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Tod im Arbeitsraum: vermeidbare Unfalle

Prof. Dr.-Ing. Norbert Vogt, Dr.-Ing. Peter Schwarz
Zentrum Geotechnik der Technischen Universitat Minchen

1 Meldung

Eine Agenturmeldung vom Freitag, 08.10.2004, 10:45 h fasst ein vermeidbares tragisches
Ereignis zusammen: Bei dem Versuch, den Arbeitsraum zwischen dem im Rohbau fertig
gestellten 2. Untergeschoss und der Verbauwand (Tragerbohlwand) wieder mit Kies zu
verflillen und den Kies zu verdichten, brach die Verbauwand in den Arbeitsraum hinein. Der
das Verdichtungsgerat, eine Rittelplatte, fihrende Arbeiter wurde von den nachstiirzenden
Verbauhélzern und Kiesmassen verschittet und starb nach dem Obduktionsbefund durch
Ersticken. Die Kriminalpolizei ermittelt wegen des Verdachts fahrldssiger Tétung.

2 Ermittlungen und Zusammenhénge

Kriminalpolizei und Staatsanwaltschaft beauftragten die Autoren als Gutachter, um die
Zusammenhénge und Verantwortungen fir den Unfall zu kldren. Nach Bergung des Toten
zeigte sich der versturzte Arbeitsraum wie im rechten Teil von Bild 1 dargestellt.

U\

Bild 1: Fotos der Unfallstelle nach Sicherung und Bergung des Toten



Verbauhélzer hatten sich geldst. Boden und Hélzer waren in Richtung Untergeschosswand
verstlirzt, wo sie den Arbeiter einklemmten. Im linken Bildteil ist erkennbar, dass der
nichtbindige Boden hinter dem Verbau eingerutscht war.

Bild 2 zeigt eine ahnliche Situation wenige Wochen spater auf einer anderen Baustelle. Auch
hier wurde ein Arbeiter eingeklemmt, der schwer verletzt wurde.
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Bild 2: Blick in einen weiteren Arbeitsraum mit Berliner Verbau und
ausgebrochenen Verbauhdlzern.

Zur genauen Klarung der Unfallursache wurde hoher Aufwand getrieben. Mit Hilfe eines
Bergeverbaus wurde der kollabierte Verbau vollstandig freigelegt. Sowohl die Baugrundver-
héltnisse als auch die handwerkliche Ausfiihrung des Verbaus wurden hierbei genau
untersucht. Die Freilegung und prazise Einmessung ermdglichte im Zusammenhang mit der
Uberpriifung der Planung auch, Méngel in der Planung und ihrer Umsetzung zu erkennen.
Auch der Bergeverbau war ein Berliner Verbau und mit seiner Ausfiihrung konnte gezeigt
werden, dass grundsétzlich ein derartiges System geeignet ist, in den ortlich anstehenden
Bdden einen sicheren Verbau herzustellen.

Prinzip des Berliner Verbaus ist, zunéchst Stahltréger in den Untergrund einzurammen oder
sie in Bohrlécher, die anschlieRend wieder vollstédndig verfiillt werden, einzustellen. Regeln
fir diese Verbauart sind in DIN 4124:2002, "Baugruben und Graben; Béschungen, Verbau,
Arbeitsraumbreiten" angegeben. Der Aushub der Baugrube darf im Verbaubereich immer nur
in so kleinen Tiefenabschnitten erfolgen, dass eine senkrechte Béschung im noch unverbau-
ten Bereich zwischen den Tragern standsicher ist. Selbst in Béden, die keine Standsicher-
heitsprobleme erkennen lassen, ist eine maximal zuldssige freie senkrechte H6he von 1,00
m einzuhalten. Bei nur voribergehend standfesten nichtbindigen Béden sind hochstens 0,50
m zuldssig, bei wenig standfesten Béden, z.B. bei locker gelagerten gleichkérnigen Sand-
und Kiesbdden, kann es erforderlich sein, die Hohe der Abschachtung auf die Héhe der
Einzelteile der Ausfachung zu beschranken. Beim Riickbau ist sinngemaf zu verfahren.

Die senkrechte Béschung zwischen den Verbautragern muss derart profiliert werden, dass
ein voll kraftschlussiger Kontakt zwischen Bohle und Erdwand entstehen kann. Der Einsatz
gegen die Flansche der Stahltréger verkeilt. Bei ordnungsgemaRer Profilierung der Erdwand



wird somit ein vollflachig kraftschlissiger Kontakt zwischen dem entstehenden Verbau und
dem zu stiitzenden Erdkorper sichergestellt, ohne dass gréRere Verformungen auftreten

mussen.
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Bild 3: Bergeverbau in Grundriss und Ansicht
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Einbau und Verkeilen
der Bohlen

Bild 4: kraftschlUssiger Einbau von Holzbohlen fir einen Bohltragerverbau
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Bild 5: Bohltrégerverbau mit

Holzausfachung = Berliner
Verbau



Die Vollflachigkeit kann durch geeigneten Aushub und Profillehren sichergestellt werden. Der
Kraftschluss wird dadurch erreicht, dass die Holzer gegen den Boden verkeilt werden. Ziel
ist, die Bohlen fest und unverschiebbar gegen den Boden zu pressen. Der vollflachige
Kraftschluss fiihrt zu einem stabilen Reibungsverbund, der die Bohlen halt, wenn sie
untergraben werden, sobald bei vertieftem Aushub der Verbau zur Tiefe hin erweitert wird.
Eine Lockerung der Keile wird in der Regel durch Sicherungslatten erschwert. Wenn aber
der Kraftschluss in der Fuge zwischen Ausfachung und Boden nicht vollflachig ist, die Holzer
also nur punktuell gegen den Boden gedriickt sind, kdnnen schon geringe Einflusse, z.B.
Sickerwasser und Erschitterungen kleine Umlagerungen bewirken und den Kraftschluss
I6sen. Auch wenn Béden hinter dem Verbau ausflieRen, wird der Kraftschluss und damit der
Reibungsverbund zerstort.

Ein stabiler Reibungsverbund durch Anpressung der Bohlen durch gesicherte Keile stellt
eine zuverlédssige Verbindung dar. Dann ist die Forderung der DIN 4124:2002 ausreichend,
dass die Einzelteile der Ausfachung so lang sein missen, dass sie auf jeder Seite mindes-
tens auf einem Finftel der Flanschbreite aufliegen, bei einer Flanschbreite von 10 cm also
beidseitig nur je 2 cm. In der Norm ist auch festgelegt: Besteht Gefahr, dass die Einzelteile
der Ausfachung abrutschen kénnen, z.B. bei locker gelagerten nichtbindigen Béden ..., so
sind sie durch aufgenagelte Laschen oder Hangestangen zu sichern.

Bild 6:

— vollflachiger Kontakt
des Verbaus mit dem
Boden fehlt;

— Sicherungslatte der
Keile ist nicht als
Hangestange
ausgebildet

Das Freigraben im Schutz des Bergeverbaus und die genauen Einmessungen zeigten, dass
an der Unfallstelle der Verbau von vornherein nicht vollflachig kraftschlissig hergestellt
worden war. Holzwolle ist kein geeignetes Mittel, um Kraftschluss herzustellen, und das
Ausspulen nichtbindiger Béden zu verhindern. Die lokalen Aushubtiefen hatten zum Teil
nachweislich Uiber 2 m betragen. Auch beim Ruckbau des Verbaus wurde Holz auf mehr als
1 m Hoéhe ausgebaut. Die Bohlen waren nicht durch Hangestangen gesichert. Es standen
Schichten mit Rollkiesen an, die eine sehr geringe Stabilitdt aufweisen. Ausspilungen
verminderten zusétzlich den Kontakt Boden/Bohle.



Bild 7: Ausspulungen in Folge von Nieder-
schlagen werden durch Holzwolle nicht
verhindert.

Bild 8: Ubergang von freier Béschung zum
Verbau und Ubergang zwischen Bereichen
verschiedener Baugrubentiefe nicht gelost.

Ein Rundgang uber die Baustelle offenbarte weitere Méngel: Die Ubergénge zwischen freien
Bdschungen und Verbau oder zwischen Verbaubereichen verschiedener Tiefe waren nicht
gelodst worden. Boschungen waren viel zu steil hergestellt worden, an vielen Stellen waren
Rollkiese ausgelaufen und Arbeitsrdume teilweise verschittet.

Um bei der Herstellung des Bergeverbaus nicht in sehr kleinen Tiefenabschnitten arbeiten zu
muissen und die Gefahr auslaufender Rollkiesschichten zu vermeiden, wurden im Vorfeld der
neuen Verbauarbeiten Verkittungsinjektionen ausgefiihrt, fiir die einfache eingerammte
Injektionslanzen unter geringem Druck mit einer Zementsuspension beaufschlagt wurden.



Dies ist die bei Rollkiesen stets empfohlene Vorgehensweise. Um die Suspension und damit
beim Aushub die sehr stark durchldssigen Rollkiese kenntlich zu machen, wurde sie rot
eingefarbt, was in Bild 9 leider nicht erkennbar ist. Die derart verfestigten Kiese erlaubten bei
der Herstellung des Bergeverbaus Aushubschritte von 0,8 m bis 1,0 m, ohne dass Instabilita-
ten beflirchtet werden mussten.

Die rickseitige Freilegung des kollabierten Verbaus, die vermessungstechnische Aufnahme
der verstlrzten Holzer und die genaue Ansprache der Schichtung erlaubte die Rekonstrukti-
on des Unfalls. Danach mussen Holzer auf unzuléssig groRer Hohe ausgebaut worden sein.
Mit geringerer Hohe war HinterfUllmaterial in den Arbeitsraum eingebracht und verteilt
worden. Bei dessen Verdichten mit einer Rittelplatte muss Rollkies - wie er bei der spéateren
Freilegung auch genau in diesem Horizont nachgewiesen wurde - ausgelaufen sein. Damit
ging der Reibungsverbund zwischen den noch nicht ausgebauten Hélzern und dem Boden
verloren. Hélzer rutschten einseitig nach unten, verloren dabei den knappen Halt zwischen
den Flanschen der Stahltrédger und wurden von nachstiirzendem Boden in den Arbeitsraum
hinein gedriickt.

Der in den entstandenen Hohlraum abgestiirzte Boden blieb teilweise als Bodenblock intakt,
er wurde nur nach unten und vorne verlagert und verkippte. Dabei wurde der Arbeiter
eingeklemmt und von weiter oben nachrutschenden Bodenmassen verschiittet. Er erstickte.

Bild 9: mit Zementsuspension verfestigte
Rollkiesschichten beim Bergeverbau

Bild 10: Ruickseite des freigelegten Verbaus



3 Ursachen und Verantwortung

Der Verbau wurde bis zum Tragerful® freigelegt und in allen Belangen mit der Planung

verglichen. Dabei zeigten sich weitere Méngel und Fehler:

- es gab keine projektbezogene Baugrunderkundung, kein Baugrund- und Grindungsgut-
achten, aus dem hervorging, dass Rollkieslagen anstehen, auf die man sich z.B. mit
Verkittungsinjektionen hétte vorbereiten kénnen.

- die BaumaRnahme wurde geotechnisch nicht betreut. So konnten Ausfiihrungsméangel bei
der Verbauherstellung nicht mit Hilfe des 4-Augen-Prinzips erkannt und ausgeschlossen
werden.

- Planungsfehler 1: der Verbau war ohne eindeutige Bezugshdhe geplant worden. Als
Hoéhenangaben wurden nur "m unter Geldndeoberflache" in der Planung vermerkt. Das
Baugrundstiick weist eine leichte Hanglage auf, was dazu fihrte, dass der Verbau auf der
hangaufwarts liegenden Schadensseite auf seiner gesamten Lange nicht ausreichend tief
unter Baugrubensohle eingebunden wurde.

- Planungsfehler 2: im Schadensbereich war eine lokale Tieferfiihrung des Bauwerks fiir ein
Sprinklerbecken ausgefiihrt worden, was in der Verbauplanung unberiicksichtigt blieb. Bei
der Ausfuhrung wurde dieser Planungsfehler erkannt, aber unangemessen auf ihn rea-
giert, indem ein geringer Bodenaustausch gegen Magerbeton vorgenommen worden war.
Dies fuhrte zu einer weiteren wesentlichen Verminderung der tatsachlichen Einbindetiefe
gegenuber der errechneten und erforderlichen Einbindung.

1,65m
ca +1.20m T39 ;&SBm (540,58 mhN)
Auslauf- +0,00 m (539,20 mNN)
Irichter —Z

0,81 m UK oberer Rest Verbau
SR i

Decke 2. UG
2,32 m (536,88 mNN)

Rollkiese

Rallkiese

———

Rollklese Magerbelon | auberkeilsschicht
Lol 1l

Sprinklerbecken

UK Trager -6,83 m
v 2

Bild 11: Schnittdarstellung fir den Unfallbereich



- Versdumnisse, Mangel und Fehler bei der Herstellung: keine Verkittung der Rollkiese,
kein vollflachiger Kontakt zwischen Verbau und Boden hergestellt, bei Vorbau und Riick-
bau war mit deutlich zu groRRen freigelegten senkrechten Bodenfldchen gearbeitet worden,
keine Hangelaschen, welche die Hélzer am Abrutschen hindern konnten.

Es konnte nicht ausgeschlossen werden, dass sich die Verbautrager infolge ihrer deutlich zu
geringen Einbindetiefe schon vor dem Kollaps bewegt hatten und die Auflager der ausrei-
chend langen Verbauhdlzer dadurch beeintrachtigt worden waren.

Es ist davon auszugehen, dass durch die groBen Freilegungshéhen und die nicht vollflachig
kraftschlussig eingebauten Bohlen der Baugrund hinter dem Verbau aufgelockert worden ist,
was das AusflieRen und den Kollaps bei der Einwirkung durch Erschitterung beim Verdich-
ten der Arbeitsraumbhinterfillung begunstigte.

Die Staatsanwaltschaft hat fur alle Bau- und Planungsbeteiligten, Bauherrn, Planer, Verbau-
planer, Prifingenieur, Hauptunternehmer, Subunternehmer tberlegt, ob und wie Verantwor-
tungsanteile (auch durch Unterlassung und Nicht-Klarung) bestehen und mehrere Verfahren
eingeleitet. Denn nicht ein monokausaler Zusammenhang, sondern mehrere Beitrdge haben
hier zum tragischen Unfalltod eines jungen Bauarbeiters mit Familie gefiihrt, der selbst an
den dargestellten Fehlern und Méngeln an keiner Stelle beteiligt war.

Die Konsequenz muss sein: Null Toleranz bei fehlender oder fehlerhafter Vorbereitung
(Erkundung, Gutachten, Vermessung, Planung), RegelverstéBen und Ausfiihrungsman-
geln in vergleichbaren Arbeitsraumsituationen.

Bild 12: Abtransport des Toten



Wie und was lernt man aus Schaden ?

Dipl.-Ing. Gebhard Dausch
Bilfinger Berger AG, NL Spezialtiefbau, Mannheim

1 Einleitung

Schaden treten im Spezialtiefbau relativ haufig auf. Die Folgen dieser Schaden sind oft mit
entsprechend hohem finanziellen Aufwand von den Verursachern zu tragen. Aus der
finanziellen Not eine Tugend bzw. eine Lehre fir die Zukunft zu machen, ist die logische
Konsequenz. Das Erkennen der Ursachen, das Verstehen der Schadensmechanismen trégt
zur Vermeidung der gleichen oder ahnlicher Fehler bei.

Ziel des vorliegenden Beitrages ist es, mogliche Schadensursachen zu zeigen, Fehlerquellen
zu benennen und anhand von Beispielen aus der Praxis die Erfahrungen aus diesen zu
erlautern.

2 Schadensursachen

Untersuchungen zu Schadensursachen ergaben, dass die Mehrzahl der Bauschadensquel-
len in den Bereichen der Voruntersuchung, Planung und Kommunikation liegen. Die Fehler
auf den Baustellen liegen in der Vielfalt und Vielzahl von potentiellen Fehlerquellen durch die
Beteiligung von Geologie, Material, Maschinen und Mensch.

]
; —

Schadensursachen

ungeeignete
Bauausfiihrung
21% \ Planungsfehler
41%

Hohere Gewalt 3

18%
mangelhafte unzureichnede
Kommunikation Vorerkundung
8% 12%

Quelle: Rizkaliah/Dobbelin, TU Hannover

Bild 1: Schadensursachen (Quelle: Rizkallah und Débbelin)
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3 Fehlerquellen

Fehlerquellen kommen aus den verschiedenen Breichen wie folgt:

|
mewsumaces BILFINGER|BERGER

Fehlerquellen
Planung 41 % | » Unzureichende Kenntnis der Randbedingungen
« Falscher Lastansatz
» Falsche Prog di und -gliubigkeit
Bauausfiihrung 21 % | - Falsche Verfahrensauswahl
« Verfal fehler: Ei Betoneinbau etc.

* Unzureichende Kontrollen
« Abweichungen vom Stand der Technik
« Unqualifiziertes Personal

Hohere Gewalt 18 % | - Naturgewalten
= Krieg / Terror
Vorerkundung 12 % | » Unzureichende Erkundung: Aufbau, Stérungen etc.
« Unbel GW-Situati ' GW
Kommunikation 8% |-M lhafte K ikati

Bild 2: Fehlerquellen

o
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Fehler im Spezialtiefbau < Schéiden - Teil 1

= Eintritt des Schadensfalls (Vorgang)

= Folgen (Standsicherheit, Bauablauf, Baufortschritt)

Bild 3a: Schadensabfolge - Teil 1
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Fehler im Spezialtiefbau = Schaden - Teil 2

= Ursache (Warum ?777?)

= Sanierung (Technik, Kosten)

Bild 3b: Schadensabfolge - Teil 2

m
1 e

Fehler im Spezialtiefbau = Schéaden — Teil 3

* Fehleranalyse (wieso, weshalb, warum?)

* Vermeidung des selben Fehlers
(zukiinftig!)

Bild 3c: Schadensabfolge - Teil 3
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4 Beispiele aus der Praxis

o
mawssmacns  BILFINGER| BERGER

Beispiele aus der Praxis

Bild 4: Praxisbeispiele

Kommunikation

Bild 5: Kommunikation auf der Baustelle



Vorerkundung

Bild 6: Kommunikation auf der Baustelle

Héhere Gewalt

Bild 7: Schadensbild nach Anbohren einer Fliegerbombe

The Vet Sermcn Cren.

o
BILFINGER|BERGER

o
B:l.rrm::nl"
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Hydraulischer Grundbruch

Bild 8: Reverse-Circulation-Drilling: Bohren bis zum hydraulischen Grundbruch

BiLF

Anbohren von Leitungen

Bild 9: Anbohren von Sparten-Leitung im innerstadtischen Bereich



o
mewamsecscos BILFINGER|BERGER

Betonierfehler

Bild 10: Betonierfehler aufgrund mangelhafter Betonrezeptur

o
! e

Betonierfehler

Bild 11: Schema der Betonausbreitung im Bohrpfahl
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mevensmacns  BILFINGER|BERGER

Betonierfehler

Bild 12: Ergebnisse Modelversuch zur Betonausbreitung im Bohrpfahl

o
mamssmnces  BILFINGER BERGER

Schlitzwand: Betonoberkante

Bild 12: Mangelhaft betonierte Oberkante einer Schlitzwand
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Schlitzwand:
- Greiferverlust
- Wandeinschliissse

i1

Bild 13: Sandnester in der Schlitzwand und einbetonierter SW-Greifer

]
_ =

Schlitzwand: Strémungsverhalten Beton

Bild 14. Ausbreitverhalten des Betons in einer Schlitzwandlamelle
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Ankerkopfausbildung

Bild 15: Ankerkopf mit relativ kurzen Uberstanden und ,weggeschliipfte“ Spannstahle

BiLF

DSV-Lamellenwand

Bild 16: DSV-Lamellen mit mangelhafter Orientierung in wasserdichter Baugrube

20
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DSV-Dichtsohle

Bild 17: DSV-Sohle mit fehlender Saulenreihe

m
1 ' Bll. lh

Geratetechnik

Bild 18: Baggerumsturz aufgrund schlechtem Bohrplanum bei hoher Hakenlast

21
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Planung: Oberkante Fundamentplatte

Bild 19: Freigelegte Pfahlgruppe mit moglicher zusétzliche Horizontalbelastung

5 Ausblick

Um einen positiven Aspekt den Schaden im Spezialtiefbau abgewinnen zu kénnen, muf} in
jedem Falle den Ursachen auf den Grund gegangen werden. Nach dem Sprichwort ,Aus
Schaden klug werden® sollten sich die Beteiligten an einen runden Tisch setzen und ohne
Schuldzuweisungen den Fehlerquellen auf den Grund gehen.

Die Erfahrungen aus den Schadensauswertungen fuhren zu mehr Sicherheit und zu einem
mdglichen Innovationsschub. Nur so kdnnen Systemfehler erkannt und durch entsprechende
Weiterentwicklung der Verfahren im Spezialtiefbau Verbesserungen erzielt werden.

Die Kenntnis der Ursachen ist die Voraussetzung fiir eine gesicherte, zukiinftige Vermei-
dung.

6 Literatur

Rizkallah, V und Dé&bbelin, J. U.: Wissensbasierte Risokobewertung zur Qualitétssicherung im
Rahmen der Baugrunderkundung bei spezialtiefbaulichen MaRnahmen. Forschungsarbeit des
Institutes fir Grundbau, Bodenmechanik und Energiewasserbau, Universitat Hannover.
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Am falschen Fleck gespart — Erfahrungen mit unzureichenden
Baugrund- und Griindungsgutachten

Dipl.-Ing. The-Hap Nguyen
HOCHTIEF Construction AG, Consult Infrastructure, Essen

1 Einleitung

Erfahrungen mit unzureichenden Baugrund- und Griindungsgutachten hat es bei vielen
Bauaufgaben schon gegeben. Meistens folgt dabei die Feststellung, dass an der falschen Stelle
gespart wurde, weil die Folgeschaden beachtliche GréRenordnungen erreichen kénnen. Zwei
Beispiele dazu sollen nachfolgend gegeben werden.

