereich des Erdkeils auf die Ermitt-
lung der Stutzdruckkraft mittels einer Parameterstudie lasst sich fur den Schnitt Alte Markt-
hallen folgendes erkennen.

5.1 Einflisse auf die Stutzdruckkraft fur die Stitzung des Bodens

Mit der Variation des Seitendruckbeiwerts zwischen 0,4 bis 0,6 dndern sich die Anteile der
Stitzdruckkraft aus dem Boden um * 25%. Eine Schwankung der mittleren Wichte des
Bodens im Bereich des Erdkeils um + 1 kN/m3 verandert die Stutzdruckkraft infolge Erd-
drucks um + 18%. Der Reibungswinkel des Bodens unter Annahme einer Schwankungsbrei-
te von x 5° erhoht die Stutzdruckkraft um 88% bzw. verringert diese um 64%. Wie auf dem
Bild 16 zu sehen ist, hat die Koh&sion den gréRten Einfluss auf die Hohe der Stiitzdruckkraft
infolge Erddrucks. Ohne Bericksichtigung der Kohasion nimmt die Stutzdruckkraft um das 3-
fache zu und bei Verdopplung der Kohéasion ergibt sich sogar eine negative Stutzdruckkraft,
was nichts anderes bedeutet, als das der Erdkeil rechnerisch ohne Ansatz einer Stutzdruck-
kraft infolge Erddrucks standsicher wéare. Das zeigt, dass bei stark koh&siven Bdden die
Grenzen des Modells erreicht sind. Die Auflast auf den Erdkeil tUber die Variation der
Uberschiittungshohe wurde ebenfalls betrachtet. Wie zu erkennen, hat die Variation der
Uberschiittungshohe fiir den Bruchzustand und damit die Auflast auf den Erdkeil den
geringsten Einfluss auf die erforderliche Stutzdruckkraft infolge Erddruck.

Einflussparameter auf die GroRRe der Stutzkraft
S Boden [%0]

300

Parameter die einen Einfluss| Sgoden
250 auf den Stutzdruck infolge]
Erddruck haben [%]
04 126
200 Seitendruckbeiwert K 0,5 100
0,6 75
8,6 KN/m3 82
150 Wichte des Bodens y* 9,6 kN/m3 100
10,6 KN/m3 117
19,4° 188
100 = el ray o R A T ) Reibungswinkel @ 24,4° 100
29,4° 36
50 0 kN/m2 302
Kohésion ¢’ 8,88 kN/m2 100
15 kN/m2 -38
0 | i 6,45m 88
K ¥ ¢ ¢l hy Uberschuttungshohe hy 129 m 100
| 25,8 m 102

-50

Bild 16: Diagramm Einflussparameter auf die Stutzkraft

5.2 Einfluss auf die Gesamtstiutzdruckkraft

Selbstverstandlich beeinflussen die Bodenparameter Seitendruckbeiwert, Wichte des
Bodens, Reibungswinkel, Kohasion und Uberschiittungshéhe lediglich den Erddruckanteil.
Das sind 15% der Gesamtstitzkraft. Entsprechend kleiner ist auch der Einfluss der Parame-
ter auf die Gesamtsttitzkraft (Bild 17).
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Einflussparameter auf die GroRRe der Gesamtstitzkraft

S Gesamt [%0]
130 Parameter die einen Einfluss Scesamt
auf den Stiitzdruck infolge|

120 + Erddruck haben [%]

0,4 104

110 Seitendruckbeiwert K 0,5 100

SR 0,6 96

100 e -— s . - - — —-— o - - 8,6 KkN/m3 97

] Wichte des Bodens y* 9,6 KN/m3 100

90 pri 10,6 KN/m3 103

19,4° 113

Reibungswinkel ¢ 24,4° 100

80 ] 29.4° o1

0 kN/m2 130

70 =l Kohésion ¢’ 8,88 kN/m2 100

15 kN/m2 80

60 1 i 6,45m 98

Uberschittungshéhe hy 129m 100

50 25,8 m 100

K v % c hy
Bild 17: Diagramm Einflussparameter auf die Gesamtstitzkraft

Aus dem Bild 17 wird ersichtlich, das lediglich die Bodenparameter Reibungswinkel und
Kohasion einen wesentlichen Einfluss auf die Gesamtstitzkraft austben. Der Einfluss der
Auflast o, hat den geringsten Einfluss auf die Gesamtstiitzdruckkraft bei Ansatz einer
Regelbebauung.

Aus dieser Erkenntnis heraus sollte der Bodengutachter fir Stitzdruckberechnungen obere
und untere Grenzwerte fur die Reibung und die Kohasion als charakteristische Mittelwerte
der in Ansatz zu bringenden Bodenschichten angeben. In Parameteruntersuchungen sind
dann die Grenzwerte fur den Stutzdruck zu ermitteln. Der anzusetzende Sicherheitsbeiwert
ist anschlieBend zwischen dem Bodengutachter und dem tunnelbautechnischen Sachver-
standigen abzustimmen.

6 Stutzdruckberechnung mit Bertcksichtigung der vorhandenen Bebauung

Die Bertcksichtigung der vorhandenen Bebauung (Bild 18) beeinflusst sowohl die Ergebnis-
se der Stutzdruckkraft infolge Erddruck als auch die Sicherheit gegen Aufbruch des Bodens
(Ausblasersicherheit). Bedingt durch den geringeren Abstand von der Unterkante Fundament
zum Tunnelfirst wird die erforderliche Stutzdruckkraft aufgrund des geringeren Umlage-
rungsvermogens des Bodens geringfligig vergroert. Die Sicherheit gegentiber Ausblaser
bzw. Aufbruch des Bodens nimmt durch den geringeren Abstand zur Tunnelfirste und der
dadurch fehlenden Auflast ab.

Im Bereich der Trasse des City- Tunnel- Leipzig befindliche Bebauung beeinflusst die
Stutzkraftermittlung wie folgt:

- Die Trassenfuhrung wurde sehr nah an den Unterkanten der Geb&aude gewahlt, teilweise
ist der Abstand weniger als ein Tunneldurchmesser

- Im zweiten Trassenabschnitt zwischen Wilhelm-Leuschner-Platz und Markt besteht die
Grundung der vorhandenen Bebauung meist aus Streifen und Einzelfundamenten. Zwi-
schen diesen Fundamenten sind Stampfbetonsohlen angeordnet worden.
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Bild 18: Berechnungsschnitt Alte Markthallen mit vorhandener Bebauung

Im Folgenden wird vorgestellt, wie die Bebauung in dem zuvor vorgestellten Modell bertck-
sichtigt werden kann. Hierzu fehlen Ansatze in den einschlagigen Veroffentlichungen. Darum
bedarf es einer eigenen ingenieurmafligen Annahme.

6.1 Ermittlung der erforderlichen Stutzdruckkraft

Die vorhandene Bebauung wird fur vier Falle (Bild 19) betrachtet. Dabei werden die Stellun-
gen der Geb&aude zur Tunneltrasse und die Hohe der anzusetzenden Uberschittungshohe
unterschieden.

Bild 19: Fallunterscheidung zur Berticksichtigung der vorhandenen Bebauung

Fall 1

Der Fall 1 ist einfach. Hier steht die Bebauung vollflachig Giber der Tunnelréhre. Damit sind
die Eingangswerte fur die Stitzdruckberechnung der Abstand zwischen Unterkante Funda-
ment und der Firste des Tunnels als Uberschiittungshéhe sowie die resultierende Sohlspan-
nung als Auflast oo auf das Prisma.

131



Fall 2

Der Fall 2 beschreibt die teilweise Unterfahrung von Gebauden. Hierzu muss geklart werden,
bis zu welchem Bereich eine vorhandene Bebauung Einfluss auf die Stitzdruckberechnung
hat. Es ist zu wenig, nur die Auflast zu berticksichtigen, die direkt Gber dem Tunnel steht. Fur
unser Modell haben wir als Grenze 1,5 D senkrecht zur Tunnelachse gewahlt. Die Uber-
schittungshohe ist wie im Fall 1 zwischen Unterkante Fundament und Firste Tunnel
definiert. Die Auflast auf das Prisma wird unter der Beriicksichtigung des Verhaltnisses
zwischen ¢ zu D ermittelt (Bild 19). Die Grof3e c ist hierbei die Breite des Fundaments,
welche sich innerhalb der Grenze 1,5 D im Berechnungsschnitt befindet. Die Anwendungs-
grenzen von Fall 2 liegen zwischen -%2D <a <% D.

Fall 3

Im Fall 3 unterfahrt der Tunnel nicht direkt das Gebaude, die Trasse verlauft aber nahe
neben der Bebauung. Der Fall 3 ist dhnlich gelagert wie der Fall 2. Jedoch wird aufgrund des
groReren Abstands der vorhandenen Bebauung zur Tunnelréhre die Uberschittungshohe als
Abstand von Gelandeoberkante bis Firste TBM definiert. Die Anwendungsgrenzen von Fall 3
liegen zwischen 2D <a<1,5D.

Fall 4

Falls die Bebauung aufRerhalb eines Bereichs von 1,5D zur Tunnelachse liegt, hat sie
keinen direkten Einfluss mehr auf die Berechnung der Stitzdruckkraft und entspricht damit
der Berechnung ohne Berlicksichtigung einer vorhandenen Bebauung.

6.2 Nachweis der Ausblasersicherheit

Fur den Nachweis der Ausblésersicherheit — der als Auftriebsnachweis gefiihrt wird — ist es
erforderlich die mdgliche Spannung infolge Auflast in Hohe der Firste TBM zu ermitteln. Bei
einer vorhandenen Bebauung stellt sich dieses jedoch nicht so einfach dar, da nicht mehr
von einem idealisierten Bodenkdrper ausgegangen werden kann, der dem Fristdruck
entgegen wirkt. Im Bild 20 sind die Grenzen fur den Berechnungsschnitt dargestellt.

Bild 20: Einflussbreiten- und langen fir den Nachweis der Ausblésersicherheit

Die Festlegung der Grenzen, in denen die vorhandene Bebauung bertcksichtigt wird, ist eine
Funktion des Ausbruchsdurchmessers D.
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Daraus ergeben sich die Abstdnde zum Berechnungsschnitt wie folgt: Senkrecht zur
Tunnelachse werden 1,5 D bertcksichtigt und parallel zur Tunnelachse 1 D.

Fur den so abgegrenzten Bereich wird die gemittelte Uberschiittungshéhe durch Multiplikati-
on mit der mittleren Bodenwichte als Spannung infolge Bodenauflast berechnet. Auflasten
werden ebenfalls anteilig berlcksichtigt, wobei nur die minimale Auflast (stdndige Last)
eingeht.

(5)

P Auflast,Boden =

ZVBoden *7 Boden A Sohle,i
+ Z O sohle,i
AGrund i=1

A’ sonie:= Flache des Gebaudes bzw. der Auflast, welche sich innerhalb der festgelegten
Grenzen befindet.
A cnnd := betrachtete Grundflache (3 D x 2 D)

rund

Die Anteile aus der Sohlspannung werden tber die Flachenanteile berticksichtigt. In Summe
werden die Sohlspannung des Bodenkdrpers und der Wasserdruck in der Héhe der Firste
TBM dem Fristdruck aus der Stitzdruckberechnung entgegengesetzt. Die Sicherheit gegen
Aufbruch (Ausblasersicherheit) muss grofRer gleich 1,1 sein.

pAquast,Boden +W

vorh.;p = >11 (6)

p Firste

6.3 Ergebnisse am Beispiel Alte Markthallen

Die Berechnungsergebnisse fir den Berechnungsschnitt Alte Markthallen werden im
Folgenden zusammengefasst.

Die Bebauung hat in diesem Falle keinen grof3en Einfluss auf die erforderliche Gesamtstitz-
kraft. Die Ausblasersicherheit bei voller Suspensionsstiitzung hat sich mit Bebauung auf 2,8
verringert. Aber der Wert ist gegentiber der geforderten Sicherheit von 1,1 immer noch
genligend grol3.

Anders sieht es bei der Ausblasersicherheit bei der Vollabsenkung aus. Der Wert 1,16 hat
sich der zulassigen Sicherheit von 1,1 sehr stark genahert.

Dies bedeutet, dass in diesem Bereich besondere Genauigkeit der Stutzdruckeinstellung bei
einer Vollabsenkung gegeben sein muss.

7 Ergebnisse der Stutzkraftermittlung

Zur Veranschaulichung, wie sich das vorgestellte Berechnungsmodell des Stitzdrucks
entlang der Tunnelstrecke darstellt, ist auf Bild 21 flir den ersten Vortriebsabschnitt des City-
Tunnel- Leipzig das Stitzdruckdiagramm dargestellt.
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Bild 21: Verlauf der vollen Suspensionsstiitzung im 1. Tunnelabschnitt

Es wird deutlich, dass der zuldssige Stutzdruck zwischen der Linie der Ausblasersicherheit
und der Linie des Mindeststitzdrucks eingestellt werden kann. Zuséatzlich ist die Regelge-
nauigkeit der Maschinentechnik zu bertcksichtigen.

Im Bereich der vorhandenen Bebauung weist die Linie der Ausblasersicherheit eine starke
Unstetigkeit auf. Dagegen wird die Linie fur den Mindeststutzdruck nur gering durch die
vorhandene Bebauung beeinflusst.

Weiterhin ersichtlich ist, dass der Stand des Grundwasserpegels den Mindeststitzdruck
stark beeinflusst. Als Faustregel kann genannt werden: Schwankt der Grundwasserpegel um
+1 m, dann andert sich der Mindeststitzdruck um +0,1 bar. Der Einfluss des Grundwasser-
pegels auf die Ausblasersicherheit fallt dagegen geringer aus. Hier andert sich der maximale
Stitzdruck im First um 0,1 bar erst bei Grundwasserpegelschwankung von 5 m.

Bei einer Luftdruckstitzung (Bild 22) wird das Einstellband der Firste enger eingeschrénkt,
als es bei der vollen Suspensionsstiutzung der Fall ist. Bei der Luftdruckstiitzung sind
Pegelschwankungen aus der Suspension nicht malRgebend, da die Maschine steht. Deshalb
ist die Beschrankung der Einstellbreite mit der Regelungstechnik zu beherrschen.
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Bild 22: Verlauf der vollen Absenkung im 1. Tunnelabschnitt

8 Praktische Anwendung in den Grenzen des Modells

Bei jeder Parameterstudie sollte beachtet werden, welches Modell der Parameterstudie zu
Grunde gelegt wurde und wo die Grenzen des Modells liegen. Mit dem 2-Kdérperbruchmodell
kénnen folgende Einflisse nicht bertcksichtigt und folgende Zustdnde nicht betrachtet
werden.

— Vertikale kinstliche Storstellen: wie z.B. Altbrunnen, welche nur unzureichend erkundet
oder mangelhaft verfillt sind.

- Vertikale kinstliche Storstellen z.B. gezogene Spundwande, die die Gangbildung
beginstigen.

— Stark kohéasive Boden konnen mit diesem Modell nicht hinreichend genau betrachtet
werden, da aufgrund des Einflusses der Kohasion der Bruchkorper eine innere Standsi-
cherheit aufweist, die in dem Modell als haltende Kréafte interpretiert werden. Hohe Koha-
sionen werden in der Wirkung Uberschéatzt.

- Aus diesem Modell kénnen keine Verformungen abgeleitet werden, da es sich um ein
Bruchmodell handelt. Der Zusammenhang zwischen dem Grenzzustand der Gebrauchs-
tauglichkeit und dem Grenzzustand der Tragsicherheit, der mit diesem Bruchmodell ab-
gebildet wird, besteht in der Gré3e der Sicherheitsheiwerte. Je groRRer die Sicherheitsbei-
werte gewahlt werden, desto geringer ist die Wahrscheinlichkeit, dass sich Setzungen an
der Gelandeoberflache zeigen. In diesem Sinn muss die Festlegung des Sicherheitsbei-
wertes die Modellbildung einerseits und die zuldssigen Setzungen andererseits berick-
sichtigen.
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9 Zusammenfassung

Unser Beitrag beschreibt den Stand der Technik in der Modellbildung und in der Regelung
fur die Stitzdruckberechnung. Am Beispiel der Berechnung fir den City- Tunnel- Leipzig
werden die entscheidenden Parameter fur die Hohe des Stiutzdrucks dargestellt. Dies ist an
erster Stelle der vorhandene Wasserdruck. Von den Bodenparametern haben vor allem die
Reibungswerte (c, @) einen bestimmenden Einfluss, die Ubrigen Parameter beeinflussen die
erforderliche Stutzkraft nur in geringem Mal3e. Die Berlicksichtigung der Bebauung wird in
der Literatur nicht konkret behandelt. Deshalb ist die ingenieurmafiige Behandlung dieser
Fragestellung quantitativ gezeigt, die dem planenden Ingenieur das erforderliche Formelwerk
zur Verfugung stellt.
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Messungen und deren Wertung beim Bau der U3 Nord, Los 1 in
Munchen
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Dipl.-Ing. Martin Wohlketzetter
Baureferat Hauptabteilung U-Bahn-Bau der Landeshauptstadt Minchen

Dipl.-Ing. Werner Hofer
Max Bdgl GmbH & Co KG

1 Einfahrung

Um den Nord-Westen Minchens mit dem U-Bahn-Liniennetz erschlieRen zu kénnen, wurde
im Jahre 2001 mit dem Bau der U-Bahnlinie U3 Nord, Los 1 begonnen. Dieses Los reicht
von der Haltestelle Olympiazentrum bis zur Haltestelle Olympiaeinkaufszentrum OEZ, wo es
an das Kreuzungsbauwerk mit der Ul anschlief3t (s. Bild 1). Die Streckenvortriebe des Loses
wurden samtlich in Spritzbetonbauweise errichtet, eine Vortriebsweise, mit der in Minchen
bereits vielfach Erfahrungen gesammelt werden konnten, da von den ca. 100 km U-Bahn-
Tunnelbauwerken im Steckennetz Miinchens Uber ein Drittel in Spritzbetonbauweise erstellt
wurden. Allerdings wurden im Rahmen des Loses 1 der U3 Nord verschiedene, in Minchen
erst vergleichsweise selten angewendete Sicherungsmittel eingesetzt. Dieses sind Disen-
strahlschirme, Rohrschirme und Injektionsschirme.

Im Rahmen dieser Veroffentlichung wird von den Erfahrungen berichtet, die mit den vorge-
nannten Schirmgewdlbesicherungen gewonnen werden konnten und es wird auf die
Verformungen eingegangen, die im Zuge der Herstellung der Sicherungsmittel sowie beim
nachfolgenden Vortrieb ermittelt wurden.
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Bild 1: Das U-Bahn-Liniennetz von Miinchen



2 Allgemeine Geologische und hydrogeologische Verhéltnisse

Die geologischen Verhéltnisse sind beispielhaft am Baugrundmodell Miinchens in Bild 2
dargestellt.

Jungste Talfullungen

der Isar Auffullungen,
feinkdrnige
Deckschichten
Tertiare Sande, dicht Tertiare Tone und Schluffe,
k ~ 12104 bis 1¢10°° m/s halbfest bis fest

k<1108 m/s
Bild 2: Schnitt durch den Baugrund Minchens

Unter geringmdachtigen Auffullungen, Mutterboden- und teils feinkdrnigen Deckschichten
stehen die quartaren Kiese mit einer Machtigkeit von bis zu ca. 13 m unter GOK an, die in
der Eis- und Nacheiszeit durch mehrmaligen Wechsel von Aufschotterung und Erosion
entstanden sind. Sie besitzen Uberwiegend eine mitteldichte bis dichte Lagerung, sind
geschichtet und weisen je nach Ablagerungsbedingungen und Alter einen sehr unterschiedli-
chen Sand- und Feinkornanteil auf. Die mittlere Durchlassigkeit der quartaren Kiese wird mit
etwa k = 5:10° m/s abgeschatzt. Unter dem Quartér folgen die tertidren Schichten. Sie
bestehen Uberwiegend aus Wechsellagerungen dicht gelagerter Fein- bis Mittelsande mit
Tonen bzw. Schluffen in halbfester bis fester Konsistenz. Entsprechend ihrer Entstehung
weisen diese Schichten engrdumlich teils stark unterschiedliche Machtigkeiten auf. Die
Durchléssigkeit der tertidaren Sande betragt im Mittel etwa 1-10™ bis 1.10™ m/s, die tertidren
Tone und Schluffe sind in baupraktischem Sinne als "dicht" zu bezeichnen.

Die quartaren Kiese weisen einen mittleren freien Grundwasserspiegel bei ca. 6 m bis 9 m
unter GOK auf, mit einem geringen, etwa nach Norden bis Nordosten gerichteten Stro-
mungsgefalle. Die Sande mit feinkérniger Uberdeckung weisen gespannte Grundwasser-
spiegel auf, deren Druck etwa dem Quartarwasserdruck entspricht.

3 Beschreibung des Bauloses im Uberblick

Mit der Ausfiihrung des Bauloses U3 Nord-1, welches im Jahre 2001 begonnen und im Jahre
2005 weitgehend abgeschlossen werden konnte, wurde die Arbeitsgemeinschaft Ed. Zublin
AG / Max Bagl GmbH & Co KG beauftragt. Das Baulos mit einer Gesamtlange von ca. 1955
m verlauft vom bestehenden Bahnhof "Olympiazentrum" lber den zu erstellenden Bahnhof
"Olympiapark Nord" zum Bahnhof "Olympiaeinkaufszentrum”, wo sich die Linie U3 in einem
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Kreuzungsbauwerk mit der Linie U1 hohenfrei kreuzt. Das Baulos vereinigt unterschiedlichs-
te Vortriebsweisen (s. Bild 3):

W1 Atmosphérischer Spritzbetonvortrieb mit Tertidrwasserhaltung: zwei mal ca. 510 m
Vortriebslange mit einer Querschnittsflache A ~ 41 m2. Im Bereich unter dem Werner-
Friedmann-Bogen wurden zur Sicherung zusatzlich Rohrschirme erstellt.

W2, W3, W4, W4.1 und O1: Atmosphdarische Spritzbetonvortriebe im Dichttrog mit
Tertirwasserhaltung: zwei mal ca. 50 m mit A ~ 41 m? (W2). 1 mal ca. 120 m mit A ~ 160
- 200 m2 und Dusenstrahlschirmsicherung (W3 und W4). 2 mal ca. 300 m mit A ~ 41 m?
(W4.1 und O1)

W4.2, W5 und O3: Insgesamt 410 m Bahnhofsbereich, Bohrpfahl- und Schlitzwandde-
ckelbauweise

O2: Spritzbetonvortrieb mit Druckluftstiitzung, zwei mal ca. 400 m Vortriebslange mit A ~
ca. 41 m2, Vortrieb im Tertiar sowie im Quartar mit Injektionsschirm (Abdeckinjektion),
Tertidrwasserhaltung.

Bild 3: Bauweisen im Los U3N-1

Nachfolgend wird im Detail auf die Abschnitte W1, W3 und W4 sowie O2 eingegangen, die
mit Schirmgewdlbesicherungen ausgefihrt wurden.

4

Vortrieb W3 und W4, Gro3querschnitt mit Dusenstrahlschirmsicherung

4.1 Allgemeines zum Vortrieb

Die Vortriebe in W3, W4 mit einer Querschnittsflache von bis zu 200 m2 erfolgten ausgehend
vom Startschacht mit vorauseilender Kalotte im Schutze eines dichten Schmaldichtwand-
trogs, der in das feinkdrnige Tertiar einbindet. Die ausreichende Einbindung wurde anhand
der Rittelprotokolle Uberprift. Zur Erhéhung der Ortsbruststandsicherheit wurden von der
Ortsbrust aus insgesamt 13 Diisenstrahlschirme (ca. 15,5 m Gesamtlange, 4,30 m Uberlap-
pung) sowie weitere Dlsenstrahlkorper im Quartar hergestellt (Bild 4 und 5).
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Bild 4: Grol3querschnitt mit Dusenstrahlschirm Bild 5: Kalottenvortrieb

Das Aufschneiden des Bodens erfolgte im Quartar mit Suspension (Simplex-Verfahren) mit
einem Druck an der Diuse von bis zu 400 bar. Damit im Boden kein derartiger Verpressdruck
entsteht, muss jederzeit ein kontrollierter Abfluss (Druckabbau) aus dem Bohrloch gewahr-
leistet sein (Ziehzeiten ca. 5 — 7 sec / 4 cm, Suspensionsmenge ca. 250 | / min).

Im Anschluss an die jeweilige Herstellung des Dusenstrahlschirms erfolgte der Kalotten-
vortrieb. Nach dem Auffahren der Kalotte Uber die gesamte Lange wurde die Strosse
nachgezogen.

4.2 Verformungen bei der Herstellung des Dusenstrahlschirms

Zunachst wird auf die Verformungen direkt nach der Disensstrahlschirmherstellung einge-
gangen. Bild 6 zeigt die Verformungen im Messquerschnitt MQ 8, etwa 35 m norddstlich des
Startschachts im Bereich W4. In Bild 7a sind die Vertikalverformungen der Oberflache tber
der Firste im Langsschnitt von W3 und W4 dargestellt.

Hebung [mm]

150
100
50 140 mm !
0 .
20 10 0 | TRIVEC TRIVEC 0 10 20
Hebung e 1] Hebung
[mm] [mm]

Bild 6: Verformungen im MQ 8 nach der Disenstrahlschirmherstellung
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Bild 7a: Oberflachenhebung tber der Firste im Langsschnitt von W3 und W4
Bild 7b: Erforderlicher Suspensionsruckfluss bei der Dusenstrahlschirmherstellung

Die Hebungen im MQ 8 betrugen uber der Firste bis zu 140 mm (Bild 6) und maximal im
Bereich W4 bis zu 250 mm (Bild 7a). Da sich in der Umgebung keine Bebauung befand,
waren die Hebungen zunachst als unkritisch eingestuft worden. Allerdings resultieren sie,
wie die Trivec-Messungen zeigen, insbesondere aus Dehnungen unmittelbar Gber der
Aufstandsflache im Bereich der Schichtgrenze Quartar / Tertiar. Da die Schmaldichtwand
lediglich einen geringen Abstand zum Dusenstrahlschirm von ca. 2 m besal3, fuhrten die
Hebungen dazu, dass die Schmaldichtwand in einem Bereich riss und undicht wurde.

Die Hebungen sind dadurch begriindet, dass beim nach oben gerichteten Disenstrahlkdrper
der erforderliche Rickfluss im Ringraum zwischen Boden und Bohrgestéange (s. Bild 7b (ev.
Bild 8) nicht geeignet gesteuert werden kann. Durch den mangelnden Riickfluss bildete sich
im Boden ein Uberdruck, der sich insbesondere durch einzelne Schichten mit geringer
Durchlassigkeit (Rollkieslagen) weit verbreiten konnte und damit den Boden insgesamt
angehoben hat. Mit steigender Uberdeckung nehmen die Hebungen ab (s. Bereich W3 in
Bild 7), da durch die zunehmende Auflast den Hebungen ein immer groRerer Widerstand
entgegengebracht wird. Allerdings betrugen die Hebungen selbst bei einer Uberdeckung von
mehr als 12 m und dem Einbinden des Dusenstrahlschirms ins feinkdrnige Tertidr noch ca.
20 mm.

Dagegen war zu Beginn der Disenstrahlschirmherstellung beim Startschacht nach dem
Durchbohren der Spritzbetonschale der Rickfluss eher zu grof3, so dass Hohlraume
entstanden, die wieder verfillt werden mussten.

Fur zukilnftige Projekte, bei denen eine verformungsarme Herstellung eines Dusenstrahl-
schirms in schwierigen Untergrundverhéltnissen erforderlich ist, erscheint es zweckmaRig,
der gezielten Steuerung des Suspensionsriickflusses beim Disen besondere Aufmerksam-
keit zu schenken. Vorstellbar ware es beispielsweise, diesem bereits aus anderen Baumal3-
nahmen bekannten Problem maschinentechnisch - z.B. durch eine doppelte Verrohrung die
gering vorauseilend gezogen wird, oder einem Ventil zur Steuerung des Rickflusses im
Bereich des Bohransatzes - zu l3sen.

4.3 Setzungen beim Vortrieb des GroRquerschnitts W3 / W4

Im Anschluss an die Dusenstrahlschirmherstellung erfolgte abschnittsweise zunéchst der
Kalottenvortrieb mit temporarer Spritzbetonsohle Uber die gesamte Vortriebslange und
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anschlie3end das Auffahren der Strosse und Sohle. In Bild 8 sind beispielhaft die nach der
Schirmherstellung ermittelten Setzungen im Bereich des MQ 8 dargestellt. Sie betrugen
maximal etwa 26 mm. Im Bereich W3 mit gréRerer Uberdeckung betrugen die Setzungen
zwischen 30 und 40 mm.

[mm] [ Nach DS-Schirm |

150
100
50 -
Nach Vortrieb:
0
ca. 26 mm

Bild 8: Setzungen durch den Spritzbetonvortrieb im Bereich W4 / MQ8

Um die Messergebnisse beurteilen zu kdénnen, sind sie in Tabelle 1 mit denen atmosphéri-
scher Spritzbetonvortriebe in Miinchen verglichen, die etwa gleiche Uberdeckung besaRen,
allerdings in Teilausbriichen und ohne Schirmgewdlbesicherung aufgefahren wurden.

Insgesamt ergeben sich Setzungen in der gleichen Grol3enordnung, was bedeutet, dass mit
dem Disenstrahlschirm die Setzungen gegeniber Vortrieben in Teilausbrichen nicht
reduziert werden. Wie die Gleitmikrometermessungen zeigen, werden die Krafte Uber das
Schirmgewdélbe konzentriert in den Boden unter der Schirmaufstandsflache eingeleitet.
Durch die Spannungskonzentration entstehen in diesem Bereich vergleichsweise grof3e
Stauchungen und Setzungen in einem eng begrenzten Bereich. Demgegeniber kommt es
beim Spritzbetonvortrieb in Teilausbrichen zwar je Teilausbruch zu gro3raumigeren
Gewodlbebildungen, beim zeitversetzten Auffahren der Teilausbriiche jedoch mehrfach zu
Lastumlagerungen und damit an der an der Oberflache insgesamt zu etwa gleichen Verfor-
mungen.

Oslilf;in Thcgrzgen UsN1
: W4 /W3
hof wiese
Vortriebsquerschnitt 0}’ ( i)
Querschnittsflache ca. [m?] 200 175 170 - 200
Uberdeckung ca. [m] 9,3 9,6 6,5/11
Max. Setzung [mm] 36 38 26 /40

Tabelle 1: Vergleich verschiedener atmospharischer Spritzbetonvortriebe
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Als Fazit lasst sich festhalten, dass beim Vortrieb mit dem Dusentrahlschirm die Setzungen
gegeniber Vortrieben im Teilausbruch nicht reduziert werden. Allerdings wird durch den
Dusenstrahlschirm die Ortsbruststandsicherheit deutlich erhoht. Da es bei den eigentlichen
Vortrieben nicht zu Schwierigkeiten kam, kann insgesamt der Vortrieb als erfolgreich
eingestuft werden kann.

5 Vortrieb W1, Gebaudeunterfahrung im Schutze eines Rohrschirms

Im Bereich W1 wurden 2 Spritzbetonvortriebe mit einer Querschnittsflache von A ~ 41 m?
atmospharisch im Tertiar mit Entwasserung der tertiaren Sandschichten aufgefahren (s. Bild
2). Von Interesse ist in diesem Bereich die Unterfahrung des Werner-Friedmann-Bogens,
eines 12-stéckigen Gebaudekomplexes, der in Schottbauweise hergestellt wurde. Die
Sohldruckspannung des 3 m breiten, mittig angeordneten Streifenfundaments, welches die
Hauptlasten des Gebaudes in den Untergrund einleitet, betragt ca. 280 kN/m2,

Bei einem vertikalen Abstand von ca. 12 m zwischen Fundamentunterkante und Firste und
einer Tertiariberdeckung von lediglich ca. 4 m wurde als zuséatzliche Sicherungsmal3nahme
ein Rohrschirm eingesetzt (s. Bild 9 und 10). Sudwestlich des W. Friedmann-Bogens schliel3t
eine Tiefgarage an.

Dichtwand

Bild 9: Unterfahrung Werner-Friedmann-Bogen im Langsschnitt und Lageplan

Je Schirm wurden insgesamt 38 Rohre hergestellt. Die Rohrlange betrug 12 m bei 4 m
Uberlappung. Der Bohrdurchmesser (Bohrkrone) betrug 146 mm bei 6 mm Ringspal.

In Bild 10 sind die Messergebnisse der Setzungsmessungen langs des Werner Friedmann-
Bogens (Schnitt s. Bild 9) in Abhangigkeit von der Vortriebsentwicklung dargestellt. Bereits
durch die Wasserhaltung (Entwéasserung der tertiaren Sande kam es zu Setzungen von etwa
4 bis 7 mm. Durch die Herstellung des Rohrschirms sowie die vorauseilende Setzung in
Folge des Vortriebs Gleis 2 erhdhten sich die maximalen Setzungen vor Auffahren der
Querschnitte auf ca. 10 mm. Der groldte Setzungsanteil resultiert anschlieRend aus dem
eigentlichen Vortrieb. Nach den Vortrieben betrug die maximale Setzung 25 mm.
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Bild 10: Setzungen beim Werner-Friedmann-Bogen in Abhangigkeit des Vortriebs

Zum Vergleich sind die Messergebnisse im Langsschnitt im Bereich W1 dargestellt (Bild 11).
Deutlich ist zu erkennen, dass im Bereich der Rohrschirme die Vertikalverformungen am
groRten sind. Einerseits wirken im Bereich Werner Friedmann Bogen linienférmig die grof3ten
Fundamentlasten und durch die verminderte Uberdeckung ist nur eine begrenzte Gewélbe-
bildung mdglich. Weiterhin fihrt auch die Schirmgewdélbeherstellung zu herstellungsbeding-
ten Verformungen.

0 Setzungen
[mm]
10
—_— ]
I ——— \ 25| 20
— _
v

Bild 11: Setzungen beim Werner-Friedmann-Bogen in Abhangigkeit des Vortriebs

Letztlich ist aber hinsichtlich der entstandenen Verformungen mit entscheidend, dass sich
der Rohrschirm und nachfolgend der Boden wahrend des Vortriebs zunachst verformen
muss, damit er seine Tragwirkung in Langs- und Querrichtung entwickeln kann. Daher
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entstehen die Uberwiegenden Verformungen auch wéhrend des Vortriebs bzw. unmittelbar
vorauseilend.

Als Fazit lasst sich hinsichtlich des Rohrschirms festhalten, dass der Rohrschirm die
Ortsbruststandsicherheit erhdéht. Zur Ausbildung der Tragwirkung sind allerdings Verformun-
gen erforderlich und somit tragt der Rohrschirm nicht primar zur Reduzierung der Verfor-
mungen bei. Allerdings fuihrten die Verformungen nicht zu relevanten Schaden, so dass die
Sicherungsmafnahmen insgesamt gesehen erfolgreich waren.

Da durch die Wasserhaltung im Terti&r dem Boden der Auftrieb entzogen wird, kommt es zu
Setzungen infolge Erhéhung des Bodeneigengewichts. Bei den in Minchen derzeit geplan-
ten groBeren Tunnelvortrieben mit Tertidrwasserhaltung wird haufig die Frage gestellt,
welche Setzungen und Setzungsdifferenzen durch die Entspannungswasserhaltung zu
erwarten sind. Zur beispielhaften Beantwortung dieser Frage werden die Setzungen vor
Beginn der Vortriebe in den Bereichen W1 / W2 betrachtet (s. Bild 12). Es zeigt sich, dass
durch die Wasserhaltung maximale Setzungen von etwa 5 mm bis 10 mm entstehen. Durch
Messungen in Grundwassermessstellen konnte weiterhin festgestellt werden, dass die
Absenktrichter Reichweiten von mindestens ca. 300 m bis 500 m aufweisen, was auch durch
Beobachtungen bei anderen U-Bahn-Baumalinahmen in Minchen bestatigt wird. Unter der
Annahme, dass die Grundwasserabsenkung ausgehend vom Vortrieb bis zur Reichweite r =
300 m linear auf 0 abnimmt und die Setzung aus Wasserhaltung maximal 10 mm betragt,
wurde mit einer FE-Berechnung eine maximale Tangentenneigung < 1 : 10000 errechnet.
Bertlicksichtigt man, dass unter herkbmmlicher Bebauung erste Schaden erst ab Tangenten-
neigungen von ca. 1 : 300 bis 1 : 500 auftreten, so kénnen die ermittelten Tangentenneigun-
gen als sehr gering beurteilt werden, die keine Bauwerksschaden erwarten lassen. Dies
wurde durch die Baumaflinahme bestatigt.

i Min. Reichweite ca._300 —500m 4—|
des Absenktrichters

Bild 12: Maximale Tangentenneigung infolge Setzungen durch Wasserhaltung

145



6 Vortrieb O2, Druckluftvortrieb mit Abdeckinjektion im Quartar

Die geologischen Verhdltnisse im Bereich O2 sind in Bild 13 dargestellt. Es wurde ein
Vortrieb mit Druckluftstitzung und zusatzlicher Quartérinjektion bei weniger als 1,5 m
Tertiariberdeckung vorgesehen. Der Injektionsbereich 1 mit einer Lange von ca. 40 m wurde
von GOK aus durchgefiuhrt. Der Injektionsbereich 2 war in Streckenmitte von GOK aus nicht
zuganglich und wurde daher vom Vortrieb aus injiziert. Bild 14 zeigt die engen Verhaltnisse
bei der Herstellung des Injektionsschirms vom Tunnel aus. Am Ende des Vortriebs konnte
die Injektion wiederum von GOK aus erfolgen.

Langsschnitt: Injektionsbereich 2
ca. 247 m von GOK
o ® o ° .
HHH‘ Hu und v. Ortsbrust aus 4
: o o ° We° Y Y.
TR e e 0 —

Injektionsbereich 1 °

ca. 42 m von GOK au§ .

Tertiaruber-
F e Gl S

< " “deckung > 1,
Dichttrog O3]
Druckluft p < 0,7 ba
Ca. 7900 Bohrmeter, ca. 16 300 Injektionsmanschetten

Bild 13: Langsschnitt Vortrieb O2 Bild 14: Injektion von der Ortsbrust

Zielvorgabe der Injektion war, die Durchlassigkeit der quartdren Kiese durch Injektion der
Rollkieslagen auf k < 5-10° m/s zu reduzieren, was mit Durchlassigkeitsversuchen im
Bohrloch uberprift wurde. Nach der Injektion erfolgte der Vortrieb in Spritzbetonbauweise mit
Druckluftstiitzung bei einem maximalen Uberdruck von 0,7 bar. Im Bereich O2 wurden
Setzungen von ca. 5 mm bis maximal 11 mm (ohne Berlicksichtigung der Setzungen infolge
Wasserhaltung) gemessen.

Um dieses Ergebnis werten zu kénnen, sind in Bild 15 vergleichend dazu die Ergebnisse von
Setzungsmessungen von Vortrieben mit Druckluftstiitzung (Schildvortriebe bzw. Spritzbeton-
vortriebe ohne InjektionsmafRnahme) in Abhéangigkeit vom Pfeilerverhéltnis A/D dargestellt.
Es zeigt sich, dass die beim Vortrieb O2 ermittelten Setzungen fir Druckluftvortriebe bei dem
vorliegenden geringen Pfeilerverhaltnis im Erwartungsbereich liegen. Die Injektion hat hier
anscheinend nicht zu einer deutlichen Reduzierung der Verformungen gefiihrt. Allerdings
war es auch das Ziel, die Durchlassigkeit zu reduzieren, und nicht, die Steifigkeit des Bodens
zu erhéhen, und dementsprechend wurde der Zementanteil der Suspension auch gering
gehalten. Insgesamt gesehen zeigt sich jedoch auch hier, dass Spritzbetonvortriebe mit
Druckluftstutzung nur zu geringen Setzungen mit geringen Tangentenneigungen fiihren, die
bei herkdmmlichen Geb&uden nicht zu Bauwerksschéden fuhren.

Berlicksichtigt man, dass der gemessene Druckluftverbrauch fast immer geringer war als der
errechnete ,Soll“-Verbrauch, so kann die zweifellos sehr aufwéndige InjektionsmalRnahme
(es wurden insgesamt ca. 21500 m Injektionsbohrungen mit Gber 43 000 Injektionsman-
schetten von GOK und vom Tunnel aus erstellt) als erfolgreich beurteilt werden.
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Setzungen bei Druckluftvortrieben in Abhangigkeit vom
Pfeilerverhaltnis A/ D

S I (VTG
2] T
= $ s=-0,85- A/D + 7,14
E 10 -
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S e, XC--sxlr_ _F
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Pfeilerverhéltnis A/D [-]
Bild 15: Setzungen bei Druckluftvortrieben in Abhangigkeit vom Pfeilerverhaltnis A/ D

7 Schlussbemerkung

Im Rahmen der Baumalihahme U3 Nord, Los 1 wurden 3 verschiedene Schirmgewdlbesi-
cherungen (Dusenstrahlschirm, Rohrschirm, Injektionsschirm) ausgefuhrt. Alle 3 Siche-
rungsmaflinahmen filhrten zu dem gewinschten Ziel, die Standsicherheit der Ortsbrust
wahrend des Vortriebs zu erhéhen bzw. das unkalkulierte Abstrémen von Druckluft zu
verhindern.

Wie die durchgefiihrten Messungen beim Dlsenstrahlschirm zeigen, sind hinsichtlich der zu
erwartenden Setzungen die Verformungen bei der Herstellung zu bertcksichtigen. Beim
nach oben gerichteten Diisenstrahlschirm besteht die Gefahr, dass durch den unkontrollier-
ten Ruckfluss der beim Dusen nicht gestitzte Hohlraum auslauft (Setzungen) oder aber ein
Uberdruck entsteht (Hebungen). Hier sind maschinentechnische Weiterentwicklungen
erforderlich, damit auch bei der Herstellung zu jeder Zeit ein kontrollierter Zustand gegeben
ist.

Beim Rohrschirm ist zu bertcksichtigen, dass gewisse Verformungen auftreten missen, bis
dieser seine volle Tragwirkung in Langs- und Querrichtung ausbilden kann. Die Tragwirkung
des Rohrschirms sowie die dazu erforderlichen Verformungen sind sicherlich auch von den
geometrischen und bodenmechanischen Randbedingungen abhangig. Erst wenn diese
Zusammenhdnge bekannt sind, kann der Frage weiter nachgegangen werden, wie der
Rohrschirm rechnerisch bei der Standsicherheitsbetrachtung der Ortsbrust berlcksichtigt
werden kann. Hierzu sind weitere Untersuchungen dringend erforderlich.

Allgemein ist hinsichtlich der Messungen zusammenfassend auszusagen, dass sie nach wie
vor ein wesentliches Element beim Spritzbetonvortrieb sind, auf das auch in Zukunft nicht
verzichtet werden kann. Sie bieten Uber Riickrechnungen die Mdglichkeit, zu tberprifen, ob
die Berechnungsannahmen zutreffend gewahlt wurden, bzw. die erforderliche Sicherheit im
Vortrieb gegeben ist. AuRBerdem liefern sie Erkenntnisse fiir zuklnftige Vortriebe.
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Anwendung der Bodenvereisung zur Unterfahrung des Hauptbahn-
hofes beim Bau des City-Tunnels Leipzig

Dipl.-Ing. Helmut Haf3
CDM Consult GmbH, Bochum
Dipl.-Ing. Winfried Glitsch
Deutsche Einheit Fernstral3en-planungs- und bau GmbH, Berlin

1 Allgemeines

In der Innenstadt von Leipzig wird derzeit das Projekt City-Tunnel verwirklicht. Bei dem City-
Tunnel-Leipzig handelt es sich um eines der groRten Infrastrukturprojekte Europas. Zur
Erweiterung des offentlichen Personen-Nahverkehrs wird eine neue S-Bahn Verbindung
zwischen den beiden Kopfbahnhofen Bayrischer Bahnhof und Hauptbahnhof erstellt. Die
Strecke quert die Innenstadt von Leipzig unterirdisch und wird auf ca. 3,9 km Lange als
Tunnel erstellt. Zu dieser Strecke gehoren vier unterirdische Bahnhofe, die Haltepunkte

— Bayrischer Bahnhof

— Wilhelm Leuschner Platz
- Marktplatz

- Hauptbahnhof

Der Verlauf der Trasse mit den Haltepunkten ist in Abbildung 1 dargestellit.

Abbildung 1: Streckenverlauf des City-Tunnels-Leipzig

Die Streckentunnel werden als zwei eingleisige Rohren mit einem Durchmesser von ca. 9 m
mittels Schildvortrieb aufgefahren. Die Erstellung der unterirdischen Haltepunkte erfolgt mit
Ausnahme eines Teiles des Haltepunktes Hauptbahnhof mit der Schlitzwandbauweise.

Bei der Unterquerung des Hauptbahnhofes und dem Bau des unterirdischen Haltepunktes
kommt auf einer LaAnge von ca. 80 m das Gefrierverfahren zum Einsatz. Dieser Teilabschnitt
mit Anwendung der kinstlichen Bodenvereisung zur Aushubsicherung wird nachfolgend
dargestellt.



2 Hauptbahnhof Leipzig

Der Hauptbahnhof Leipzig z&hlt zu den altesten und gréf3ten Kopf-Bahnhéfen der Welt. Er
wurde 1915 nach 13-jahriger Bauzeit mit 26 Bahnsteigen eingeweiht. Bombenangriffe in den
Jahren 1943 und 1944 zerstorten grof3e Teile des Bahnhofes (siehe Abbildung 2).

Abbildung 2: Bombenangriff 7. Juli 1944

Nach dem Krieg wurde der Bahnhof von 1954 bis 1962 wieder aufgebaut. Die Kosten
betrugen 40 Mio. Mark. Von 1996 bis 1997 erfolgte ein Umbau des Bahnhofes mit gleichzei-
tiger Erweiterung der Untergeschosse. Der Bahnhof wird heute fir den Nah- und Fernver-
kehr der Bahn sowie als attraktives Dienstleistungs-/Einkaufszentrum genutzt.

3 Situation und Bauaufgabe

Das Empfangsgebéude des Bahnhofes hat 4 Geschosse und ist 298 m lang. Das Bahnho-
fesgebaude wurde 1996/1997 in wesentlichen Teilen umgebaut und erweitert. Als Vorberei-
tungsmalinahmen fur den spateren Unterfahrungsbereich durch den City-Tunnel wurde das
Gebaude in diesem Bereich im Zuge des Umbaus auf neu erstellten GroRRbohrpfahlen mit
einem Durchmesser von d = 1,5 m gegriindet. Zwischen den Grol3bohrpfahlen, die in drei
Reihen angeordnet sind, wird das Tunnelbauwerk erstellt. Die Bodenplatte des Bahnhofes-
gebaudes ist in diesem Bereich so bemessen, dass die Kréfte freitragend auf die Pfahle
Ubertragen werden. Hierdurch wird ein Aushub des Baugrundes unterhalb des Gebaudes
zwischen den 3-reihigen Pfahlen ermdglicht. Abbildung 3 zeigt einen Querschnitt durch das
zu erstellende Tunnelbauwerk mit der Pfahlgriindung des Gebaudes.

Von den o.g. Umbaumalnahmen sind im Untergrund Anker, Weichgelinjektionen und
Injektionskubaturen (Dusenstrahlverfahren) verblieben. Des Weiteren ist lokal mit alten
Verbau- und Bauwerksresten zu rechnen. In Abbildung 4 ist eine dreidimensionale Darstel-
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lung der vorhandenen Grindungssituation des zu unterfahrenen Bauwerksbereiches mit
dem im Baugrund vorhandenen bzw. méglichen Bauwerksbestand vorhanden.

Abbildung 3: Tunnelquerschnitt unterhalb des Bahnhofesgebaudes

Abbildung 4: Bauwerkssohle mit Pfahlgrindung und sonstigen Einbauten
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Die Grundungsebene des Bahnhofesgeb&udes liegt im sudlichen Bereich uber eine Lange
von ca. 30 m bei ca. 108 mNN. Im nordlichen Bereich des Bahnhofesgebaudes liegt die
Grindungsebene Uber eine Lange von ca. 56 m bei ca. 103 mNN. Der mittlere Grundwas-
serspiegel von ca. 105,6 mNN liegt im nordlichen Grindungsbereich des Bahnhofesgebau-
des ca. 3 m - 4 m oberhalb der Griindungsebene. Im Bereich eines Fettabscheiders und des
Aufzugschachtes (Nordwestseite des Unterfahrungsbereiches) liegt die Griindungssohle bei
ca. 101,1 mNN. Die Unterkante des neuen Tunnels im Unterfahrungsbereich des Haupt-
bahnhofes liegt bei ca. 91,4 mNN. Der Auffahrungsbereich liegt somit durchgéngig im
Grundwasser.