Als erstes wird hierbei auf das Projekt eines Anlagenbauers in Fernost eingegangen. Im
Mittelpunkt steht die unzureichend ausgefihrte Pfahigrindung einer Maschinenhalle in
Shanghai, bei der die Geotechnik der HOCHTIEF nach der Bauausfiihrung und dem
Auftreten des Schadenbildes hinzugezogen wurde.

2 Erlauterung des ersten Projektes

Im Auftrag eines bekannten Anlagenbauers wurde eine Maschinenhalle erbaut, die in einem
Industriegebiet etwa 60 Kilometer auerhalb von Shanghai, Volksrepublik China, liegt. In
dieser Halle sollen verschiedene groRe Metallbearbeitungsmaschinen aufgestellt werden,
ferner sind Montageflachen sowie zwei Birobereiche vorhanden. Der gesamte Hallenkom-
plex Uberspannt eine Flache von 4.650 Quadratmetern. Die tragende Konstruktion der
Maschinenhalle besteht aus Stahl. Unter den Hallen- und Maschinenfundamenten befinden
sich gerammte Fertigteilpfahle.

Bild 1: Hallenansicht
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Bild 2: Hallenquerschnitt

Die zum Einsatz vorgesehenen Bearbeitungsmaschinen reagieren teils sehr empfindlich auf
Fundamentsetzungen. Besonders problematisch sind bei den groBen Maschinenfundamen-
ten Verdrehbewegungen innerhalb der Fundamentkdrper. Deswegen werden an die Lage-
stabilitat Gberwiegend sehr hohe Anforderungen gestellt.

Obwohl diese Anforderungen bekannt waren, wurden bereits vor dem Aufbau der Maschinen
an einigen Stellen mehr oder weniger mit blolem Auge erkennbare Fundamentbewegungen
beobachtet. Als Reaktion darauf hat der Bauherr seit Januar 2006 regelmafRig genauere
geodétische Messungen vor Ort durchfiihren lassen. Ergédnzend wurden zwischen Ende April
und Anfang Mai 2006 an zwei benachbarten Maschinenfundamenten Probebelastungen
aufgebracht. Wahrend dieses Zeitraumes wurden die Messungen an den Fundamenten
fortgefiihrt bzw. ausgedehnt.

HOCHTIEF Consult wurde vom Bauherrn damit beauftragt, die Griinde fiir die festgestellten
Fundamentbewegungen zu finden und gegebenenfalls Sanierungsmdoglichkeiten aufzuzei-
gen. Bei der erhaltenen Aufgabenstellung war es erforderlich, zunachst den gegenwértigen
Zustand der Griindung zu untersuchen und die beobachteten Verformungen der Maschinen-
fundamente mit geotechnischen Methoden zu verifizieren. Auf der Basis der gefundenen
Ergebnisse sollte dann ein Vorschlag zur Sanierung entwickelt werden.

3 Baugrund bei Shanghai

3.1 Schichtenfolge

Die ausgefuhrten Baugrunduntersuchungen beinhalten Bohrlochaufschlisse bis zu einer
maximalen Tiefe von 40 m unter Geldnde sowie Drucksondierungen bis zu einer Teufe von
37 m.
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Im Rahmen der Baugrunduntersuchungen wurden sowohl Feld- als auch Laborversuche
durchgefiihrt. Der resultierende Baugrundaufbau und die Eigenschaften der festgestellten
Bodenschichten gemal den verfigbaren Angaben werden nachfolgend beschrieben und
beurteilt.

Schicht 1: Auffiillung zwischen ca. 0,7 bis 3,0 m unter GOK

Die Aufflllung variiert sowohl in der Méachtigkeit als auch in ihrer Zusammensetzung. Das
aufgeschlossene Material ist Uberwiegend bindig und organisch. Wegen ihrer Beschaffenheit
und Inhomogenitéat ist die Auffiillung fur die Lastabtragung von Fundamenten nicht geeignet.

Schichten 2 bis 5/5* : Alluviale Ablagerung (Quartar Q 4) bis ca. 32 m unter GOK

Die alluviale Ablagerung ist eine Wechsellagerung aus organischen Ton- und Schluff-
bdden mit eingelagertem Schlamm. Wegen ihrer sehr weichen bis flussigen Konsis-
tenz sind alle erkundeten Bodenarten fUr die Lastabtragung von Fundamenten nicht
geeignet.

Schichten 6 und 7:  Alluviale Ablagerung (Quartér Q 3) erkundet bis ca. 40 m unter GOK

Die angetroffene alluviale Ablagerung besteht aus steifem, normal konsolidiertem Ton und
Schluff. Dies ist ein bedingt tragfédhiger Baugrund mit geringem Steifemodul. Da sich die
Setzungen in Abhangigkeit der Steifemoduln ergeben, missen gréRere Setzungen und
Setzungsdifferenzen aus dieser Schicht erwartet werden. Wegen der mangelhaften Erkun-
dungstiefe ist die Dicke dieser Schicht nicht bekannt.
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Bild 3: Baugrundmodell
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3.2 Grundwasserverhiltnisse

Nach Beendigung der Bohrarbeiten wurden drei Bohrlécher als Piezometer ausgerustet. Die
nachfolgenden Beobachtungen zeigten, dass der durchschnittliche Grundwasserspiegel
etwa 0,5 m unter der Geldndeoberkante anzutreffen ist.

4 Griindungsempfehlung im chinesischen Bodengutachten

Generell wird zwischen reinen Baugrund- oder Bodengutachten und sog. Grindungsgutach-
ten unterschieden. Im Rahmen eines Baugrund- oder Bodengutachtens beschrankt sich der
Aufsteller auf eine Beschreibung der Bodenverhaltnisse und gibt in der Regel Bodenkenn-
werte fir erdstatische Berechnungen an. Im weiterfilhrenden Grindungsgutachten wird
darlber hinaus auf die geplante BaumaRnahme eingegangen und es werden Grindungs-
mdglichkeiten, Bodenverbesserungsmalnahmen oder beispielsweise Baugrubenkonzepte
vorgeschlagen.

Welche Art von Gutachten in diesem Fall beauftragt wurde, ist HOCHTIEF Consult nicht
bekannt. Die in den vorliegenden chinesischen Gutachten enthaltenen Angaben decken die
im Rahmen eines Bodengutachtens zu erwartenden Festlegungen nahezu vollstédndig ab.
Darliber hinaus werden jedoch auch Themengebiete eines Griindungsgutachtens angespro-
chen, allerdings nicht vollstdndig, so dass das vorliegende Gutachten als eine ,Mischung*
aus Bodengutachten und Griindungsgutachten bezeichnet werden kann.

Beispielsweise werden im Sinne eines Griindungsgutachtens konkrete Vorschlage fir die
Pfahldurchmesser und Pfahllangen gemacht. Weiterhin werden an Hand der zum Berichts-
datum vorliegenden Pfahlprobenbelastungen auch Pfahltragfahigkeiten angegeben.

Im Rahmen der vorliegenden chinesischen Gutachten wird eine Griindung mit Rammpfahlen
als machbar vorgeschlagen. Die Pfahle sollen demnach eine Lange von 26 m besitzen. Nach
der zuvor beschriebenen Baugrundschichtung befindet sich die Pfahlaufstandsflache dann
im Bereich von sehr weichem, schluffigen Ton (Schichten 5 und 5*).

Der nachfolgende Auszug aus dem chinesischen Bodengutachten empfiehlt die rund
eingekreisten Schichten 5 und 5a als Grindungsebene fir eine Pfahlgrindung. Hierzu
werden auch die entsprechenden Pfahlldngen — ellipsenférmig eingekreist — angegeben.

(1), RERH A Bkt _
RIREFAARRER, IR EOME SRS, MEHHODA
(OB L RAR B TH 3 AR LAARI A 2.
OEREHF AL, TEAAERENE, RBITRILE 1. 0n, ERESL
BEA LR 2. 0n, EHALARE 424 31n,
CLERERRH L, ThABEIRHE, FBBETISE 1. 0n, BTH%ES
£ 2. 69m, % 21.0n, %ﬁﬁ)\iiﬁ A A% 29-18. 31n,

Bild 4 : Auszug aus dem chinesischen Baugrundgutachten
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5 Verformungen an der bestehenden Griindung

Nachdem die Maschinenhalle fertig gestellt worden war, wurden bald danach Verformungen
am Hallenboden und an bestimmten gréReren Maschinenfundamenten beobachtet. Aller-
dings waren die Maschinenfundamente noch unbelastet, man hatte zu dem damaligen
Zeitpunkt die entsprechenden Bearbeitungsmaschinen noch nicht auf ihre Fundamente
gesetzt. Die Fundamentbewegungen fanden also bereits unter Fundamenteigengewicht
statt. Eine Einwirkung durch die Lasten der Bearbeitungsmaschinen bzw. Bearbeitungsvor-
gange hatte nicht vorgelegen und die endgliltigen Beanspruchungen waren langst noch nicht
erreicht worden.

Bild 5: Verformung am Hallenboden

Messungen, die an den Fundamentoberflachen durchgefiihrt wurden, zeigten, dass die
Grenzwerte fur die zuldssigen relativen Winkelverdrehungen bereits Uberschritten waren.
Dieser Sachverhalt hatte zur Folge, dass vorsorglich bestimmte gréRere Bearbeitungsma-
schinen bis heute nicht in der Halle aufgestellt worden sind.

Die nachfolgende grafische Auftragung zeigt ortliche Messergebnisse mit der zeitlichen
Entwicklung der Winkelverdrehungen an einem der wichtigen Fundamente in Langs- und
Querrichtung. Die dargestellten Verdrehungen des Fundamentes sind angegeben als
vertikale Setzungsdifferenz in Millimeter pro Meter Fundamentlénge.
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Bild 6: Verformungsmessungen an einem Maschinenfundament

Bild 7: Fundamentgrundriss
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6  Vergleich mit dem Referenzprojekt Baoshan

Um einen Vergleich bezliglich der Baugrundverhéltnisse zu erhalten, hat HOCHTIEF Consult
die Unterlagen und Erfahrungen tber das in den achtziger Jahren bearbeitete Projekt des
Kaltwalzwerks Baoshan herangezogen, das seinerzeit ebenfalls in der Region Shanghai
errichtet wurde.

Nachfolgend sind die Bodenprofile der beiden Projekte im gleichen vertikalen MaRstab
dargestellt:
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Bild 8 : Vergleich der Bodenprofile von Baoshan (1984) und der Maschinenhalle (2006) des
aktuellen Projektes

Beim Vergleich der beiden Vertikalschnitte ergibt sich eine weitgehende Ubereinstimmung im
Hinblick auf die Schichtenfolge sowie die Beurteilung der Bodenkonsistenz und Steifemo-
duln. Die Baugrunderkundung erfolgte jedoch beim Projekt Baoshan bis in eine erheblich
grofRere Tiefe. Aufgrund der Ergebnisse steht der wirklich gute Untergrund mit hoher
Tragfahigkeit und geringer Verformbarkeit erst in mindestens 60 m Tiefe als Sand oder
sandiger Ton an.
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Samtliche Hallenstiitzen und die empfindlichen Maschinen des Projektes Baoshan wurden
daher grundsétzlich auf 60 bis 70 m langen Stahlrohr-Rammpféhlen gegriindet, die mdglichst
1 bis 4 m in die tragfahigen Schichten eingebunden waren. Die HallenfuRbdden mit Stapel-
lasten bis zu 160 kN/m? wurden auf 45 m langen runden oder quadratischen Stahlbeton-
rammpfahlen in der steifen Tonschicht schwimmend gegriindet. Das heif3t, die in Baoshan
eingesetzten Griindungspfahle wurden wesentlich tiefer gefiihrt.

Trotzdem lagen die rechnerischen Setzungen - wie aus der nachfolgenden Aufstellung
hervorgeht - im Bereich mehrerer Zentimeter.
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Bild 9: Gruindungsvorschlag in Baoshan
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7 Mogliche Fehler bei der Griindungsbearbeitung

7.1 Fehler bei der Baugrunderkundung

Obwohl es bekannt gewesen sein misste, dass die relativ weichen Bodenschichten erst in
einer Tiefe von etwa 60 m unter der Gelandeoberflache enden, wurde die Baugrunduntersu-
chung fur die Halle nur bis in ca. 40 m Tiefe ausgefihrt.

7.2 Fehler bei der Festlegung der Pfahllange

Nach der zuvor beschriebenen Baugrundschichtung befindet sich die Pfahlaufstandsflache
im Bereich von sehr weichem, teils flissigem Ton. Der vorhandene natiirliche Wassergehalt
dieser Schichten ist - wie in dem beigefligten Bodenprofil gezeigt wird - teils sogar gréRer als
die FlieRgrenze. Unter der PfahlfuRebene befinden sich weitere 40 m stark zusammendriick-
bare Bodenschichten, die zu entsprechenden Verformungen fihren.

waterlevel: +3,2 mNN =-0,9 m

Ground surface +3,70mNN
level + 0,0 = 4,1 mNN

made ground_organic

silty clay, very soft, grey ==l
. o

clayed silt, —

plastic, grey

silty organic
@ clay, liquid,

@ organic clay
-1 liquid, grey
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@ clayed silt fine
sandy, stiff, grey

@ silty clay, very
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Bild 10: Bodenprofil mit Konsistenzgrenzen im Bereich der neuen Maschinenhalle
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7.3 Fehler bei der Pfahlanordnung

Obwohl in der betrachteten Halle verschieden grofRe Bearbeitungsmaschinen aufgestellt
werden sollen und die einzelnen Flachenbereiche, z.B. zwischen den Maschinenfundamen-
ten oder im Fall von Lagerflachen, unterschiedlich belastet sind, wurden die Pféhle ohne
Rucksicht auf die Setzungsempfindlichkeit der Fundamente fast rasterformig mit der gleichen
Pfahllange angeordnet.
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Bild 11: Pfahlanordnung fiir die Maschinenhalle

Zusammengefasst kann gesagt werden, dass die Angaben im Gutachten im Hinblick auf die
Pfahltragfahigkeiten generell nicht falsch sind. Im Rahmen eines Grindungsgutachtens
hétten jedoch die sehr setzungsempfindlichen Maschinenfundamente in die Betrachtung mit
einbezogen werden mussen. An dieser Stelle oder bei der weiteren Planung hatte erkannt
werden mussen, dass die vorgeschlagene Pfahlgriindung zwar die angegebene Tragfahig-
keit erreicht, jedoch hinsichtlich setzungsempfindlicher Maschinenfundamente ungeeignet
ist.

8  Setzungsuntersuchung fiir die Maschinenhalle

HOCHTIEF Consult hat die derzeitige Grindung der Maschinenhalle mit ihren Hallen- und
Maschinenfundamenten im Hinblick auf die zu erwartende Setzungsentwicklung rechnerisch
untersucht.

Die Lastabtragung durch die 26 m langen Pféhle erfolgte anteilmafig, je nach den Eigen-
schaften der einzelnen Bodenschichten, tiber Mantelreibung und Spitzendruck.
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Die Aufteilung zwischen Mantelreibung und Spitzendruck wurde auf der Grundlage der
Pfahlprobebelastungen beim Referenzprojekt Baoshan festgelegt.

In den Berechnungen wurden die Fundamente fur die Hallenstiitzen nebst Kranbahn, die
verschiedenen Maschinenfundamente sowie die Bodenplatten berlicksichtigt.

Die nicht vernachlassigbare gegenseitige Setzungsbeeinflussung aller Fundamente wurde
dadurch realistisch erfasst, dass in jedem Rechenlauf samtliche Grindungskérper des
Hallenkomplexes bertcksichtigt wurden.

Beispielhaft sind die Setzungen und Verdrehungen des Maschinenfundaments fiir das
Plattenbohrwerk dargestellt. Wegen der Konsolidierung werden diese Verformungen erst
nach Jahrzehnten vollstdndig abgeklungen sein.

Setzungen : 15 cm bis 30 cm
Verdrehung : 1/150 bis 1/350 >> 1/20000 (Vorgabe)

Plattenbohrwerk
(Floor type boring machine)

Bild 12: Setzungsmulde des Plattenbohrwerks

9 Sanierungsvorschlag

Es ist zu erwarten, dass aufgrund der mit der Zeit auftretenden Differenzverformungen ein
Betrieb der empfindlichen Maschinen nicht mehr méglich sein wird. Fir diese Fundamente
wurde daher eine Komplettsanierung mit Abbruch und neuen, zuséatzlichen, langeren
Bohrpféhlen sowie der Neubau der Fundamente mit einer gréReren Steifigkeit empfohlen.

Zur Planung dieser neuen Pfahle wird ein Baugrunderkundungsprogramm bis in die entspre-
chende Tiefe bendtigt.
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Die Halle sowie die Stiitzen- und Maschinenfundamente sollen durch ein Messprogramm
Uberwacht werden. Es wird keine Sanierung der Hallenfundamente vorgenommen, sondern
lediglich eine Beobachtung der Verformungen, insbesondere im Hinblick auf den Betrieb der
Kranbahn. Hierbei wird eine eventuelle Neuausrichtung der Kranbahn nach entsprechenden
Betriebszeitrdumen in Kauf genommen.

10 Zweites Projektbeispiel

Ein zweites Beispiel wird nachfolgend kurz vorgestellt, bei dem es um die Trockenlegung
einer relativ gro¥flachigen, flachen Baugrube im Bereich einer Klaranlage gegangen ist.

HOCHTIEF Consult wurde seinerzeit eingeschaltet, als der Baugrubenaushub ins Stocken
geriet, weil der Grundwasserspiegel unter der temporéaren Baugrubensohle nicht mehr tiefer
abgesenkt werden konnte.

Fur die beauftragte Recherche wurden von der Baustelle verschiedene relevante Untersu-
chungsberichte zur Verfigung gestellt. Im Rahmen dieses Beitrages kann das gesamte
Projekt nicht néher vorgestellt werden, sondern es soll nachfolgend nur uber festgestellte
Auffalligkeiten im Zusammenhang mit der Grundwasserhaltung berichtet werden.

Von Bedeutung war diesbeziiglich zundchst einmal die Abschatzung des Wasserandrangs
zur Baugrube. Da eine offene Wasserhaltung zum Einsatz kommen sollte, war die Abschat-
zung mit den anerkannten Berechnungsvorschlagen von Davidenkoff und Knaupe vorge-
nommen worden.
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Bild 13: Prinzipskizze fir die Abschatzung des Wasserandrangs (Knaupe)
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Die dabei zugrunde gelegten Annahmen entstammten den Ausschreibungsunterlagen des
Bauherrn. Hierbei war der Durchlassigkeitsbeiwert der anstehenden Kiessande allerdings
lediglich auf der Grundlage einer hydrologischen Karte des Untersuchungsgebietes im
Bereich zwischen 10 m/s und 10 m/s definiert worden. Diese Vorgehensweise wird nicht
grundlegend kritisiert, doch hatte man bei dem geplanten grof3flachigen Baugrubentyp und
den vorhandenen Baugrundverhaltnissen mit hoher Durchlassigkeit eher an anderen Stellen
sparen und etwas mehr in Durchldssigkeitsuntersuchungen investieren sollen.

Zumal bei ortlichen Erfahrungen bekannt gewesen sein sollte, dass die Durchlassigkeit in
dem betreffenden Gebiet der Rheinterrasse haufig mit einem mittleren k-Wert von
3,5. 10 3 m/s zu beurteilen ist.

GOK + 0,0 ~ 36,5 mNN Baugrube Lx B~ 65mx45m

h t
Deckschicht — T g ] — — —T—— —_— = — 36,3 mNN
- l ~ 35,2 mNN o) s=13m

0,0

1 Kiessande Wasserdurchlassigkeit von Kiessanden

- laut Gutachten nach hydrologischer Karte: k= 10 m/s bis 10 m/s
- angesetzt in der Wassermengenermittiung: k= 10 m/s
5,0 |

- aus ortlich bekannter Erfahrung: k=3,5. 10° mis

Griinsande

Bild 14: Bodenprofil und Wasserdurchlassigkeit

Es kam ein zweiter Kritikpunkt hinzu. Man hatte sich zwar intensiv mit dem Wasserandrang
in die Baugrube beschéftigt, insbesondere mit Blick auf die zu beantragende wasserrechtli-
che Erlaubnis, man hatte jedoch die Leistungsfahigkeit des zukiinftigen Wasserhaltungssys-
tems nicht naher prifen lassen. Das Resultat dieser Sparsamkeit war eine entsprechende
Unterdimensionierung, die bei der Nachrechnung festgestellt wurde.

HOCHTIEF Consult hat zur Abhilfe zuséatzliche Entwasserungsgrében und Pumpensimpfe
vorgeschlagen, um die Ergiebigkeit des Systems zu erhdhen. Es zeigte sich, dass das
ausgeschriebene flache Wasserhaltungssystem ohne Brunnen nach den vorgenommenen
Ertiichtigungen durchaus praktikabel war und schlieBlich die endgultige Aushubsohle erreicht
werden konnte.
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11 Zusammenfassung

Bei dem dargestellten ersten Projektbeispiel stehen den anfénglichen Einsparungen bei der
Baugrunderkundung und dem Griindungsgutachten erhebliche Mehrkosten gegenuber fur

e die Ursachenfindung,
o die zusétzliche Baugrunderkundung bis in die erforderliche Tiefe,
e den teilweisen Abbruch und die Sanierung sowie

¢ die messtechnische Uberwachung.
Beim zweiten Projektbeispiel lassen sich Mehrkosten ausfihren fur

o die Bauzeitverldngerung und

o die zusatzlichen Wasserhaltungsmafinahmen.