Um das Tunnelbauwerk unterhalb des 4-geschossigen Bahnhofesgebdudes errichten zu
konnen, sind entlang der beiden aufl3eren Pfahlreihen wasserdichte und tragféahige Verbau-
wande herzustellen, um einen sicheren Aushub zu gewahrleisten. Andere Bauweisen waren
aufgrund der vorhandenen Randbedingungen und Teufenlage der Bahntrasse nicht méglich.

Nach Untersuchung mehrerer Verfahren wurde unter Berlcksichtigung der komplexen
Randbedingungen letztlich das Gefrierverfahren zur Herstellung der Verbauwande gewahit.
Im Luftbild der Abbildung 5 ist die ca. 80 m lange Teilstrecke gekennzeichnet, in der das
Gefrierverfahren zum Einsatz kommt. Die angrenzenden Bereiche des City-Tunnels werden
in Schlitzwandbauweise erstellt.

Abbildung 5: Tunnelverlauf unterhalb des Hauptbahnhofes Leipzig
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4 Baugrund- und Grundwasserverhaltnisse

Die beiden Hauptschichten, in denen die Vereisung bzw. der Vortrieb unter dem Bahnhofes-
gebaude verlauft, bilden die

— Flussschotter (geotechnische Schicht Ill) und
- Bitterfelder Sande (geotechnische Schicht VI).

Der Vereisungskoérper bindet mindestens 2 m in den Muschelschluff als nattirliche horizonta-
le Dichtungsschicht ein, so dass der Vereisungskdrper zusatzlich in den folgenden Boden-
schichten verlauft:

- Gringrauer Schluff (geotechnische Schicht VII) und
— Muschelschluff (geotechnische Schicht IX).

In Abbildung 6 ist der Verlauf der Baugrundschichten in einem L&ngsschnitt unter dem
Bahnhofesgebéude dargestellt.

Abbildung 6: Baugrundaufbau im Tunnelbereich - Langsprofil

Der mitteldicht bis dicht gelagerte Flussschotter besteht aus nicht bis schwach schluffigen
Sanden und Kiesen und kommen geschichtet sowohl in enger als auch weiter Abstufung vor.
Im basisnahen Bereich ist die Bildung von Blockpackungen aus Steinen und Grobkiesen
moglich. Die folgenden Bitterfelder Sande werden aus schwach schluffigen, eng abgestuften
Fein- und Mittelsanden gebildet und sind mitteldicht bis dicht gelagert.

Unterhalb der Bitterfelder Sande stehen die griingrauen Schluffe an. Diese Schicht umfasst
stark feinsandige tonige Schluffe und stark feinsandige Schluffe mit Gberwiegend steifer und
halbfester Konsistenz. Der Muschelschluff bildet einen nattrlichen Grundwasserstauer und
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besteht aus feinsandigen Schluffen und Tonen. Unterhalb des Muschelschluffs liegt der
Graue Sand als 2. Grundwasserleiter.

Der Grundwasserspiegel im mafl3gebenden oberen Grundwasserstockwerk oberhalb des
Muschelschluffs liegt zwischen 101,7 mNN (NW) und 106,9 mNN (HW). Der langjahrige
Mittelwasserspiegel liegt bei ca. 105,6 mNN. An der Basis des Flussschotters sind lokal
erhohte Werte der GrundwasserflieRgeschwindigkeiten mit mehr als 10 m/d nicht auszu-
schlief3en.

5 Anwendung des Gefrierverfahrens

Fur die geplanten VereisungsmalRhahmen stehen die beiden Kopfbaugruben sidlich und
nordlich des Unterfahrungsbereiches zur Verfigung. Die Baugruben werden voraussichtlich
durch Schlitzwande/Bohrpféhle umschlossen, die in den Muschelschluff als naturliche
Dichtungsschicht mindestens 2 m einbinden.

Der Aushub unter dem Bahnhofesgeb&ude soll im Schutze zweier seitlicher Frostkérperwan-
de, zwischen den beiden kopfseitigen Baugruben, ohne Druckluft und ohne auf3ere Grund-
wasserabsenkung ermoglicht werden. Da der Frostkérper die seitliche Baugrubenabdichtung
bildet, muss er ebenfalls mindestens 2 m in den natirlichen Grundwasserstauer (Mu-
schelschluff) einbinden.

Abbildung 7: Voruberlegungen Mikrotunnel fir horizontale Gefrierrohre - Querschnitt

Die Wasserdruck- und Erddruckkréafte sollen fur die einzelnen Auffahrabschnitte des
geplanten Tunnels Uber den Frostkdrper in Kombination mit einer riickverankerten Spritzbe-
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tonaul3enschale sicher abgeleitet werden. Die Anker mussen aufgrund des Kriechverhaltens
des Frostkorpers nachspannbar ausgebildet werden. Der Frostkdrper hat bis zur Herstellung
der Spritzbetonschale mit Rickverankerung sowohl eine statische als auch abdichtende
Funktion. Nach dem Erreichen der Endfestigkeiten der Spritzbetonschale mit Ruckveranke-
rung wird die statische Funktion aus der kombinierten Wirkung des Frostkorpers und der
rickverankerten Spritzbetonschale tGbernommen. Die statische und abdichtende Funktion
des seitlichen Frostkdrpers in Kombination mit der horizontalen Dichtungsschicht (Mu-
schelschluff) ist bis zur Fertigstellung des wasserdichten Tunnelrohbaus erforderlich.

Nach Fertigstellung des Tunnelbauwerks unterhalb des Bahnhofesgeb&udes wird die
Vereisung abgestellt. Nach dem Auftauen des Frostkorpers verbleibt keine Sperrwirkung im
Baugrund und ein Stromen des Grundwassers ist in den Bodenschichten unterhalb des
Tunnelbauwerks maglich.

Um die erforderlichen Gefrierwande herstellen zu koénnen, sind Gefrierbohrungen in den
Baugrund einzubringen. Hierzu standen grundsatzlich zwei Mdoglichkeiten zur Verfligung.
Eine Mdoglichkeit bestand darin, die erforderlichen Gefrierrohre horizontal anzuordnen.
Aufgrund der vorhandenen Randbedingungen ergeben sich Bohrlangen bis zu 80 m. Um die
fur das Vereisungsverfahren erforderlichen Lagegenauigkeiten der Gefrierrohre zu erreichen
ware der Einsatz des Mikrotunnelverfahrens erforderlich. Der Einbau von Gefrierrohren in
Mikrotunneln erfolgte bereits bei dem Projekt Fahrlachtunnel und derzeit auch bei dem
Projekt US55 am Brandenburger Tor in Berlin. Eine mégliche Anordnung der Mikrotunnel zum
Einbau der Gefrierrohre ist der Skizze der Abbildung 7 dargestellt. Abbildung 8 zeigt einen
Langsschnitt mit Anordnung der Mikrotunnel.

Abbildung 8: Voriberlegungen Mikrotunnel fir horizontale Gefrierrohre - LaAngsschnitt

Bei dem Einsatz von Mikrotunnelbohrungen waren allerdings zwei wesentliche Gesichts-
punkte zu berucksichtigen. Die Technik ist empfindlich gegen den vorhandenen Bauwerks-
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bestand im oberen Bereich. Bei einem evtl. Steckenbleiben eines Vortriebs ist eine Bergung
der Maschine von oben durch das vorhandene Bauwerk nicht mdglich. Damit die Gefrier-
wande sicher in den Muschelschluff einbinden, sind sehr tiefe Baugruben fir die untersten
Mikrotunnel erforderlich. Auf diese tiefen Baugruben wirken sehr hohe Lasten aus dem 4-
geschossigen Gebaude. Durch die groRe Tiefenlage besteht weiterhin die Gefahr, dass die
Wasser stauende Schicht des Muschelschluffs durchbrochen wird und somit eine Kommuni-
kation des unteren Grundwasserleiters mit dem oberen Grundwasserstockwerk erfolgt.

Diese Schwierigkeiten und Risiken fuhrten dazu, dass der Einbau von vertikalen Gefrierroh-
ren gewahlt wurde. Hierzu sind vorab zwei Hilfsstollen unterhalb des Bahnhofesgebaudes
herzustellen. Aus diesen Hilfsstollen mit einem Innendurchmesser von ca. di = 2,4 m heraus
erfolgen dann die Bohrarbeiten gegen das driickende Wasser zum Einbringen der Gefrier-
rohre in den Untergrund. Um eine ausreichende Sicherheit und Tragfahigkeit der Gefrier-
wande zu erzielen, wurde eine Mindestdicke von 3 m angesetzt, so dass die Anordnung von
zwei Gefrierrohrreihen je Hilfsstollen erforderlich ist, um die Frostkorperdicke aufzugefrieren.
In Abbildung 9 ist der Regelquerschnitt durch den tief liegenden Bauwerksbereich darge-
stellt. Die Pféahle der mittleren Reihe sind nach Aushub der obersten Meter durch Injektionen
im PfahlfuBbereich zu verstarken, um die Tragfahigkeit wahrend des Bauzustandes zu
erhdéhen. Bei den beiden duRReren Pfahlreihen im Bereich der Gefrierwande kann darauf
verzichtet werden, da die Mantelreibung der Pféhle durch den Frostkdrper wesentlich erhdht
wird.

Abbildung 9: Regelquerschnitt vertikale Gefrierrohre mit Hilfsstollen
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Abbildung 10 zeigt eine Draufsicht auf den zu erstellenden Tunnelabschnitt. Der westliche
und ostliche Vortrieb der Hilfsstollen erfolgt von Stiden nach Norden aus den zuséatzlichen
kleinen Startbaugruben.

Abbildung 10: Draufsicht Hilfsstollen und Gefrierwande

6 Besonderheiten

Aufgrund der komplexen Randbedingungen ergibt sich eine Vielzahl von anspruchsvollen
Punkten und Besonderheiten. Im Zuge dieses Aufsatzes wird auf zwei Besonderheiten
eingegangen.

Beim sidlichen Hilfsstollen erfolgt der Vortrieb unmittelbar unterhalb eines hoch belasteten
Pfeilerfundamentes. Um ungleichmallige Beanspruchungen des Fundamentes zu vermei-
den, ist der Vortrieb des Hilfsstollens in diesem Bereich mittig unter das Fundament zu
verschwenken (siehe auch Abbildung 10). Hierdurch entfernt sich der Hilfsstollen von der
auReren Pfahlreihne und die Gefrierrohranordnung ist in diesem Bereich entsprechend
anzupassen, um den erforderlichen Frostkdrper herstellen zu kénnen. In Abbildung 11 ist der
Bereich unterhalb des groRen Fundamentes mit der angepassten Anordnung der Gefrierroh-
re dargestellt. Abbildung 12 zeigt ein Foto des entsprechenden Pfeilers.
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Abbildung 11: Detail - Querschnitt unterhalb des Pfeilerfundamentes

Abbildung 12: Bogentrager mit Pfeiler
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Im Zuge der Baugrunderkundungen wurden auch Messungen der Grundwasserfliel3ge-
schwindigkeiten mit Hilfe von Tracerversuchen durchgefuhrt. Anhand der Messungen
ergaben sich Geschwindigkeiten zwischen ca. v = 0,2 und 1,4 m/d fir das wahrend der
Bauausfuhrung vorhandene Grundwassergefalle. Anhand der Ermittlungen der Durchlassig-
keiten des Flussschotters auf Basis der Kornverteilungen sind allerdings ortliche hohere
Grundwasserfliegeschwindigkeiten an der Basis des Flussschotters von bis zu mehr als 10
m/d nicht auszuschlieen. Um diesem Risiko Rechnung zu tragen, werden die zweireihig
angeordneten Gefrierrohre auf Licke gesetzt, so dass sich bei dem Regelabstand von 1,2 m
bei jeder Reihe ein Abstand von ca. 0,6 m ergibt. Nach den analytischen Verfahren von
Sanger/Sayles und Khakimov kénnen die fur das Aufgefrieren kritischen Grundwasserflie3-
geschwindigkeiten in Abhangigkeit des Bodens, des Gefrierrohrabstandes und der Gefrier-
temperatur errechnet werden. In Abbildung 13 sind die Ergebnisse dieser Berechnungen als
Kurven aufgetragen. Bei den vorhandenen Randbedingungen ergibt sich eine beherrschbare
GrundwasserflieBgeschwindigkeit von ca. v = 9 bis 15 m/d. Als zusatzliche Sicherheit wird
im Zuge der Bohrarbeiten fir die Gefrrierrohre eine zementhaltige Bohrspulung unter Druck
in den Boden eingebracht. Aufgrund des Bohrabstandes von ca. 0,6 m wird hierdurch die
Durchlassigkeit der kritischen groben Lagen an der Basis des Flussschotters deutlich
reduziert und somit auch die Gefahr zu hoher GrundwasserflieRgeschwindigkeiten vermie-
den.

Abbildung 13: GrundwasserflieRgeschwindigkeit in Abhangigkeit des Gefrierrohrabstandes
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7 Zusammenfassende Daten

Abbildung 13 zeigt eine Grafik des fertig gestellten Tunnelabschnittes und S-Bahnhofes
unterhalb des Bahnhofesgebaudes. Um dieses Bauvorhaben unter den vorhandenen
komplexen Randbedingungen sicher und wirtschaftlich verwirklichen zu kdnnen, wurde der
Einsatz des Gefrierverfahrens gewdahlt. Nachfolgend sind die relevanten Daten fir die
Erstellung der Gefrierwadnde noch einmal zusammenfassend aufgefihrt:

- Frostkorperlange: ca.80m

— Frostkorperdicke: d=3,0m

— Gesamt-Frostkdrpervolumen: ca. 13.600 m3
- Anzahl Gefrierrohre: ca. 400

- Gesamtlange Gefrierrohre: ca. 6.900 m
- Anzahl Temperaturmessrohre: ca. 90

- Gesamtlange Temperaturrohre: ca.1.400 m
- Anzahl Temperaturmessgeber: ca. 600 Stk.
- Gefriertemperatur (Sole): T<-35°C
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Die neue Unterinntalbahn
Erfahrungen mit Mal3hahmen zur Bodenverbesserung

Dipl.-Ing. Johann Herdina
Brenner Eisenbahn GmbH

1 Projektbegrindung

Die Verkehrszahlen sind ein unumstéRlicher Beweis fur den sténdig steigenden alpenque-
renden Gluterverkehr. Die derzeit verfigbaren Infrastrukturen sind zwar in der Lage der
heutigen Nachfrage ausreichende Kapazitaten zu bieten, doch der zukinftigen Wachstums-
entwicklung sind sie nicht gewachsen, da keine Reserven mehr vorhanden sind. Hinzu
kommt, dass das unterfertigte Verkehrsprotokoll der Alpenkonvention den ungehinderten
Ausbau der Straf3eninfrastruktur nicht mehr zulasst.

Aus diesem Grund ist die europaische Politik bestrebt die Eisenbahnachsen Moncenis,
Loétschberg und Gotthard (NEAT) und Brenner zu leistungsfahigen Verkehrstragern auszu-
bauen.

Nur mit Hilfe eines derartigen Ausbaus wird es zukiinftig méglich sein, der Verkehrsnachfra-
ge gerecht zu werden und auch den Modal-Split in Richtung Schiene zu verbessern.

2 Projektubersicht Neue Unterinntalbahn

Die neue Unterinntalbahn reicht von Baumkirchen bis Brannenburg und ist Teil der TEN-
Achse Berlin — Palermo, die von der EU als prioritédres Ausbauprojekt Nr. 1 eingestuft wurde.
Zurzeit ist der so genannte erste Abschnitt der neuen Unterinntalbahn, der von Baumkirchen
bis Kundl/Radfeld reicht, zu 70% bereits in Bau. Der schrittweise Ausbau der Gesamtachse
fuhrt zu unterschiedlichen Ausbaustadien, so sind z.B. die Hochleistungsstrecken Berlin-
Halle/Leipzig, Florenz-Rom und Rom-Neapel bereits in Betrieb, andere Abschnitte wie zB
Nidrnberg-Ingolstadt, Verona-Bologna, Bologna-Florenz aber auch die Briicke Uber die
Strae von Messina sind in Bau (siehe Bild 1). Schon bald kdnnen weitere Abschnitte in
Betrieb genommen werden, wie z.B. die Strecke Nurnberg-Ingolstadt, die rechtzeitig fur die
FuRballweltmeisterschaft in Deutschland im Jahre 2006 fertig gestellt wird, oder Verona-
Bologna im Jahr 2008 und Bologna-Florenz 2007. Deutschland, Osterreich und Italien
investieren hohe Summen im Schienenausbau, um hier eine wettbewerbsféahige Nord-
Sidverbindung zu schaffen.



Ausbaumalnahmen TEN - Achse Berlin - Neapel - Palermo
|:| In Betrieb

« Berlin — Leipzig / Halle

* Munchen — Grafing

« Circonvallazione Sud Innsbruck / Umfahrung IBK Sid
« Florenz - Rom

« Roma — Neapel

« Fiumetorto - Palermo

- In Bau

« Leipzig / Halle — Erfurt

« Erfurt — Nlrnberg

* Nurnberg— Miinchen

» Baumkirchen — Kundl/Radfeld

« Verona — Bologna

—/xv

« Bologna — Florenz

* Neapel — Salerno

* Messina (*) - Patti

* Castelbuono - Fiumetorto
- In Planung

« Grafing — Kiefersfelden

« Brannenburg - Kundl/Radfeld

« Brenner Basistunnel

« Franzensfeste - Verona
« Salerno -Reggio Calabria — Briicke von Messina

« Patti - Castelbuono

(*) Die Strecken S.F. del Mela—T.Vigliatore und Villafranca-
Messina sind in Betrieb

Bild 1: AusbaumalRhahmen TEN Achse Nr. 1

In Osterreich unterscheidet man drei Ausbaumafnahmen:

1. der 1. Abschnitt der neuen Unterinntalbahn von Baumkirchen nach Kundl/Radfeld.
Zurzeit sind fast 28 km von den 40 geplanten Ausbaukilometern in Bau.

2. der Brenner Basistunnel, der in der Verantwortung der grenziberschreitenden européi-
schen Gesellschaft BBT SE liegt und sich in einer vertieften Planungsphase befindet.

3. der 2. Abschnitt der neuen Unterinntalbahn von Kundl/Radfeld bis zur Staatsgrenze nach
Deutschland, in dem momentan die Machbarkeitsstudie aus dem Jahr 1993 einer Aktua-
lisierung zugefihrt wird.

Die Kerndaten fur den 1. Abschnitt im Unterinntal sind eine 40 km Neubaustrecke mit
3 Verknupfungsstellen zur Bestandsstrecke, ausgelegt auf eine Hochstgeschwindigkeit von
250 km/h. Aufgrund der angetroffenen geographischen Randbedingungen durch Bevolke-
rungs- und Wirtschaftszentren im Unterinntal, dem Verlauf des Inns, der bestehenden
Eisenbahnstrecke und der Autobahn, und dies alles in einem verhaltnismaliig engen alpinen
Tal, war es schwierig eine den Umweltbedingungen angepasste Trasse zu finden, die allen
Anforderungen gerecht werden konnte. Am Ende kam es zu einer Trassenfestlegung als fast
durchwegs unterirdische Trasse, die mehr einer Hochgeschwindigkeits-U-Bahn in einem
alpinen Tal gleicht, als den herkbmmlichen Vorstellungen einer ausgebauten Eisenbahnstre-
cke. Nachdem im Zuge des eisenbahnrechtlichen Genehmigungsverfahrens diese Trasse
auch behordlich genehmigt wurde, wurden verschiedene Ausschreibungen und Lose
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definiert. Mittlerweile sind 10 Baulose vorgesehen, deren Grenzen durchwegs aufgrund von
Wechseln in Bauverfahren festgelegt wurden. Nun kommen in der Erstellung dieser Bau-
mafnahmen sehr viele der bekannten Spezialtiefbauverfahren zur Anwendung, von Spund-
wandarbeiten Uber Schmalwande, Bohrpfahlwéande, Schlitzwénde zu Deckelbauweisen, von
NOT-Vortrieben zu groBen Maschinenlosen. In einzelnen Abschnitten werden auch bekannte
Verfahren in bisher noch nicht Gblichen Kombinationen angewendet, wie z.B. das
Hochdruckbodenvermortelungsverfahren aus einer druckluftbeaufschlagten Kalotte heraus.
Ein kurzer Uberblick tiber die 10 Baulose gibt Ihnen einen Eindruck:

Trassengesamtubersicht und Baubeginn I

| H1 ‘ H2-2 | H2-1 | H3-4 413}6 H8
KUNDL BRIXLEGG rreeeess=s™™™ T e
RADFELD i WIESING JENBACH
MUNSTER
mEmmm——  |n Bau Baubeginn 2007
Baubeginn 2006 Baubeginn 2008
SCHWAZ TERFENS FRITZENS
--.-/
— L
JENBACH
H8 H4-3 H5 | H6 | H7

Legende:
H ... Hauptbaulos

Bild 2: Trassengesamtubersicht 1. Abschnitt

Wahrend das noch nicht ausgeschriebene Baulos H1 Verkniipfung Radfeld ein Erdbaulos ist,
handelt es sich bei dem Baulos H2-2 Radfeld — Brixlegg um eine offene Bauweise im Grund-
wasser und beim Baulos H2-1 Radfeld — Brixlegg um einen nach den Regeln der NOT (Neue
Osterreichische Tunnelbauweise) hergestellten Tunnel. Zu erwéahnen ist im Baulos H2-1 der
nach erfolgter Wiederaufspiegelung doch verhaltnisméRig hohe Wasserdruck von 6 bar, der
auf die Innenschale wirken wird.

Im Anschluss wird das Baulos H3-4 Munster — Wiesing als Maschinenlos mit einer Gesamt-
lange von 5.746 m mit einer Hydroschildmaschine aufgefahren, wobei hier ein Au3endurch-
messer von 13,08 m vorgesehen ist.

An dieses Hydroschildlos grenzt Richtung Osten das kiirzeste Los H3-6 Tiergartentunnel mit
717 m an. Dabei handelt es sich um einen kurzen NOT-Tunnel in einem Festgesteinsblock.
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Daran schliel3t wiederum das Baulos H8 Jenbach - Stans, in dem neben einer weiteren
Schildfahrt auch die Herstellung der Verknipfung der Neubaustrecke mit der Bestandsstre-
cke in Stans ausgeschrieben ist. Bei diesem Los ist besonders zu erwahnen, dass das
Schild mehrere wichtige Verkehrstrager, wie z.B. die Autobahn und die OBB Bestandsstre-
cke, aber auch die Verkehrsanlagen der Zillertalbahn, in sehr seichter Lage unterféhrt.

Im Baulos H4-3 Stans/Fiecht kommen fiir die Unterfahrung der Autobahn und der Eisen-
bahnbestandsstrecke eine Sonderbauweise mit Hochdruckbodenvermdrtelung, genauso wie
herkdbmmliche Baugruben mit Unterwasserbetonsohlen, zur Ausfiihrung. In diesem ca.
2.600 m langen Baulos wird die Autobahn zwei Mal schleifend gequert. MaRgeblich fir
dieses Los sind die sehr enge Fuhrung der bestehenden und neuen Infrastrukturanlagen im
Inntal auf der gesamten Bauloslénge und die damit verbundenen schwierigen Ausfiihrungs-
phasen.

Im Anschluss daran kommt gegen Westen das langste Los des 1. Abschnittes der neuen
Unterinntalbahn zur Ausfuhrung. Dabei handelt es sich um das Baulos H5, dem Tunnel
Vomp/Terfens mit einer Gesamtlange von 8.380 m. Hier sind die Bauarbeiten bereits sehr
weit fortgeschritten und es ist mit einer Fertigstellung der noch laufenden Vortriebsarbeiten
im Frahjahr 2007 zu rechnen. Zurzeit wird ein schwieriger Abschnitt im Ubergang vom Fels-
zum Lockermaterial unter der Talflur des Inns mit Druckluftunterstiitzung aufgefahren.

Im Anschluss an diese Baustelle wird das zweitkleinste Los mit einer Gesamtlange von
1.330 m, das Baulos H6 — Galerie Terfens, errichtet. Im Zuge der Bauarbeiten fiir diese
Galerie sind auch erhebliche Bdschungssicherungsarbeiten erforderlich gewesen.