Bei diesen Projekten ist also wirklich an der falschen Stelle gespart worden.
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Aufschwimmen und Sanierung des Schiirmann-Baus

Dipl.-Ing. Michael Loffler
CDM Consult GmbH, Bochum

1 Einleitung und Beschreibung der BaumaBnahme

Zur Erweiterung des ehemaligen Regierungssitzes in Bonn wurde im Oktober 1989 mit dem
Bau eines vom Kdlner Architektenblro Prof. Schiirmann und Partner entworfenen Gebaude-
komplexes in unmittelbarer Ndhe zum Rhein begonnen. Die prognostizierten Gesamtkosten
lagen bei ca. 800 Mio. DM.

In der Nacht vom 22.12. zum 23.12.1993 kam es aufgrund eines Jahrhunderthochwassers
am Rhein bei der im Rohbau weitestgehend fertiggestellten Baumalnahme zu einem
schweren Schadensfall, bei dem groRe Bereiche des Bauwerks aufschwammen und z. T.
groRe Schaden entstanden. Bis zu diesem Zeitpunkt waren ca. 360 Mio. DM an Bau- und
Planungskosten angefallen.

Zur Klarung der Schadensursachen wurde ein Beweissicherungsverfahren beim Landgericht
Bonn durchgefiihrt, auf dessen Ergebnis nicht weiter eingegangen wird. Nach langwierigen
Untersuchungen und Verhandlungen zur Folgenutzung des Baukomplexes wurde abschlie-
Rend mit der bundeseigenen Sendeanstalt ,Deutsche Welle* ein neuer Nutzer gefunden.

Bild 1: Gesamtbild Uber die Baumaflinahme vor dem Schadensereignis (Sommer 1993)
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Die erforderlichen Sanierungs- und Weiterbauarbeiten wurden in mehreren Losen ausge-
schrieben und vergeben, die eigentliche Bauausfihrung begann im April 1997. Am
26.06.2000 wurde auf der Baustelle Richtfest gefeiert, die Schlusseliibergabe an den Nutzer
,Deutsche Welle* fand am 27.06.2002 statt, Ende 2003 nahm die Deutsche Welle ihren
Sendebetrieb in Bonn auf.

1.1 Beschreibung des Bauwerks

Das Bauwerk mit einer Gesamtlange von ca. 500 m und einer Breite von ca. 250 m befindet
sich in unmittelbarer Nahe des ehemaligen Deutschen Bundestages in Bonn zu FiiRen des
Abgeordnetenhochhauses (Bild 1). Die Entfernung zum Rhein betragt etwa 150 m.

Das urspriingliche Bauwerk gliedert sich i. W. in zwei Bereiche: den Sozialen Bereich (SO)
mit Besuchertiefgarage (BG) und die Hauptbaugrube (HBG) (Bild 2). Im Weiteren wird nur
noch der Bereich der Hauptbaugrube betrachtet.
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Bild 2: Grundriss der GesamtbaumafRnahme und Schnitt durch die Hauptbaugrube
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Die Bauwerke innerhalb der Hauptbaugrube sind umgeben von einer in die dichten Schich-
ten des Tertidrs/Devons einbindenden Schlitzwand, in der eine Wasserhaltungsanlage
installiert ist. In diesem wasserdichten ,Topf‘, der gleichzeitig als Baugrubenumschlieung
diente, wurden die eigentlichen Gebéaude errichtet. In der Hauptbaugrube befand sich eine
Tiefgarage (TG) mit drei Untergeschossen sowie mehrere Gebaude, die nach ihrer urspriing-
lich geplanten Nutzung bezeichnet wurden. Diese Gebaude wiesen bis zu vier Unterge-
schosse, zwei Erdgeschosse und bis zu vier Obergeschosse auf.

Der Rohbau der Untergeschosse war zum Zeitpunkt des Schadensereignisses nahezu
vollstandig fertiggestellt. Es waren bereits die Installationen der Liftungs- und Elektrotechnik
fortgeschritten. Der Rohbau der Obergeschosse war fir die gréReren Gebdudekomplexe
i. W. fertiggestellt, der Fertigstellungsgrad der gesamten Obergeschosse betrug etwa 70 %.

Die unterirdischen Bauwerke wurden als Weille Wanne ausgefuhrt. Die Grundung der
Bauwerke der HBG erfolgte als Flachgriindung auf einer 90-100 cm starken Bodenplatte. Die
Grundungsflache war jedoch nicht eben ausgebildet, zahlreiche Bodenkanéle und sonstige
Technikraume unterschiedlicher Nutzung bewirkten eine héhenmaRig starke Gliederung der
Bauwerkssohle.

Am Standort der Baustelle wurde der Bemessungswasserstand fir den Endzustand auf
53,85 mNN festgelegt, ausgehend von der Kote eines hundertjahrigen Hochwassers von
53,35 mNN (Stand 1990) und einem Sicherheitszuschlag von 50 cm. Fir den Bauzustand
wurde der Hochwasserschutz auf die Marke 53,35 mNN entsprechend des hundertjahrigen
Hochwassers ausgebildet. Im Zuge des Baufortschrittes wurden die Spundwénde des
temporaren Hochwasserschutzes abschnittsweise entfernt und dafiir die aufgehenden
Gebaudewédnde mittels Konsolen und einbetonierten Fugenbandern an die umlaufenden
Schlitzwande angeschlossen (Bild 3).

o Wasserhaltung Topl  +53,85mNN g3 9a.000 Rheinhochwasser
23121983

Bauwerk
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Wasserstand
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zul. Wasserstand +47 DOmNN 3
+48,00mNN  mittierer Grund- Dezember 1993 Zustrom zum Top! aus

Restdurchldssigkeit der
Belrisbawasserstand «44,00mbN | || Baugrubenumschliefung
Dezember 1993

Quartér:
el Sande und
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. Umsirémung der Wande

| Tertiarf

Bild 3: Schematische Darstellung des Hochwasserschutzkonzeptes mit Wasserhaltung
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Innerhalb des Topfes wurde in der ersten Phase eine Wasserhaltung auf 35 mNN, also eine
Absenkung bis unterhalb der Baugrubensohle, betrieben. Der Topfwasserstand sollte dann
je nach Baufortschritt bis auf 47 mNN fir den Endzustand angehoben werden. Auch im
Endzustand musste die Auftriebssicherheit des Geb&dudes wegen seines geringen Eigenge-
wichtes ab einem Grundwasserstand von 47 mNN durch den Betrieb der Wasserhaltungsan-
lage gewahrleistet werden. Da der mittlere Grundwasserstand auf3erhalb der Baugrube in
der Regel zwischen 44 und 48 mNN liegt, musste im Endzustand tats&chlich nur innerhalb
eines begrenzten Zeitraumes im Jahr gepumpt werden. Zum Zeitpunkt des Schadensereig-
nisses war der Topfwasserstand auf ca. 44 mNN eingestellt.

2 Schadensereignis

Im Dezember 1993 sollte in der Hauptbaugrube der bauliche Hochwasserschutz fir den
Endzustand an der dem Rhein zugewandten Seite fertiggestellt sein. Wahrend des Rhein-
hochwassers im Dezember 1993 zeigte sich jedoch, dass trotz bereits abgenommener
Leistung kein ausreichender Hochwasserschutz gegeben war. Auf einer Lange von 38 m und
in einem weiteren kleinen Teilstlick von 1,5 m Lange war die Konsole, die das aufgehende
Bauwerk wasserdicht mit der umlaufenden Schlitzwand verbindet, zwar bewehrt aber nicht
betoniert worden (Bild 4).

Hochwasserschutzwand
des Gebaudes

P

Schlitzwandkopf j

- A

Bild 4: Lucke von 38 m im Hochwasserschutz (Aufnahme nach dem Schadensereignis)

Die wahrend der ersten Bauphase in den Kopfbalken der Schlitzwand eingestellte Spund-
wand war bereits abgetrennt worden, so dass der Schlitz zwischen Bauwerk und Schlitz-
wand ungeschiitzt war. Auch bei Herannahen des Hochwassers waren diese Licken des
Hochwasserschutzes den Verantwortlichen offensichtlich nicht bekannt oder es wurde
diesen keine Bedeutung beigemessen. Beim Rheinhochwasser im Dezember 1993 drang
nun Wasser im Bereich der o. g. Fehlstellen in den Spalt zwischen Schlitzwand und Auf3en-
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wand der Bauwerke in den Baugrubentrog ein. Der Wasserzustrom fllte zunachst die unter
dem Bauwerk im Baugrund vorhandene Wasserspeicherkapazitdt von ca. 3.500 m* und
anschlieBend binnen kurzer Zeit den nur wenige Kubikmeter fassenden Spalt, was einen
sehr raschen Anstieg des Wasserstandes im Baugrubentopf bewirkte. Die Wasserhaltungs-
anlage konnte diesen unplanméaBigen Wasserzustrom nicht fassen und mit steigendem
Wasserspiegel erhéhte sich die Auftriebskraft. In den Bereichen der HBG mit geringerer
Auflast wurde schlieB3lich die auftreibende Kraft gréRer als die Belastung infolge des vorhan-
denen Eigengewichtes und das Gebaude begann aufzuschwimmen. Anhand der Aufzeich-
nungen der Wasserstédnde und hydraulischen Berechnungen Iasst sich die zeitliche Entwick-
lung der Auftriebslasten gut nachvollziehen.
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derzeitiger Stand
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Bodenplatte gerissen

Bild 5: Schematisch dargestellter Ablauf des Schadenshergangs fir die Tiefgarage

Das Aufschwimmen hatte eine Kraftumlagerung im gesamten Tragsystem zur Folge. Die
leichten Gebaudeteile, wie z. B. die Tiefgarage ohne Uberbauung, stiitzten sich zunéchst
gegen die durch aufgehende Geschosse schwereren Bereiche ab, bis auch diese auf-
schwammen (Bild 5).
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Diese Kraftumlagerungen verursachten ein Anheben und Verdrehen des gesamten Bauwer-
kes, verbunden mit schweren Schaden an den tragenden und raumabschlieBenden Bautei-
len. Die groRten Beanspruchungen traten dabei am Ubergang von der Tiefgarage zu den
Uberbauten Gebdudebereichen auf.

Nachdem durch vorhandene Offnungen sowie durch undichte Stellen und zunehmende
Schaden am Bauwerk genligend Wasser in die Untergeschosse der HBG eingedrungen war,
reduzierte sich die Auftriebswirkung und das Bauwerk begann sich wieder zu setzen (Bild 5).
Weil aber die Grindungssohle eine Vielzahl von Versétzen und Verspringen aufweist, die
wahrend des Hebungsvorganges durch nachrutschenden, naturlich anstehenden Kiessand
verfillt wurden, konnte sich das Gebaude nicht mehr vollstdndig in seine urspriingliche Lage
zuriickbewegen. Es verblieb in einer angehobenen verformten Lage mit zunachst unbekann-
ten Hohlrdumen unter der Bodenplatte.

Unmittelbar nach dem Schadensereignis wurde die Lage der Decke Uber dem 1.UG
geodéatisch vermessen. Die verbliebenen Lageverschiebungen und Schiefstellungen des
Gebaudes ging weit Uber die Ublichen MaBtoleranzen hinaus. Am 23.12.93 differierten
vertikale Verformungen zur Soll-Lage um bis zu 75 cm. Bei einer zweiten Messung am
Folgetag wurden Ricksetzungen zwischen 2 cm und 38 cm registriert. Im weiteren zeitlichen
Verlauf gingen die Hebungen im Vergleich zu diesen kurzfristigen groRen Riicksetzungen im
Uberwiegenden Teil der HBG nur noch geringfiigig zurtick. Im Mai 1994 differierte die
aktuelle Lage der Decke tber dem 1. UG zur Soll-Lage zwischen -2,4 cm (Setzung) und 51,8
cm (Hebung).

Neben den erheblichen Schéden an der Betonstruktur des Bauwerkes, auf die hier nicht
néher eingegangen werden soll, wurde auch die vorhandene Wasserhaltungsanlage durch
die Hebungen und anschlieBenden Riicksetzungen stark beschadigt. Die Grundleitungen zur
Verbindung der einzelnen Brunnen untereinander war unterbrochen und Kiessand wurde in
die Brunnenschéchte eingespllt. De Filterrohre der Brunnen waren teilweise aus dem
Baugrund herausgerissen. Daher war die Férderleistung der vorhandenen Brunnen deutlich
eingeschrankt.

An der Schlitzwand bzw. am Schlitzwandkopf wurden durch erste Untersuchungen und
nachfolgend im Zuge der Wiederherstellung des tempordren Hochwasserschutzes durch
Spundwénde Schaden in Form von Rissen erkennbar, die zwar die Standsicherheit nicht
gefdhrdeten, jedoch zu Leckagen in den Schlitzwanden gefiihrt hatten. Durch diese Lecka-
gen hatte sich der normierte Zustrom zum Baugrubentopf von ca. 15 m3(h x m) vor dem
Schadensereignis auf ca. 30 m%(h x m) nach dem Schaden etwa verdoppelt.

3 Erkundung der Schaden und Sanierungsprinzipien

Schon bald nachdem die Schadensursachen bekannt waren und der Schadensumfang
abgeschatzt werden konnte, wurde begonnen, mdégliche Sanierungsvarianten hinsichtlich
technischer Machbarkeit, Kosten, verbleibender Nutzungseinschrdnkungen und Risiken zu
diskutieren. Dabei wurden auch Varianten betrachtet, die beinhalteten, das bisherige
Konzept der Wasserhaltung zur Gewahrleistung der Auftriebssicherheit aufzugeben. Bei
diesen Varianten sollte die Auftriebssicherheit Gber Wurzelpfahle oder durch Erh6hung des
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Eigengewichts des Gebaudes durch Ausbetonieren der untersten Geschossebene gewahr-
leistet werden. Als weitere Mdglichkeit stand auch der Totalabriss zur Diskussion. Zu
verschiedenen Zeitpunkten mit unterschiedlichem Kenntnisstand wurden die verschiedenen
Varianten unterschiedlich stark préaferiert, wobei neben dem Abriss und Neubau zunehmend
Varianten unter Beibehaltung des urspringlichen Systems der Auftriebssicherung weiter
diskutiert wurden. Dabei sollte die Wiederherstellung der Dichtigkeit der Weilen Wanne
alternativ Uber das vollstdndige Ausbetonieren des dritten Untergeschosses der stark
geschadigten Tiefgarage sowie einer 0,8 bis 1,0 m dicken Aufbetonsohle in den Ubrigen
Bereichen erfolgen oder durch Herstellung einer ca. 2,5 m dicken Ersatzbetonsohle im
gesamten Bauwerksbereich.

Die Festlegung des endgultigen Sanierungs- und Weiterbaukonzeptes erfolgte, nachdem der
bundeseigene Sender ,Deutsche Welle* als neuer Nutzer feststand.

3.1 Erkundung der Schaden

Als Basis fir die weitere Sanierungsplanung wurden Uber eine Ubliche Schadensaufnahme
hinausgehende Erkundungen zu den vorliegenden Grindungsverhéltnissen und zum
Zustand des Bauwerkes durchgefiihrt sowie konzeptionelle Randbedingungen fur die
Instandsetzung festgelegt. Im Weiteren wird hier nur auf die Erkundungsphase 1 eingegan-
gen, die folgende Untersuchungsschwerpunkte beinhaltete:

- Erkundung der Situation unter der Bodenplatte, d. h. Feststellung von Hohlrdumen und
Auflagerbereichen unter der Bodenplatte sowie die Erkundung der Beschaffenheit des
Untergrundes hinsichtlich seiner Tragféhigkeit

- Vermessung der bestehenden Baukérper in allen Rasterpunkten und Ebenen

- Festlegung von konzeptionellen Randbedingungen fiir die Lagesicherung, die Wasserhal-
tung und den Hochwasserschutz

Die vorhandenen Abweichungen von der Solllage lieBen auf Hohlrdume und Baugrundbe-
wegungen unter der Bodenplatte schlieRen, die auf erhebliche Abweichungen zwischen dem
vorhandenen und dem den Standsicherheitsnachweisen zugrunde gelegten Griindungssys-
tem hindeuteten.

Fiur die notwendigen Baugrundsondierungen und Hohlraumuntersuchungen unterhalb der
Bauwerkssohle musste die vorhandene Bodenplatte mit ca. 260 Kernbohrungen mit Durch-
messern von 50 mm und 85 mm durchbohrt werden.

Durch die Kernbohrungen hindurch wurden 20 Bohr- und 262 Schwere Rammsondierungen
in den anstehenden Baugrund durchgefiihrt. Als Ergebnis stellte sich positiv heraus, dass es,
abgesehen von Bdschungsrutschungen in den Bereichen der Héhenverspriinge der Boden-
platte, zu keinen wesentlichen Baugrundbewegungen gekommen war, die zu einer Beein-
trachtigung der Tragféhigkeit des Baugrundes héatten filhren kénnen. Dementsprechend
waren keine MaRnahmen zur Baugrundstabilisierung erforderlich.

Die Untersuchung der Hohlraumsituation unter der Bodenplatte erfolgte mit Hilfe eines
Videoendoskops. Mit diesem konnte neben den Aufschlissen Uber Art und Umfang der
Hohlrdume unterhalb der Bodenplatte auch Strukturschdden und die Auflagerbereiche der
hohlliegenden Gebaudestrukturen erkundet und erfasst werden.
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Das Endoskop wurde durch die Kernbohrungen unter die Bodenplatte gefiihrt (Bild 6). Damit
konnten die Hohlrdume nach allen Seiten hin erkundet werden. Auch die Unterseite der
Bodenplatte konnte somit betrachtet werden, sofern sich die Sauberkeitsschicht von der
Bodenplatte gelost hatte. Beim Durchfahren des Endoskops durch die Kernbohrungen wurde
die Bodenplatte im Hinblick auf vorhandene Gefligestérungen untersucht.

Bild 6: Schematische Darstellung der videoendoskopischen Untersuchungen

Die Auswertung der Untersuchungen bestétigte, dass das Gebéaude lediglich entlang weniger
linienférmiger Auflagerstellen entlang der Hoéhenverspriinge der Bodenplatte aufsal.
Ansonsten lag das Gebaude groRflachig hohl, die Bodenplatte war im Bereich der Tiefgarage
bereichsweise bis zu 65 m ohne Auflager, was die starken Verformungen der Tiefgarage und
die starken Zugschaden in den Stutzen und deren Anschlisse in die Decken erklart.

Entlang der Schlitzwand waren Abplatzungen an der Unterseite der Bodenplatte mit z. T.
freiliegender Bewehrung zu erkennen. Dies bekraftigte weiter die Vermutung, dass sich das
Bauwerk dort verkantet hatte, wodurch die relativ hohen verbliebenen Verformungen in
diesem Bereich erklart werden konnten. An der rheinzugewandten Schlitzwandecke sowie
an einer weiteren Stelle konnte strémendes Wasser im Hohlraum unterhalb der Bodenplatte
beobachtet werden. Dies lieR auf Schlitzwandschéden an diesen Stellen schlieRen.

Im Rahmen dieser Untersuchungen wurde anhand von mechanischen Tiefenmessungen das
Gesamtvolumen des unter der Bodenplatte befindlichen Hohlraumes auf ca. 6.300 m?
abgeschétzt. Diese Hohlrdume unter der Bodenplatte mussten zur Lagestabilisierung des
gesamten Bauwerks verfillt werden.

Zur Bestimmung von geeigneten Verfillmaterialien wurden zahlreiche Eignungsuntersu-
chungen fur auf dem Markt befindliche Suspensionen durchgefihrt. Neben allgemeinen
Anforderungen beziglich gleichbleibender und dauerhafter Qualitat der Ausgangsstoffe und
der erhartenden Masse, einfache Herstellung/Anwendung und Umweltvertréaglichkeit waren
insbesondere Anforderungen an die Verarbeitbarkeit, Pumpbarkeit und FlieRfahigkeit der
frischen Mischungen sowie Anforderungen an die im Hohlraum erstarrende und erhartete
Masse zu stellen:
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- AbsetzmalBa<2 %

- Einaxiale Druckfestigkeit nach 28 Tagen > 600 kN/m?

- Verformungsmodul (Esg70) nach 28 Tagen > 80 MN/m?

- geringfiigiges Quellvermdgen ohne lastwirksame Quelldriicke

- geringe Schwindneigung

- mechanische Erosionsbestandigkeit

- geringe Viskositéat, um einen hohen Verfillungsgrad zu erreichen

Dabei interessierte aus Sicht der Tragwerksplanung insbesondere das Absetzverhalten und
die Eindringung der Suspension in den Baugrund. Zum einen musste nach der drucklosen
Verfiullung fur die anschlieRende Spaltinjektion ein definierter Spalt unter der Bodenplatte
garantiert werden, zum anderen durfte die Suspension nicht zu tief in den anstehenden
Kiessand eindringen, weil diese Baugrundschicht zwischen Bodenplatte und undurchlassi-
gem Tertidr in weiten Bereichen nur einige Dezimeter dick war und die Durchlassigkeit der
Kiessandschicht Vorraussetzung fiir die Funktionstauglichkeit der Wasserhaltung war.