Als letztes Baulos ist das Baulos H7 Fritzens - Baumkirchen mit einer Gesamtlange von
5.287 m zu erwédhnen. In diesem Baulos kommen hauptsachlich Deckelbauweisen unter
Drucklufteinsatz zur Ausfuhrung, wobei aber auch eine 450 m lange Querung unter dem
Bahnhof Fritzens mittels NOT und unter Anwendung von horizontaler Hochdruckbodenver-
mortelung ausgefihrt wird.

3 MaBnahmen zur Bodenverbesserung

Wie bereits erwahnt kommen in den diversen Baulosen des Unterinntals verschiedenste
spezielle Tiefbauverfahren zur Anwendung. Zur Bodenverbesserung werden neben Injekti-
onsmalRnahmen in den Tunnelvortrieben auch extensiv Rohrschirmanwendungen herange-
zogen und hauptsachlich Dusenstrahlverfahren fir verschiedenste AbdichtungsmalRnahmen.
Beim Ddusenstrahlverfahren kommen die bekannten Ein- bzw. Drei-Phasen-Verfahren
respektive single und triplex-jetting-Verfahren zum Einsatz, wobei das Ein-Phasen-System
fur horizontale Voraussicherungen zur Anwendung kommt, wahrend das Drei-Phasen-
System bei den vertikalen Bodenverbesserungen seinen Einsatz findet. Bei dem gerade in
der Angebotsprifung befindlichen Baulos H8 Jenbach werden im Zuge der Schildvortriebe
im Anschluss fir die Rettungsstollen extensive Dichtblécke mit dem Diisenjetverfahren als
eine mogliche Ausfihrungsvariante ausgeschrieben.
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Bild 3: Los H8 HDBV Dichtblock im Bereich des Anschlusses des Rettungsstollen an den
Haupttunnel

In diesem Fall sollen die Dichtblécke senkrecht bzw. leicht geneigt von der Oberflache
hergestellt werden.

Eine besonders intensive Anwendung des Dusenstrahlverfahrens findet im Baulos H4-3
Stans aufgrund der dort vorgefundenen Randbedingungen statt:

— Trasse in der Talflur des Inntals

- Unterquerung von Hauptverkehrstragern

- Baugrund: weitgestufte sandige Kiese

— Grundwasser unmittelbar unter Gelande

- Durchlassigkeiten zwischen Kf = 10 bis 10 m/s

- keine Grundwasserabsenkung zuléssig

- keine stauenden Schichten in erreichbarer Tiefe

- der Grundwasserspiegel ca. 2,5 bis 4,5 m Uber Firste

Aufgrund der Zuganglichkeit von obertage wurde seitens des Planers eine Bodenverbesse-
rung von obertage ausgewahlt.

Nun ergibt sich ein Sicherungs- und Vortriebskonzept fur das Baulos Stans mit einer
ringformigen UmschlieBung im DSV-Verfahren mit Querschotten alle 20 m, mit einer
Dichtheitskontrolle zwischen diesen Querschotten vor Vortriebsbeginn, ein Kalottenvortrieb
unter Druckluftbeaufschlagung mit einer max. Druckhéhe von 1,1 bar und ein Vortrieb in der
Strosse und Sohle ohne Druckerhéhung nach Uberpriifung der Dichtigkeit. Dieses aufwandi-
ge und kostspielige Vortriebsverfahren ist aufgrund der Beengtheit der Verhéltnisse und der
Bundelung der Verkehrsinfrastrukturen im Bereich des Unterinntals erforderlich.
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Bild 4: Querschnitt bei Stanserbach

Die Umschliel3ung des geplanten Hohlraums mit DSV-S&ulen erfolgt anhand von exakten
Stichplanen, um die erforderliche Uberlappung von min. 10 cm im Zwickel zu gewahrleisten.
Die Brenner Eisenbahn GmbH hat bereits in der Ausschreibung die Erstellung von Probe-
saulen in einem Probefeld vorgeschrieben, um die Wirksamkeit der BodenmalRnahme
Uberprifen zu kdnnen und die Jet-Parameter festzulegen.

Seit November 2005 wurden verschiedene Probesaulen hergestellt und seitens der BEG
begutachtet. Es konnte festgestellt werden, dass in den Probefeldern die geforderten
Saulendurchmesser von 1,50 m Uberall erreicht wurden und somit die Machbarkeit in den
anstehenden Bodenverhéltnissen gegeben ist.

Im Bereich des Bauloses H5 war neben anderen schwierigen Bauabschnitten auch die
Unterfahrung des Grandlbaches in der Nahe eines Wohnhauses erforderlich. Bei einer
gegebenen minimalen Uberdeckung von unter 1 m zur Sohle des Bachgerinnes wurde der
Tunnel in diesem Bereich mit dem Einbringen eines doppelten Rohrschirms in der Kalotte
aufgefahren. Mit den eingesetzten Voraussicherungsmaf3nahmen konnten die Vorgaben
hinsichtlich Setzung eingehalten werden. Die Bohrarbeiten fir die Rohrschirme konnten
aufgrund der Larmbelastigungen im angrenzenden Haus nur wahrend des Tages durchge-
fuhrt werden, um hier fur die Anwohner ertragliche Verhéltnisse sicherzustellen.

Im Baulos H7 Fritzens — Baumkirchen kommt ebenfalls fur die schleifende Unterfahrung des
Bahnhofes das Hochdruckbodenvermoértelungsverfahren zum Einsatz. In diesem Fall wird
aus einer in Abhangigkeit vom jahreszeitlichen Grundwasserstandes mit Druckluft beauf-
schlagten Kalotte mit sehr geringen Druckhdéhen von max. 0,6 bar ein DSV-Kdérper aus
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horizontalen Jet-Pfahlen angefertigt. Fir das Auffahren der Strosse und Sohle werden
jeweils unter Erhéhung der Druckstufe und nach Vorbehandlung des Bodens im Bereich der
Ulme mittels DSV-Verfahrens diese Bereiche aufgefahren. Auch hier wurde seitens der BEG
ein Probefeld mit Probeséaulen bereits in der Ausschreibung vorgesehen. Um die Herstel-
lungsbedingungen mdglichst nahe an die tatsachlichen Herstellungsbedingungen heranzu-
fuhren wird dieses Probefeld im Bereich des ersten Kalottenabschnittes aus dem davor
gebauten Deckelabschnitt errichtet. Weiters hat die BEG gemeinsam mit dem Planer
festgelegt, dass der Beginn der Strecke mit horizontaler DSV-Kdérper so weit vor der Bahn-
hofsunterfahrung ist, damit auch wahrend der Herstellung der ersten drei Abschnitte noch die
Feineinstellung der Parameter fur die Bodenvermdrtelung optimiert werden kann ohne den
Eisenbahnverkehr auf der Bestandsstrecke im Unterinntal zu beeinflussen.

Im Baulos H7 wurden bereits fiir 2 Rettungsschachte die Herstellung von einer DSV-Sohle
erfolgreich ausgefihrt und in diesen Bereichen sind die Betonarbeiten fur die Schachtherstel-
lung und Rettungsstollenherstellung bereits voll im Gang.

4 Zusammenfassung

Aufgrund der Lage und Trassenwahl des ersten Abschnittes der Unterinntaltrasse im Bereich
Kundl/Radfeld — Baumkirchen sind an mehreren Stellen technisch schwierige Bereiche
aufzufahren. In diesen Bereichen sind die Bodenverhaltnisse tUber geeignete Malinahmen zu
verbessern. Die ersten Erfahrungen mit den angewandten Maflinahmen und die erstellten
Probefelder lassen die BEG als Bauherrn mit Zuversicht auf die technischen schwierigen
Aufgaben im Unterinntal blicken.
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1 Projektubersicht

Die 2. S-Bahn Stammstrecke ist nicht nur eine der bedeutendsten und wichtigsten Infrastruktur-
mafl3nahmen der Zukunft fir Minchen, sie ist auch eine in allen Belangen technische und bautech-
nische Herausforderung, wie sie vergleichsweise im innerstadtischen Bereich in Deutschland mit
keinem Projekt vergleichbar ist.

Bild 1: Gesamtubersicht der Trasse der zweiten S-Bahn-Stammstrecke

Die Trasse der neu zu bauenden Strecke beginnt am Bahnhof Laim (Bild 1). Ostlich des Bahnhof
Laim ist ein Uberwerfungsbauwerk angeordnet, das die optimale Verkniipfung der bestehenden
und der 2. S-Bahn-Stammestrecke erlaubt. AnschlieBend fuhrt die Trasse weiter in Richtung Innen-
stadt Uber eine Eisenbahniberfihrung in Form einer 100 m langen Stabbogenbricke, unterquert
die Friedenheimer Briicke und erreicht 300 m westlich der Donnersbergerbriicke das Westportal
des Tunnels (Bild 2). Von dort aus taucht die Trasse in zwei parallel verlaufende, eingleisige Tun-
nels ab, die im maschinellen Schildvortrieb aufgefahren werden, und erreicht zentral unter dem
Hauptbahnhof die gleichnamige Station in einer Tiefe von ca. 40 m (Schienenoberkante). Die Tras-
se unterquert anschlieend in Richtung Osten die U1/2 am Bahnhofsvorplatz und die U4/5 am
Karlsplatz/Stachus in einer vertikalen Distanz von ca. 7,70 m, passiert in 30 m Abstand die Frauen-
kirche und erreicht am Marienhof den ebenfalls in rd. 40 m Tiefe (Schienenoberkante) gelegenen



zweiten unterirdischen Haltepunkt. Von hier aus fuhrt die Trasse unter der Maximiliansstral3e in
Richtung Osten unter der Isar hindurch zum Verzweigungsbauwerk am Max-Weber-Platz. Der in
bergménnischer Bauweise zu erstellende Hauptast fihrt in einem 300 m Radius Richtung Ost-

bahnhof, wobei die U5 noch einmal unterfahren wird und erreicht in der Gleisanlage am Ostbahn-
hof wieder die Oberflache.

Bild 2: Gesamtubersicht der Gradiente der zweiten S-Bahn-Stammstrecke
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Der Nebenast in Richtung Leuchtenbergring berquert die U5 und verlauft unterhalb der Kirchen-
stralBe zum Haidenauplatz, wo der Hauptast gekreuzt wird. Er taucht ebenfalls im Bereich der
Gleisanlage wieder auf. Der Abschnitt in der KirchenstraRe wird aufgrund der geringen Uberde-
ckung in einer offenen bzw. Deckelbauweise erstellt.

2 TunnelbaumalRnahmen

Bild 3: Gesamtiibersicht der TunnelbaumafRnahmen

Von den tber 14 km Streckentunnel werden knapp 13 km bergménnisch aufgefahren und ein Teil-
stuck in offener Bauweise (Bild 3). Die Zentralen Zugangsbauwerke der unterirdischen Stationen
am HBF und Marienhof werden ebenfalls in offener bzw. Schlitzwand-Deckelbauweise erstellt. Auf
Grund der Streckenlange werden die parallel laufenden Tunnel mit je 4,6 km Lange mit 2 Schildvor-
triebsmaschinen aufgefahren.

Der maschinelle Vortrieb beginnt westlich der Donnersbergerbriicke und endet an der Abzweigstel-
le beim Max-Weber-Platz. Gleichzeitig werden die 4 Tunnelréhren des Haupt- und Nebenastes ab
der Abzweigstelle in Spritzbeton mit Druckluftstitzung auf insgesamt knapp 4 km Gesamtlange
aufgefahren.

Bild 4: Tunnelquerschnitt in den Strecken und im Bereich der Haltepunkte
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Der Ausbruchquerschnitt der getrennten Streckentunnel betréagt je ca. 66,5 m2, der der unterirdi-
schen Stationen, die teils in offener, hauptsachlich jedoch in Spritzbetonbauweise aufgefahren
werden, rd. 320 m2 (Bild 4).

3 Projektspezifische Baugrunduntersuchungen

Im Zuge der Baugrunderkundung wurden insgesamt 119 Aufschlussbohrungen nach DIN 4021 im
Rammkern- bzw. Rotationskernbohrverfahren mit Bohrdurchmessern von 146 mm bis 360 mm und
Tiefen von 17 m bis 71 m unter Ansatzpunkt abgeteuft. In der Summe wurden bis zum Zeitpunkt
dieses Berichtes Uber 5200 Bohrmeter fir die BaumalRnahme 2. S-Bahn Stammstrecke Minchen
niedergebracht. 73 Bohrungen wurden als Ein- bis Vierfachgrundwassermessstellen (GWM) aus-
gebaut. Die Baugrundaufschliisse wurden dabei in verschiedene Erkundungsbohrprogramme
(EKB) aufgeteilt und die gewéhlten Untersuchungsabstande jeweils auf die gestellte Planungsauf-
gabe und den hierzu notwendigen Aussagetiefgang ausgerichtet.

Das 1. EKB wurde bereits im Zeitraum von Marz bis August 2004 durchgefiihrt und diente zur fla-
chenhaften Erkundung des Baugrundes im Einflussbereich der Baumafinahme. Hierbei wurde an-
nahernd ein konstantes Aufschlussraster lber die gesamte Strecke gewahlt.

Das 2. EKB wurde im Zeitraum von Februar bis August 2005 durchgefihrt und diente zur verdich-
tenden Erkundung fur gesonderte Fragestellungen, besonders im Bereich der Haltestellen, Ret-
tungsschachte und Sonderbauwerke. Im Bereich von Umplanungen (z.B. aufgrund von Lagever-
schiebungen von Rettungsschéachten) wurden ebenfalls in diesem Erkundungsprogramm Bohrun-
gen projektiert.

Das 3. EKB lief von Oktober 2005 bis April 2006. Im Bereich Haidhausen ist eine LHKW-Belastung
im Tertiargrundwasser bekannt, die im Zuge der ersten beiden Bohrprogramme auch erkundet
wurde. Zur Eingrenzung der bestehenden LHKW-Belastung wurden im 3. EKB Grundwassermess-
stellen hergestellt, in denen Immissionspumpversuche durchgefihrt wurden. Die Ergebnisse sind
zur Detailplanung des Wasserhaltungskonzepts in Haidhausen erforderlich. Fir die Dimensionie-
rung von WasserhaltungsmalRnahmen in den oberen Aquiferen liegen in Minchen ausreichend
Erfahrungen vor. Allerdings missen im Zuge der Baumaflinahme 2. S-Bahn Stammstrecke Mun-
chen tiefliegende Aquifere bepumpt werden, so dass neben den Aufschlussbohrungen auch zwei
Brunnen im Bereich eines geplanten Rettungsschachtes hergestellt wurden. Hier soll ein Grol3-
pumpversuch zur Bestimmung der erforderlichen Parameter fur die Dimensionierung der Wasser-
haltung im Detail durchgefiihrt werden.

Die Bohrungen wurden genutzt, um in den Bohrléchern Versuche durchzufiihren:

- Bohrlochaufweitungsversuche zur Abschatzung der Bodensteifigkeit
- Bohrlochrammsondierungen (BDP) zur Abschétzung von Lagerungsdichten / Konsistenzen
- Durchlassigkeitsversuche (Pumpversuche und Aufflllversuche)

Von den aus den Bohrungen entnommenen Boden- und Gesteinsproben wurden im Labor des
Zentrum Geotechnik der TU Minchen bisher Gber 600 Proben fiir bodenmechanische Untersu-
chungen ausgewahlt. Neben klassifizierenden Versuchen zur Bestimmung der Bodenart wurden
vor allem Versuche zur Bestimmung der Konsistenz, Scherfestigkeit, Druckfestigkeit und Durchlas-
sigkeit durchgefuhrt.
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4 Baugrundmodell und allgemeine geologische Verhaltnisse

Anhand aller Daten kann ein Baugrundmodell entwickelt und in einem Langsschnitt dargestellt
werden. Allgemein lasst sich der anstehende Baugrund nach den Versuchsergebnissen und vorlie-
genden ortlichen Erfahrungen folgendermafRen zusammenfassend beschreiben (Bild 5):

Bild 5:Vereinfachtes Baugrundmodell im Streckenverlauf

- Im Bereich der 2. S-Bahn-Stammstrecke Miinchen stehen ab der Gelandeoberflache in der Re-
gel zunachst geringmachtige Decklagen, Uberwiegend aus Humus und Verwitterungsschichten
oder teils mehrere Meter dicke kiunstliche Auffillungen an. Nur im Bereich des Ostbahnhofes ist
zusétzlich eine bis zu ca. 4,5 m machtige quartare Tonuberdeckung (Losslehm) bekannt.

— Darunter folgen, als Teil der Minchner Schotterebene, bis in Tiefen zwischen ca. 5 m und 17 m
eiszeitliche (Hochterrasse und Niederterrasse) und im Bereich der Isar auf einer tiefer liegenden
Terrasse auch nacheiszeitliche Quartarschotter.

Aufgrund ihrer Ablagerung im flieRenden Wasser sind die Kiese erfahrungsgemaf etwa horizon-
tal geschichtet, wobei Sand-, Feinkorn- oder Rollkieslagen bzw. -linsen zwischengeschaltet sein
koénnen. Teilweise lasst sich der eiszeitliche Schotterkorper in einen alteren (vorwirmeiszeitli-
chen) und einen darlber abgelagerten jingeren (wirmeiszeitlichen) Abschnitt unterteilen, wobei
als Trennschicht ortlich Uberreste einer zwischeneiszeitlichen Bodenbildung (Paldoboden) in
Form von Humus, humosem Kies, verwittertem Kies oder Torfeinlagerungen bekannt sind.

Aus den quartaren Schottern sind Verfestigungen zu Konglomerat (Nagelfluh) mit unregelmani-
ger Verteilung, Haufigkeit und Ausdehnung bekannt.

- Unter dem Quartar folgen bis in sehr groRe Tiefe die friher abgelagerten Bodenschichten des
Tertiars, die tektonisch zur ungefalteten Oberen SuRwassermolasse gehodren. Die Tertidrabla-
gerungen sind durch etwa horizontal verlaufende lebhafte Wechsellagerungen von Sand-, Ton-,
Schluff- und — in der hier relevanten Tiefe — in geringerem Umfang auch von Kiesschichten ge-
kennzeichnet. Charakteristisch fur das Munchner Tertiar sind der hohe Quarzanteil der Sande
und Kiese sowie die haufig ausgepragte Glimmerfihrung (Flinzsand).

Aus dem Minchner Stadtgebiet sind Reliefunterschiede der Tertiaroberflache von mehreren Me-
tern innerhalb weniger Meter Horizontaldistanz bekannt, die eine Form von Rinnen, Mulden, Er-
hebungen oder vom Quartarschotter tiberdeckten alten Terrassenstufen aufweisen.

Die tertiaren Bdden sind bereichsweise durch Kalk zu Festgestein verfestigt.
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5 Grundwasserverhaltnisse

Das vorher erwahnte Baugrundmodell in Verbindung mit den Grundwasserverhaltnissen und der
Verteilung der Tertidraquifere werden nachfolgend schematisch insbesondere fur den Bereich
Haidhausen 6stlich der Isar beispielhaft dargestellt (Bild 6). In diesem Untersuchungsgebiet besitzt
der Quartaraquifer in der Regel eine geschlossene Grundwasseroberflache. Ostlich der Isar ist
dieser Grundwasserleiter von den tertidren Sanden nach den Aufschlissen durch eine feinkérnige
Zwischenschicht hydraulisch getrennt.
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Bild 6: Grundwasserleiter rechts der Isar, verschiedene Druckspiegel

Die Tertiarsandschicht des ersten Tertiaraquifers (TI) ist nach den Aufschliissen 6stlich der Isar im
Tiefenbereich zwischen ca. 512 miNN und 502 miNN mit Mé&chtigkeiten zwischen etwa 4 m und
9 m bis zum Ende des 6stlichen Planungsabschnittes vorhanden. Ostlich der Isar liegt im Tl zu-
nachst ein freier Grundwasserspiegel mit Vorflut zur Isar vor und steigt, ausgehend vom Niveau der
kleinen Isar aus, nach Osten an. Je nach Wasserstand und Abstand zur Isar ist das Grundwasser
Richtung Osten gespannt. Die Grundwasserdruckflache des Tertidraquifers Tl liegt bis zu ca. 10 m
unter der Grundwasseroberflache des Quartars.

Ein im Ost-West-Schnitt nicht durchgehend vorhandener zweiter Tertiaraquifer (Il) wurde im Be-
reich Haidhausen nicht mit flachiger Verbreitung angetroffen. Ein voraussichtlich flachig zusam-
menhé&ngender dritter Tertidraquifer (TII) mit etwa 4 m bis 8 m Machtigkeit wurde in den tieferen
Bohrungen angetroffen. Die Grundwasserdruckflache des Tertiaraquifers Tl entspricht annahernd
dem des TI. Mit den tiefen Aufschlussbohrungen wurde ein voraussichtlich zusammenhé&ngender
vierter Tertidraquifer (TIV) mit erbohrten Mindestmachtigkeiten bis 10 m erkundet, dessen Druck-
flache entgegen dem des Tl und TIII einige Meter tiefer liegt und annahernd horizontal verlauft.
Aulerdem liegen Uber die gesamte Erkundungstiefe verteilt zahlreiche weitere kleine tertiare
Sandschichten bzw. —linsen vor, deren hydraulischer Kontakt zum Quartaraquifer oder zu den
machtigen Tertidraquiferen nicht im Detail bekannt ist.

Die Grundwassermessungen und die durchgefluhrten Pumpversuche zeigen, dass die bepumpten
Aquifere drei und vier im Einflussbereich der Pumpversuche zusammenhéngen und von den han-
genden Hauptaquiferen weitgehend abgetrennt sind. Weiterhin ist allgemein festzustellen, dass die
Grundwassermessstellen in der Nachbarschaft des Pumpversuchs auf Anderungen der Entnah-
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memengen je nach Abstand zum Entnahmeort unmittelbar oder nur mit geringer zeitlicher Verzége-
rung reagieren.

Insbesondere ist zu erwahnen, dass nach Abschalten der Grundwasserentnahme in allen beein-
flussten Grundwassermessstellen ein Anstieg vom Absenkungshiveau auf das Ausgangshiveau
innerhalb weniger Minuten zu beobachten war. Im Hinblick auf Wasserhaltungen und Grundwas-
serentspannungen in gespannten tertidiren Sanden bedeutet dies, dass nach dem Ausfall eines
Brunnens innerhalb kurzer Zeit ein Wiederanstieg auf das natirliche / urspriingliche Druckniveau
mdglich oder zu erwarten ist.

Mit den bisher gewonnen Erkenntnissen wurden die Voraussetzungen geschaffen, um den Pla-
nungsprozess fir das Projekt 2. S-Bahn Stammstrecke qualifiziert fortzufiihren. Ein Projekt, in dem
Maschinenvortrieb mit 4 bar Wasserdruck zu bewaltigen ist, bei dem 40 m tiefe Baugrube zu be-
messen sind, stellen nicht unbedingt das Alltagsgeschéft dar. Dies soll am Beispiel Haltepunkt Ma-
rienhof verdeutlicht werden.

6 BaumalRnahme fur den Haltepunkt Marienhof

6.1 Allgemeines

Eine der Herausforderungen, die im Zusammenhang mit dieser Baumalnahme zu bewaéltigen ist,
ist der Bereich des Haltepunktes Marienhof, der sich nérdlich des neuen Rathauses befindet. Hier
liegt einer der wenigen freien Platze in der Innenstadt von Minchen (Bild 7), der bereits in den Jah-
ren 2004 bis 2006 als Baustelleneinrichtungsflache fur die Herstellung der Bahnsteigerweiterungen
der U-Bahn unter dem Neuen Rathaus genutzt wurde.

Bild 7: geplante Situation an der Gelandeoberflache des Marienhofs mit wenigen Ausgangen aus
dem unterirdischen Haltepunkt Marienhof
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Nach Fertigstellung der 2. S-Bahn-Stammstrecke sollen nur an sechs Stellen kleine betriebsbe-
dingte Bauwerke an die Gelandeoberflache reichen. Bis dahin ist dort eine groRe und besondere
Baumalinahme abzuwickeln, die nachfolgend vorgestellt wird.

6.2 Verkehrsbelange

Aus verkehrlicher Sicht ist ein sehr leistungsfahiger Verkehrsknoten mit einem Mittelbahnsteig und
zwei AulRenbahnsteigen zu bauen (Bild 8). Alle Bahnsteige miissen mit der Geléandeoberflache und
vor allem — hier wird der bei weitem groRere Verkehrsanteil erwartet — mit dem Ubergang zur U-
Bahn verknlpft werden. Diese Verknipfungen sind in den Zentralbereichen der Bahnsteige ange-
ordnet, da sie hier zu den kirzesten Wegen fuhren.

Rettungsstollen

Bild 8: Bahnsteige, Verbindungs- und Rettungsstollen, Ausgange

Fur die randlichen Bereiche der Bahnsteige missen fur den Fall eines Brandes mit Rauchentwick-
lung zuséatzlich Ausgénge geschaffen werden. Hier sind Zugange zu Rettungsstollen vorgesehen,
die eine direkte zusatzliche Verbindung zu den Aufgdngen bereitstellen. Derartige Stollen, auch
eigene Schéchte, charakterisieren das Gesamtprojekt an vielen Stellen, denn es wird sichergestellt,
dass im Abstand von 600 m von den Haupttunneln unabhéngige Fluchtmdéglichkeiten bestehen.

Der Schnitt in Bild 9 zeigt die Gradiente der zweiten S-Bahn-Stammstrecke in einer Tiefenlage von
etwa 40 Metern. Schon heute fahrt die U-Bahn am Marienplatz tief unterhalb des Stral3enniveaus.
In H6he der U-Bahn wird die Verteilerebene angeordnet. Eine Ebene tiefer soll die neue S-Bahn
hindurch fahren.
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Bild 9: Langsschnitt durch das Bauwerk Haltepunkt Marienhof

6.3 Tiefe Baugrube

Dazu wird eine sehr tiefe Baugrube erforderlich, fur die eine Deckelbauweise vorgesehen ist. Auf-
grund der grofRen Grundrissabmessungen werden zur Abstitzung der Deckel Primarstitzen erfor-
derlich.

Die gedeckelte Baugrube, die einen bedeutenden Teil des Marienhofes beansprucht, wird nur ei-
nen Teil des Bahnhofs erschlieBen kdnnen. Es werden zusatzlich bergmannische Erweiterungen
der Baugrube erforderlich, um den vollstandigen Bahnhof herzustellen, der auch unter vorhandene
StraRen und Bebauung reicht (Bild 10).

Zunachst soll die groR3e tief reichende Baugrube hergestellt werden. Parallel dazu kénnen im
Grundriss kleinere, aber ebenso tiefe Baugruben fir Schachte zur Gelandeoberflache erstellt wer-
den. Von der groRen Baugrube aus werden als nachstes in Spritzbetonbauweise die Tunnel aufge-
fahren, die die Gleise fuhren. Hier wird nach aktueller Planung in einer Réhre bereits die Innen-
schale erstellt sein, wenn die Tunnelbohrmaschinen, die die Hauptstrecken auffahren, von Westen
kommend durch den Bahnhof hindurch gezogen werden. Anschlieend werden die Tunnel ab-
schnittsweise auf den Bahnhofsquerschnitt erweitert. Die Herstellung der Verbindungs- und Ret-
tungsstollen ist als nachster Schritt fir die Bahnhofsfertigstellung vorgesehen.
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Bild 10: Baugrube und bergméannische Bauweisen fir die Herstellung des Haltepunktes Marienhof

Am Marienhof reicht das Tertiar recht dicht an die Gelandeoberflache und Uberragt das quartare
Grundwasser. Im Tertidar bestehen mehrere voneinander weitgehend unabhangige GW-Stock-
werke, die in tertidren Sanden ausgepragt und durch méchtige tertiare Tone voneinander getrennt

sind (Bild 11).

Bild 11: Erkundungspunkte, mindestens zwei tertidre Grundwasserstockwerke

Vor allem in die tertidren Wechselschichten muss die 43,5 m tiefe Baugrube hergestellt werden, die
mit Schlitzwanden von nach heutigem Planungsstand etwa 52,5 m Tiefe umschlossen werden wird

(Bild 12).
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Bild 12: vereinfachte Darstellung der Baugrundsituation

Zunéchst soll im Schutz eines verankerten Verbaus bis in 6 m Tiefe ein Voraushub vorgenommen
werden, der auch den Bereich der 0.g. Schachte umschlief3t (Bild 13). Er stellt die Arbeitsebene flr
die Herstellung der Schlitzwande und Primarstitzen dar. Kurz darunter wird der erste Deckel her-
zustellen sein. Der tiefere Aushub erfolgt in mehreren Ebenen unterhalb von Deckeln, die die Bau-
grube aussteifen, die jedoch jeweils eine groRe Aussparung erhalten sollen, um den Aushub und
vertikale Materialtransporte zu erleichtern. Nicht alle hergestellten Deckel bleiben im Endzustand
als Geschossdecken erhalten. Die Deckel dienen einer hohen Steifigkeit der Baugrube. Sie sollen
zumindest teilweise mit Hilfe von Pressen gegen die Schlitzwande verspannt werden, um Verfor-
mungen aus der Ubertragung der Erddrucklasten und aus dem Schwinden des Betons zu kompen-
sieren. Der tiefste Aushub, der auf die Durchfahrtsbereiche fiir die Tunnelbohrmaschinen be-
schrankt ist, soll bis auf 43,5 m Tiefe reichen.

In relativ geringem Abstand zu den Schlitzwanden liegen die bestehenden U-Bahn-Réhren, die
durch die BaumalRnahme nicht gefahrdet werden dirfen. Sie sind mit Schwarzabdichtungen vor
dem drickenden Grundwasser geschitzt, die bei Rissbildungen praktisch nicht repariert werden
konnten. Weiterhin bestehen benachbarte Bauwerke, die ebenfalls keine groReren Verformungen
aus der BaumaRnahme erleiden durfen.

Aussparung

T T

[

R

P

G,

d

(o C e

A

O

U-Bahn

< A A

bergmannische

bergm&nnische
Erweiterung

Erweiterung

Bild 13: Langsschnitt durch die Deckelbaugrube
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7  Zur Ermittlung der Einbindetiefe der Schlitzwand

Bei ersten Berechnungen der Schlitzwand mit tblichen Berechnungsprogrammen ergaben sich
sehr grofRe Einbindetiefen. Der Grund liegt im Ublichen Ansatz der Erddruckfiguren auf beiden
Wandseiten. Auf der Rickseite der Wand wird ein umgelagerter erhéhter aktiver Erddruck ange-
setzt, wobei die Umlagerung sich nur bis zur Tiefe des Belastungsnullpunktes oder bis zur Tiefe der
Baugrubensohle bezieht. Darunter werden hohe, nicht umgelagerte Erddriicke zum Ansatz ge-
bracht. Am Wandfu3 auf der Baugrubenseite wird ein mobilisierter Erdwiderstand zum Ansatz ge-
bracht, wobei eine Beschrankung der Erddruckspannungen auf 50 % des passiven Erddrucks im
Hinblick auf die Verformungsvertraglichkeit tblich ist, siehe Bild 14. Dies fiuhrte im konkreten Fall zu
Einbindetiefen von deutlich Giber 10 m.

Hintergrund dieses Ublichen Ansatzes ist, dass sich wahrend des Aushubs einer Baugrube der
Erddruck vor und hinter der Wand, wie in Bild 15 dargestellt, &ndert. Der Ausgangsspannungszu-
stand ist (bei Vernachlassigung der Einflisse aus der Wandherstellung) beidseits der Wand der
Erdruhedruck. Er wird gemal} den auftretenden Verformungen auf der Wandriickseite auf einen
(erhdhten) aktiven Erddruck abgebaut. Auf der Baugrubenseite entfallt der Erddruck im Aushubbe-
reich ganz. Daflr steigt er im Einbindebereich vom urspringlichen Ruhedruck ausgehend auf einen
mobilisierten Erdwiderstand an, der gemeinsam mit den Ankerkraften dem Erddruck auf der Wand-
rickseite das Gleichgewicht halt.

umgelagerter
erhohter

aktiver
Erddruck
<50 % | oder
mobilisierter i
Erdwiderstand tber Bettung zu
max. 50 % mobilisierter
Erdwiderstand

Bild 14: tbliche Erddruckansétze
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14 m

20 m
Aufbau vom Ruhedruck auf den Abbau vom Ruhedruck aufden
mobilisierten Erdwiderstand erhdhten aktiven Erddruck

(Verformungen erforderich)

Erdruhedruck =
beidseitiger
Primarspannungszustand

Bild 15: Veranderung des Erddrucks bei einer flachen Baugrube wahrend des Aushubs vor einer
Wand
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Mit Hilfe von Finite-Element-Berechnungen wurde die Erddruckentwicklung fur die tiefe Baugrube
am Marienhof untersucht. In Bild 16 sind die Erddriicke im Einbindebereich auf der Baugrubenseite
der Wand dargestellt. Fir die ersten Zwischen-Aushub-Zustande ergibt sich im Prinzip noch die in
Bild 15 dargestellte Situation. Beim Endaushubzustand dagegen liegt der voll mobilisierte Erdwi-
derstand unterhalb der Spannungen, die vor dem Baugrubenaushub durch den Ruhedruck im Bo-
den eingepréagt waren.

Erdruhedruck = GOK
Primérspannungs-\/ ]
| zustand - --7m
it R Ty v I T T s | ) 14m
CHER T A | e N | Aussteifungsdecken
0 m
(
Erdwiderstand - s
nach

(
I
| 3. Aushubphase
|
|

Bild 16: Finite-Elemt-Berechnungen zur tiefen Erdruhedruck =\/ GOK
Baugrube Marienhof Ul s = ; Crm
zustand - . e

links oben: Netz

Aussteifungsdecken

rechts oben: Erddruck im WandfuRRbereich bei
einem Zwischenaushub-Zustand

rechts unten: Erddruck im WandfuRbereich
nach Endaushub.

Erdwiderstand
nach Endaushub

‘ Erdwiderstand < urspriinglicher Primérspannungszustand |

-50 m

Der geweckte Erdwiderstand ist damit gegeniber den Ausgangsspannungen als eine Entlastung
anzusehen, welche ohne nennenswerte Verschiebungen erreicht werden kann.

Das kann genutzt werden, um die Einbindetiefe der Wand zu optimieren. Da fir die Mobilisierung
des Erdwiderstandes, die auch hier mit einer Spannungsrotation verbunden ist, bei der Situation
des End-Aushub-Zustandes der sehr tiefen Baugrube nur sehr geringe Verformungen notwendig
sind, kann auf die Begrenzung der Erdwiderstandsspannungen auf 50 % verzichtet werden. In den
neuen Normen sind dafiir auch Regelungen vorgesehen:

- In DIN 1054:2005, 6.4.2 (6) heil3t es: "Sofern bewusst grol3ere Verschiebungen des Bauwerkes
in Kauf genommen werden, darf in begrindeten Fallen der Teilsicherheitsbeiwert yg, fur den
Erdwiderstand herabgesetzt werden. ..." Da im hier behandelten Fall noch nicht einmal gré3ere
Verschiebungen vorausgesetzt werden missen und der Erdwiderstand als abgeminderter Erd-
ruhedruck angesehen werden kann , kénnten die Spannungen im Erdauflager auch als gunstige
Einwirkung angesetzt und nur die Deckenplatten als Auflager bemessen werden.
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— DIN 1054:2005, fordert unter 10.6.3 (4): "Sofern die FuBverschiebungen einer Wand mit Rick-
sicht auf die Gebrauchstauglichkeit begrenzt werden missen, z. B. bei Baugrubenwanden ne-
ben Geb&uden oder bei Stutzung des Wandful3es in weichem bindigem Boden, wird empfohlen,
entsprechend 4.4 (5) den charakteristischen Erdwiderstand mit einem Anpassungsfaktor n < 1
abzumindern ...". Auch diese Regelung lasst aufgrund der Begriindung zu, den Anpassungsfak-
tor mit n = 1 zu wahlen.

Die genannten Ansatze fihren dazu, dass die Baugruben-Schlitzwande am Marienhof mit ver-
gleichsweise zu den ersten Entwurfen geringen Einbindetiefen von etwa 9 m auskommen werden.
Danach sind beim Marienhof bei einer Baugrubentiefe von etwa 43,5 m Schlitzwandlangen bis et-
wa 52,5 m Tiefe erforderlich und ausreichend.

8 Malnahmen zur Verformungsbegrenzung

Beim Entwurf der Baugrube sind die vorhandenen unmittelbar benachbarten U-Bahn-Linien zu be-
achten, die unterfahren werden missen und neben denen die tiefen Wande herzustellen sind. Au-
Rerdem werden die Bahnhofstunnel unter die Bebauung des Schefflerblocks und des Hofgrabens
reichen, die dabei keinen Schaden erleiden durfen. Die Tunnelquerschnitte mit 32 m Breite und
12,5 m Hohe bilden aufRergewdhnlich grof3e Hohlr&ume, die nicht verformungsfrei aufgefahren wer-
den konnen. Selbst bei optimalen Bauabldufen und schonenden Bauweisen entstehen Uber der
Hohlraumfirste nach ersten Berechnungen Verformungen von deutlich tber 4 cm, die zu einer Be-
eintrachtigung der Gebrauchstauglichkeit der Nachbarbauwerke flihren wirden.

Im Hinblick auf die benachbarten U-Bahn-Réhren ist die Deckelbauweise die geeignete MalRnah-
me, um horizontale Verformungen gering zu halten. Dabei ist zweckmaRig und zielfiihrend, zumin-
dest einige der Decken gegen die Wande zu verspannen. Mit der Verspannung soll erreicht wer-
den, dass die Erddruckmobilisierung hinter der Wand mit méglichst geringen Verformungen ge-
schieht und die Stauchung und das Schwinden des Betons in den Decken ausgeglichen werden.

Bild 17: Ubersicht fiir die MaRnahmen zur Verformungsbegrenzung

In einem weiteren Schritt wird mit Hebungsinjektionen eine weitere Vorabmafinahme geplant. Sie
soll vertikale Verformungen ausgleichen und Schaden an Bauwerken oberhalb der 2. S-Bahn-
Stammstrecke verhindern. Die Hebungsinjektionen sind sowohl im Bereich unterhalb der beste-
henden U-Bahn als auch unter Geb&uden, die zu unterfahren sind, vorgesehen. Um die Zugang-

182



lichkeit zu schaffen, wird man aus der Baugrube heraus zunéchst Stollen herstellen, von denen aus
Manschettenrohr-Bohrungen unter die Gebaude vorgetrieben werden kénnen. Mit Hilfe der Injekti-
onsrohre wird in einem ersten Schritt vor den ersten TunnelbaumalRhahmen Zementsuspension in
den Boden hineingepresst, um ihn vorzuspannen. Der unter Druck eingebrachte Zement wird den
Boden zunachst in vertikalen, dann in horizontalen Rissen aufsprengen und die eingebrachte Sus-
pension wird die Gelandeoberflache und die Gebaude leicht anheben. Das geschieht kontrolliert,
indem das Injektionsgut tber eine Vielzahl von Manschetten dosiert und weit verteilt eingebracht
wird, wobei an vielen Nivellementpunkten die zugehdrigen Hebungen gemessen werden.
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Bild 18: geplante Hebungsinjektionen unterhalb der U-Bahn und der vorhandenen Bebauung
AnschlieBend koénnen erste Teile des Haltepunkt-Tunnels aufgefahren werden. In stabilen Zwi-
schenzustanden ist dann vorgesehen, die beim Auffahren der Teil-Tunnelquerschnitte entstande-
nen Setzungen durch fortgesetzte Injektionen wieder auszugleichen. Insgesamt sind mehrere Zyk-
len von Injektionen und Tunnelbauschritten vorgesehen. Dadurch kénnen die Gebaudegrindungen
in einer Toleranzbreite der Verformungen von etwa 1 cm Hebung bis 1 cm Setzung gehalten wer-
den, obwohl sich ein Punkt an der Tunnelfirste eventuell um mehrere Zentimeter setzt.

Aktuell werden im Projekt der 2. S-Bahn-Stammestrecke an vielen Stellen optimierende Planungs-
schritte sowie Detailanalysen durchgefuhrt und die Planung zur Ausschreibungsreife gebracht. Die
Planungsmannschatt ist darauf vorbereitet, dass die Bauarbeiten 2007 beginnen kdénnen.
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Tunnel Westtangente Freising —
Geotechnische Grundlagen und bautechnische Losungen

Dr.-Ing. Wolfgang Rauscher
Ingenieurbiiro EDR GmbH
Dipl.-Ing. (FH) Marcus Weber
Ingenieurbiro EDR GmbH
Dipl.-Ing. (FH) Franz Piller
Stadt Freising

1 Einfahrung

Freising, die historisch gewachsene Stadt, liegt am Nordrand des Ballungsraumes der
Landeshauptstadt Miinchen und wird, was das System ihrer Stral3en angeht, wie viele alte
gewachsene Stadte durch ein System radialer Hauptverkehrsstralen gepragt. Nun ist
Freising nicht nur ein Mittelpunkt eines grofRen Einzugsgebietes mit zentral-ortlichen
Funktionen; darlUber hinaus hat die Entwicklung des Flughafens Minchen Il und die Erweite-
rung der Technischen Universitdt Minchen im Ortsteil Weihenstephan das Verkehrsauf-
kommen im Grol3raum Freising in den letzten Jahren rasant wachsen lassen.

Uberlegungen, die Verkehrsverhaltnisse durch Erweiterung der bestehenden StraRenver-
kehrsanlagen im Zentrum der Stadt zu verbessern, haben nicht zu entwicklungspolitisch
vertretbaren Losungen gefiihrt. Alle weiteren Uberlegungen haben sich deshalb auf die
gezielte Schaffung neuer StralRenverbindungen am Rande der Stadt konzentriert. In den
vergangenen Jahren konnten diesbezugliche Entlastungen bereits durch den Bau neuer
StraBen im Norden und Osten der Stadt erreicht werden. Ein wesentlicher nachster Schritt ist
deshalb die Schaffung einer Umfahrung auf der Westseite von Freising, so dass zum einen
der Nord-Sud-gerichtete Verkehr nicht mehr durch die Stadt gefihrt werden muss und zum
anderen auch der Richtung von Westen vorhandene Verkehrsstrom, d.h. auch die Verbin-
dung Uber Allershausen zur Autobahn Milnchen-Nirnberg, bereits am Rande der Stadt
abgefangen werden kann. Die Realisierung der Westtangente Freising hat deshalb fiir die
weitere Entwicklung der Stadt eine sehr hohe Bedeutung.

Nach den Verkehrsuntersuchungen wird die Westtangente den innerstadtischen Verkehr bei
einzelnen StralRen, die bereits ihre technische Leistungsfahigkeit erreicht haben, um bis zu
35 % reduzieren.

Mit dieser neuen StralRenverbindung wird deshalb sowohl die Larm- und Abgasbelastung in
der Stadt vermindert, aber auch Staubildungen und das Ausweichen des Verkehrs in
Wohngebiete.



2 Untersuchte Varianten

Planerisch lasst sich die Aufgabe flr die Westtangente Freising wie folgt definieren. Vom
Kreuzungspunkt der ST2084 nach Allershausen mit dem von Norden kommenden Weihen-
stephaner Ring, der vor einigen Jahren fertig gestellt wurde, ist ein Anschluss an die von
Siuden kommende BundesstraRe B11 aus Minchen herzustellen und dabei die Bahnlinie
Minchen-Freising, die westlich der bestehenden B11 verlauft, zu queren.

Grundsatzlich sind hier zwei verschiedene Ldsungsansatze denkbar: Zum einen eine
stadtnahe LOsung, bei der aufgrund der vorhandenen Bebauung der Ortsteil Vétting gequert
werden muss und zum anderen eine Alternative, bei der der Ortsteil Votting mehr oder
weniger weitraumig im Westen umfahren wird. Je nach Variante ruckt dann der Anschluss an
die bestehende B11 von Freising aus gesehen mehr oder weniger weit Richtung Suden.

Die Besonderheiten des Projektgebietes in stadtebaulicher und naturschutzrechtlicher
Hinsicht haben es erforderlich gemacht, fir die Auswahl der letztendlich weiter zu verfolgen-
den Trasse sehr tiefgehende und umfangreiche Variantenstudien zu betreiben und Vor- und
Nachteile der einzelnen Varianten sorgféltig gegeneinander abzuwégen.

Insgesamt wurden 8 Wahltrassen untersucht, bei denen zum Teil noch verschiedene
Untervarianten in die Bewertungen mit einbezogen werden mussten.

In einem nahezu zwei-jahrigen Abwéagungsprozess hat sich gezeigt, dass die stadtfernen
Varianten mit einer westlichen Umfahrung des Ortsteils Votting sich aus den oben genannten
Okologischen, naturschutzrechtlichen und entwicklungspolitischen Griinden als nachteilig
erwiesen, so dass letztlich die beiden stadthahen Varianten WT1 und WT2 zur Diskussion
standen, bis schlie3lich nach einer weiteren vertieften Untersuchung eine optimierte Variante
der Wabhltrasse 1 zur Weiterverfolgung ausgewahlt wurde. Diese Trasse lasst sich kurz wie
folgt beschreiben.

Die Trasse beginnt im Siiden mit einem teilplanfreien Knoten als Anschluss an die beste-
hende B11. AnschlieRend wird die so genannte Schlliter-Allee unterfahren und im weiteren
Verlauf die Bahnlinie Miinchen-Freising auf einer Briicke gequert. Von hier aus verlauft die
Trasse in nordwestlicher Richtung durch das Freisinger Moos, erhélt einen Anschluss an das
Gewerbegebiet Angererstral3e, ebenfalls teilplanfrei, und umgeht dann das Naherholungs-
gebiet ,Vottinger Weiher” im Westen. Im weiteren Verlauf Richtung Norden taucht die Stral3e
in einen Tunnel ab und unterquert die Moosach und anschlieRend das auf einem sich in
Ostwest-Richtung erstreckten Hohenzug liegende Voétting. Auf der Nordseite von Vétting
endet dieser Tunnel, die StralBe verlauft in einem tiefen Einschnitt weiter Richtung Norden
bis sie bei der Querung mit der StaatsstraRe 2084 Richtung Allershausen mit dem weiter in
Richtung Norden fihrenden Weihenstephaner Ring verknlpft werden kann.

3 Geotechnische Grundlagen der Wahltrasse

Betrachtet man nunmehr die zur Diskussion stehende Trasse, so lasst sich diese allein
schon aus topographischen Griinden bautechnisch in verschiedene Abschnitte unterteilen.
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Von Suden her vorlauft die neue Stral3entrasse mehr oder weniger am Rande des hier
vorhandenen Moorgebiets. Im weiteren Verlauf muss zunachst die von West nach Ost
stromende Moosach unterquert werden, die dort ein sehr idyllisches Wohngebiet begrenzt.
Die StralRe taucht deshalb stdlich der Moosach in einer Rampe ab und muss wegen der
zunéachst vorhandenen Gelandeiiberdeckungen bei sehr hohem Grundwasserstand in einem
Tunnel gefuhrt werden. Es wird dabei gedacht, den Lauf der Moosach einmal umzulegen,
um so die Bauarbeiten mdglichst einfach gestalten zu kénnen. Nérdlich der Giggenhauser
Stral3e steigt der tertidre Hohenrtcken, auf dem die Ortschaft Vétting liegt, weiter an und fallt
dann nach Erreichen des Hochpunktes wieder Richtung Norden ab. Aufgrund der zuneh-
menden Uberdeckung und der dort vorhandenen geotechnischen Verhéltnisse endet der
Tunnel in offener Bauweise nordlich der Giggenhauser Stral3e in einem tiefen Schachtbau-
werk, das im Endzustand als Notausstieg dient und diverse Betriebsraume aufnehmen wird.
Von diesem Schacht aus unterquert dann die Straf3e in einem bergméannisch zu erstellenden
Tunnel den Hohenricken Voéttings und endet dann nérdlich der Hohenbachernstral3e in
einem zunéachst tiefen Einschnitt, der die StraBe schliellich an das bestehende Netz
anbindet. Im Bereich Vétting kann die Westtangente deshalb bautechnisch in drei Abschnitte
unterteilt werden, namlich

1.) Rampe Sid mit ca. 200 m Lange

2.) Tunnel in Deckel-Bauweise, ca. 200 m Lange

3.) Tunnel in bergmannischer Bauweise mit ca. 300 m Lange

4.) Voreinschnitt Nord, ca. 300 m Lange

Die geotechnischen Verhaltnisse entlang dieser Trasse wurden vom Zentrum fiir Geotechnik
der TU Minchen mit Hilfe eines umfassenden Untersuchungsprogramms erfasst und lassen
sich wie nachfolgend dargestellt, folgendermalR3en charakterisieren.