3.2 Konzeptionelle Randbedingungen zur Sanierung

Die unterhalb der Bauwerkssohle erkundeten Hohlrdume sollten hohlraumfrei und kraft-
schlissig verflllt werden. Dabei war die Verfillung so anzulegen, dass eine mdglichst
gleichmaRige Bettung der Bodenplatte Giber hinreichend gleichméaBige Verfiill- und Verpress-
druicke erreicht wird. Zur Stabilisierung des Bauwerkes wurden folgende Randbedingungen
festgelegt:

- Nahezu ,drucklose® Hohlraumverfillung unterhalb der Bodenplatte mit dem Ziel der
hohlraumfreien Verfiillung der gréReren Hohlrdume und Herstellung eines kraftschlussi-
gen Kontaktes zwischen Hohlraumverfillung und der unterlagernden Bodenschichten.

- Spaltinjektion mit Druck zur Sicherstellung des Kraftschlusses zwischen Sohlplatte und
Hohlraumverfillung. Bei Hohlraumstérken unterhalb von ca. 0,05 bis 0,10 m ist die Spalt-
injektion als alleinige Verfiillmafnahme vorzusehen.

Der erreichte Kraftschluss sollte Uber erste Hebungstendenzen der Bodenplatte kontrolliert
werden. Dabei waren folgende Grenzwerte zur Vermeidung von zusétzlichen Schéden
einzuhalten:

- Maximaler Druck von p = 0,3 bar auf die Bodenplatte im Bereich der Tiefgarage
- Maximaler Druck von p = 1,0 bar auf die Bodenplatte in den restlichen Bereichen
- Maximale Hebung der Bodenplatte von s =2 mm.

Die Auftriebssicherung des Bauwerkes sollte weiterhin durch Regulierung des Topfwasser-
standes mittels einer Wasserhaltungsanlage erfolgen. An diese Anlage wurden zur Gewahr-
leistung eines sicheren Betriebs folgende Forderungen gestellt:

- Redundante Auslegung der Pumpen fir den Bauzustand

- Redundante Auslegung der Brunnen und Pumpen fiir den Endzustand

- Installation eines Warnsystems fiir den Fall des Ausfalls der Pumpen

- Einrichtung einer Notstromversorgung

- Zuséatzliche Installation eines Uberlaufsystems mit Wasserreservoir zur Verhinderung des
Aufschwimmens selbst fir den Fall des vollstandigen Ausfalls der Wasserhaltungsanlage
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Aufgrund des Jahrhunderthochwassers vom Dezember 1993 sowie eines vergleichbaren
Hochwasserereignisses im Januar 1995 wurden fir die Sanierung und den Weiterbau des
Schirmann-Baus neue Bemessungswasserstande bzw. Hochwasserschutzkoten festgelegt:

- Hohe des Hochwasserschutzes fiir den Bauzustand: 53,85 mNN
— Ho6he des baulichen Hochwasserschutzes im Endzustand: 54,00 mNN
— Ho6he des mobilen Hochwasserschutzes im Endzustand: 55,00 mNN

4 Bauausfiihrung der SanierungsmaBnahmen

Die vordringlichste Bauaufgabe war zunadchst die Wiederherstellung der Auftriebs- und
Lagesicherheit. Dies beinhaltete zum einen die Wiederherstellung einer funktionstiichtigen
Wasserhaltungsanlage und eines Hochwasserschutzes, zum anderen das Auffullen der
unter der Bodenplatte befindlichen Hohlrdume fir eine gleichmaRige Bettung und einen
gesicherten Lastabtrag des Gebé&udes.

41 Lagesicherung

Vorlaufend zur eigentlichen Bauausfihrung wurde das letztendlich zur Ausfiihrung vergebe-
ne Verfahren zur Lagesicherung planmaRig in einem groRmaRstéblichen Versuchskasten
sowie in einem Testfeld im Bauwerk getestet. Dabei konnten die an die Verfillung gestellten
Anforderungen mit der eingesetzten Geratetechnik sowie fir die eingesetzten Materialien
erfiillt werden.

Far die Verfillung mussten insgesamt ca. 3.900 Kernbohrungen in einem Raster von 2,60 m
durch die 1 m dicke Bodenplatte erstellt werden. Die drucklose Hohlraumverfillung erfolgte
abschnittsweise beginnend mit den tiefsten Bodenplattenbereichen. Die Qualitdt des
eingebrachten Materials wurde kontinuierlich Uberprift. Insgesamt 6.282 m*® Zement-
Bentonit-Suspension Protomix DN mit einem Feststoffgehalt von 190 bzw. 200 kg/m?® wurden
im Zeitraum vom 16.07.1997 bis 26.08.1997 in die Hohlrdume gepumpt.

Nachdem die Hohlraumverfiillung abgeschlossen war, wurden im Zuge der anschlieRenden
Spaltinjektion zwischen dem 27.08.1997 und dem 02.10.1997 weitere 403 m® Suspension
unter der Bodenplatte verpresst.

Ein wesentlicher Teil der Qualittskontrolle wahrend der Spaltinjektion war die Uberpriifung
der vorgegebenen Randbedingungen und Vorgaben. Einerseits mussten der Druck unter der
Bodenplatte und die erzielten Verformungen groR genug sein, um eine Reaktivierung der
z. T. unter Zug stehenden Stiitzen des 4. Untergeschosses zu erwirken, andererseits durften
die Verformungen aber auch nicht zu grof3 werden, um keine zusatzlichen Schadigungen in
das Bauwerk einzutragen.

Die aufgebrachten Driicke wurden anhand von Druckmengenschreibern aufgezeichnet. Die
Erzeugung eines Ruhedruckes wurde jeweils nach chargenweisem Einbringen von 50 |
Injektionsvolumen durch Abschaltung der Injektionspumpe und Beobachtung des Druckab-
falls Gber einen Zeitraum von ca. 3 bis 5 Minuten Uberprift. Der Arbeitsdruck wurde auf die
Entwicklung dieses Ruhedrucks abgestimmt.
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Zur Uberpriifung der Verformungen wurde ein umfangreiches Messprogramm eingerichtet.

Bild 7 zeigt einen Teilausschnitt des Grundrisses mit den Lagen der einzelnen Messstellen.
An den Stitzen und Wanden Uber Halterungen und auf den Bodenplatten Uber Stative
wurden Messlatten installiert (Quadrate in der Grundrissskizze).

.=.| Solexpr 1s Data Vi I YDAV |.'
Datei Optionen Hilfe
119 70 Free: 48920820

BONN Berechnete Messwerte
15-27 E-K Messfeld Niv 10

_|
Bild 7: Lage von Messstellen zur kontinuierlichen Uberwachung der Hebungen

Die Verformungen wurden Uber Feinnivelliergeréte (Dreiecke mit Bezeichnung ,N“ ) abgele-
sen. Die Messlatten wurden automatisch vom Nivellier angefahren und fokussiert. Der
Strichcode wurde abgefragt und die aufgezeichneten Messdaten an zentrale Datenauswer-
testationen weitergegeben, wo sie kontinuierlich ausgewertet wurden.

In Bild 8 ist eine typische Messkurve fur einen willkiirlich ausgewahlten, auf der Bodenplatte
in Feldmitte aufgestellten Messpunkt gegeben. Die maximalen Verformungen erreichten bei
der Injektion die angestrebten 2 Millimeter, wonach der Injektionsvorgang gestoppt wurde,
weil das Verformungskriterium erreicht wurde. Nach Abschalten der Pumpe fielen die
Verformungen in der Folgezeit auf eine verbleibende Restverformung von ca. 1,2 mm ab.
Die Verformungen wurden Uber einen Zeitraum von im Regelfall ca. 2-3 Tagen nachkontrol-
liert, bis das Verfullmaterial abgebunden war und auch die angrenzenden Bearbeitungsab-
schnitte verpresst waren.

Nach Abschluss der Spaltinjektion wurde der Erfolg der Malnahme zur Lagesicherung
mittels Kernbohrungen durch die Bodenplatte kontrolliert. Bei Befahrungen dieser Kontroll-
bohrungen mit dem Endoskop wurden nur vereinzelt Restspalte von wenigen Millimetern
entdeckt. Diese Bereiche wurden anschlieBend nachgebessert. Die Kontrollbohrungen
wurden auch genutzt, um zusatzliche Materialproben vom eingebauten Suspensionskdrper
zu erhalten. Mit diesen Proben wurden eine zusétzliche stichprobenartige Uberpriifung der
mechanischen Eigenschaften Druckfestigkeit und Verformungsmodul des neuen Grin-
dungskérpers durchgefiihrt.
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Bild 8: Typischer Verlauf einer Hebungsmessung in Feldmitte eines Injektionsbereiches

4.2 Neue Wasserhaltungsanlage

Die alte Wasserhaltungsanlage mit den vier Brunnen war in ihrer Funktion so stark gestort,
dass sie nicht weiter verwendet werden konnte. Somit musste noch vor der Lagesicherung
eine neue Brunnenanlage eingesetzt werden, damit die Verpressarbeiten unter der Boden-
platte im trockenen Zustand durchgefiihrt werden konnten. Die Anzahl der Brunnen musste
dabei erheblich vergroRert werden, da zu beflrchten war, dass bei den Hohlraumverfillun-
gen die Filterstrecke der Brunnen zugesetzt werden und damit die Brunnen nicht mehr weiter
genutzt werden kénnen. Insgesamt wurden flinfzehn neue Brunnen mit einem Durchmesser
von 600 mm erstellt. Zwischenzeitlich konnte im Wesentlichen aufgrund des Sanierungser-
folges bei den Schlitzwandwandleckagen und der Auswertung der laufenden Wasserhaltung
die Anzahl der Brunnen auf elf reduziert werden.

Der Brunnenful® befindet sich etwa 1 m tief in der Tertidrschicht. In diesem Teil ist auch die
Pumpe installiert. Unterhalb der Brunnen ist eine Pufferschicht angeordnet, um nachtragliche
Bauwerksbewegungen kompensieren zu kénnen. Die Einbindung in der Bodenplatte wurde
mit einem Uberschubrohr wasserdicht angeschlossen, so dass der Brunnen dadurch in der
Hohenlage gesichert ist. Fur die Brunnen sind zwei verschiedene Betriebsmdglichkeiten
vorgesehen: Zum einen der Betrieb Uber die Einzelbrunnen wahrend der Bauzeit und zum
anderen Uber eine Freiflussleitung, sobald die Auflast in entsprechender Héhe vorhanden ist.
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Bei Betrieb Uber die Freiflussleitung sind alle Brunnen mit einem zentralen Pumpenschacht
verbunden, aus dem das anfallende Wasser zum Vorfluter gepumpt wird. An den Pump-
schacht ist ein weiteres Wasserreservoir angeschlossen. Wenn etwa durch Ausfall der
Stromzufuhr oder sonstige Stérungen die Pumpen nicht férdern, 1auft der Pumpschacht tber
in dieses etwa 1.000 m* groRe zusatzliche Wasserreservoir. Hierdurch ist eine Reaktionszeit
von etwa zwei Tagen zur Behebung von Stérungen gegeben. In dieser Zeit muss die
Stromversorgung wieder sichergestellt und die Pumpen wieder in Betrieb sein, sonst setzt
eine automatischen Flutung der Untergeschosse ein.

Die Wasserstandsdaten werden in einer Steuerungsanlage gesammelt und Uber einen
Rechner ausgewertet. Bei Uberschreitung von aus Langzeitbeobachtungen abgeleiteten
Grenzwerten werden automatisch Stérmeldungen ausgelést und an entsprechende Kontroll-
einrichtungen gesendet.

4.3 Neuer baulicher Hochwasserschutz

Der neue bauliche Hochwasserschutz wurde Uberwiegend durch eine Verldngerung der
Schlitzwand hergestellt (Bild 9, Bild 10). Teilweise verlauft der Hochwasserschutz auch auf
der Decke Uber der Tiefgarage, so dass an dieser Stelle eine Abdeckfuge zwischen Schlitz-
wand und Gebaude hergestellt werden musste. Der permanente Hochwasserschutz wurde
gegenliber dem der BaumaRnahme fiir den Bundestag um 15 cm von 53,85 mNN auf eine
Kote von 54,0 mNN erhéht. Durch das bereichsweise Montieren eines mobilen Hochwasser-
schutzes ist eine maximale Hochwasserlinie von 55,0 mNN erreichbar.
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Bild 9: Baulicher Hochwasserschutz mit vorgelagertem temporaren Hochwasserschutz
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Bild 10: Abschnittsweise Herstellung des Hochwasserschutzes

Durch die erfolgreich abgeschlossenen MaRnahmen zur Wiederherstellung einer funktions-
tichtigen Wasserhaltung, eines vollstédndig geschlossenen Hochwasserschutzes sowie einer
gesicherten Lage und Griindung konnten in der Folge die weiteren Sanierungsschritte an der
eigentlichen Betonstruktur des Bauwerks sowie der nachfolgende Weiterbau erfolgen. Die
Sanierungsarbeiten wurden im Dezember 1999 vollstédndig abgeschlossen, die Fertigstellung
des gesamten Rohbaus wurde September 2000 erreicht. Nach den anschlieRenden Aus-
bauarbeiten und der Installation der Rundfunktechnik wurde der endgultige Sendebetrieb aus
dem neuen Gebaude in Bonn Ende 2003 aufgenommen.
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Nicoll Highway Collapse: Evaluation of Geotechnical Factors
Affecting Design of Excavation Support System

A.J. Whittle, Massachusetts Institute of Technology, Cambridge, MA, USA,
R.V. Davies, Benaim (UK), Bath, UK,

ABSTRACT: This paper summarizes the site characterization, selection of soil parameters
and analyses of soil-structure interaction that affected the design of the support system for
the Circle Line Stage 1 excavations at contract C824, adjacent to the Nicoll Highway. Fea-
tures of the local stratigraphy included a buried channel in the underlying Old Alluvium which
affected directly the installation of perimeter diaphragm wall panels. Surface settlements and
pore pressures measured prior to construction strongly suggest on-going consolidation of the
Marine Clay due to land reclamation in the 1970’s. From the evidence available, the Authors
concluded that the lower Marine Clay unit was underconsolidated resulting in a relatively low
undrained shear strength of the clay in relation to the total overburden pressure. Uncertain-
ties existed in drainage conditions in the Old Alluvium and despite extensive post-failure in-
vestigations, the installed locations, behavior and mass properties of jet grout pile-rafts re-
main highly uncertain. The original analysis of soil-structure interaction was carried out using
nonlinear finite element methods with linearly-elastic, Mohr-Coulomb (MC) models to repre-
sent the soil behavior. The use of this soil model together with drained effective stress
strength parameters (¢, ¢’), in an undrained setting, greatly overestimated the undrained
shear strength of the Marine Clay in the original design leading to a serious underestimation
of computed wall deflections, bending moments and the mobilization of forces in the JGP pi-
le-rafts.

1 INTRODUCTION

The government of Singapore has acted quickly to investigate the causes and contributory
factors leading to the collapse of the Nicoll Highway on April 20" 2004. The Committee of In-
quiry report (COI, 2005) identified two key errors in the design of the temporary lateral earth
support system for the adjacent excavation of the Circle Line, contract C824: 1) under-design
of the diaphragm wall due to the method of analyzing soil-structure interaction; and 2) under-
design of the waler connections in the strutting system. The Authors contributed to the Com-
mittee of Inquiry as experts appointed by LTA. This paper reviews the geotechnical factors
leading to the under-design of the diaphragm wall.
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Figure 1 illustrates the original design of the lateral earth support system in the area where
the collapse initiated (type M3, Fig. 2). The construction involved a 33.3m deep, cut-and-
cover excavation which is approximately 20m wide. The excavation support system includes
0.8m thick diaphragm walls which extend through deep layers of Estuarine and Marine clays
(Kallang formation) and are embedded a minimum of 3m within the underlying Old Alluvium
(layer SW-2). The walls are supported by a total of ten levels of pre-loaded, cross-lot bracing
and by two rafts of continuous Jet Grout Piles (JGP). The Upper JGP raft is a sacrificial layer
that is excavated after installation of the 9" level of struts. Collapse occurred on April 20"
2004 following excavation of the Upper JGP (to an elevation of approximately 72.3m RL, Fig.
1) over a distance of 30m from the TSA shaft, Figure 2. At this stage none of the level 10
struts had been installed.

The principle of the earth support system can be well understood by considering horizontal
equilibrium of forces below the lowest level of installed bracing: For excavations in low per-
meability clays, there is minimal migration of pore water during the timeframe of construction
and hence, the clay undergoes undrained shearing at its in-situ water content. Assuming that
the wall translates as a rigid body, the limiting horizontal stresses can be estimated from
Rankine earth pressure theory. To a first approximation, the net driving pressure (difference
between total active and passive earth pressure) on the wall, Ap = (yH — 4s,), where y is the
average total unit weight of the overburden soils, H is the current excavation depth and s, the
undrained shear strength of the clay (below the excavated grade). For cases where Ap > 0
(i.e., yH > 4s, — which commonly occurs for deep excavations in soft-medium clays), the wall
must transfer the net earth pressure forces to the overlying bracing system and/or span be-
tween the bracing system and an underlying bearing layer (such as the Old Alluvium, Fig. 1).
For the cut-and-cover sections of the Circle Line contract C824, the JGP rafts have been in-
cluded to increase the shear strength of the materials below the excavated grade and hence,
increase the available passive resistance. The actual design of the earth support system was
based on non-linear finite element methods which simulate the mobilization and redistribution
of the earth pressures, flexure of the wall and strutting system at each stage of the excava-
tion.

52



102.9m RL ! P0§t
il g; Diaphragm
all {0.8m)
9m
Bm
3m
O
Upper JGP

=1 (saciificial) 1.6m

| Lower JGP 3.0m

Old Alluvium \.

- Bored p les
(permanent tunnel support)
Figure 1. Cross-section of excavation support system, Type M3
(soil profile is based on borehole ABH-32)

2 SITE CHARACTERIZATION AND SOIL PROPERTIES

Figure 2 shows the locations of the pre- and post-tender boreholes (M and ABH series, re-
spectively), that were used to establish the site stratigraphy for the cut-and-cover tunnel sec-
tions adjacent to the TSA shaft. The site is located on the west bank of the Kallang River
south of Nicoll Highway in an area of reclaimed land. The Merdeka bridge, Figure 3, was
constructed in 1956 (Hollis-Bee, 1956) following reclamation of the area between Beach
Road and Nicoll Highway in the 1930’s and 1940’s. Further reclamation south of Nicoll High-
way was not completed until 1976. The aerial photo from 1969 confirms that the TSA shaft
and adjacent sections of the cut-and-cover tunnels (Type M3) are located beneath the land
that was reclaimed during the 1970’s. The characteristic soil profile includes 4.5-5.0m of fill
underlain by 30-35m of Kallang formation soil deposits and the Old Alluvium. The engineer-
ing geology of these main soil units has been extensively documented by Pitts (1983, 1984).
The underlying Old Alluvium is generally assumed to date from the early Pleistocene and
was formed principally as terrace deposits from a large braided river system that covered
much of South East Asia (Gupta et al., 1987). Erosion of these deposits produced a network
of deep paleo-channels within the Old Alluvium beneath Singapore (Pitts, 1983; Davies,
1984).