Die sudliche Einfahrtsrampe des Tunnels liegt noch vollstandig im Moos. Unter geringméch-
tigen Mutterbodenschichten stehen bis in eine Tiefe von ca. 4 m leicht zersetzte Torfe mit
weicher Konsistenz an. Darunter folgt eine dunne Schicht sandiger humoser, zum Teil
fasriger Tone weicher Konsistenz oder es folgen direkt schwach-sandige, zum Teil auch
schwach-tonige oder schwach-schluffige quartére Kiese, die lagenweise auch sehr ausge-
pragt feinkorn- und sandarm sein kénnen, mit den daraus resultierenden stark rolligen
Eigenschaften. In groRerer Tiefe ist auch mit Fein- bis Mittelsanden zu rechnen, bis bei
etwas ca. minus 20 m unter Gelande dichte Tone angetroffen werden. Der Grundwasser-
stand liegt mehr oder weniger in Gelandehohe.

Ahnliche Verhéltnisse sind auch fur den ca. 110 m langen Tunnel in offener Bauweise zu
erwarten. Die im Bereich des Mooses uberall anzutreffenden Torfe wurden etwa bis in Héhe
der Giggenhause Stral3e erkundet und erreichten Machtigkeiten bis ca. 6 m. Etwa ab der
Hohe 440,7 folgen wieder die Uberwiegenden sandigen, mehr oder weniger schluffigen,
jedoch selten tonigen quartaren Kiese. In gréRerer Tiefe wurden auch schluffige, fein- bis
mittelkiesige Sande, zum Teil auch in Wechsellage mit den Kiesen erbohrt. Ab einer Tiefe
von etwa 20, 5 m unter Gelande (ca. 425,6 m Uber NN) folgen Tone mit mehr oder weniger
fein- bis mittelsandigem Anteil von steifer bis halbfester Konsistenz. Der Tunnel in offener
Bauweise wird bis nordlich der Giggenhauser Stral3e geflhrt, wo die Béden des Mooses
sicher verlassen werden und die Béden des tertidren Hugellandes anstehen.

Ab hier beginnt der ca. 300 m lange Tunnel in bergmé&nnischer Bauweise.
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Der in bergménnischer Bauweise aufzufahrende Streckenabschnitt weist Uberdeckungen bis
ca. 12 m Hohe auf, die jedoch im Bereich der Hohenbachenstral3e bis auf etwas 2 m absinkt.
Die jetzt vorgesehene Trasse unterfahrt insgesamt vier Gebaude, davon drei im bergméanni-
schen Abschnitt, die sich jedoch alle im Eigentum der Stadt Freising befinden.

Am noérdlichen oberen Ende berthrt der Tunnel mit seinem Querschnitt in der Sohle gerade
etwa den zu erwartenden Bauwasserstand. Am sudlichen unteren Ende ist ein Bauwasser-
stand bis etwa Oberkante Firste zu erwarten.

Bei den Béden innerhalb des Tunnelquerschnitts handelt es sich Giberwiegend um Fein- und
Mittelsande mit unterschiedlichen Schluffanteilen, zum Teil auch mit schwachen Tongehal-
ten. Daneben finden sich auch Fein- bis Mittelkiese, deren Sand- und Schluffgehalt stark
schwanken kann. Schlie3lich finden sich auch stark feinsandige Tone, die lagenweise in die
Sande oder Kiese eingelagert sind. In der Sohle und unmittelbar tber der Firste sind eher
Kiese zu erwarten, bei der Unterfahrung der Hohenbachenstrale wird die Firste die dort
vorhandenen kunstlichen Auffullungen erreichen.

Die Kiese und Sande im Bereich der bergmannischen Strecke sind — wie die hohen Schlag-
zahlen der Bohrlochrammsondierungen zeigen — tiberwiegend dicht bis sehr dicht gelagert.

Im weiteren Verlauf Richtung Norden liegt der dort vorgesehene Voreinschnitt im freien
unbebauten Gelande und oberhalb des Grundwasserspiegels. Die Kiese und Sande im
Bereich der bergmannischen Strecke sind — wie die hohen Schlagzahlen der Bohrlochramm-
sondierungen zeigen — Uberwiegend dicht bis sehr dicht gelagert.

Die maximale Einschnittstiefe oberhalb der Gradiente betragt etwa 16 m. Auch dieser
Einschnitt liegt in tertiaren Boden, die wiederum aus Fein- bis Mittelsanden mit unterschiedli-
chen Schluffanteilen bestehen, sowie wiederum aus Kiesen und Sanden, die im oberen
Bereich als mitteldicht bis dicht und in tieferen Bereichen etwa unterhalb der Gradiente als
dicht bis sehr dicht angesprochen werden kdnnen. Dartber hinaus sind auch in diesem
Abschnitt sandige bis starksandige Tone von weicher bis halbfester, auch fester Konsistenz
eingelagert.

Im weiteren Verlauf Richtung Norden liegt der dort vorgesehene Voreinschnitt im freien
unbebauten Gelande und oberhalb des Grundwasserspiegels.

4 Gegenwartige Uberlegungen zur Bautechnik

4.1 Rampe Nord

Aufgrund der geotechnischen Verhéltnisse, die fir die Uberlagerungsbdden im oberen
Bereich nur vergleichsweise geringe Boschungswinkel zulassen, ist ein gebéschter Vorein-
schnitt nicht mdglich, zusatzlich wirde die fur eine weitere Nutzung in diesem Stadtgebiet
vorgesehene Flache deutlichen verringert. Gegenwartig ist deshalb vorgesehen, diesen
Voreinschnitt durch vertikale Verbauwande zu begrenzen und nur im oberen Bereich aus
gestalterischen Griinden eine spater begrinte Boschung anzuordnen. Das Konzept sieht
Uberschnitte der Bohrpfahlwéande vor, bei denen bergseits in den Zwickeln zusatzliche
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Drainpfahle angeordnet werden, mit denen schwebende Grundwasserspiegel nach unten in
die tiefer liegenden Kiesschichten entwéassert werden.

4.2 Bergmannischer Abschnitt

Aus bauzeitlichen und bautechnischen Griinden wird daran gedacht, den bergmannischen
Abschnitt von oben, d.h. von Norden her in der Spritzbetonbauweise aufzufahren. Aufgrund
der geringen Lange des Tunnels wird zunachst die Kalotte auf die gesamte Lange herge-
stellt, bevor Strosse und Sohle nachgezogen werden. Die gegenwartigen Uberlegungen
sehen vor, den gesamten Vortrieb im Zuge einer vorab hergestellten Grundwasserabsen-
kung vorzunehmen. Gegenwartig ist noch nicht vollstandig untersucht, in wie fern an dem tief
im Grundwasser liegenden sidlichen Ende des Tunnels bei einer Absenkung groRe Was-
sermengen aus dem Moos nachstrémen und somit eine ausreichend tiefe Absenkung
unmoglich machen koénnten. Die bisherigen Erkenntnisse auf der Basis der vorliegenden
Bohrungen und einem in Arbeit befindlichen Grundwassermodell zeigen jedoch, dass die
Schwelle aus tertidren Boden zu dem im sudlich gelegenen Moos hin eine ausreichende
Abschirmwirkung bietet. Hierzu ist im Laufe dieses Jahres noch ein umfangreicher Pumpver-
such vorgesehen, nach dessen Ergebnissen dann entschieden werden kann, ob mit Hilfe
eines zusatzlichen Injektionsschirmes das Nachstrdomen von Grundwasser aus dem Moos
unterbunden werden muss.

Aus Grinden der Standsicherheit muss die Kalotte wahrend des Vortriebs durch eine
Ortsbrustankerung und einer fortlaufend mitgezogene Sicherung der Ortsbrust aus Spritzbe-
ton gesichert werden. Zusatzmaf3nahmen sind fur die Unterfahrung der Hohenbachernstral3e
im nordlichen Tunnelabschnitt erforderlich. Im sidlichen Abschnitt verlauft der Tunnel
unterhalb der StralRe am Mitterfeld, die wahrend der MaRBnahme hdchstens kurzfristig, jedoch
nicht auf Dauer gesperrt werden kann. Hier wird zur Sicherung bis zum Erreichen des
Zielschachtes ein vorauseilender Rohrschirm vorgesehen. Die weiteren Details zum Vortrieb
werden im Zuge der weiterfihrenden Planung fir die Ausschreibung festgelegt.

Nach erfolgtem Ausbruch erhalt der Tunnel eine umlaufende Folienabdichtung und eine
innen liegende, bewehrte Innenschale.

4.3 Tunnel in offener Bauweise Sid

Die bautechnischen Uberlegungen in offener Bauweise auf der Siidseite von Vétting werden
mafgeblich bestimmt durch den dort vorhandenen hohen Grundwasserstand und die
uberlagernden rammempfindlichen Torfbdden in Verbindung mit der dort nahe liegenden
Bebauung. Der Einbau von Spundwanden wurde deshalb nach langerer Diskussion verwor-
fen. Beim Vergleich der Vor- und Nachteile von Bohrpfahlen und Schlitzwénden wurde
schlief3lich einer Bohrpfahlweise der Vorzug gegeben. Deshalb wird gegenwartig fur die
Ausschreibung eine Bohrpfahldeckelbauweise weiterverfolgt, in deren Schutz spater eine
Innenschale eingebaut wird. Fir die Absenkung des Grundwassers unterhalb des Deckels
wurden ebenfalls eine ganze Reihe von Varianten gepruft. Aufgrund der vergleichsweise
ungunstigen geotechnischen Kennwerte werden fur Verbauwande immer vergleichsweise
tiefe Einbindelangen notwendig. Da sich in etwa 20 m unter Gelande eine abdichtende
Tonschicht befindet, ist nunmehr vorgesehen, die Verbauwande in diese dichtende Schicht
einzubinden, so dass das Grundwasser unterhalb des Deckels vorauslaufend zum Aushub
gelenzt werden kann. Aus statischen Griinden missen die Bohrpféahle eine Dicke von 1,20 m
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aufweisen. Bei Verwendung eines sehr hohen Bewehrungsgrades lasst sich eine zuséatzliche
Steifenlage wahrend des Aushubs und vor Einbau einer Hilfssohle noch vermeiden, andern-
falls wird eine Hilfsaussteifung erforderlich.

4.4 Rampenbauwerk Sud

Der nach unten in die dichte Schicht einbindende Trog des Tunnels in offener Bauweise wird
auch Richtung Suden fortgesetzt. Aufgrund der kontinuierlich auftauchenden Gradiente sind
die dann einzubauenden Bohrpfahllangen im Vergleich zur Einschnittstiefe der Stral3e
wirtschaftlich zu hoch. Im letzten Drittel der Rampe wird deshalb daran gedacht, die Bohr-
pfahle auf geringere Tiefe herzustellen und die nach unten erforderliche Abdichtung mittels
Unterwasserbeton herzustellen.

Der Vollstandigkeit halber sei darauf hingewiesen, dass die Abwicklung des gesamten
Baubetriebs fur den Tunnel in offener Bauweise und fur die Rampe Siud auf den dort
anstehenden moorigen Boden erfolgen muss. Zur Sicherstellung einer ausreichenden
Stabilitdét der Arbeits- und Verkehrsflachen missen deshalb zusatzliche MafRRnahmen
vorgesehen werden.

5 Ausblick

Im Hinblick auf den in Freising auch in den kommenden Jahren zu erwartenden Verkehrszu-
wachs bis 2020 hat der Bau der Westtangente hohe Prioritat. Die Planfeststellungsunterla-
gen sind mittlerweile erstellt. Das Planfeststellungsverfahren wird demnéchst eingeleitet,
seine Dauer ist jedoch noch unsicher. Mit der Anhorung ist etwa zum Jahreswechsel zu
rechnen, so dass das Verfahren selbst Anfang 2007 abgeschlossen werden kdénnte. Zum
gegenwartigen Zeitpunkt kann allerdings noch nicht ausgeschlossen werden, dass gegen die
Baumalinahme geklagt wird und damit eine nicht absehbare Verzdgerung erfolgt. Auch unter
gunstigen Verhaltnissen ist deshalb mit einem Baubeginn fir die MalRnahme nicht vor Ende
2007 zu rechnen.
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Dresund Link (Coast to Coast) Purpose of the Fixed Link

Improve integration in the
@resund region

Consolidate Nordic co-operation

Improve communication to
Copenhagen airport

Vehicle for boosting economy

Improve railway infrastructure
in Europe

History of Link History of Link

French consortium bids on train tunnel
Helsinggr-Helsingborg

Proposal for train tunnel
Copenhagen-Malmo

Proposal by Danish/Swedish contractors
Combined train and motorway

History of Link Danish land works (& more)

Swedish Oresund Committee
Governments sign treaty

Renewed cost-benefit deliberations
Sweden and Denmark approves Link

Start of project: Danish land works
Delays in Sweden:
ruling by Water Tribunal
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Danish land works ( Danish land works (

Danish land works ( Danish land works (

Danish land works ( Danish land works (
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History of Link Organisation

2000 Inauguration of Fixed Link 1 July
2002 Phase 1 Metro
2008 Citytunnel Malmo

Economy (2000 price level)

Project part Cost in billion € Position & history of link
Budget (1990)

DK land works  0.59
SE land works 0.26
Coast - coast 1.74
Total 2.61

Major issues and selected stories
Innovations and spin off
Future & concluding remarks

Citytunnel (SE)

Components of Link Immersed tunnel

._— Avtificial peninsula (+ land works DK & S) » Custom-made concrete factory
20 elements 175 m - up to 55,000 t
Immersed tunnel

World record 3.51 km
for combined tunnel

@resund Bridge
7.845 km

e World record 490 m
Artificial island 7~ cable stayed span

4.055 km
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Immersed tunnel Custom -made factory

» 8 elements
cast in single 24 h operation

» Bulkhead at both ends

Two production lines Piling operations

Production lines

Sliding gate

Towing and placing Towing and placing

195


braeug
Textfeld
195


Avrtificial island: Peberholm

e Transfer from
1-level tunnel
2-level bridge

Avrtificial island: Peberholm

e Transfer from
1-level tunnel
2-level bridge

Avrtificial island: Peberholm

» Transfer from
1-level tunnel
2-level bridge

o Materials
compensation dredging @resund
1.6 million m? stone
6.0 million m® sand

» Temporary harbour and concrete

plant

Avrtificial island: Peberholm

» Transfer from
1-level tunnel
2-level bridge

o Materials
compensation dredging @resund
1.6 million m? stone
6.0 million m® sand

» Temporary harbour and concrete
plant

Dredging - bunds

Compensation dredging

backhoe on jack-ups
Castor Cutter suction
incl. hard limestone
Chicago: World’s largest
dipper/clamshell

Pollution control
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@resund Bridge izlement factory Malmo Harbour

» Prefabricated caissons
for pylons and piers

» Completion of decks

« 2-level superstructure (composite) + Handled and placed by Svanen

(World’s largest pontoon crane)
» Concrete substructure

Building the bridge

e Lifts max 8,700 t
13-28 m deep pits
placed on plinths

High bridge
Main span 490 m
Clearance 57 m

Pylons

legs cast in situ (204

Position & history of link
Components of link

Innovations & spin off
Future & concluding remarks

Major issues

“Zero” solution
Vasar areas
Flight and
shipping traffic
Codes - DK or S?

Responsibility for
ground

Specific geotechnical issues
Viable geological
model

Conceptual model
incl. major faults

Soil/rock types

glacial deposits

Copenhagen limestone
Bryozoan limestone 100 m

Cretaceous Chalk >1000 m
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Site investigations New geological model

* Boreholes + logs Seismic data essential
reflection and refraction

. i ismic P
Reflection seism difficulties overcome

Boomer & watergun
100 x 250 m net Integration essential
DGPS & Microfix boreholes / test pits

i eophysical loggin
Major challenges geophy. gging

shallow water Structural style
strong current gentle folding
multiple reflectors no major faulting

New geological model Danish and Swedish test fields

* Robust geological model results

» Detailed seabed monitoring
- multiple echo sounders + markers
- water table not horizontal

Under water - @resund Ellebjergvej (DK)

Excavability
Sediment transport
Stand-up times
Contractor’s choice

» Sheet piling » Excavation in
limestone

» Ground water
lowering » Chert layers
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Gemmas Allé (DK)

» Plate load tests « Excavation in

» Vertical and limestone

horizontal » Chert layers

Lernacken (S)

* Inspection shaft

» Boring trials &
face description

Lernacken (S)

* Inspection shaft « |arge scale in
situ testing &

sampling

» Boring trials &
face description

Copenhagen limestone

Strength model - @resund Link
Predominant soil/rock for. construction

Silty to sandy limestone
strongly varying induration
flint/chert as layers or nodules
strongly varying matrix strength

Strength

Unlithified/lime (H1 = R0) 6, = 0.25 - 1 Mpa
Elint/chert (H5 = R5-R6) G, = 100-400 MPa

Triax testing facility

H =D = 500 mm Smooth end platens
Measurements inside cell (o, 6, u)
Automatic control and data acquisition

Capacity 6, = 5 MPa, 6, = 1 MPa

Triax testing facility

Smooth end platens

H =D = 500 mm
Measurements inside cell (o, 6, u)
Automatic control and data acquisition
Capacity 6, = 5 MPa, ¢, = 1 MPa

199


braeug
Textfeld
199


Triax testing programme Limestone material model

2

(0] 1 2 MPa
 Static - cyclic - compression - extension

» L oad cycle packages - strain rate

» Mohr Coulomb combined with
North Sea chalk model

Ship collision analysis Validation and calibration

o Material model
triax tests

=> M
« ABAQUS

Drucker Prager with cap

» 2D FE-model ’

» Quasi-static » VValidation

. Plate loading tests
push-over analysis primarily direct shear

» Elasto-plastic soil passive good, active poor

Results - East Pylon

Links and @resund in context
> History of link

Components of link

Major issues and selected stories
» Failure by rotation

s Maximum & f‘ )
allowable 200 mm Fjj‘j Future & concluding remarks

at design 100 mm
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Spin-off & innovations

Storebeelt experience amplified

+ geotechnical - geological - geophysical

+ data in 3D Geomodel database

+ lab & field testing at different scales - a must

+ significant claims reduction

Limestone experience

Spin-off & innovations

Foundation & execution solutions
+ independent analyses - a must
Knowledge transfer

+ Codes of Practice

+ International co-operation

Project on time (almost on budget)

Future?

* Inauguration 1 July 2000
e Cultural synergy

Future?

* A new powerful region?
High-tech - medico-valley - Universities
Improved infrastructure - Metro & Citytunnel
» Integration slow : taxes, prices and inertia

Clesing remarks

civillen@ineerng| structures
experienced live

attractve andisaie lirgeotechnical
“oundaten™Is adeguate
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Die Bedeutung von
Fachplanern und Sachverstandigen in der Geotechnik

Dr.-Ing. Franz—Reinhard Ruppert
Beratender Ingenieur fur Geotechnik, Braunschweig

Dr.-Ing. Bernd Schuppener
Bundesanstalt fliir Wasserbau, Karlsruhe

Herrn Dipl.-Ing. Paul von Soos
zu seinem 80. Geburtstag
gewidmet

1 Einleitung

Mit der Neufassung der Normenbléatter DIN 1054 ,Baugrund; Sicherheitsnachweise im Erd-
und Grundbau®, erschienen im Januar 2005 [1] und DIN 4020 ,Geotechnische Untersuchun-
gen fur bautechnische Zwecke®, Ausgabe September 2003 [2], ist eine Diskussion verbun-
den gewesen um die Bezeichnung desjenigen, der die geotechnischen Untersuchungen
plant, Gberwacht, die Auswirkungen der Ergebnisse auf das Bauwerk und die Grindung
beurteilt und die Sicherheitsnachweise erbringt.

Landlaufig und in &lterer Literatur [3] findet sich die Bezeichnung ,Baugrundgutachter und
.Baugrundsachverstandiger”. In der 1972 zuriickgezogenen Ausgabe der DIN 4020 vom Juli
1953 [4] wurde im Abschnitt 7 von ,Erdbau- und Griindungsfachleuten“ gesprochen und
empfohlen, diese in schwierigen Féllen fir die Baugrunderkundung und die Beurteilung des
Bodens als Baugrund und Baustoff heranzuziehen. Die DIN 4020 fihrt in der Ausgabe
Oktober 1990 [5] den Begriff ,Sachverstandiger fir Geotechnik ein und widmet ihm einen
eigenen Abschnitt (Abschn. 5.2), in dem die Aufgaben des Sachverstandigen festgelegt
werden.

.Sachverstandiger” ist in Deutschland weder ein gesetzlich geschiitzter Begriff, noch ist er in
Rechtsvorschriften definiert. Das Lexikon versteht darunter Personen, die auf einem
bestimmten Gebiet eine besondere Sachkunde haben. Eingrenzend wird definiert, dal’ sich
diese Sachkunde durch Uberdurchschnittliche Kenntnisse und Erfahrungen im betreffenden
Sachbereich auszeichnen muR3.

In diesem Sinn wurde der Begriff ,Sachverstandiger fir Geotechnik” in die Neubearbeitung
der DIN 4020 [2] tbernommen. Im Abschnitt 5.2 werden seine Aufgaben beschrieben und es
heiRt dort ,Er muR fachkundig und erfahren auf dem Gebiet der Geotechnik sein“. Uber-
durchschnittliche Kenntnisse und Erfahrungen werden nicht verlangt, allerdings muf3 er bei
Vorliegen der Geotechnischen Kategorie 3 ,vertiefte Kenntnisse und Erfahrungen auf den
entsprechenden Teilgebieten besitzen*.



In der Bearbeitung der DIN 1054 [1] wurde zuné&chst ebenfalls der Begriff ,Sachverstandiger
fur Geotechnik* verwendet, im Entwurf dieses Normblattes [6] war er noch enthalten. Im
Zuge der Verhandlungen Uber die bauaufsichtliche Einfiihrung dieser Norm war dieser
Begriff von den Vertretern der Bauaufsichtsbehdrden kritisiert und als bauaufsichtlich nicht
einfihrbar angesehen worden. Als ,Sachverstandiger” im Sinne der Gesetze wird danach
nur verstanden, wer die Planung eines anderen beurteilt, nicht aber, wer selbst fachkundig
plant. Die Einigung besteht darin, den in der Musterbauordnung (MBO) [7] vorgesehenen
Begriff des Fachplaners in DIN 1054 [1] zu verwenden. Zur Rolle des Fachplaners wird im
§ 54 (2) MBO lber seine Zusammenarbeit mit dem Entwurfsverfasser ausgefihrt: ,Hat der
Entwurfsverfasser auf einzelnen Fachgebieten nicht die erforderliche Sachkunde und
Erfahrung, so sind geeignete Fachplaner heranzuziehen. Diese sind fir die von ihnen
gefertigten Unterlagen, die sie zu unterzeichnen haben, verantwortlich. Fir das ordnungs-
gemale Ineinandergreifen aller Fachplanungen bleibt der Entwurfsverfasser verantwortlich.”
Vor diesem Hintergrund wurde dann im Abschnitt 4.1 der DIN 1054 der Begriff ,Fachplaner
fir Geotechnik” eingeftihrt.

Es werden demnach zur Zeit in unserem geotechnischen Regelwerk zwei Begriffe fir den
Bearbeiter geotechnischer Ingenieuraufgaben verwendet, der ,Sachverstandige fir Geo-
technik” der DIN 4020 [2] und der ,Fachplaner fir Geotechnik* der DIN 1054 [1].

Neben diesen, in den geotechnischen Normen DIN 1054 und DIN 4020 geregelten, Aufga-
ben gibt es in der Geotechnik weitere Aufgabengebiete, fiir die Sachverstandige durch einen
staatlichen Rechtsakt ernannt oder bestellt werden. Uber die Aufgaben und Bedeutung
dieser Sachverstandigen wird im Folgenden ebenfalls berichtet.

2 Sachverstandiger und Fachplaner fir Geotechnik

2.1 Erfordernis

Das Erfordernis fur einen Fachplaner bzw. Sachverstéandigen fur Geotechnik ist begriindet in
der Besonderheit des Baugrunds, der sich von den anderen im Ingenieurbau verwendeten
Materialien dadurch unterscheidet, dass er in der Regel nicht gezielt in seinen Eigenschaften
hergestellt wird, sondern wie vorgefunden in die Konstruktion des Bauwerks eingebunden
werden muss. Da Standsicherheit, Dauerhaftigkeit und Gebrauchstauglichkeit jeder Kon-
struktion zu einem nicht unwesentlichen Teil vom Baugrund abhangen, ist die Kenntnis
seiner bodenmechanischen und hydraulischen Eigenschaften eine unabdingbare Vorausset-
zung. Da der Baugrund aber nicht gezielt hergestellt wird, ergibt sich fur ihn ein besonderes
Risiko, das Baugrundrisiko, das im Abschnitt 3 der DIN 4020 [2] erstmalig folgendermal3en
definiert wird:

3.5 Baugrundrisiko

ein in der Natur der Sache liegendes, unvermeidbares Restrisiko, das bei Inanspruchnahme
des Baugrunds zu unvorhersehbaren Wirkungen bzw. Erschwernissen, z. B. Bauschaden
oder Bauverzdgerungen fiihren kann, obwohl derjenige, der den Baugrund zur Verfigung
stellt, seiner Verpflichtung zur Untersuchung und Beschreibung der Baugrund- und Grund-
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wasserverhaltnisse nach den Regeln der Technik zuvor vollstandig nachgekommen ist und
obwohl der Bauausfiihrende seiner eigenen Priifungs- und Hinweispflicht Genlige getan hat.

Es bedeutet in anderen Worten, dass selbst wenn
der Auftraggeber, der den Baugrund zur Verfigung stellt, den Baugrund gewissenhaft
nach DIN 4020 untersuchen lasst und
der Bauausfuhrende geprift hat, ob die fur ihn maRgebenden Angaben im Baugrundgut-
achten enthalten sind,
trotzdem beim Baugrund ein Restrisiko verbleibt, das zu unvorhergesehenen Bauschaden
und Bauverzdgerungen fuhren kann. Die Ursache fir das Baugrundrisiko liegt darin, dass
der Baugrund ein inhomogener, von der Natur vorgegebener Werkstoff ist, der in seiner
Gesamtheit nur in Stichproben, d.h. ndherungsweise erkundet werden kann. Folglich haben
die geotechnischen Untersuchungen nur eine beschrankte Aussagefahigkeit, so dass sowonhl
die geometrischen Annahmen - also die Schichtgrenzen — als auch die bodenmechanischen
Eigenschaften fir die Nachweise der Standsicherheit und Gebrauchstauglichkeit immer nur
N&herungen sind.

Im Bewul3tsein um dieses beim Baugrund verbleibende Restrisiko verlangt DIN 4020,
Abschn. 5.3 zwingend die Einschaltung eines Sachverstandigen fur Geotechnik bei Verhalt-
nissen, die der Geotechnischen Kategorie 2 und 3 entsprechen.

In dem Wissen um die besondere Bedeutung des Baugrundrisikos war es immer ein
besonderes Anliegen der zustdndigen Normenausschisse, die Beachtung der DIN 4020 im
Planungsprozess bauaufsichtlich zu verankern. Denn normgemaf und rechnerisch richtig
durchgefuhrte und geprufte geotechnische Nachweise der Standsicherheit und Gebrauchs-
tauglichkeit sind wertlos, wenn die Annahmen Uber den Aufbau des Baugrunds und die
Bodenkennwerte unzureichend oder falsch sind. Die bauaufsichtliche Prifung der Einhaltung
der DIN 4020 wurde seitens der Normenausschiisse als vorbeugende Gefahrenabwehr
angesehen. Leider hat sich die Bauaufsicht der Lander nach der Uberarbeitung nicht
entschlieBen konnen, die DIN 4020 bauaufsichtlich einzufiihren. Sie hat das u.a. damit
begrindet, dass in der eingefiihrten DIN 1054 mehrfach auf die DIN 4020 verwiesen wird.
Das ist gut und richtig, doch ist ein Verweis in einer DIN fir einen Prifer keine zwingende
Verpflichtung, zu kontrollieren, ob die zitierte DIN auch beachtet wurde. Gerade das sollte
erreicht werden. Insofern bleibt hier eine Sicherheitsliicke, weil das ,Vier-Augen-Prinzip“ bei
den Baugrunduntersuchungen baurechtlich nicht zwingend gefordert wird [13]. Gerade
wegen des Baugrundrisikos sollte es aus Griinden der Sicherheit selbstverstandlich sein,
das ,Vier-Augen-Prinzip“ auch fir den Baugrund zwingend einzuhalten und in der Bauord-
nung festzuschreiben. Dies hat die Bauaufsicht der Lander aus falsch verstandener politi-
scher Loyalitat versdumt. Der Bauherr wurde mit dem Baugrundrisiko allein gelassen!

2.2 Tatigkeitsbereiche

Bei dem Sachverstéandigen fiir Geotechnik (DIN 4020) und dem Fachplaner fir Geotechnik
(DIN 1054) muss es sich nicht um dieselbe Person handeln, praktisch wird es sich haufig
auch nicht um dieselbe Person handeln. DIN 1054 merkt dazu im Abschnitt 4.2 an: ,Die
Erstellung des Geotechnischen Untersuchungsberichtes und die Erstellung des geotechni-
schen Entwurfsberichtes kénnen in einer Hand liegen, sofern die daftur erforderliche Sach-
kunde und Erfahrung vorliegen.” DIN 4020 fihrt in der Anmerkung 1 zu Abschnitt 5.2 dazu
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aus: ,Der vom Bauherrn beauftragte Sachverstdndige fur Geotechnik ist beratend und
gutachtlich vor und bei der Entwurfsplanung, ggf. als Entwurfsverfasser geotechnischer
Nachweise ... tatig.”

Die Aufgaben des Sachverstandigen fir Geotechnik der DIN 4020 liegen entsprechend dem
Anwendungsbereich der DIN in erster Linie im Bereich der Planung, Uberwachung und
Beurteilung der Ergebnisse der Baugrunduntersuchungen im Hinblick auf die Grundungs-
moglichkeiten und auf die Wechselwirkung zwischen Baugrund und Bauwerk. Dagegen
liegen die Aufgaben des Fachplaners fir Geotechnik der DIN 1054 vor allem in der fach-
technischen Begleitung des Planungsprozesses, als er sicherzustellen hat, dass die anzu-
wendenden geotechnischen Normen bei den Nachweisen der Standsicherheit und Ge-
brauchstauglichkeit umfassend und richtig angewendet werden. Dabei Uberschneiden sich
die in den beiden Normen beschriebenen Aufgaben in weiten Bereichen (Bild 1).

Geotechnische Ingenieuraufgaben

Baugrunderkundung Standsicherheitsnachweise
Planung, Uberwachung, Auswertung Entwurf, Berechnung
Wechselwirkung Priifung
Baugrund / Bauwerk Griindungssohlen
DIN 4020 DIN 1054
Sachverstandiger flir —— Fachplaner fiir
Geotechnik D Geotechnik

Bild 1: Geotechnische Ingenieuraufgaben

Die Aufgabenteilung findet ihre Entsprechung in der Honorarordnung fur Architekten und
Ingenieure (HOAI) [12]. Wahrend die Leistungen des Sachverstandigen fur Geotechnik nach
DIN 4020 ihre honorarméRige Bewertung im Teil Xl ,Leistungen fur Erd- und Grundbau“ der
HOAI finden (88 91 ff HOAI), sind die Leistungen des Fachplaners fiir Geotechnik nach DIN
1054 im Teil VIII ,Leistungen bei der Tragwerksplanung” (88 62 ff HOAI) erfasst, soweit es
Standsicherheitsberechnungen betrifft und im Teil VII ,Leistungen bei Ingenieurbauwerken
und Verkehrsanlagen*® (88 51 ff HOAI) soweit es den Entwurf betrifft (Bild 2). Einige nach DIN
1054 zu erbringende Leistungen des Fachplaners fur Geotechnik werden andererseits durch
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den Teil XII 88 91 ff HOAI erfasst, wie z.B. die Festlegung der charakteristischen Boden-
kennwerte (Abschn. 5.3.1) und die Uberprufung der Griindungssohle (Abschn. 7.1 (5)).

Mogen vor diesem Hintergrund zwei unterschiedliche Benennungen fir die geotechnischen
Fachingenieure gerechtfertigt erscheinen, mul3 aus der Sicht des geotechnischen Berufsbil-
des doch angestrebt werden, eine einheitliche Bezeichnung des Fachingenieurs einzufihren.
Da die beiden verschiedenen Namen ,Sachverstandiger” und ,Fachplaner” in den beiden
Normen DIN 4020 und DIN 1054 derzeit festgeschrieben sind, bietet sich erst bei Uberarbei-
tung des einen oder des anderen Normblattes die Gelegenheit, im geotechnischen Regel-
werk zur wiinschenswerten einheitlichen Bezeichnung zu kommen.

Honorarverordnung fiir Architekten und Ingenieure
HOAI
[ | |
Aufgaben des Sachverstindigen Aufgaben des Fachplaners
fiir Geotechnik fiir Geotechnik
DIN 4020 DIN 1054
|
| [ |
YWechsel- Entwurf Berechnung
: wirkung Teil VI Teil VIII
Teil XII Baugrund /
Bauwerk 8§51 -56 §§862 -65
§891-95 Prifung won Leist bei Leist bei
. . Grandungs- eistungen bei eistungen bei
Leistungen fur Ingenieurbau- der Tragwerks-
Bodenmechanik, sohlen werken und planung
Erd-und Grundbau | | Verkehrsanlagen

Bild 2: Geotechnische Ingenieuraufgaben in der HOAI

2.3 Aufgaben
Die Tatigkeit des Fachplaners bzw. Sachverstandigen fir Geotechnik (im Folgenden im
Sinne einer einheitlichen Berufsbezeichnung FfG genannt) fir ein Bauvorhaben IaR3t sich in
drei Phasen gliedern

« Baugrunderkundung einschl. Beurteilung der Wechselwirkung Boden-Bauwerk

e Entwurfsaufstellung einschlief3lich zugehdriger Standsicherheitsnachweise und

e Begleiten der Bauausfiihrung einschlieBlich ggf. erforderlicher Messungen zur Uber-

wachung

Die Ergebnisse der Bearbeitungsphasen ,Baugrunderkundung“ und ,Entwurfsaufstellung”
werden durch geotechnische Berichte dokumentiert. Wahrend DIN 4020, Abschn. 3.16 [2]
die zusammenfassende Darstellung und Bewertung aller geotechnischen Untersuchungen
als ,Geotechnischen Bericht* bezeichnet, fordert DIN 1054, Abschn. 4.6 (2) [1] die Zusam-
menfassung der Angaben zu Entwurf, Berechnung und Bemessung in einem ,Geotechni-
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schen Entwurfsbericht". Zur Verdeutlichung der mit den Berichten verbundenen Inhalte wird
dem Eurocode EC 7-1 [9] gefolgt, nach dem zwischen dem ,Geotechnischen Untersu-
chungsbericht* (EC 7-1, Abschn. 3.4) und dem ,Geotechnischen Entwurfsbericht* (EC 7-1,
Abschn. 2.8) unterschieden wird.

Entsprechend den vorgenannten Arbeitsphasen werden dem FfG in DIN 1054 und DIN 4020
konkrete Aufgaben zugeordnet:

In der Regel beginnt ein Bauprojekt damit, dass ein Bauherr ein Ingenieurburo - als
Entwurfsverfasser - mit der Planung fur sein Bauvorhaben beauftragt. Falls der Ent-
wurfsverfasser selber keine ausreichende Kompetenz auf dem Gebiet der Geotech-
nik besitzt, muss er nach § 54 MBO den Bauherrn auf die Notwendigkeit der Beauf-
tragung eines FfG und von geotechnischen Untersuchungen hinweisen. Der Bauherr
hat dann einen FfG mit der Planung, Uberwachung und Bewertung der Baugrundun-
tersuchungen zu betrauen. Es versteht sich, dass die Koordinationsverantwortung
der gesamten weiteren Planung beim Entwurfsverfasser verbleibt (siehe § 54 MBO).
Nachdem der Entwurfsverfasser den FfG tber den Stand der Planung informiert und
entsprechende Unterlagen Ubergeben hat, hat der FfG eine Ortsbegehung durchzu-
fuhren und daraufhin die erforderlichen Baugrunduntersuchungen und Messungen zu
planen und zu tberwachen (DIN 4020, Abschn. 5). Die Ergebnisse der Untersuchun-
gen sind Grundlage fiir den Geotechnischen Untersuchungsbericht (Baugrundgutach-
ten). Er enthalt:

die Auswertung und Bewertung der Untersuchungsergebnisse in Form eines ge-

ometrischen Berechnungsmodell fir den Baugrundaufbau mit den charakteristi-

schen Werten fur die Bodenkenngrél3en,

die Festlegung der geotechnischen Kategorie fir die BaumalRhahme,

die Prufung, ob weitere Baugrunduntersuchungen notwendig sind und

eine Grindungsempfehlung als Folgerung aus den Baugrunduntersuchungen.

Geotechnische Untersuchungsberichte (Baugrundgutachten) ,dokumentieren die
Kunst des Mdglichen beim Abbau des Baugrundrisikos® [3]. Sie muissen Kriterien
aufweisen, ,mit deren Hilfe der durch die Vielgestaltigkeit des Baugrunds vorgegebe-
ne Ermessungsspielraum soweit verengt wird, dal3 eine quantitativ hinreichend gesi-
cherte technische Bearbeitung der Bauaufgabe durch einen Bauingenieur oder Archi-
tekten moglich wird” [3].

Auf Grundlage des Geotechnischen Untersuchungsberichts wird dann der Entwurfs-
verfasser einen Grindungsentwurf aufstellen, wobei er sich vom FfG insbesondere
zur Wechselwirkung von Bauwerk und Baugrund beraten lasst. AuRerdem stellt er
Unterlagen zur Verfugung, denn der FfG hat
die Einstufung der Geotechnischen Kategorie (GK) zu Uberprifen,
die Annahmen der Nachweise zu begrinden,
auf die Vollstandigkeit der Nachweise der Standsicherheit und Gebrauchs-
tauglichkeit zu achten - nicht zu prifen, denn dafir ist der Prufstatiker bzw. der
Prifsachverstandige fur Erd- und Grundbau zustandig - und
gof. die Erfordernis der Beobachtungsmethode zu begriinden.
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Die Ergebnisse seiner Uberprifungen und Empfehlungen einschlieRlich der zugrunde
liegenden Annahmen hat der FfG in dem Geotechnischen Entwurfsbericht zusam-
menzufassen. Damit ist die Planungsphase abgeschlossen.

¢ Nach Auftragserteilung hat der Entwurfsverfasser noch einmal sicher zu stellen, dass
die zur Erstellung des Geotechnischen Entwurfsberichts maRgebenden Angaben
noch zutreffen. Mit dem Baubeginn kommt dem FfG insofern noch einmal eine sehr
wichtige Aufgabe zu, als er den im Geotechnischen Untersuchungsbericht angege-
benen Schichtenaufbau beim Aushub der Baugrube bis zur Baugrubensohle zu tber-
prifen hat (DIN 1054 Abschn. 7.2 (5) und DIN 4020 Abschn. 7.5.1). Wahrend der
Grundungsarbeiten treten oft unvorhergesehene geotechnische Fragen auf, bei de-
nen der FfG beratend zur Verfiigung steht. In manchen Féllen stellt sich heraus, dass
auch nach der Fertigstellung des Bauwerks eine weitere Uberwachung notwendig ist.
Diese ist dann vom Bauherrn zu veranlassen.

2.4 Anforderungen

Der FfG wird in DIN 1054 [1] im Abschnitt 4.1 genannt, in dem grundlegende Anforderungen
zur Gewabhrleistung der Sicherheitsnachweise beschrieben werden. Hier wird gefordert, dass
Fachplaner ,iber die zur Bewaltigung ihres Aufgabenbereichs erforderliche Sachkunde und
Erfahrung” verfigen muissen. Im Weiteren wird der Begriff ,Fachplaner fir Geotechnik” in
DIN 1054 nicht mehr erwahnt. Es werden aber Aufgaben beschrieben, die geotechnische
Kenntnisse und Erfahrungen bzw. vertiefte geotechnische Kenntnisse und Erfahrungen
voraussetzen.

So fordert DIN 1054 im Abschnitt 4.1 fur Bauwerke der Geotechnischen Kategorie 2 ,eine
ingenieurmalige Bearbeitung und einen rechnerischen Nachweis der Standsicherheit und
der Gebrauchstauglichkeit auf der Grundlage von geotechnischen Kenntnissen und Erfah-
rungen“, bei Bauwerken der Geotechnischen Kategorie 3 missen vertiefte geotechnische
Kenntnisse und Erfahrungen vorhanden sein. Auch zur Erstellung des Geotechnischen
Entwurfsberichts wird ,Sachkunde und Erfahrung auf dem Gebiet der Geotechnik* gefordert
(DIN 1054, Abschn. 4.6 (2)). In den Abschnitten 6.4.2 (7) und 6.4.2 (6) wird ,Sachkunde und
Erfahrung auf dem Gebiet der Geotechnik” bei der Herabsetzung des Teilsicherheitsbeiwer-
tes gefordert. ,Sachkunde und Erfahrung auf dem Gebiet der Geotechnik” sind auch
erforderlich, wenn die Baugrube spatestens nach deren Aushub Gberprift wird (DIN 1054,
Abschn. 7.1 (5), ebenso im Hinblick auf die Vergleichbarkeit von Pfahlprobebelastungser-
gebnissen (DIN 1054, Abschn. 8.4.2 (2) ) und bei der Ableitung charakteristischer Wider-
stands-Setzungs-(Hebungs-) Linien aus Pfahlprobebelastungen (DIN 1054, Abschn. 8.4.2
(8)). In keinem Falle wird das auf dem Gebiet der Geotechnik sachkundig und erfahrene
Individuum beim Namen genannt.

Zwar nicht sachkundig, dafiir aber fachkundig und erfahren auf dem Gebiet der Geotechnik
mufd nach der Forderung der DIN 4020, Abschn. 5.2 der FfG (Sachversténdiger fir Geo-
technik) sein. Vertiefte Kenntnisse und Erfahrungen auf entsprechenden Teilgebieten muf3
der FfG bei Vorliegen der Kategorie 3 besitzen (DIN 4020, Abschn. 5.2).

Es ist also ein eher allgemeines und wenig verbindliches Anforderungsprofil, das sowohl aus
DIN 1054 als auch aus DIN 4020 hinsichtlich der Qualifikation des Fachplaners bzw.
Sachverstandigen fur Geotechnik ableitbar ist. Wann jemand Sachkunde oder Fachkunde
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und Erfahrungen oder gar vertiefte Kenntnisse und Erfahrungen auf dem Gebiet der Geo-
technik fur sich beanspruchen kann, ist ebensowenig aus dem Normtexten herauslesbar, wie
die Antwort auf die Frage, wer das Vorhandensein derartiger Eigenschaften tberprift. Das
ist zwar nicht die Aufgabe von Normen, dennoch ist festzustellen, dass hier ein Vakuum
verbleibt, zumal auch im Bauordnungsrecht Anforderungen an Qualitéat und Ausbildung des
geotechnischen Bearbeiters nicht enthalten sind. Die tagliche Praxis zeigt dann auch, dai
sich insbesondere die Tatigkeiten, die durch DIN 4020 vorgegeben werden, allzu viele
zutrauen. Baugrundgutachten erstellen kann zwar nicht jeder, aber (fast) jeder macht es
inzwischen. Auch hinsichtlich dieser Entwicklung ist die Beachtung des ,Vier-Augen-Prinzips*
in der Geotechnik dringend geboten. Das Instrumentarium dazu ist vorhanden, wie der
folgende Abschnitt 3 zeigen wird, es muf3 nur genutzt werden

3 Sachverstandige fur Erd- und Grundbau nach Bauordnungsrecht

Von der Bundesingenieurkammer wird seit 1998 das ,Verzeichnis der anerkannten Sachver-
sténdigen fur Erd- und Grundbau nach Bauordnungsrecht* gefuhrt. Bis zu diesem Zeitpunkt
waren ,Institute fur Erd- und Grundbau“ mit den ,fur die Prufung verantwortlichen Fachleu-
ten in einer Liste verzeichnet, die das Deutsche Institut flir Bautechnik (DIBt) fihrte. In der
jetzigen Liste der Bundesingenieurkammer werden also nicht mehr Institute sondern
ausschlieB3lich naturliche Personen aufgefiihrt, die ,anerkannte Sachverstandige fur Erd- und
Grundbau nach Bauordnungsrecht* genannt werden. Sowohl die ehemalige Liste des DIBt
als auch die aktuelle Liste der Bundesingenieurkammer war bzw. ist auf die Mitwirkung bei
der Prifung von Bauvorlagen im Sinne des Bauordnungsrechts ausgerichtet.

Der Sachverstandige fur Erd- und Grundbau nach Bauordnungsrecht hat die Aufgabe,
Bauaufsichtsbehtrden oder die von ihr beauftragten Personen (Prifingenieure) auf dem
Gebiet der Bodenmechanik und des Erd- und Grundbaus zu unterstiitzen und zu beraten. Er
verwirklicht damit im baurechtlichen Sinne das Vier-Augen-Prinzips bei Aufstellung und
Pruafung von Bauvorlagen, nimmt allerdings keine hoheitlichen bauaufsichtlichen Aufgaben
wahr (8§ 2(2) M-PPVO, Muster-Verordnung Uuber die Prufingenieure und Prifsachverstandi-
gen. Seine Aufgaben werden wie folgt beschrieben (8§ 25 M-PPVO): ,Prufsachverstandige fir
Erd- und Grundbau bescheinigen die Vollstandigkeit und Richtigkeit der Angaben tber den
Baugrund hinsichtlich Stoffbestand, Struktur und geologischer Einflisse, dessen Tragféahig-
keit und die getroffenen Annahmen zur Grindung oder Einbettung der baulichen Anlage.”
Insbesondere gilt seine der Téatigkeit der Beurteilung

e der Baugrundverformung und ihrer Wirkung auf die bauliche Anlage,

e der Sicherheit der Griindung,

e der Wahl der bodenmechanischen KenngroRen.

Die Musterbauordnung ist mit den dazugehoérigen Verordnungen in den letzten Jahren
Uberarbeitet worden. Im Zuge dieser Uberarbeitung wurde mit der M-PPVO [8] der Sachver-
sténdige fur Erd- und Grundbau umbenannt in ,Prifsachverstandiger fur den Erd- und
Grundbau“. Im § 13 M-PPVO wird seine Einschaltung wie folgt geregelt: ,(3) ... Verfugt der
Prufingenieur .... fir Standsicherheit nicht Gber die zur Beurteilung der Grindung erforderli-
che Sachkunde oder hat er Zweifel hinsichtlich der verwendeten Annahmen oder der
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bodenmechanischen Kenngrdf3en, sind von ihm im Einvernehmen mit dem Auftraggeber
Prifsachverstandige fir den Erd- und Grundbau einzuschalten.”

Weder die Musterbauordnung (MBO) noch die Muster-Verordnung Uber die Prifingenieure
und Prifsachverstandigen (M-PPVO) sind zur Zeit bundesweit eingefiihrt. Es gelten z. Zt. bis
auf Bremen und Baden-Wirttemberg landesrechtliche Regelungen, d.h. die Lander haben
sich Sachverstandigenordnungen, Bausachverstdndigenordnungen, Verfahrensordnungen
zur Anerkennung von Sachverstandigen, Durchfuhrungsverordnungen und &hnliches
Regelwerk gegeben. Bremen und Baden-Wurttemberg verfahren nach der M-PPVO.

Die forderalistische Parzellierung bringt nicht nur verschiedene Verordnungsbezeichnungen
mit sich, sondern auch verschiedene Bezeichnungen flr den Sachverstandigen. In den
meisten Bundeslandern heildt er ,Anerkannter Sachverstandiger fur Erd- und Grundbau® in
wenigen wird er ,Prufsachverstandiger fir den Erd- und Grundbau® genannt, so wie in der M-
PPVO vorgesehen.

Einheitlich setzen alle Lander im Anerkennungsverfahren Gutachten bzw. Stellungnahmen
eines Beirates bei der Bundesingenieurkammer voraus. Die fachliche Beurteilung der
Antragsteller ist damit Sache der Bundesingenieurkammer, die sich dieses Beirates fur Erd-
und Grundbau bedient. Seit dem Jahre 2004 ist der Beirat besetzt mit den Universitats-
Professoren Dr.-Ing Rolf Katzenbach, Dr.-Ing Werner Richwien und Dr.-Ing. Norbert Vogt
sowie den Beratenden Ingenieuren Dr.-Ing. Jens Karstedt und Prof. Dr.-Ing. Dietmar
Placzek.