The paleo-channels are infilled with more recent units of the Kallang formation. Bird et al.
(2003) have recently reviewed the age and origins of the Kallang soil deposits based on the
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history of sea level changes that have occurred during the quaternary period. The formation
includes two main units of Marine clay that were formed when the Straits of Singapore were
inundated, while transitional units (estuarine, E; and fluvial, F) were formed during periods
when the sea level was more than 25m below its present level. According to Bird et al.,
2003), the Lower Marine Clay (LMC) dates from the last interglacial period (approximately
120,000 years ago), while the Upper Marine Clay (UMC) is a holocene deposit (formed less
than 10,000 years ago).
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A Piezocone
Figure 2 Plan showing location of diaphragm wall panels, 9" level strutting system and site investiga-
tion

Figure 3. Aerial photo of project site in 1969

For practical purposes (e.g., estimation of undrained shear strength) there is little to distin-
guish the lower Estuarine and Marine clay units of the Kallang formation (both have plasticity
indices, |, = 35-55%, while the Estuarine has a slightly higher liquid limit, w. = 70-100% than
LMC, w, = 65-80%). However, it is more difficult to define the interface between the lower
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Kallang units (which include transitional fluvial units of sands and clays, F1 and F2) and the
more weathered Old Alluvium. At the C824 site, most of the Old Alluvium is classified as very
dense silty sands transitioning with depth to very stiff to hard, silty clay. The SPT blowcount
increases markedly with depth in the Old Alluvium, ranging from N = 10-20blows/300mm
(i.e., blows/foot, bpf) near the upper surface to N > 100bpf typically over a depth of 6m —
10m. In order to simplify the interpretation of the local geology it is convenient to define the
top of the Old Alluvium based on measured SPT blowcount, N > 30bpf corresponding to ma-
terial which can provide adequate toe resistance for the diaphragm wall. Figures 4a and b
show elevation contours of the base of the Lower Marine Clay (or Estuarine) unit and top of
the Old Alluvium at the C824 site (the ground surface is level at 102.9m RL across the site).
There is a well defined channel in the Old Alluvium (Fig. 4b) which extends in a North-South
direction across the line of the cut-and-cover tunnels and reaches a maximum depth of 42m
close to the TSA shaft. At this same location the Lower Marine Clay extends to a depth of
approximately 40m. The Old Alluvium rises progressively moving westwards along the tunnel
alignment (types M3 and M2), while the Marine Clay remains deeper along the southern side
of the tunnels. More detailed observations of the borings indicate transitional fluvial sand
units (F1) between the Old Alluvium and Marine Clay on the North side of the tunnels, and
fluvial clay units (F2) on the South side.
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Figure 4. Elevation contours derived from pre- and post-tender borehole data
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The elevation contours affect the construction of the lateral earth support in two key respects:
i) The installation depth of diaphragm wall panels should ensure adequate embedment in the
Old Alluvium to achieve toe fixity. The original intent of the design was to achieve 3m em-
bedment within the Old Alluvium (Fig. 1). However, construction records show that the indi-
vidual panels of the diaphragm wall were actually installed to specified design elevations ra-
ther than embedment requirements, Figure 5. Indeed, several panels have embedment
depths less than 1m within the Old Alluvium (with N > 30bpf). ii) Continuity of the JGP raft
depends on achieving a specified diameter for each the individual jet grout piles. Field tests
in the Upper Marine Clay were used to select the jetting parameters to achieve 2m diameter
jet grout columns. The columns will be much smaller if jetting is carried out within stronger
layers such as the fluvial deposits and weathered Old Alluvium below the Marine Clay. There
were no systematic records of the installed elevations of the JGP layers at the site. According
to the design elevations, the lower JGP is installed below the Marine Clay units on the North
Wall west of panel M303 and is likely to be discontinuous for sections at the boundary be-
tween design sections M2 and M3 (Fig. 2).
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Figure 5. Summary of as-built diaphragm wall panel embedment in M3 area

A series of piezometer installations provided limited data for interpreting the pore pressures
within the Marine Clay and Old Alluvium units prior to the start of construction. The ground-
water table in the Fill ranges from 100.0mRL — 100.5mRL, while data from boreholes
MC3010 and M2064 (Figs. 2, 3) indicate a small excess piezometric head, H = 102m —
103mRL below the Marine Clay. Ground surface settlements were also monitored along the
alignment (SM, Fig. 3) over a period of about 15 months (June 2000 — October 2001). The
maijority of these markers are located close to the 1969 shoreline and measure settlements
less than 10mm over the monitoring period, Figure 6. However, settlements of more than
50mm have been measured at points located below the more recent fill (notably SM13). The-
se data suggest the possibility of on-going consolidation within the Marine Clay almost 30
years after land reclamation. The reference in situ vertical effective stress profile, ¢’vo, used
throughout this paper is based on the assumption of a constant piezometric H = 103m
throughout the LMC and OA units.
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The design of the temporary lateral earth support system was based on a table of geotechni-
cal design parameters (GIM, August 2001). This table includes the unit weights, K, coeffi-
cients, hydraulic conductivities, k, elastic moduli, E, and both the Mohr-Coulomb (drained) ef-
fective stress strength parameters (c’, ¢’) and undrained shear strength profiles, su(z) (for all
except the F1 unit) for all of the main soil units and JGP layers. Many of these parameters
were based on prior experience (e.g., Bo et al., 2003; Tan et al., 2003; Chiam et al., 2003; Li
& Wong, 2001). For example, the design elastic moduli, E [kPa] = 400s, and 2000N in the
low permeability Kallang and OId Alluvium units, respectively. The critical parameters for de-
sign purposes are the undrained shear strength profile of the Marine Clay, strength parame-
ters and drainage conditions in the Old Alluvium. There are also significant uncertainties in
evaluating the properties of the JGP rafts. Although UCS tests on core samples measure
strengths much higher than those assumed in design, the mass performance of the raft de-
pends on the continuity between individual jet grouted piles.

21 Marine Clay

There were three main sources of undrained shear strength data for the Marine Clays; 1)
undrained triaxial shear tests (CIU type, with Ko = 1.0), 2) in situ field vane shear tests, and 3)
continuous piezocone penetration resistance data (these data were apparently not consid-
ered in GIM, 2001). Although the CIU tests were used to define the drained effective stress
strength parameters (¢’ = OkPa and ¢’ = 22° and 24° for the Upper and Lower Marine Clay,
respectively), they are not a reliable source of information on the in situ undrained strength
ratio, s /c’y (which is affected significantly by the in situ Ko condition). There was a large scat-
ter in the field vane data, sury, which included some very low measurements of undrained
shear strengths in the LMC unit. The interpretation of these data is further complicated by the
practice of selecting correction factors in estimating design strengths (i.e., the design
strength, s, = usyrv, Where the correction factor p[lp] was first proposed by Bjerrum, 1973).

Piezocone penetration records provide a more reliable source of information on the undrai-
ned shear strength profile in the low permeability clay units. The undrained strength can be
correlated to the net tip resistance, (qr-o.0), through an empirical cone factor, Nir:

Su = (qT - GVO)/NKT (1 )
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where qr is the measured cone resistance (corrected to account for differential pore pres-
sures acting around the surface of the conical tip), and oy is the total overburden pressure.

The cone factor is best estimated through empirical correlations with reference measure-
ments of undrained shear strength from (high quality) laboratory tests measured in different
modes of shearing (triaxial compression, triaxial extension and direct simple shear). Tan et
al. (2003) proposed Nir = 12 for the Marine Clay based on correlations with laboratory tests
at two other sites in Singapore, while the various experts contributing to the COI assumed
Nkt = 12 — 14. These values are well within the range of empirical correlations presented by
Lunne et al. (1997). Figure 7 compares the undrained strength profiles interpreted from 4
piezocone tests in the M3 area assuming Nyt = 14. The tests show very consistent agree-
ment in both the Upper and Lower Marine Clay units, while AC-3 gives substantially high
shear strengths than the other three for the UMC layer.

The undrained shear strength ratio of the normally consolidated Marine Clay is usually as-
sumed to be; sy/c’yo = 0.21 (for the direct simple shear mode of shearing; Tan et al., 2003).
Figure 7 shows that this strength ratio is consistent with the interpreted piezocone strengths
at elevations 86 - 94mRL and 75 - 80mRL, based on the estimated profile of the current ver-
tical effective stress (Fig. 7b). However, the data also suggest that the Lower Marine Clay be-
low 75mRL is weaker than this expected strength profile. The interpreted strength at the base
of the LMC unit (at 63mRL), s, = 47kPa, is more than 10kPa less than the undrained shear
strength expected for the normally consolidated clay. This behavior can be attributed to one
or more of the following factors: i) the Lower Marine Clay should be described has a lower
undrained strength ratio than the overlying units. There is no direct experimental basis for
this assumption. ii) The Lower Marine Clay is underconsolidated locally (i.e., has not fully
consolidated under the 5m fill placed in the 1970’s). This implies that the piezometric pres-
sures in the Lower Marine Clay are higher than 103mRL and could explain the surface set-
tlements shown in Figure 6. It also implies that there is no seepage into the underlying Old
Alluvium (i.e., there is one way upward drainage within the LMC). iii) Undrained shear
strength in the LMC is underestimated using Nxr =14. There is no direct basis for refining the
selection of N, the current choice produces consistent interpretation of the design s, profile
above 75mRL. The GIM (2001) design table assumes that the Marine Clay is normally con-
solidated below a depth of 15m and hence, potentially overestimates the undrained shear
strength by up to 10-15kPa. There were no reliable stress history data obtained from the pre-
and post-tender site investigations. However, data from the post-collapse investigations (at
boreholes outside the zone of the collapse), Fig. 7b, confirm that the Marine Clay is normally
consolidated below a depth of 10m, and the transition fluvial unit (F2) is lightly overconsoli-
dated. Figure 7 shows the Authors‘ best estimate of the undrained strength profile in the M3
area.
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Figure 7. Undrained shear strength of Marine Clay, Section M3

2.2 Old Alluvium

The drainage properties of the Old Alluvium have important practical implications in the de-
sign of the lateral earth support system. The upper 5-10m of the Old Alluvium are weathered
(zones W, SW-2 and SW-1) and generally classified as silty sands or silty clays (although
there are locations which include hard clays layers). These materials are generally more
permeable than the underlying intact material (cemented zone, CZ), or the overlying Marine
Clay (k = 10°m/sec; GIM, 2001). The original table of design parameters quoted values of
permeability, k = 5x107 and 5x10®m/sec for the weathered OA layers and intact CZ layer, re-
spectively. In comparison, Li and Wong (2001) report k = 10° — 10"°m/sec for intact Old Allu-
vium. Overall, these data suggest that recharge of pore pressures below the base of the ex-
cavation depends on lateral seepage and hence, depends on the extent and continuity of the
weathered more permeable OA deposits (and overlying fluvial sands, F1).

The original design assumed that the weathered OA layers were free draining materials with
pore pressures (below the base of the excavation) controlled by the excavated grade eleva-
tion. This condition can only be achieved in practice if the diaphragm walls form a hydraulic
cut-off (i.e., extend into the intact OA material) and relief wells are installed through the JGP
to reduce uplift pressures in the weathered OA. In practice, the embedment of the diaphragm
walls is not sufficient to ensure hydraulic isolation below the base of the excavation (cf. Fig.
5). However, the assumption of free draining conditions is highly unrealistic and would imply
no reduction in the pore pressures below the base of the excavation (i.e., there is full re-
charge). This condition would lead to premature basal failure through hydraulic uplift.
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Our own investigations suggest that very little migration of pore water is likely to occur within
the time frame of the excavation and hence, it is more reasonable to assume undrained
shearing conditions within the weathered OA (the undrained shear strength of the Old Allu-
vium can then be estimated using empirical correlations, s,(kPa) = 5N(bpf) as proposed by
GIM, 2001). According to this scenario, significant reductions in pore pressures should occur
in the Old Alluvium. The magnitude of pore pressure change can be estimated using the well
known Skempton pore pressure parameters, A and B:

Au = BAoj + AB(Ac-Acs) (2)
where Acy and Acj are the changes in (major and minor principal) total stresses due to the
excavation (the ratio Acs / Aoy will depend on the depth to width of the excavation, for a very
wide excavation 1-D generate Acs = 0 and Aoy = Ac,). For saturated soils, it is generally as-
sumed that B = 1.0 while the parameter A depends on soil shear properties. For elastic unlo-
ading, A = 0.5, hence the change in pore pressure expected beneath the center of the exca-
vation Au < 0.5Ac,.

Partial drainage within the Old Alluvium can be evaluated directly by monitoring pore pres-
sures within the Old Alluvium. Unfortunately, there was only one piezometer installed be-
neath the excavation within the weathered OA material in the M3 area (GWV-24 located clo-
se to the north diaphragm wall at 64mRL). This device measured Au = 0.25 — 0.30Ac, (where
Aoy is the 1-D vertical stress relief) for excavation to 82 mRL (i.e, to strut level 6, Fig. 1), but
was ineffective thereafter. Finite element simulations of these data are consistent with the
assumption of undrained conditions.

3 ANALYSIS OF SOIL-STRUCTURE INTERACTION

3.1 Method and Assumptions

The design of the lateral earth support system for Contract 824 was based directly on results
of non-linear Finite Element (FE) analyses using the Plaxis program (v7.2). This program is
capable of modeling response of the continuous ground mass (deformations and groundwa-
ter seepage) and interactions with the structural support elements (perimeter wall, preloaded
cross-lot struts) in two dimensions. At each stage of a simulated construction schedule, the
numerical analyses generate information on the bending moments and deflections of the pe-
rimeter diaphragm wall, axial strut forces, ground deformations and pore pressures. By rep-
resenting the complex stress changes within the soil mass during an excavation (arching
mechanisms etc.), 2-D FE programs such as Plaxis represent a major in advance in analysis
capabilities compared to conventional 1-D (FE) models of support systems (e.g., Wallap,
Geosolve, 2002; Kasetsu-5x, CRCRI, 1999). However, effective utilization of these capabili-
ties requires: a) careful specification of boundary and initial conditions (in situ soil stresses
and groundwater conditions), b) selection of soil models with appropriate input parameters to
represent engineering properties of the pertinent soil layers (shear strength, stiffness pa-
rameters and permeability); and c) methods for interpreting and evaluating predictions of the
analyses. There also remains a major question regarding the appropriate use of finite ele-
ment methods in the design of excavation support systems particularly in the definition of
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‘worst credible’ or ‘moderately conservative’ ground (soil and groundwater properties) and lo-
ading conditions (as discussed by Simpson & Yazdchi, 2003).

The default mode of calculation used by Plaxis treats soil as a two phase medium comprising
the soil skeleton and interstitial pore water (it is also possible to model single phase, ‘non-
porous’ materials). The Plaxis program follows conventional geotechnical design calculations
which assume simplified drainage conditions (i.e., flow of groundwater) within soil layers. Low
permeability clays are treated as undrained materials (i.e., there is no migration of pore water
within the skeleton over the time frame of interest), while more permeable sands are consid-
ered fully drained (i.e, pore pressures are always in a steady state condition - as groundwater
flow can occur rapidly relative to the timeframe of interest). Time dependent deformations
due to consolidation (or creep) can also be simulated in Plaxis. Although consolidation can
contribute significantly to the interpretation of ground settlements around a braced excavation
in soft clay (i.e., in the interpretation of field performance), the current design appropriately
ignores consolidation in the design of the excavation support system.

Plaxis offers a range of constitutive models of varying complexity to characterize the defor-
mation and shear strength properties of soil layers. The default model is referred to as a line-
arly Elastic-Perfectly Plastic model (EPP) — which has four basic input parameters: The pre-
failure stiffness of the soil is characterized by two elastic properties (E’ , Young’s modulus;
and V', Poisson’s ratio) while the shear strength is described by the conventional Mohr-
Coulomb criterion. The undrained shear strength of the clay can be represented either using
A) effective stress, strength parameters (c’, apparent cohesion; and ¢’, internal friction angle);
or B) undrained shear strengths (¢’ — s,; ¢’ = 0°). These approaches are referred to as Me-
thods A and B in the COl report (COI, 2005) and the subsequent discussions.

The EPP model is almost universally accepted as the base level representation of soil behav-
ior suitable for design. More advanced models (notably ‘Hardening Soil’, Schantz et al.,
2000) are also available within Plaxis and can describe more realistically the non-linear
stress-strain properties of real soils. Although these models can improve the predictive capa-
bility of FE analyses (this is especially helpful in interpreting field performance measure-
ments), they introduce additional material parameters and require more extensive calibration
of soil properties. Although the use of such models would certainly have been justified based
on the size and importance of this project, it is clearly beyond the scope of soil data available
from the (pre- and post-tender) site investigation that was actually carried out.

According to the EPP model, there is no change in mean effective stress during undrained
shearing (i.e,. there are no shear-induced pore pressures and hence, Au = Acot Where Goot =
1/3[Ac1+ Aoyt Acg] is the mean total stress). For undrained triaxial compression tests with
Acs =0, A =0.33 (eqgn. 2), while all undrained plane strain, shear modes are characterized by
A = 0.5. Figure 8 illustrates the effective stress path (A’-B’) for undrained plane strain shear-
ing. It is clear that the undrained shear strengths according to Methods A and B are interre-
lated as follows:

s, = c'cosd’ +1/2(c’1+0’3)sing’ (3a)

Assuming that the initial state of stress is defined by K, conditions in the ground, then Method
A implies that the undrained strength ratio is given by:

sJ/ 6’vo = (C'lc’vo)cosd’ +1/2(1+Ko)sing’ (3b)
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where ¢’y is the initial vertical effective stress at a given depth in the ground.
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Figure 8. Effective stress path for undrained plane strain shearing using EPP (Mohr-Coulomb) soil

model

There is extensive empirical information relating the undrained shear strength to the stress
history of sedimentary clays. The most widely used correlations (e.g., SHANSEP; Ladd and
Foott, 1974) relate the undrained strength ratio s,/c’, to the overconsolidation ratio, OCR =
o’plc’y, where o’y is the vertical pre-consolidation pressure. For example, Figure 9 shows an
expected correlation for the Singapore Marine Clay based on S = s, /o’y = 0.21 for the nor-
mally consolidated case (OCR = 1.0; Fig. 7). The Figure also shows the undrained shear
strength obtained in plane strain analyses using Method A with the effective stress strength
parameters that were used in the original design (i.e., ¢’ = OkPa and ¢’ = 22°, 24° for UMC
and LMC, respectively), together with well known empirical correlations for K. It is clear that
Method A overestimates the undrained shear strength for normally and lightly overconsoli-
dated clay (OCR < 2), but is generally conservative at higher OCR.

The practical consequence of using the EPP with Method A is most clearly seen in Figure 7
which shows the undrained shear strength profile that was implicitly used in the finite element
design analyses. The undrained shear strength is much larger than the original design line
(GIM, 2001), particularly in the Lower Marine Clay. In contrast, Method B uses the undrained
strength profile directly in the finite element analyses and is certainly the most reliable way to
use the EPP model for simulating undrained behavior of clays for Contract 824. The potential
disadvantage of Method B is that the shear strength is no longer a function of effective stress
and hence, changes in shear strength due to consolidation (partial drainage) are no longer
represented. This limitation is mute for design calculations that assume undrained conditions
(through the timeframe of an excavation), but can be a serious limitation when modeling
problems where consolidation deformations are significant.
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Figure 9. Comparison of the undrained strength ratio for the Marine Clay using Method A with empiri-

cal correlations based on SHANSEP

3.2 Effect of Analysis Method and Undrained Strength Profile on Design

A series of finite element simulations have been carried out (using Plaxis v8.2) to investigate
the role of the analysis method (A vs B) and selection of undrained strength profile on the ty-
pe M3 design of the temporary lateral earth support system. This section illustrates results
from 4 of these calculations with characteristic properties as follows:

A[NLC] is a calculation that reproduces the original design assumptions. The undrai-
ned shear strength of the Marine and Estuarine Clay units are based on the use of ef-
fective stress strength parameters (c’, ¢’) provided by GIM (2001) according to Me-
thod A. The corresponding undrained shear strength profile is shown in Figure 10.
The weathered Old Alluvium (SW-2) is assumed to be free draining with pore pres-
sures defined by the current excavation grade elevation (as per the original design).
The analyses also uses the soil stiffness and JGP properties prescribed by GIM
(2001).

B[GIM] uses Method B (s, ¢’ = 0°) to represent the undrained strength profile for the
Marine and Estuarine clay layers.

GIM* also uses Method B, but makes three amendments that are consistent with our
interpretation of local ground conditions: i) the lower Estuarine unit has the same
undrained strength profile as the Lower Marine Clay (s./c’y = 0.21); ii) the weathered
Old Alluvium (SW-2) is undrained with strength properties related to the SPT data ac-
cording to GIM (2001); and iii) the lower JGP was constructed to a design thickness of
2.6m (as compared to 3.0 assumed in the design analyses).
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o EBC makes one further modification to the previous case (GIM*), by introducing an

improved estimate of the undrained strength profile in the Lower Marine Clay (EBC;

Fig. 10) based on the interpretation of piezocone data presented in Figure 7.
Figures 11a and b compare predictions of the lateral wall deflections from these analyses for
excavation to the 7™ level struts (81.6 mRL) and final formation level (69.6 mRL), respec-
tively. The results show the following:
Wall deflections computed by Method B are approximately a factor of 2 larger than those
computed using Method A. There is a similar difference in the magnitude of the bending mo-
ments computed from the two analyses. The two Methods predict very similar deflection
mode shapes at level 7 (Fig. 11a) with maximum deflections occurring at 81m RL. However,
quite different mode shapes develop as the excavation proceeds to level 10 (Fig. 11b). Both
analyses predict minimal change in the maximum wall deflection (100mm and 210mm for A
and B, respectively) for excavations below level 7. This behavior can be understood through
further comparison of results from B[GIM] and GIM*. These two cases show very similar wall
deflections at level 7. However, GIM* predict a significant increment in wall deflection below
81mRL for excavation to the final formation. This behavior reflects the refinement in the se-
lection of undrained strength properties in the lower Estuarine and Old Alluvium (SW-2) lay-
ers and the full mobilization of the resistance of the lower JGP.
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Figure 10. Undrained strength profiles used in FE simulations for Type M3 excavation support system
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port system
The EBC case can be interpreted as a worst credible interpretation of the undrained shear

strength profile as it implies underconsolidation of the Lower Marine Clay. Figure 11a shows
that the EBC profile generates an additional 50mm of wall deflection at level 7 and up to
90mm additional deflection at the final formation elevation. These results confirm that small
variations in the undrained shear strength within the LMC (and lower E) layers can produce
significant changes in computed wall deflections.

The same set of analyses have been used to investigate the mobilization of the passive re-
sistance within the JGP layers. Figure 12a compares the predicted axial force (Fy) in the up-
per and lower JGP layers with the design load capacities using Methods A and B as func-
tions of the excavation depth. (with formation elevation for levels 2-9). The computed loads
are compared with the design capacity based on the theoretical passive earth pressures
stresses (JGP has design s, = 300kPa). The Figure presents results for analysis case A
(2.6m thick lower JGP) and B[GIM*]. The results show very clearly that Method B mobilizes
the passive resistance of the JGP layers at much higher formation elevations than Method A.
For the lower JGP, Method B predicts that the design capacity becomes fully mobilized for
excavation below level 6, while Method A calculations show this condition only occurs below
level 9.
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Figure 12. Effect of analysis method on mobilization of passive capacity of JGP layers

Mobilization of the passive resistance of the JGP layers is correlated with the axial compres-
sion and hence, can be conveniently compared to measurements of wall deflection. Figure
12b presents the corresponding axial compression of the upper and lower JGP layers com-
puted using Methods A and B[GIM*]. Method B shows significant deviation from Method A
predictions of axial compression below level 3 for the Upper JGP and below level 6 for the
lower JGP layers, respectively.