Grundlage der Anerkennung dieser Sachverstandigen nach Bauordnungsrecht ist neben der
M-PPVO uberwiegend noch die Muster-Verordnung Uber die Anerkennung von Prifsachver-
standigen fur Erd- und Grundbau nach Bauordnungsrecht vom 18.09.1997 (M-SEGVO) [10].
Je nach Landesrecht werden die Prifsachverstandigen fur Erd- und Grundbau durch die
obersten Bauaufsichtsbehdrden oder die Ingenieurkammern anerkannt.

Der Sachverstandige fur Erd- und Grundbau nach Bauordnungsrecht kann weder von sich
aus tatig werden, noch sieht das Bauordnungsrecht zwingend seine Tatigkeit vor. Es ist
Ermessenssache der Bauaufsichtsbehdrde oder des Prifingenieurs und damit in deren
Belieben gestellt, ihn hinzu zu ziehen oder nicht. Das ist unbefriedigend, dem Sicherheitsge-
danken im Bauwesen oft zuwiderlaufend und fuhrt in der Praxis dazu, dafd der Prifsachver-
standige fur den Erd- und Grundbau allzu héaufig leider nicht hinzugezogen wird und damit
beim Vier-Augen-Prinzip h&ufig mindestens ein Auge geschlossen bleibt.

4  Offentlich bestellte und vereidigte (6bv) Sachverstandige

Sachverstandige konnen offentlich bestellt und vereidigt werden. Damit wird diesen Perso-
nen durch einen staatlichen Rechtsakt eine besondere Qualifikation zuerkannt. Grundlage
fur das Verfahren ist die Gewerbeordnung (GewO) [11], die im § 36, Abs. 1 regelt, dass
.Personen, die als Sachverstandige gewerbsmaRig tatig werden wollen, durch die von den
Landesregierungen bestimmten Stellen nach deren Ermessen fir bestimmte Sachgebiete
offentlich bestellt werden®. Voraussetzung ist der Nachweis besonderer Sachkunde. Es
diurfen keine Bedenken gegen die Eignung der Antragsteller bestehen. ,Sie sind darauf zu
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vereidigen, dal sie ihre Aufgaben gewissenhaft und unparteiisch erfillen und die von ihnen
angeforderten Gutachten gewissenhaft und unparteiisch erstatten werden* (836 Abs.1
GewOQ).

Die Landesregierungen koénnen die oOffentliche Bestellung von Sachverstandigen auf die
obersten Landesbehoérden Ubertragen (836 Abs.4 GewO), und falls weder Landesregierung
noch oberste Landesbehdrden von dieser Erméachtigung Gebrauch machen, kdnnen
Korperschaften des offentlichen Rechts durch Satzung die erforderlichen Vorschriften tber
die Voraussetzungen fir die Bestellung sowie die Befugnisse und Verpflichtungen der
offentlich bestellten und vereidigten Personen erlassen (836 Abs.4 GewO).

Die offentliche Bestellung und Vereidigung von Sachverstandigen ist also Angelegenheit der
Bundeslander. Fast alle Bundeslander haben die Aufgabe an Korperschaften des offentli-
chen Rechts Ubertragen. Es sind dies die Industrie- und Handelskammern (IHK), in einigen
Bundeslandern, wie z.B. Niedersachsen, bestellt auch die Ingenieurkammer Sachverstandi-
ge. AuBerhalb des Ingenieurwesens bestellen noch die Handwerkskammern und die
Landwirtschaftskammern Sachverstandige.

Die Industrie- und Handelskammern und die Ingenieurkammern haben als bestellende
Korperschaften Satzungen und Verordnungen verabschiedet, nach denen sie die Vorausset-
zungen fur die offentlichen Bestellung und Vereidigung und deren Vornahme sowie die
Pflichten des Sachverstandigen regeln.

Voraussetzung fur die Bestellung ist u.a., dal der Sachverstandige Uberdurchschnittliche
Fachkenntnisse (Besondere Sachkunde) und eine angemessene Berufspraxis auf dem
angestrebten Bestellungsgebiet nachweist. Das Verfahren hinsichtlich des Nachweises der
besonderen Sachkunde, der Fahigkeit, Gutachten zu erstatten und der personlichen Eignung
des Antragstellers wird durch Sachverstandigenpriifungsordnungen geregelt. Das Prifungs-
verfahren wird durch den Sachverstandigenausschuf3 durchgefinhrt.

Es gibt keine einheitliche Bezeichnung des Fach- bzw. Bestellungsgebietes. Stattdessen
bestimmt der Antragsteller das Bestellungsgebiet, meistens im Rahmen von Vorgaben der
bestellenden Koérperschaft. Beispielsweise hat die Ingenieurkammer Niedersachsen sich
eine Nomenklatur flr Sachverstandige gegeben, aus der das Bestellungsgebiet auszuwéh-
len ist. So lauten die Bezeichnungen beispielsweise ,6bv Sachverstandiger fir Baugrundun-
tersuchungen, Griindungen* oder fir Erd- und Grundbauwerke” oder ,fiir Geotechnik".

Eine Hauptaufgabe der offentlich bestellten und vereidigten Sachverstandigen ist es, in
rechtlichen Streitfallen und Selbstédndigen Beweisverfahren bei Gerichten durch Gutachten
zur Entscheidungsfindung beizutragen. Hier sei am Rande angemerkt, welche Wertschat-
zung das Fachgebiet ,Erd- und Grundbau“ beim Gesetzgeber genieft. Seit dem 01. Juli
2004 qilt das neue Justizverglitungs- und Entschadigungsgesetz (JVEG), nhach dem sich u.a.
die Vergitung der Sachverstandigentéatigkeit vor Gericht regelt. Das Honorar, das der
Sachverstandige je Arbeitsstunde beanspruchen kann, ist in 10 Honorargruppen, aufstei-
gend von Honorargruppe 1 bis zur Honorargruppe 10, gegliedert. Die Zuordnung der
Leistungen bestimmt sich nach einer Tabelle, in der das Fachgebiet ,Erd- und Grundbau* der
Honorargruppe 3 zugeordnet wird, also den drittniedrigsten Stundensatz zugeordnet
bekommt, das sind ca. 63 % des Honorarsatzes der hdchsten Honorargruppe. Dagegen darf
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ein Sachverstandiger, der sich mit der Abrechnung im Hoch- und Ingenieurbau befassen
muf3, die Honorargruppe 6 beanspruchen.

5 Zusammenfassung

Der Baugrund ist ein inhomogener, von der Natur vorgegebener Werkstoff, der in seiner
Gesamtheit nur in Stichproben, d.h. ndherungsweise erkundet werden kann. Daraus ergibt
sich selbst bei gewissenhafter Einhaltung der die Baugrunderkundung regelnden Normen
das Baugrundrisiko als ein unvermeidbares Restrisiko.

Die DIN 4020 (2003) wurde bauaufsichtlich nicht eingefihrt. Gerade angesichts des Bau-
grundrisikos ergibt sich damit eine Sicherheitslicke, da beim Baugrund das sonst im
Bauwesen praktizierte ,Vier-Augen-Prinzip“ bei der Ermittlung des Schichtenaufbaus und der
Festlegung der Bodenkennwerte bauaufsichtlich nicht zwingend gefordert wird.

Die mit dem Baugrund verbundenen Risiken kdnnen nur dann auf das unvermeidbare
Restrisiko des Baugrundrisikos reduziert werden, wenn die DIN 4020 und die DIN 1054 bei
Baugrunderkundung, der Bauplanung und Baudurchfiihrung strikt beachtet werden.

Zentrale Bedeutung kommt dabei dem Sachverstandigen fiir Geotechnik der DIN 4020 bzw.
dem Fachplaner fur Geotechnik der DIN 1054 zu, die vom Entwurfsverfasser nach MBO
dann heranzuziehen sind, wenn der Entwurfsverfasser in der Geotechnik nicht Uber die
erforderliche Sachkunde und Erfahrung verfugt.

Die winschenswerte einheitliche Berufsbezeichnung fiir die Bearbeiter der geotechnischen
Ingenieuraufgaben nach DIN 4020 und DIN 1054 scheitert augenblicklich noch daran, daf3
beide Normblatter erst in den letzten Jahren neu erschienen sind. Bei der Uberarbeitung der
Normblatter sollte dann ein einheitlicher Begriff eingefuihrt werden.

Anforderungen an Qualifikation und Ausbildung der geotechnischen Bearbeiter werden in
Normen DIN 1054 und DIN 4020 nur allgemein und unverbindlich formuliert, im Bauord-
nungsrecht sind keine Anforderungen enthalten.

Da die Prifingenieure in der Regel nicht Uber ausreichende Kenntnisse bei der Bewertung
von Baugrunduntersuchungen und Durchfiihrung von Nachweisen zur Standsicherheit und
Gebrauchstauglichkeit verfligen, sollten sie sich zur Umsetzung des ,Vier-Augen-Prinzips*
bei Bauwerken der Geotechnischen Kategorie 2 und 3 eines Prifsachverstandigen fir Erd-
und Grundbau bedienen, wie es die Muster-Verordnung Uber die Prifingenieure und
Prifsachverstandigen [8] vorsieht

Der offentlich bestellte und vereidigte (6bv) Sachverstandige unterstitzt die Gerichte in
rechtlichen Streitfallen und Selbstandigen Beweisverfahren durch Gutachten bei ihren
Entscheidungsfindungen. Fast alle Bundeslander haben die Bestellung und Vereidigung von
Sachverstandigen an Korperschaften des offentlichen Rechts wie die Industrie- und Han-
delskammern (IHK) oder die Ingenieurkammern tbertragen.

213



6 Literatur

[1]

[2]

[3]

[4]

(6]
[7]
(8]

[10]

[11]

[12]

[13]

DIN 1054 ,Baugrund; Sicherheitsnachweise im Erd- und Grundbau®, Ausgabe Jan.
2005

DIN 4020 ,Geotechnische Untersuchungen fur bautechnische Zwecke", Ausgabe
Sept. 2003

SMOLTCZYK, U.: Baugrundgutachten. - In: SMOLTCZYK, U. (Hrsg.): Grundbauta-
schenbuch, 3. Auflage, Teil 1 S.6 —12, Ernst & Sohn, Berlin, Miinchen, Disseldorf
1980

DIN 4020 ,Bautechnische Bodenuntersuchungen — Richtlinien“, Ausgabe Juli 1953
DIN 4020 ,Geotechnische Untersuchungen fir bautechnische Zwecke*,

Ausgabe Okt. 1990

DIN 1054 “Sicherheitsnachweise im Erd- und Grundbau* — Entwurf, Dez. 2000
Musterbauordnung (MBO) Fassung Nov. 2002

Muster-Verordnung Uber die Prufingenieure und Prifsachverstéandigen nach § 85
Abs. 2 MBO (M-PPVO)

Eurocode 7 Entwurf, Berechnung und Bemessung in der Geotechnik —

Teil 1: Allgemeine Regeln, Sept. 2003

Muster - Verordnung Uber die Anerkennung von Prifsachverstandigen fir den Erd-
und Grundbau nach Bauordnungsrecht vom 18.09.1997 (M-SEGVO)
Gewerbeordnung (GewO) vom 21.06.1869, in der Fassung der Bekanntmachung
vom 22.02.1999, zuletzt gedndert durch Art. 2 Abs. 2 G vom 07.07.2005
Honorarordnung fir Architekten und Ingenieure in der Fassung der Flnften Ande-
rungsVO unter Bericksichtigung des Neunten Euro-Einflhrungsgesetzes (HOAI),
Stand 1. Januar 2002

KATZENBACH, R. & KINZEL, J.: Das Vier-Augen-Prinzip bei Baugrundgutachten. —
Der Prufingenieur, Nr. 18 — April 2001

214



Verzeichnis der Autoren

Dr.-Ing. Jochen Fillibeck

Dipl.-Ing. Winfried Glitsch

Dipl.-Ing. Helmut Hass

Dr.-Ing. D. Handke

Dipl.-Ing. Johann
Herdina

Dr.-Ing. Tilman Holfelder

Dipl.-Ing. Werner Hofer

Dr.-Ing. Jan Kayser

Prof. Dr.-Ing. Dieter
Kirschke

Dipl.-Ing. Anette Lachler

Technische Universitat

Minchen Zentrum Geotechnik

DEGES Deutsche Einheit

FernstralR3enplanungs- und bau

GmbH

CDM Consult GmbH

Prof. Dr.-Ing. B. Maidl, Dipl.-
Ing. R. Maidl

Beratende Ingenieure GmbH &

Co. KG
Tunnelbau und Geotechnik

Brenner Eisenbahn GmbH

Bundesanstalt fiir Wasserbau

Max Bogl GmbH & Co. KG
Zentralbereich Tunnelbau

Bundesanstalt fliir Wasserbau

Ing.-Biro Prof. Dr.-Ing.
Kirschke

Felsmechanik und Tunnelbau

Zublin Spezialtiefbau GmbH

Baumbachstr. 7
81245 Miinchen

jfillibeck@bv.tum.de

Zimmerstral3e 54
10117 Berlin

Am Umweltpark 3-5
44793 Bochum

helmut.hass@cdm-ag.de

Universitatsstrafle 142
44799 Bochum

IMM.Bochum@t-online.de

Neuhauserstralle 7
6_5_020 Innsbruck
Osterreich

gft@beg.co.at

KuBBmaulstrale 17
76187 Karlsruhe

tilman.holfelder@baw.de

Frankfurter Ring 105
80807 Mlnchen

KulRmaulstralRe 17
76187 Karlsruhe

jan.kayser@baw.de

GutenbergstralRe 9
76275 Ettlingen

prof.kirschke@t-online.de

Albstadtweg 1
70567 Stuttgart

hv-tbt.laechler@zueblin.de



Dipl.-Ing. R. Maidl

Dipl.-Ing. Christof Maier

Dipl.-Ing. J6rg Martini

Dipl.-Ing. R. Maidl

Dipl.-Ing. Joachim Meier

Dipl.-Ing. Heiko P. Neher

Dipl.-Ing. Gerrit Pelz

Dipl.-Ing (FH) Franz
Piller

Dr.-Ing. Wolfgang
Rauscher

Dr.-Ing. Franz-Reinhard
Ruppert

Prof. Dr.-Ing. B. Maidl, Dipl.-
Ing. R. Maidl

Beratende Ingenieure GmbH &
Co. KG

Tunnelbau und Geotechnik

Ed. Zublin AG
Technisches Buro Tiefbau

Josef Mobius Bau-
Aktiengesellschaft
Abt. Sonderbauverfahren

Prof. Dr.-Ing. B. Maidl, Dipl.-
Ing. R. Maidl

Beratende Ingenieure GmbH &
Co. KG

Tunnelbau und Geotechnik

Bilfinger Berger AG
NL Spezialtiefbau

Zublin Spezialtiefbau GmbH

Technische Universitat
Minchen Zentrum Geotechnik

Stadt Freising
Stadtentwasserung

Ingenieurbiro EDR GmbH

216

Universitatsstrale 142
44799 Bochum

IMM.Bochum@t-online.de

Lautlinger Weg 3
70567 Stuttgart

hv-tbt.maier@zueblin.de

Brandstlicken 18
22549 Hamburg

j-martini@moebiusbau.de

Universitatsstrale 142
44799 Bochum

IMM.Bochum@t-online.de

Arbeitsgemeinschaft Nord-Sud
Stadtbahn Kéln Los Std
Bonner StralRe 126

50968 Koln

joachim.meier@stadtbahn-
sued.de

Albstadtweg 1
70567 Stuttgart

hv-tbt.neher@zueblin.de

Baumbachstr. 7
81245 Miinchen

g.pelz@bv.tum.de

Amtsgerichtsgasse 1
85354 Freising

franz.piller@freising.de

Dillwéachterstr. 5
80686 Miinchen

dr.rauscher@edr-muc.de

Loéwenwall 6
38100 Braunschweig

ruppert@ruppert-grundbau.de



Dipl.-Ing. Albert Scheller

Dipl.-Ing. J. Schmidt

Dr.-Ing. Bernd Schuppe-
ner

Dr.-Ing. Jurgen Schwarz

Professor Dr.-Ing. Jérgen
S. Steenfelt

M. Topolnicki,
hab. inz.

prof. dr

Dr.-Ing. Ulrich Trunk

Prof. Dr.-Ing. Norbert
Vogt

Dipl.-Ing (FH) Marcus
Weber

Dipl.-Ing. Martin Wohl-
ketzetter

DB ProjektBau GmbH
NL Sud
Projektzentrum Minchen 2

DYWIDAG Bau GmbH

Technisches Biro

Bundesanstalt fiir Wasserbau

DYWIDAG Bau GmbH
Technisches Biro

COWI A/S

Gdanisk University of Technol-

ogy & Keller Polska Sp. z o.0.

Keller Holding GmbH

Technische Universitat

Minchen Zentrum Geotechnik

Ingenieurbiiro EDR GmbH

Landeshauptstadt Miinchen
Baureferat U-Bahn-Bau

217

Arnulfstralle 27
80335 Miinchen

albert.scheller@bahn.de
Mies-van-der-Rohe-Str. 6
80807 Miinchen
jan.schmidt@dywidag.de

Postfach 21 02 53
76152 Karlsruhe

Mies-van-der-Rohe-Str. 6
80807 Miinchen

juergen.schwarz@dywidag.com

Parallelvej 2
2800 Kongens Lyngby
Denmark

jos@cowi.dk

Rdestowa 51a

Gdynia

Polen
mtopolnicki@keller.com.pl

Kaiserleistral3e 44
63067 Offenbach

U.Trunk@Kellerholding.com

Baumbachstr. 7
81245 Miinchen

Vogt@bv.tum.de

Dillwachterstr. 5
80686 Miinchen

Friedenstral3e 40
81660 Miinchen

martin.wohlketzetter
@muenchen.de



218



Zentrum
Geotechnik

Lehrstuhl und Prifamt
fur Grundbau, Bodenmechanik, Felsmechanik und Tunnelbau
der Technischen Universitat Minchen

Schriftenreihe

Heft 1  Scheele, F. Tragfahigkeit von Verpressankern in 1982
nichtbindigem Boden vergriffen
Heft 2 Beitrage zur Anwendung der Stochastik und 1983
Zuverlassigkeitstheorie in der Bodenmechanik vergriffen
Heft 3 Kempfert, H.-G., In-situ Versuche zur Ermittlung der 1984
Schwarz, P. Unterbausteifigkeit an zwei Pfeilern der vergriffen
Sinntalbriicke Schaippach
Heft 4 Schubert, A. Ein Beitrag zum Spannungs-Verformungs- 1985
verhalten silikatgel-injizierter Sande vergriffen
Heft 5 Gruber, N., Beitrage zum Tragverhalten axial zyklisch 1985
Koreck, H.-W., belasteter Pfahle
Schwarz, P.
Heft 6 Forschungsbeitrage zum mechanischen 1986
Verhalten von Geotextilien vergriffen
Heft 7  Alber, D., Beschreibung der raumlichen Streuungen von 1986
Reitmeier, W. Bodenkennwerten mit Hilfe der Zeitreihenanalyse vergriffen
Heft 8 Alber, D. Ein stochastisches Bodenmaodell fir 1986
geotechnische Aufgaben
Heft 9 Maini, K. S. Testing of bentonite suspensions 1987
Heft 10 Beitrdge zur Felsmechanik 1987
Heft 11 Krober, W. Untersuchung der dynamischen Vorgange bei der 1988
Vibrationsverdichtung von Bdden vergriffen
Heft 12 Baumann, H.-J.  Bruchvorgange infolge der Isareintiefung sudlich 1988

Munchens und die kritischen Hohen der Talhange

Heft 13 Reitmeier, W. Quantifizierung von Setzungsdifferenzen mit Hilfe 1989
einer stochastischen Betrachtungsweise

Heft 14 Vega Mayer, S. Ein Beitrag zur Vorhersage von Verformungen 1989
und Spannungen des Baugrundes und des
Ausbaues bei Hohlraumbauten

Heft 15 Bauer, A. Beitrag zur Analyse des Tragverhaltens von 1989
einfach bewehrten Zweischichtensystemen
Heft 16 Kudla, W. Beitrag zur statistischen Qualitatskontrolle im 1990

Erdbau



Heft

Heft

Heft

Heft

Heft

Heft

Heft

Heft

Heft

Heft

Heft

Heft

Heft

Heft

Heft

Heft

17

18

19

20

21

22

23

24

25

26

27

28

29

30

31

32

Floss, R.,
Reuther, A.

Trunk, U.

Gold, G.

Honisch, K.

Berner, U.

Huber, H.

Schulze, A.

Ascherl, R.

Bauer, A.

Nimmesgern, M.

Fillibeck, J.

Floss, R.

Heyer, D.

Bauer, J.

Vergleichsuntersuchungen uber die Wirkung von
vibrierend und oszillierend arbeitender
Verdichtungswalze

Probabilistische Standsicherheitsanalyse flr
tetraedrische Felskeile

Untersuchungen zur Wirksamkeit einer
Bewehrung im Zweischichtensystem

Zur Strategie der Gestaltung grof3er
Krafthauskavernen

Beitrage aus der Geotechnik (Festschrift
anlasslich des 60. Geburtstages von Univ.-Prof.
Dr.-Ing. R. Floss)

Ein Verfahren zur Bestimmung der
Durchlassigkeit mit Infiltrationsversuchen

Untersuchungen zur Materialddmpfung in der
Bodendynamik

Beitrag zum zeit- und temperaturabhangigen
Materialverhalten von Asphaltbeton fur
Kerndichtungen in Schuttdammen unter
besonderer Berlcksichtigung des ebenen
Verzerrungszustandes

Risikobetrachtungen zur Planung von
MaRnahmen zum Grundwasserschutz im
Einflussbereich von Stral3en

Der Einfluss der Verbundwirkung zwischen
Boden und Geotextil auf das
Verformungsverhalten von bewehrten
Steilbéschungen

Untersuchungen tber das Spannungs-
Verformungs-Verhalten von mehrlagigen
Kunststoffoewehrungen in Sand

Beitrag zum Verhalten mehrschichtiger
Dichtungssysteme mit Kunststoffdichtungsbahnen
unter Scherbeanspruchung

Geotechnik
Forschung und Entwicklung Uber zwei Jahrzehnte
— 1980 bis 2000

Die Durchlassigkeit mineralischer Dichtungsstoffe
unter besonderer Beriicksichtigung des
Sattigungsvorganges

Ein Teilsicherheitsmodell fiir die Bemessung
einer verankerten Baugrubenwand im
Bruchgrenzzustand

Beitrdge zum 1. Geotechnik-Tag in Miinchen,
Unterfangungen

208

1990

1993

1993

1994
vergriffen

1995

1995

1996

1996

1997

1997

1998

1999

2000

2001

2002

2002



Heft

Heft

Heft

Heft

Heft

Heft

33 Schwarz, P.

34 Hartmann, K.

35

36

37

38

Beitrag zum Tragverhalten von Verpresspfahlen
mit kleinem Durchmesser unter axialer zyklischer
Belastung

Untersuchung zur Prognose von
Anforderungswerten an die
Beschleunigungsmesswerte der FDVK-Methode

Beitrdge zum 2. Geotechnik-Tag in Minchen,
Bauen im Grundwasser

Beitrdge zum 3. Geotechnik-Tag in Minchen,
Tunnel in offener Bauweise / spezielle Baugruben

50 Jahre Lehrstuhl und Priifamt fur Grundbau,
Bodenmechanik und Felsmechanik an der TU
Munchen und

Beitrage zum 4. Geotechnik-Tag in Minchen,
Verfestigungskérper im Boden und
Untergrundverbesserung

Beitrdge zum 5. Geotechnik-Tag in Minchen,
Geotechnik beim Verkehrswegebau

209

2002

2002

2003

2004

2005

2006



210



	Titelblatt
	Inhaltsverzeichnis
	Vorwort
	01-Trunk
	02-Holfelder
	04-Martini
	05-Meier
	06-Neher
	07-Kirschke
	08-Schwarz
	09-Fillibeck
	10-Hass
	11-Herdina
	12-Vogt
	13-Rauscher
	13a-Steenfelt
	14-Ruppert
	Vortragende
	Heft38