Figure 13 summarizes the maximum computed loads in strut levels 6, 7 and 9 during the ex-
cavation for the four analysis cases described above (level 8 was not included as the strut
was designed for maximum loads occurring during subsequent tunnel construction). These
calculations incorporated the theoretical axial load and bending moment capacities of the
struts and diaphragm wall used in the Type M3 design. Method B predicts higher loads in
strut levels 6 and 7 than Method A, due to differences in the undrained shear strength of the
Marine Clay units. However, ironically the level 9 load is slightly higher for Method A than for
Method B. This result is apparently due to compensating errors in the undrained hear
strength assumed in the lower Estuarine unit (see su profiles for AINLC] and B[GIM] in Fig.
10). The computed loads in level 9 (as well as levels 6 and 7) struts increase significantly for
the GIM* and EBC analysis cases. The Method B calculations (GIM, GIM*, EBC) all predict
yielding of the diaphragm wall for excavation below 81mRL. The calculations for the worst
case soil profile (EBC) generate struts loads very close to the design capacity of both level 6
and level 9 struts. The strut load in the level 9 struts is expected to exceed 2000kN/m from all
four analysis cases and hence, exceeds the installed capacity of the strut-waler connection.
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The overall stability of the excavation can be evaluated in Plaxis using the c-¢ reduction
technique (Brinkgreve & Bakker, 1991). This method obtains directly the partial factor of safety
on soil shear strength (‘mobilization factor’):

FS = tang’/tand’ieq = C/C’reg = Su/Sured (4)

where ¢, ¢’ and s, are the input shear strength parameters, and the subscript ‘red’ refers to
reduced values of these parameters necessary to generate a failure mechanism in the FE
model.
The results for Method A show FS = 1.14 for excavation to the final formation level, while all
method B analyses generate FS < 1.3 for excavation to the level 9 struts (the worst case
EBC profile produces FS = 1.12). No overall stability calculations were presented for the ori-
ginal design.

None of the preceding calculations have included the actual/installed capacity of the strut-
waler connection at level 9. Our investigations found that collapse of the Nicoll Highway oc-
curred due to the inability of the excavation support system to redistribute loads after failure
of the 9" level strut-waler connection. Figure 14 illustrates the role of the analysis method on
the ability of the support system to redistribute loads after failure of the 9" level of struts. The
analyses simulate excavation down to the depth reached on April 20" 2004 (72.3 mRL) and
then evaluate the stability if the 9" level of struts is removed (i.e., full softening of the strut-
waler connection). Figure 14a shows the wall deflections and strut loads from Methods A and
B[GIM], while Figure 14b shows the bending moment envelope prior to failure of the 9" level
waler and the subsequent bending moment diagrams. It should be noted that Method B gen-
erates larger bending moments in the preceding stages of excavation than Method A, ex-
ceeding the design wall capacity and enabling potential hinge formation (between 8 8mRL
and 78 mRL on the excavated side and at RL 68 mRL on the retained side). Removal of the
9" level strut causes the following events:
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1. Both Methods A and B predict formation of two plastic hinges (73mRL and 79mRL)
with large wall toe rotation.

2. Method B predicts failure of the 8" level strut (capacity 3220kN/m) and initiates col-
lapse within the soil mass. All three of the Method B analyses (GIM, GIM* and EBC)
show that it is not possible to re-distribute loads after removal of the 9" levels struts.

3. In contrast, Method A computes loads below the theoretical capacity of strut 8 and
predicts a partial factor of safety, FS = 1.16 on the shear strength within the soil
mass. Therefore, Method A would predict successful redistribution following failure of
the 9™ level strut-waler connection.
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4 CONCLUSIONS

The construction of the Circle Line Stage 1 in Contract 824 adjacent to the Nicoll Highway in-
volved the deepest cut-and-cover excavations in soft marine clay attempted to date in Singa-
pore. In the M3 failure area, the excavation support design included ten levels of preloaded
cross-lot bracing together with two rafts of jet grouted piles (JGP). The latter constitutes a
specialized ground improvement technology used successfully in prior deep excavation pro-
jects in Singapore. Use of relatively thin JGP layers (less than 3m thick) and the specification
of a sacrificial upper JGP layer were novel aspects of the excavation support system.

The collapse occurred in an area where land was reclaimed in the 1970’s with approximately
5m of fill. The site includes deep deposits of Marine clays that extend to a depth of 40m, infill-
ing a buried channel in the underlying Old Alluvium which bisects the tunnel alignment in the
M3 area. The undrained shear strength profile in the Marine Clay is best interpreted from
piezocone records. These data confirm that the upper units of Marine Clay are normally con-
solidated and can be described by the design undrained strength ratio, s,/c’y = 0.21. The
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undrained shear strength of the Lower Marine Clay (and lower Estuarine) appear to be lower
than this normally consolidated strength line. It is likely that these units are still underconsoli-
dated due to reclamation. This result is consistent with local measurements of surface set-
tlements prior to construction and implies that the underlying Old Alluvium is effectively im-
permeable.

A detailed re-evaluation of the local stratigraphy shows that some of the diaphragm wall pan-
els installed the M3 area had toe embedment depths substantially less than the 3m intended
in the design.

The design of the excavation support system was based on results of relatively sophisticated
2-D, non-linear finite element analyses, using linearly elastic-perfectly plastic soil models
(EPP or Mohr-Coulomb) to represent the sear behavior of the soils and JGP layers. The ori-
ginal design calculations assumed effective stress strength parameters (c’, ¢’) to represent
the behavior of low permeability clay units. This approach, referred to as Method A, seriously
overestimated the undrained shear strength profile for the normally (or underconsolidated)
Marine Clays (Fig. 7). The shear behavior of low permeability, normally or lightly overconsoli-
dated clays should be analyzed by inputting directly the design undrained shear strength pro-
file, sy(z) (assuming ¢’ = 0°), Method B. The original design also made erroneous assump-
tions concerning the interpretation of pore pressures and drainage conditions in the
underlying Old Alluvium. The use of Method A in the analyses of soil-structure interaction led
to underestimation of the computed diaphragm wall deflections and bending moments (both
by a factor of 2). The analyses also underestimated the mobilization of the passive shear re-
sistance in the JGP layers.

Further analyses using Method B show that refinement of the undrained strength profile in
the Lower Marine and Estuarine clay (GIM* or EBC profiles) will lead to even higher wall de-
flections, bending moments and strut forces than expected using the original design parame-
ters. They also imply that failure of the 9" level strut-waler connection would initiate complete
collapse of the excavation support system in contrast to Method A, where there is sufficient
reserve capacity to enable full load redistribution.

Uncertainties and risks associated with recharge and hydraulic uplift conditions could be mi-
tigated through more widespread monitoring of pore pressures within the Old Alluvium. The
mass properties of the JGP layers remain highly uncertain in design, but the in situ perform-
ance is readily interpreted through measurements of axial compression that were available in
the M3 area.
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Planung und Qualitatssicherung bei
knickgefahrdeten Griindungselementen

Dipl.-Ing. Anton Plankel
3P Geotechnik ZT GmbH, Lauterach

1 Einfiihrung in die Problemstellung

Die Vorteile von GEWI-Pfahlen oder kleinkalibrigen Stahlrohrpféhlen liegen auf der Hand:
- geringe Baustelleneinrichtungskosten

- erschitterungsarm

- einsetzbar bei beengten Platzverhéltnissen

- fast beliebige Lédnge der Grindungselemente

- aus geschlossenen Raumen herstellbar

- kostenglinstig

Wahrend beim GEWI-Pfahl in den vergangenen 10 Jahren keine nennenswerten techni-
schen Veranderungen stattgefunden haben, fiihrte insbesondere der Kostendruck bei den
ausfuhrenden Spezialtiefbaufirmen dazu, dass der Stahlquerschnitt von Stahlrohrverpress-
pféhlen sukzessive verkleinert und als ,Ausgleich® eine héhere Stahlqualitdt zur Kompensa-
tion des Verlustes an innerer Tragfahigkeit verwendet wurde. Vernachlassigt wurde dabei
der sehr groRRe Einfluss der unvermeidbaren Baustellenbedingungen wie Herstellungstole-
ranzen, nachtréglichen Anschittungen, Erschitterungen udgl. In Vorarlberg und Tirol sind in
den vergangenen Jahren zumindest 4 Félle dokumentiert, bei denen ein Grindungsversagen
durch Knicken der Pfahle (sowohl GEWI- als auch Stahlrohrpféhle) eingetreten ist. An einem
Beispiel wird das Versagen der Griindung und die Rettung des Bauwerks beschrieben. Auf
die aus den Schadensféllen bekannt gewordenen Qualitdtsmangel und die erforderliche
Qualitatssicherung wird eingegangen. Grundlegende Anforderungen an die Planung und die
Bedachtnahme auf die Baustellensituation werden formuliert.

2 Wohnanlage

21 Situation und Objektbeschreibung

In den Jahren 2001 bis 2003 wurde eine Wohnanlage mit 4 baugleichen Hausern errichtet.
Die Hauser haben eine Grundrissflache von 34 x 17 m und 4 GeschoRe. Die Bauwerke sind
nicht unterkellert (Abb. 1a, 1b). Die Bodenplatte, die Decken sowie die Auf’en- und Innen-
wande wurden aus Stahlbeton hergestellt. Jedes Bauwerk wurde auf 73 Stahlrohrverpress-
pfahlen gegriindet. Der Stahlrohrdurchmesser betragt 89 mm, die Wandstérke 9,5 mm. Es
wurde Stahl der Gite N 80 (562/703 N/mm?2) verwendet. Die Pfahle wurden mit Langen bis
zu 18 m eingebaut und mit einer rechnerischen Gebrauchslast von 600 kN belastet. Gelan-
deanschuttungen auferhalb der Bauwerke von mehr als 0,2 — 0,3 m wurden nicht herge-
stellt.
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Abb. 1a: Lageplan Haus 4
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2.2 Baugrundverhéltnisse

Bis in eine Tiefe von etwa 5 m unter Gelénde besteht der Untergrund aus einer nicht konsoli-
dierten Schluff-Torf-Wechselfolge. Die Konsistenz ist sehr weich bis weich. Darunter folgen
bis in eine Tiefe von etwa 10 m weiche, stark organische Schiuff-Ton-Gemische. Die
Tragschicht ab ca. 10 m Tiefe besteht aus locker bis mitteldicht gelagerten schluffigen und
sandigen Fein- bis Mittelkiesen. Der Grundwasserspiegel liegt in einer Tiefe von ca. 1 m
unter Gelénde.

2.3 Setzungen und Schiefstellungen

Am 2.1.2006 wurde vom Eigentimer erstmals eine Schiefstellung des Bauwerks vermutet.
Als Frihindikator wirkte dabei eine aulRenliegende Stiege, welche Uber 2 Stahltréger mit dem
Bauwerk verbunden und auf 2 Pfahlen tiefenfundiert war. Durch die Verdrehungen des Bau-
werks kam es zu Zwéngungen und Verformungen der Stiege sowie zu einem Glasbruch der
Stiegenverkleidung. Setzungsmessungen ergaben eine Schiefstellung tber die Schmalseite
des Bauwerks von etwa 12 — 14 cm und Uber die Langsseite von etwa 2 — 4 cm (Abb. 2a).
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Abb. 2a: Schiefstellung am 2.1.2006
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2.4 Rettungsmalnahmen

Angesichts der beobachteten Verkippungsgeschwindigkeit von 1 cm/Tag nach Norden war
klar absehbar, dass das Bauwerk in wenigen Wochen nicht mehr gebrauchstauglich sein
wirde (Abb. 3a). Als erster Schritt wurden deshalb kurzfristig verfugbare Stahlrohrverpress-
pfahle zur Grindungsverstarkung eingebaut. Bereits 3 Tage nach Erkennen der Problematik
wurden die ersten Pféhle eingebaut. 12 Tage nach Auftreten des Problems waren am
14.1.2006 insgesamt 36 Zusatzpfahle eingebaut und es konnte bei einer einseitigen Setzung
von 25 cm auf der Nordseite die Lastumlagerung der Bodenplatte auf die Zusatzpféahle
erfolgen. Zur Lasteinleitung in das Bauwerk mussten zusétzlich aufRen liegende, vertikale
Stahlbetonscheiben am Bauwerk angebracht werden. Angesichts der extrem niedrigen
Temperaturen zur Bauzeit musste eine temporare Einhausung errichtet werden, um bei
héherer Temperatur den Abbindevorgang des Betons so weit wie moglich zu beschleunigen.
Die Nordseite war damit provisorisch stabilisiert (Abb. 2b).
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Abb. 2b: Schiefstellung am 2.1.2006

74



2.5.  Endglltige Stabilisierung mit DSV — Saulen

Wegen der groRen Verformungen von 25 cm auf der Nordseite musste davon ausgegangen
werden, dass die Pfdhle geknickt waren. Es war daher zu erwarten, dass auch auf der
Sidseite weitere Pfahle durch Knicken versagen wirden. Dieser Effekt stellte sich auch
kurze Zeit nach Umlagerung auf die Zusatzpfahle ein (Abb. 3a). Es ergab sich damit eine
Ruckdrehung der Schiefstellung, da das Bauwerk in der Folge zur Sudseite verkippte
(Abb. 3b). In Langsrichtung wurden ebenfalls Verkippungen von etwa 7 — 8 cm registriert. Es
wurden verschiedene Stabilisierungslésungen untersucht. Nach eingehender Diskussion und
im Hinblick auf die Machbarkeit wurde eine Stabilisierung mit DSV — Saulen als technisch
richtige L&sung umgesetzt (Abb. 2c). Dazu war es notwendig 2 innen liegende Wohnungen
im ErdgeschoR in den Rohbauzustand zuriickzuversetzen. Insgesamt wurden 35 DSV —
Séaulen abgeteuft. Die Kraftumlagerung auf die DSV — Séaulen innerhalb und auflerhalb des
Bauwerks erfolgte durch ausbetonieren des obersten etwa 0,3 m hohen Bereichs zwischen
der Saulenoberkante und der Bodenplatte mit handisch eingebrachtem Beton (Abb. 2d). Der
Zeitpunkt wurde in Abh&ngigkeit von den Ergebnissen der Setzungsmessung festgelegt.
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Abb. 2d: Kraftschluss DSV-Saulen durch Aufbetonieren

Insgesamt verblieb Uber die Schmalseite des Hauses eine Schiefstellung von ca. 3 cm
(Abb. 3b) und Uber die Langsseite von 6 — 8 cm. Die Gebrauchstauglichkeit des Bauwerks
war nach einer Baudauer von etwa 3,5 Monaten wieder gegeben. Wegen der steifen
Stahlbetonkonstruktion konnten die Stabilisierungsmalinahmen ohne Rissbildung
Bauwerk durchgefiihrt werden. Als einziges Manko verbleibt ein Bauwerk, das entgegen der

urspriinglichen Planung nun etwa 25 cm tiefer liegt (Abb. 3a).
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Abb. 3a: Zeitlicher Verlauf der Setzungen auf der Nord- und Siidseite
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Abb. 3b: Zeitlicher Verlauf der Schiefstellungen wahrend der RettungsmaRnahmen in Nord-
Sud-Richtung

Bereits im Zuge der Planung der DSV-StabilisierungsmafRnahmen wurde die Frage erortert,
was passieren wirde, wenn die vorhandenen Stahlrohrpfahle auf der Stdseite durch die DSV-
Séaulen (ungewollt) stabilisiert werden. Bedingt durch den Durchmesser der DSV-S&ulen und
die geometrischen Vorgaben fiir die Lage der DSV-S&ulen bestand tatséchlich die Gefahr, dass
einzelne Pfahle durch die DSV-Séaulen ihre Tragwirkung nicht verlieren und daher punktuell die
gewiinschten Setzungen auf der Sudseite nicht eintreten wirden. Im Zuge der Ausfiihrung hat
sich gezeigt, dass dieser Effekt tatsachlich ortlich eingetreten ist und es mussten daher — um
die gewlinschten Setzungen auf der Sudseite zu realisieren — entgegen der eindringlichen
Warnungen der ausfihrenden Firma mehrere Pfahle abgeschnitten werden (Abb. 4). Das
Abschneiden fiihrte in der Folge dazu, dass die planmaRig gewiinschten Setzungen eintreten
konnten.

Abb. 4: Abgeschnittener Stahlrohrpfahl zur Aktivierung der Setzungen auf der Stidseite
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2.6. Stahlrohrqualitat der eingebauten Pfahle

Im Zuge der Ursachenforschung fir das Versagen der Grindung wurden die Zusatzpféhle
fur die Rettung etwas néher betrachtet. Dabei stellte sich heraus, dass die zum Einbau
vorgesehenen Rohre gebrauchte Olfeldrohre waren, deren Materialqualitat und insbesonde-
re die geometrischen Abmessungen in groRen Grenzen schwankt. Die Wandstéarke variierte
von 5,3 — 12,0 mm, der Sollwert betragt 9,5 mm. Die Wandstérke variiert deutlich entlang
des Umfangs des Stahlrohrs. Die Gewinde sind stark unterschiedlich in ihrer Qualitat. Bei
ausgegrabenen Pfahlen konnten ein mangelnder Korrosionsschutz (Abb. 5a) und exzent-
risch aufgelagerte Pfahlkopfplatten festgestellt werden (Abb. 5b).

Abb. 5a: Pfahlkopf mit fehlendem Korl:osibn;sschutz, Alter ca. 3 Jahre

Abb. 5b: Exzentrisch aufgelagertes Fundament auf Pfahlkopfplatte
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2.7.  Auswirkungen der Wandstérke und Stahlqualitat auf die innere Tragfahigkeit

Uberraschend war die Tatsache, dass nicht fabrikneue Rohre, sondern gebrauchte Olfeld-
rohre mit stark schwankenden Querschnitten verwendet wurden; mit den Rohrlieferanten
waren Toleranzen von +/- 12% (!) von der Pfahlfirma vereinbart. Hinweise auf derart groRRe
Abweichungen finden sich in keinen technischen Unterlagen der Pfahlhersteller.

In Abbildung 6 ist der Einfluss der Wandstérke und der Exzentrizitdt sowie der Stahlgute auf
die innere Tragfahigkeit des Stahlrohres grafisch dargestellt. Es zeigt sich, dass insbesonde-
re eine exzentrische Krafteinleitung und die Stahigiite eine sehr starke Auswirkung auf die
innere Tragféhigkeit des Stahlrohres haben.
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Abb. 6: Einfluss der Wandstérke, Exzentrizitat und der Stahlglte auf die innere Tragfahigkeit
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Abb. 7b: Stahlrohrpfahl, Wandstarke 12 mm (Soll 9,5 mm)

3 Qualitatsméngel die zum Versagen fiihren kénnen

3.1 Planung

3.1.1 Bodengutachten und Griindungsempfehlung

In der Praxis hat sich gezeigt, dass die in Osterreich giiltige Norm B 4402 ,Erd- und Grund-
bau — Geotechnische Untersuchungen fiir bautechnische Zwecke* bzw. DIN 4020 ,Bautech-
nische Bodenuntersuchungen” nur in Ausnahmefallen vollstédndig angewendet wird. Art und
Umfang der Baugrunderkundungen werden als notwendiges Ubel bauherrenseitig oder von
den Planern auf ein absolutes Minimum reduziert, um so vermeintlich Kosten bereits zu
Beginn des Projektes reduzieren zu koénnen. Dies fiihrt dazu, dass eine normgeméale
Vorgangsweise mit allen erforderlichen Feld- und Laborversuchen im Regelfall nicht vorliegt.
Dennoch wird erwartet, dass die Bodengutachter eine ausreichend genaue Bodenbeschrei-
bung und darauf basierend eine Griindungsempfehlung abgeben. Nicht selten ist daher das
Baugrundgutachten auf einige wenige, lokal erprobte Griindungssysteme ,zugeschnitten®.
Waéhrend z. B. bei einem Fertigteilrammpfahl die Kenntnis der Scherfestigkeit des undrénier-
ten Bodens (c,-Wert) praktisch bedeutungslos ist, ist die Kenntnis dieses Wertes fiir die
Bemessung eines kleinkalibrigen Stahlrohrpfahls oder GEWI-Pfahls von groRem Interesse,
da ohne diese KenngroRRe kein Knicknachweis gefiihrt werden kann. Auch die Grundwasser-
qualitat ist bei einem Fertigteilrammpfahl véllig unbedeutend, wéahrend bei einem Verpress-
pfahl der Anteil an Huminsauren in einem torfigen Boden fiir das Abbinden des Injektionsgu-
tes oder das Vorhandensein betonaggressiver Wasser fiur das Langzeitverhalten von
entscheidender Bedeutung sein kann.

Es muss daher bei Sondervorschldgen, die ja im Regelfall nicht der Griindungsempfehlung
des Bodengutachtens entsprechen, eine sorgféltige Prifung der Vorschldge durchgefihrt
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werden. Wenn Kennwerte (iber den Baugrund und das Grundwasser fiir eine Beurteilung der
Sondervorschlage fehlen, so ist der Vorschlag grundsatzlich abzulehnen, auch wenn der
Preis verlockend niedrig ist. Wenn keine ergénzenden Baugrunderkundungen vor Baubeginn
durchfuhrbar oder durchsetzbar sind, so ist im Regelfall der Gutachter gut beraten, den
Auftrag zuriickzulegen und keine baubegleitende geotechnische Beratung bei derartigen
Sondervorschlagen durchzufihren.

3.1.2 Kostenvergleich

Wenn Sondervorschlage fur die Fundierung unterbreitet werden, deren Kosten mehr als
10 % geringer sind, als jene der ausgeschriebenen Ldsung, ist eine sehr genaue Prifung
auch bei eher kleinen Bauvorhaben durchzufiihren. Auch sind Pauschalangebote kritisch zu
prufen. In diesen Féllen sollte die ausfiihrende Firma aufgefordert werden, die Randbedin-
gungen fir die Kalkulation offen zu legen. Insbesondere ist zu priifen, ob eine ausreichende
Einbindung in die Tragschicht und ein Nachweis der inneren Tragfahigkeit vorliegt; eine
Erkldrung Uber die zum Einbau vorgesehenen Rohrmaterialien usw. muss vor Baubeginn
dem Fachgutachter bzw. Berater des Bauherrn vorgelegt werden. Auch ist genau zu
untersuchen, ob alle Einflisse wie seitliche Anschittungen, Hinterfullung von Arbeitsrdumen,
Einflisse aus Verkehrslasten udgl. bei der Ausarbeitung des Sondervorschlages vom
Anbieter entsprechend berlcksichtigt wurden. Im Zweifelsfall sollte bei unzureichend
glaubwirdigen Erklarungen der Sondervorschlag ausgeschieden werden, auch wenn dies
wiederum mit héheren Kosten fiir die Griindung verbunden sein wird.

3.1.3 Fachtechnische Baubegleitung der GrindungsmaRRnahmen

Naturgemal stehen GriindungsmafRnahmen am Anfang jeder Bautatigkeit. Gegebenenfalls
wurde bereits die Baugrube ausgehoben, andernfalls ist die Grindungsmafinahme die erste
groRe BaumafRnahme fir ein Bauvorhaben. Beim weitaus Uberwiegenden Teil der Projekte
fehlt eine fachtechnische Uberwachung der GriindungsmaBnahmen. Nur bei sehr groRen
Bauvorhaben wird diesem Umstand entsprechende Bedeutung zugemessen. Im Regelfall
kommt eine ortliche Bauaufsicht erst mit Beginn der Hochbauarbeiten zustande. Die
Griindungsmalnahmen werden daher nur sehr selten fachtechnisch tiberwacht. Der Vorteil
einer fachkundigen Uberwachung liegt naturgemaR darin, dass auch Abweichungen und
Einflisse erkannt werden, die von einer ortlichen Bauaufsicht auf dem Fachgebiet des
Hochbaus aufgrund mangelnder Erfahrung und Kenntnissen auf dem Gebiet des Grundbaus
einfach nicht erwartet werden kann. Wegen der grofRen Sensibilitét der kleinkalibrigen Pfahle
ist daher besonderes Augenmerk auf Abweichungen von der Solllage, einen ausreichenden
Korrosionsschutz im Pfahlkopfbereich, Uberpriifung der Gewindemuffen, visuelle Beurteilung
der Geradlinigkeit der VerbindungsstéRe beim Einbau, Abmessen der Rohrschussldngen
und Kontrolle der eingebauten Menge von Stahlrohren oder Stabstahlen zu legen. Auch
Einflisse wie Injektionsdruck, Herstellgeschwindigkeit, Wasser-Bindemittelfaktor udgl. sind
von einem Fachmann zu Uberpriifen.

Ebenso ist die tatsdchliche Einbindung in die Tragschicht stichprobenartig zu kontrollieren.
Herstellungsprotokolle fur jeden einzelnen Pfahl missen taglich kontrolliert und der Baulei-
tung Ubergeben werden. Fast schon mifRig zu wiederholen, aber dennoch nochmals an
dieser Stelle: Herstellungsprotokolle miissen vollstandig ausgefillt sein und alle projektrele-
vanten Daten enthalten!
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3.1.4 Kommunikation

Es ist sicherzustellen, dass jede Planadnderung der ausfihrenden Firma zeitgerecht zur
Kenntnis gebracht wird. Auch aus Haftungsgriindung ist eine nachvollziehbare und nach-
weisliche Informationspflicht des Bauherrn gegenuiber den Ausfihrenden notwendig.

Der Bohrmeister als der verantwortliche Ausfiihrende auf der Baustelle ist Uber die Risken
und moglichen Einflisse beim konkreten Projekt zu informieren. Im Regelfall kann der
Bohrmeister nicht alleine entscheiden, ab welcher Abweichung von den Vorgaben bereits ein
Risiko fiir die gesamte Griindung bei kleinkalibrigen Pfahlen entsteht. Wichtig wére hier nicht
nur ein Kontakt zwischen der Bauleitung und dem Bodengutachter, sondern ein direkter
Kontakt mit den Ausfiihrenden vor Ort.

3.1.5 Stahlqualitdt und interne Qualitatssicherung

Die Beispiele in Osterreich haben gezeigt, dass die Stahl- und Rohrqualitat &uRerst mangel-
haft sein kann und unerwartet hohen Schwankungen unterliegt. Dies hangt mit dem Kosten-
druck zusammen, der dazu gefiihrt hat, dass gebrauchte Olfeldrohre einer weiteren Verwen-
dung als Tiefgrindungselemente zugefuhrt wurden. Es ist daher an alle Bauherrn und Planer
die dringende Empfehlung zu geben, dass ausschlieBlich neuwertige Materialien auf die
Baustelle gelangen. Auch ist von der ausfiihrenden Firma und deren Lieferanten im Sinne
der Qualitatssicherung der Nachweis zu erbringen, dass die Stahl- und Rohrqualitat den der
Planung zugrunde gelegten Annahmen entspricht. Angesichts der Kenntnisse der vergange-
nen Jahre wird dringend empfohlen, bei jeder Baustelle ein Stick Rohr oder Stahl auf
dessen Qualitat prifen zu lassen. Der Kostenaufwand dafiir ist vernachlassigbar.

3.1.6 Bisherige Beobachtungen, die allein oder in Kombination zu einem Versagen von
kleinkalibrigen Pfahlen fiihren kénnen

Mégliche Fehlerquellen und Ursachen fiir Schaden
Boden falsch eingeschéatzt
o Grundwasser Betonaggressivitdt, Huminsduren in organischen Béden
S Tragschicht nicht vorhanden
c_% Weichschicht unter der Pfahlspitze
o Statik
Negative Mantelreibung nicht beriicksichtigt oder unterschatzt
Die innere Tragfahigkeit des Pfahlsystems wird durch den Systemhersteller tber-
schatzt
Die in technischen Unterlagen der Ausfiihrenden angegebenen Werte fiir die
© innere Tragfahigkeit stimmen nur unter ,Laborbedingungen“. AuRere Einflisse,
E wie sie auf der Baustelle unvermeidbar sind (Herstellungstoleranzen, Beschadi-
‘-Ef gungen durch den Hochbau etc.), sind nicht ausreichend beriicksichtigt.
8 Einmessung der Pfahlansatzpunkte
& Zementqualitat
Wasser-Bindemittel-Faktor
Injektionsmenge
Injektionsart
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Injektionsdruck

Herstellgeschwindigkeit zu gro, zu wenig Suspension, fehlender Zementmantel,
Korrosion

Stahlqualitat

Muffe schief

Rohrschisse nicht geradlinig

Gewinde der Stahlrohre schadhaft

Stahlrohrdurchmesser und Wandstarke variieren stark

Beschéadigung Pfahlkopf durch Aushub Abweichung von Soll-Lage, Exzentrizitat

Exzentrisch montierte Kopfplatten

Planungsénderungen (Zusatzgebaude, Carports, Aufenanlagen)

Herstellung eines Pfahles vergessen

Verschiebung des Pfahls beim Aushub oder Einbau des Arbeitsplanums

Zementmantel beschéadigt

Hoch-
bau-
firm

Beschéadigung der Pfahle beim Einbau des Arbeitsplanums

4 Zusammenfassung und Ausblick

Bei knickgefahrdeten Griindungselementen ist eine sehr sorgféltige Prifung der Randbedin-
gungen zwingend notwendig. Die Baugrunderkundung und die Bodenbegutachtung muss auf
das angebotene Pfahlsystem anwendbar sein und alle wesentlichen Bodenkennwerte flr
den Einzelfall enthalten. Gegebenenfalls sind erganzende Baugrunderkundungen vor
Auftragserteilung durchzufiihren. Die Einflisse aus Anschittungen, Erschitterungen,
Hinterfullungen, Verkehrslasten udgl. sind sehr genau zu Uberprifen. Pauschalangebote sind
moglichst auszuscheiden und eine Abrechnung nach tatsachlichem Aufwand zu vereinbaren.
Eine fachtechnische Begleitung bei GriindungsmaRnahmen sollte bei jeder noch so kleinen
Baustelle durchgefilhrt werden. Die Uberpriifung der Zementqualitét, Stahlqualitdt und
tagliche Kontrolle der Herstellungsdaten der einzelnen Pféhle missen zur Routine werden.
Firmen haben ein Qualitdtssicherungsmanagement fiir die beigestellten Baustoffe offen
zulegen und zu dokumentieren. Anderungen in der Planung oder Ausfiihrung missen allen
zeitgerecht zur Kenntnis gebracht werden.

Unter Beachtung dieser Aspekte kénnen die Risken fur ein Versagen auch bei Pfahlen mit
kleinen Querschnitten auf ein vertretbares MalR reduziert werden. Die Entwicklung in der
Vergangenheit hat bereits dazu gefuhrt, dass die kleinsten Stahlrohrpfdhle mit einem
Durchmessen von nur 73 mm wieder vom Markt genommen wurden, da die unvermeidbaren
Herstellungstoleranzen im Hinblick auf die innere Tragfahigkeit zu unkalkulierbaren Risken
gefuhrt haben und betrachtlichen Bauschaden und Schaden fir die Versicherungswirtschaft
gefiihrt hat.
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Erfahrungen bei der Ausfiihrung von knickgefahrdeten Griindungen

Dipl.-Ing. Paul Pandrea
GeTec Ingenieurgesellschaft mbH, Offenbach, Deutschland
Dr.techn. Dipl.-Ing. Robert Thurner
Keller Grundbau Ges.m.b.H, Séding, Osterreich

1 Einfiihrung

Seit vielen Jahren haben sich Griindungen mit Mikropfahlen (z.B. MESI, GEWI, ISCHE-
BECK, Duktile Gussrammpfahle) als kostengilinstig und (in der Uberwiegenden Zahl der
Anwendungsfélle) sicher auf dem Markt etabliert. Dabei war es bis vor kurzem noch Stand
der Technik, dass ein Knicken dieser Griindungselemente - wenn tiberhaupt - nur in weichen
oder breiigen feinkdrnigen und bindigen Bdden auftreten kann, deren undranierte Kohasion
kleiner als 10 bzw. 15 kPa ist. Dieser Stand der Technik wurde so auch in den damals
glltigen Regelwerken fixiert (z.B. DIN 4128:1983-04, Abschnitt 9.3 (10 kPa)). Selbst die
neue und ab 2008 allein giiltige ,Grundsatznorm” DIN 1054:2005-01 beschrankt die Erfor-
dernis eines Knicknachweises in Abschnitt 8.5.1 (2) noch ausschlieRlich auf Boden mit einer
undranierten Kohasion unter 15 kPa. Es galt landlaufig der Satz ,Der Boden hat noch keinen
Pfahl knicken gesehen.”

Neuere Modellversuche und Veréffentlichungen ebenso wie leider vereinzelt aufgetretene
Schadensfélle, von den hier einige vorgestellt werden sollen, zeigen allerdings, dass beim
unglnstigen Zusammentreffen einer Reihe von Faktoren Knicken als Versagensmechanis-
mus sehr wohl auftreten kann. Insbesondere eine Kombination von sehr weichen Boden-
schichten (z.B. Torf), einer Auslastung des Mikropfahles an der Grenze der inneren Tragfa-
higkeit sowie zusétzlich auftretende auferplanméBige Seiten- oder FlieRdriicke kénnen und
haben in Einzelféllen bereits das Knicken von Mikropféhlen ausgeldst.

Ziel dieser Veroffentlichung ist es jedoch nicht, das Griindungssystem Mikropfahl als Ganzes
oder das System eines bestimmten Herstellers fiir die Anwendung in sehr weichen Béden zu
diskreditieren. Dies wére in keiner Weise gerechtfertigt, da den extrem selten aufgetretenen
Schadensféllen eine mehr als Uberwéltigende Anzahl von erfolgreichen Grindungen mit
diesen Systemen gegenibersteht.

Es soll vielmehr die Sensibilitdt dafir geweckt werden, dass die Tragfahigkeit eines Mikro-
pfahls auler durch die dufere Tragfahigkeit (Mantelreibung) und die innere Tragféhigkeit
(Materialfestigkeit) auch durch den Stabilitatsfall begrenzt wird, der beim Antreffen einer oder
gar mehrerer der oben genannten unginstigen Faktoren mit geeigneten Bemessungsverfah-
ren untersucht werden muss, um zu einem sicheren Design zu gelangen, das Griindungs-
schéden vermeidet. Dies ist ungeachtet der noch dringend notwendigen Forschung in
diesem Bereich bereits heute méglich und wird so bereits erfolgreich umgesetzt.
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2 Baupraktische Einflussgrofen auf die Knicksicherheit

Bei der konventionellen Bemessung von Mikropféhlen ging man bisher typischerweise davon
aus, dass diese ausschlieRlich durch Normalkréfte beansprucht werden. Diese Annahme
trifft jedoch in der Regel nicht zu. Verschiedene zum Teil unvermeidliche Einflisse verursa-
chen héaufig eine mehr oder weniger grole Biegebeanspruchung des Pfahles, die dann
wiederum durch die seitliche Stitzung des Bodens kompensiert werden muss, ohne die das
System Mikropfahl nicht funktionsfahig ist.

Im Hinblick auf das Knicken l&sst sich ein Mikropfahl als ein durch den seitlichen Erdwider-
stand gestiitztes Stabelement beschreiben. Die EinflussgréRen fir die Stabilitdt dieses
Elements sind:

o Die Knicklange bzw. Schlankheit des Pfahles

o Die Biegesteifigkeit des Pfahles

o Imperfektionen (Abweichung von der Soll-Linie)

e Lastausmitten (Abweichungen von der Soll-Lage)

e Die seitliche Stiitzung des Pfahles durch den Boden

e Ein eventuell vorhandener FlieRdruck auf die Pfahle (seitliche Belastung)

Die besondere Schwierigkeit bei der Bemessung (und damit Gegenstand zukinftiger
Forschungsarbeit) liegt darin, dass diese seitliche Stiitzung durch den Boden weder linear
elastisch ist noch unendlich mit der Auslenkung des Pfahles zunimmt (abgesehen davon,
dass die unterschiedlichen in der Literatur zu findenden Angaben erheblich differieren) und
damit also die bekannten geschlossenen analytischen Lésungsansatze fir elastisch gebette-
te Stabe nicht anwendbar sind. Es missen andere Verfahren angewendet werden, wie sie in
neuerer Zeit z.B. von J.-W. Meek und insbesondere an der TU Miinchen, Zentrum Geotech-
nik, entwickelt und veréffentlicht worden sind.

An dieser Stelle sollen keine theoretischen Uberlegungen angestellt werden und auch nicht
die oben genannten Verfahren nochmals prasentiert werden, sondern einige baupraktische
Einflisse auf das Knicken aus dem Herstellvorgang der Pfahle und Randbedingungen der
Baustelle angerissen werden, die in den spater geschilderten Schadensfallen (wahrschein-
lich) von Bedeutung waren.

2.1 Bohrabweichungen

Keine reale Bohrung, selbst wenn sie vertikal angesetzt wird, verlauft perfekt gerade. Zwar
ist es nicht ublich, Bohrungen fir Mikropfahle zu vermessen; aus der Vermessung zahlrei-
cher Bohrungen fiir die Herstellung von tiefliegenden Dusenstrahlsohlen, die mit vergleichba-
ren Gerdten und Bohrdurchmessern hergestellt werden, kann man jedoch schlieen, dass
selbst bei gréfRter Sorgfalt und bei glinstigen Voraussetzungen Bohrabweichungen von 1 %
und mehr auftreten und als Hebelarm fiir die Normalkraft zu einer Momentenbeanspruchung
des Mikropfahles fihren.
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w=0,01-/
| M =N -w=500kN -0,01-10m = 50kNn

Bild 1: Moment bei einem Pfahl mit 10 m Lange, 500 kN Belastung und 1 % Bohrabwei-
chung

Vergleicht man dieses Biegemoment mit dem aufnehmbaren Biegemoment verschiedener
Mikropfahlsysteme, sieht man schnell, dass allein daraus ein freistehendes Stahltragglied
erheblich Uberbeansprucht werden wirde:

Typ El [kNm?] Npi [kN] Mg [kNm]
GEWI @ 50 mm 64,43 854,1 9,0625
MESI & 73 mm, | 191,35 840,5 17,3566
t=8,5 mm, N80

ISCHEBECK TITAN | 191,35 785,0 16,2095
73/56

Duktiler Gussramm- | 638,74 833,2 29,35
pfahl TRM

Tabelle 1: Querschnittswerte verschiedener Stahlquerschnitte

D.h. der Pfahl kann nur dann ,funktionieren“, wenn der umgebende Boden ausreichend
seitliche Stiitzung bietet, um das Ausweichen des Pfahles zu verhindern. Der Pfahl ist also
ohne Baugrund nicht tragfahig, obwohl bei der Bemessung davon ausgegangen wird, dass
er 100 % der Belastung Ubertragt.

2.2 Ungewollte Exzentrizitaten

Wie der Verlauf der Bohrung spielt auch der Ansatzpunkt der Bohrung eine wesentliche
Rolle. Auch hier kommt es bei der Herstellung der Bohrungen immer zu mehr oder weniger
groRen Abweichungen von der planméfiigen Lage.
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e=5cm=0,05m
M =N -e=500kN -0,05m = 25kNm

4

Bild 2: Moment bei einem Pfahl mit 500 kN Belastung und 5 cm Abweichung des Bohran-
satzpunktes von der Soll-Lage (z.B. exzentrische Kopfplatte)

Auch diese Momente Ubersteigen selbst bei kleinen Ausmitten die in Tabelle 1 angegebenen
Tragfahigkeiten verschiedener Pfahlsysteme z.T. deutlich.

2.3 Seitendruck/FlieRdruck

Beim Seitendruck ist die Ausgangslage identisch mit derjenigen bei der Bestimmung der
seitlichen Stutzkraft des Bodens, da die gleichen Ansétze dafir verwendet werden.

Ursachen fur ungewollte Seitendriicke kénnen unter anderem sein:

e Anschuttungen und Hinterfullungen des Bauwerkes
o Befahren der Arbeitsebene nach Herstellung der Pfahle mit schwerem Gerét
e Unerkannte Kriechvorgadnge an Hangen

Da jedoch Mikropféhle von Hause aus nur eine minimale Tragfahigkeit fir Biegemomente
aufweisen, kénnen selbst kleine FlieRdriicke bei hoch ausgelasteten Elementen zu einem
Versagen durch Knicken fiihren.

Dabei tritt das Versagen durch Knicken selbst ,schlagartig” auf in dem Sinne, dass man in
der Regel den Zeitpunkt, ab dem das Versagen beginnt (= Erreichen des Verzweigungs-
punktes oder Erreichen der Querschnittstragféhigkeit) an Hand der ab dann eintretenden
groBen Verformungen und Verformungsgeschwindigkeiten gut bestimmen kann. Dieser
Zeitpunkt muss jedoch nicht zwangslaufig mit dem Ende der Bauzeit oder der Lastaufbrin-
gung zusammenfallen, sondern es kann auf Grund von langer andauernden Prozessen wie
Konsolidation und Kriechen einige Zeit vergehen, biss er erreicht wird.
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3 Beispiele

Um die oben gemachten Aussagen zu unterstreichen und die mdglichen Risiken aus der
Problematik ,Knicken“ aufzuzeigen, wird im Folgenden Uber drei Schadensfélle aus den
Jahren 1999 bis 2005 berichtet.

3.1 Beispiel 1: Wohnanlage

Bei der hier behandelten Wohnanlage wurden im M&rz 1999 von der Keller Grundbau
Ges.m.b.H 55 Stk. MESI-Pfahle @ 73 mm, Wandstarke 8,5 mm, Stahlglite N80 als Tief-
grindung hergestellt. Die Lange der Pfahle reicht von ca. 12 m im westlichen bis zu 18 m im
ostlichen Bereich. Die Pfahlgrindung kam zur Ausfiihrung, da der Untergrund bis in Tiefen
zwischen 5 und 18 m aus weichen bzw. breiigen bis weichen Torf-Schiuff-Gemischen
besteht.

Fur die undranierte Kohasion der Torfschichten wurde aus nachtraglich durchgefihrten
Versuchen ein Wert in der GréRenordnung von 4 kN/m? (Knickgefahr nach den Regelwer-
ken) ermittelt, fir die schluffigen Schichten von 17 kN/m? (keine Knickgefahr nach den
Regelwerken).

| DG DG
oG 0OG R
0,0m EG EC I | 0,0m
KG -
-10,0m -10,0m
-20,0m MESI-Pfahl -20,0m
Legende

Torf bzw. Schluff-Torf-Gemisch, weich
Torf-Schluff-Gemisch, plastisch, breiig bis weich

Ubergang Schiuff-Kies
Mittel- bis Grobkies, schwach feinkiesig und sandig, locker

Bild 3: Wohnanlage — Geologischer Schnitt
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Bild 4: Herstellung der Pfahle

Bei der Wohnanlage handelt es sich um zwei, durch ein Stiegenhaus getrennte, 4-
geschoRige Bauteile, wobei der 6stlich gelegene Bauteil 1 unterkellert ist. Die Fertigstellung
der Rohbauarbeiten erfolgte noch im Jahr 1999, die Fertigstellung des nicht mit Pfahlen
gegrundeten Carports im Mai 2000.

BAUTEIL 2 BAUTEIL 1
nicht unterkellert . unterkellert

MESI-Pfahl

Bild 5:  Wohnanlage - Anordnung der Pfahle

Nach augenscheinlicher Setzung des Carports begann man diese ab Marz 2001 zu vermes-
sen. Diese Messungen ergaben bis August 2001 (6 Monate) eine Absolutsetzung von bis zu
6,5 cm. Die aus dem Rissbild ableitbare Differenzsetzung zu dem sich bis zu diesem
Zeitpunkt noch nicht setzenden Bauteil 1 betrug jedoch bereits ca. 20 cm.
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Bild 6: Differenzsetzungen zwischen Carport und Bauteil 1 im August 2001

Ab dem 24. August 2001, also ca. 2 Jahre nach Fertigstellung des Rohbaues, begann sich
der Bauteil 1 (unterkellert) ebenfalls zu setzen und ab Dezember 2001 folgte auch Bauteil 2.
Durch die enorme Setzungsgeschwindigkeit von im Mittel bis zu 1,8 mm/Tag ergab sich bis
Anfang Februar 2002 eine Schieflage des Geb&udes von bis zu 30 cm.

Bild 7: Setzungen der Wohnanlage im Februar 2002 — Absolutsetzung 32 cm, Differenzset-
zung 30 cm.

Bei der Beurteilung des Setzungsschadens ist zwischen Ursache und Ausléser zu unter-
scheiden. Ursache ist das Knicken der Stahlrohrpfahle, die mit einer Gebrauchslast von
ca. 500 kN projektiert waren. Eine im Zuge der Schadensforschung durchgefithrte Nach-
rechnung nach dem Verfahren von Meek ergab eine Knicklast in der Gréenordnung von
lediglich 150 kN, eine Nachrechnung nach dem Verfahren von S. Vogt eine Knicklast in der
gleichen GroRenordnung. D.h. unter Beriicksichtigung des Lastfalls ,Knicken“ wurde die
zuldssige Auslastung deutlich tUberschritten. Aus dem heutigen Kenntnisstand heraus hatte
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man fir die Grindung des Gebdudes mit Sicherheit deutlich gréBere Pfahlquerschnitte
gewahlt. An einigen im Kopfbereich freigelegten Pfahlen konnte das Knicken an Hand der
festgestellten Verformungen zweifelsfrei nachgewiesen werden.
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Verschiebung wy y [m]

Bild 8: Knickberechnung nach S. Vogt (MaRgeblich ist die Verzweigungslast, nicht die
Querschnittstragféhigkeit) sowie freigelegter Pfahlkopfbereich mit Knickverformung

Ausgeldst wurde das sukzessive und progressive Versagen der Pfahle vermutlich durch die
nicht tiefgegriindeten Carports. Diese haben aller Wahrscheinlichkeit nach durch den aus
ihrer Hinterfullung und Verkehrsbelastung resultierenden seitlichen Erddruck (FlieRdruck) auf
die Pfahle deren Versagen ausgel6st. Dafir spricht der Ablauf der Setzungen, die zunachst
am Carport einsetzten und nach Erreichen des Verzweigungspunktes der Pfahle, woflr mit
dem 24.08.2001 sogar ein exakter Zeitpunkt angegeben werden kann, sukzessive von Ost
nach West unter dem Gebéaude fortschritten.

Die Sanierung des Gebaudes wurde von der Keller Grundbau Ges.m.b.H. mit dem Soilfrac-
Verfahren durchgefuhrt, da nur mit diesem Verfahren eine kontrollierte Rickstellung der
aufgetretenen Setzungen und Setzungsdifferenzen bei gleichzeitiger Verbesserung des die
Pféahle umgebenden Bodens mdglich war.

92
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-10,0m
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Bild 9: Sanierungskonzept

Bild 10: Verformungen nach Abschluss der Sanierungsarbeiten (griine Flachen)

Dramatisch ist natirlich das Verhaltnis von Auftragswert und Sanierungskosten:
Kosten der Griindung gemaR urspriinglichem Angebot: 70.000,- €

Kosten der Sanierung der Griindung: 1,8 Mio. €

93



3.2 Beispiel 2: Schwimmbad

3.2.1 Aufgabenstellung und Baugrundverhiltnisse

Far ein neu zu errichtendes Schwimmbad mit einer Grundflache von ca. 11 m x 39 m wurde
auf Grund der teilweise oberflachennahe anstehenden gering tragfédhigen Bodenschichten
eine Mischgriindung aus Mikropfahlen und Flachgriindung realisiert (Bild 11).

~15m | ~24m |
) | '

Zugangsbereich Schwimmbecken

1 (] L] L]

i { 1 Schwimmbad

U @ Pfahl GEWI 63,5mm

~17m
~11m

Bild 11: Grundriss

Das zweigeschoRige Bauwerk bestand aus einem Zugangsbereich mit ca. 15 m Lange und
einem Schwimmbadbereich mit ca. 24 m Lange. Das Becken selbst wurde als Stahlbeton-
konstruktion auf Querscheiben gelagert und mit einer festen Uberlaufrinne ausgefiihrt.

Die Schichtung des Untergrundes stellte sich rdaumlich wie folgt dar: In Bauwerkslangsrich-
tung wurde ein pragnanter Abfall der Felsoberkante ab Fundamentunterkante in der Gro-
Renordnung von etwa 4 bis 11 m erkundet. Dieser kompetente Fels wurde von sandigem
Kies mit einer eingelagerten Schluff-Torf-Schicht mit einer Machtigkeit zwischen 1 und 5 m
Uberlagert. In Querrichtung gab es nur ein geringes Abfallen der Felsoberkante.

Die Machtigkeit der Torfschicht variierte zwischen ca. 0,5 m und 1,5 m. Der Kies wurde im
Geotechnischen Gutachten als ,locker bis mitteldicht gelagert” beschrieben. Der Schluff wies
eine weiche bis breiige Konsistenz auf, mit steigendem organischen Anteil bis zum Ubergang
zum reinen Torf. Die Rammsondierungen zeigten Rammwiderstande von 0 bis 1 Schla-
gen /10 cm mit der schweren Rammsonde in den Bereichen der Schluff-Torfschicht. Im Kies
wurden Schlagzahlen von n4, von 5 bis 15 erreicht.

Das Grundwasser stand praktisch an der GOK an, da das Bauwerk in der Ndhe eines Sees
errichtet wurde.
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3.2.2 Grindungskonzept

Als Grindung des Bauwerks wurden Mikropféhle GEWI @ 63,5 mm mit einer Einbindung in
den kompakten Fels von ca. 3 m bis 5 m und Gesamtldngen von ca. 8 m bis 15 m herge-
stellt. Die Pfahle wurden mit verrohrten Bohrungen abgeteuft und tber Kopfplatten nach
Zulassung des Herstellers in das Bauwerk eingebunden. Wegen der abfallenden Felsober-
kante wurde nur der Bereich des Schwimmbades auf eine Ladnge von ca. 20 m mit 21
Pfahlen gegriindet, der Zugangsbereich wurde als Flachgrindung direkt auf dem Fels
aufgesetzt. Die mittlere Pfahlbelastung lag rechnerisch bei etwa 900 kN. Siehe hierzu auch
Bild 12.

~39m J

o u o u o o u o u L
Zugangsbereich
0,00 Schwimmbad

Schwimmbecken
Technikgeschol [P
Schiuft

\\l\‘-\ Kies o

\"'”‘“v--v-—-r

Fels

=Bm

Bild 12: Schnitt - Ausfiihrung

3.2.3 Projektrealisierung und Setzungen

Im Zuge der Herstellung der Hochbaukonstruktion wurden im Bereich des Schwimmbeckens
starke differentielle Setzungen festgestellt. Diese Setzungen traten bereits vor der Fertigstel-
lung des Schwimmbeckens und des Innenausbaus auf. Wie in Bild 13 gezeigt, traten die
grélten Differenzsetzungen von ca. 120 mm am Ende des Schwimmbadbereiches auf.
Durch diese Differenzsetzungen wurden bereits wéahrend der Fertigstellungsarbeiten
KorrekturmafRnahmen im Bereich der Uberlaufrinnen durchgefiihrt.

An der AuBenmauer dieses Bereichs wurden im Zuge der Gestaltung der Auflenanlagen
auch Anschittungen durchgefihrt. Diese kénnten ursachlich mit den Differenzsetzungen und
mit dem Versagen der Grindung zusammen h&ngen. Zudem kann es vor der Herstellung
der Stahlbetonplatte auch zu einem Verschieben der Pfahlképfe an der Oberflache durch
den Baustellenverkehr gekommen sein. Als wahrscheinlichste Versagensform ergab sich
aufgrund der anstehenden Bodenformationen und der vorliegenden Randbedingungen sowie
der aufgetretenen Verformungsgeschwindigkeiten ein Ausknicken der Pféhle in den extrem
weichen Bodenschichten.

Wegen der bereits aufgetretenen und kontinuierlich zunehmenden Setzungsdifferenzen
wurde die Sanierung des Schwimmbadbereiches bereits kurz nach der Fertigstellung des
Bauwerks dringend erforderlich.
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Bild 13: Zusatzliche Belastung und Setzungsschema

3.2.4 Riickhebung mit dem Soilfrac®- Verfahren

Zur Wiederherstellung der Gebrauchstauglichkeit des gesamten Bauwerks waren eine
Stabilisierung und die Riickhebung auf ein fiir den Betrieb des Schwimmbeckens erforderli-
ches MaR notwendig. Diese Aufgabe wurde wegen der Mdglichkeit, alle Arbeiten von
auBerhalb des Gebaudes durchfithren zu kénnen, mit dem Soilcfrac®- Verfahren der Firma
Keller Grundbau Ges.m.b.H geldst.

Mit den in Bild 14 beispielhaft dargestellten facherférmig angeordneten Bohrungen, die mit
Stahl-Manschetten-Rohren ausgebaut wurden, konnten die breiig-weichen Bodenschichten
gezielt mit Injektionen verbessert werden. Durch das spezielle Ausfiihrungskonzept und die
damit verbundenen kleinrdumigen Injektionen konnte auch die geforderte Ruckstellung des
Bauwerkes - nach dem Lésen der Kleinbohrpféahle — erreicht werden.

L
I
o

———

Schwimmibeckn

Technikgeschal

Bild 14: Querschnitt mit Sanierungsschema

Zur Uberwachung der Verformungen wahrend der Injektionsphase wurden elektronische
Schlauchwaagen zusétzlich zu dem Ublichen digitalen Nivellement installiert. Mit diesen
Messmethoden konnte ein fiir das Bauwerk vertréglicher Ablauf der Hebungen gewahrleistet
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werden. Nach Abschluss der Sanierungsarbeiten konnte das Schwimmbad dauerhaft ohne
weitere schadliche Setzungen in Betrieb gehen.

3.3 Beispiel 3: Werkhalle

Fur die neue teilunterkellerte Werkhalle eines Zimmerei-Betriebes mit Abmessungen von
ca. 46 x 30 m wurden von August bis November 2001 MESI-Pfahle @73 mm und
@ 88,9 mm vertikal und zur Abtragung der Horizontallasten bis zu 20° geneigt hergestellt.

Eine Tiefgrindung fur das Gebaude war erforderlich, da der tragfédhige Untergrund, eine
dicht gelagerte Moréane, unter dem Geb&ude von West nach Ost von ca. 2 m Tiefe bis in
10 m Tiefe abtaucht. Uberlagert wird diese Moréne durch einen im Wesentlichen unzersetz-
ten schwammigen Torf von breiiger bis weicher Konsistenz.

Die Pfahle mit @ 73 mm wurden mit bis zu 500 kN Belastung beaufschlagt, die Pfahle mit
@ 88,9 mm mit bis zu 799 kN.

Bild 15: Anbau der neuen Werkhalle

Bereits unmittelbar nach Fertigstellung des Gebaudes traten Setzungen auf, die ab Marz
2002 messtechnisch tUberwacht wurden und bis Mitte Juni ca. 10 bis 15 mm betrugen und
sich bis Anfang 2003 auf bis zu 35 mm erh&hten.

Die eindeutige Schadensursache fiir diesen Fall konnte nicht ermittelt werden. Zwei mdgli-
che Sachverhalte kommen in Betracht.

Zum einen wurde eine zu geringe Einbindung der Rammpféhle in die tragfahige Moréne
vermutet. Dadurch hétten sie die erforderliche duflere Tragféhigkeit (diese wurde rechne-
risch zu lediglich 100 kN abgeschatzt) nicht erreicht bzw. diese wére erst nach einem
erheblichen Verformungsweg, der eventuell in den beobachteten Setzungen resultiert,
erreicht worden.

Zum anderen kommt jedoch auch das Knicken der Pfahle als Schadensursache in Betracht.
Zu Beginn der Sanierungsarbeiten wurde eine Pfahlprobebelastung an einem gesondert
hergestellten und ausreichend sicher in den tragfdhigen Untergrund eingebundenen Pfahl
durchgefiihrt. Dabei zeigte sich, dass die innere Tragfahigkeit von 500 kN nicht annahernd
erreicht werden konnte sondern bereits bei 200 kN stark zunehmende Verformungen
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beobachtet werden konnten. Das vermutete Knickproblem zeigte sich dann beim Freilegen
des Versuchpfahles deutlich.

Setzungsmessungen -
Rampenbereich & Lager (TG)

15.03.2002

06.09.2002
01102002
25032003
11.10.2003
05.11.2003

19.01.2004

-20

Setzungen [mm]

-25

-30

-35

e N

-40
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O3 - 4+- 32— 33 --X--34 --e--16 —e—18

9 ——10 —X—11 --0--12 —0—13

Bild 16: Setzungsverlauf verschiedener Messpunkte vom 21.03.2002 bis zum 02.12.2003

Vergleichsrechnungen mit einer undrénierten Kohasion von 5 kN/m? zeigen fir den Bereich
mit der groRten Torfméachtigkeit (9 m), in dem auch die gréf3ten Setzungen zu beobachten
waren, eine Knicklast fur den MESI & 73 mm von lediglich rund 100 kN nach Meek und von
ca. 175 kN nach dem Nachweis von S. Vogt, die sehr gut zu den bei der Probebelastung
gemachten Beobachtungen passen.

ZEIT - SETZUNG

1 10 100 1.000 10.000

1
2
3
4
5
6
7
8

Bild 17: Zeit-Setzungsdiagramm bei 200 kN Belastung

Die Sanierung der Mikropfahlgrindung erfolgte im Soilcrete-Verfahren der Fa. Keller
Grundbau Ges.m.b.H. Dazu wurden in Absprache mit dem Hochbaustatiker Sdulen @ 70 cm
hergestellt. Als zusétzliche Sicherheit wurden nach Ende der Disarbeiten je ein MESI-Rohr
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@ 88,9 mm als Bewehrung in die Saule eingestellt. Dadurch konnten die Setzungen zum
Stillstand gebracht und die Griindung fir die beabsichtigte Nutzung ertiichtigt werden.

4 Ausblick und Forschungsbedarf

An Hand der vorgestellten Schadensfélle konnte gezeigt werden, dass das Knicken von
Mikropféhlen zum das Design dominierenden Lastfall werden kann, in dem mehrere ungiins-
tige Faktoren wie extrem weiche Bdden, hohe Auslastung der Mikropféhle und zuséatzliche
seitliche Belastungen auftreten. Die bisherige Praxis, Knicken bereits ab einer undranierten
Kohasion von 10 bzw. 15 kPa ohne weitere rechnerische Untersuchung auszuschlief3en,
muss als unsicher angesehen werden und darf nicht weiter verfolgt werden.

Erste Verfahren fir die Bemessung von knickgefédhrdeten Mikropfahlen wurden entwickelt
und bisher bereits mit gutem Erfolg angewendet. Es besteht jedoch noch erheblicher
Forschungsbedarf bei der Ableitung einer Beziehung fir die seitliche Stlitzung des Pfahles
durch den Boden in Abhangigkeit von dessen Stoffparametern.

Auch unter Beachtung der im Hinblick auf das Knicken ggf. zu reduzierenden zulassigen
Auslastung von Mikropféhlen sind diese nach wie vor ein wirtschaftliches und sicheres
Grundungssystem zur konzentrierten Abtragung von Bauwerkslasten in tiefer liegende
tragfahige Bodenschichten.

Dabei sind ausreichende Reserven fir die Knicksicherheit des Pfahles bei der Ermittlung der
zuldssigen Auslastung vorzusehen und es ist Querschnitten mit einer mdglichst hohen
Biegesteifigkeit (Rohre statt kleine Vollquerschnitte) der Vorzug zu geben. Eine weitere
Erhéhung der Materialfestigkeiten der Stahltragglieder wird unter dem Gesichtspunkt der
Knicksicherheit keine oder nur eine unwesentliche Erhéhung der Tragfahigkeit des Gesamt-
systems ermdglichen.
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Berliner Baugruben: zundchst waren sie nicht immer wasserdicht

Dr.-Ing. Wolfgang Schwarz
BAUER Spezialtiefbau GmbH, Schrobenhausen

1 Allgemeines

Seit Anfang der Neunzigerjahre des letzten Jahrhunderts wurden in Berlin ,tiefe* Baugruben
mit Sohlabdichtungen mit einer Gesamtgrundflache von weit tber 200.00 m? hergestellt. Bis
1995 wurden die Sohlen nahezu ausschlieBlich mit Weigelinjektionen ausgefihrt. Nach dem
Verbot der Weichgelsohlen durch den Berliner Senat musste man alternative Techniken fur
die Sohlabdichtung finden. Der Weg fuhrte Uber tiefliegende Feinstzementsohlen zu hoch-,
mittelhoch und tiefliegenden Disenstrahlsohlen. Im Wesentlichen bei den Verkehrsprojekten
wurden auch groRe Unterwasserbetonsohlen ausgefiihrt. Die Abdichtungen mit Feinstze-
ment waren generell nicht erfolgreich; deshalb wurde diese Technik nicht weiter verfolgt.

Der ,steinige und nasse Weg“ bei der Entwicklung der Sohlherstellung mit der Disenstrahl-
technik soll hier aufgezeigt werden. Die Schaden, die zwischendurch entstanden und wieder
behoben wurden, werden gezeigt. Einige Ereignisse werden in bewegten Bilder nur im Life-
Vortrag gezeigt und kénnen daher in der schriftlichen Fassung nicht wiedergegeben werden.

2 Der Wassereinbruch bei der Herstellung der Baugrube ,,Sat1

Heute sieht das so aus!
Die ProsiebenSat1-Zentrale in Berlin
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Fur das Medienzentrum
Grundriss der Baugrube Sat1 wurde eine ca. 13m
tiefe Baugrube mit ca.
2000m? Grundflache
Zz erstellt. Die Sohl-
abdichtung erfolgte mit
einer hoch liegenden

: / Dusenstrahlsohle
o 7

7 ,.
%”%% Trog Taubenstralle | /
W/ﬁ»— —

Hier lst_es /assmrt'

Die erste Szene zum Film
Uber den Wasser-
einbruch.

Zu diesem Havarieszenarium ein Zitat aus Zéller und Heil (1999):

Im Juli 1997 tritt kurz vor Erreichen des Aushubziels im Trog JégerstralRe wéhrend der lau-
fenden Aushubarbeiten ein plétzlicher Wassereintritt auf. Eine ca. 0,6 m starke und etwa
0,7 m hohe Wasser-Sand-Fonténe schiel3t aus dem Boden. Als SofortmalBnahme wird ein
bereitstehendes Schwergewicht auf die Leckagestelle gestellt. Mit dem in der Baustelle ver-
figbaren Geréat wird Boden im Bereich der Leckagestelle eingebaut. Der Versuch, Injekti-
onslanzen fiir spatere Abdichtungszwecke einzubringen, schlagt fehl.

Als erkennbar wird, dass die Bodenmassen in der Baugrube zur Beherrschung der Havarie
nicht ausreichen, wird ein Pendelverkehr mit 29 Lkw-Ziigen eingerichtet. Uber einen Zeit-
raum von 9 Stunden wird Boden herangefahren und im Trog Jagerstra3e verfiillt. Nach ins-
gesamt etwa 15 Stunden Einsatzdauer wird der Wasserzustrom zur Baugrube wieder be-
herrscht. Der Trog JégerstraBe ist bis zu diesem Zeitpunkt etwa8 m hoch verfiillt. Die
Arbeiten in der Baugrube gehen an die Grenze des Verantwortbaren, der Erfolg der
RettungsmalBnahme steht lange Zeit auf des Messers Schneide.
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Zur Sanierung der Leckage wurde unterhalb der hoch liegenden Sohle zunéchst ein HDI -
Pflaster von 1,5 m Dicke hergestellt. Nach einer Risikoabschétzung wurde zur Vermeidung
weiterer méglicher Havarien vollfléchig eine 2,0 m méchtige Weichgeldichtung unterhalb der

HDI-Sohle eingebracht.

Durch die eingetretene Havarie wurde die Baugrube mit etwa 1 2 Monaten Verspétung an
den Bauherrn (ibergeben. Der finanzielle Schaden belduft sich auf einen siebenstelligen

DM-Betrag.

Ausfiihrungshinweise:
Hier werden Sie geholfen

g
“Generell sind in Berliner Béden sogenai andllnge (Steine- und
BlockgréBe nach DIN 4022) nicht auszl& I|e uf oder in
Geschiebemergelschichten bzw. roswn solcher
Schichten, treten Steine und BlcKe erf ngsgemaR vermehrt auf.

Braunkohlebeimengu d inzelte Braunkohlelinsen nicht
ausgeschlossen v%ﬁe . Tei rden auch inkohlte Holzreste

troffen.”
angetroffen ‘?, 90

In Berliner Sanden, Talsangen kon us erdgeschichtlichen Griinden

Offensichtlich nicht auszuschlieRende,
aber dennoch Ereislich zu
beriicksichtigende Uberraschungen

145 cm

Die Gutachter haben

dazugelernt: alles

denkbare steht heute

im Gutachten.

Wie soll man das
Vorhandensein sol-
cher Blécke beim
Design der Dusen-
strahlsohle beriick-
sichtigen?

103



.... erfahrungsgemaR treten sie auch
vermehrt auf

3 Auswirkungen der besonderen Baugrundproblematik Berlins: Beispiel Dii-
senstrahlverfahren (HDI)

3.1 Die Dichtsohle im Diisenstrahlverfahren

3.1.1 Entwicklungen zur Tiefenlage der HDI - Sohlen

Im Laufe der Jahre
Hochliegende HDI-Sohle wurde das Design
der Sohlen wesent-
lich verandert. Aus
einer Mehrzahl von
Havarien hat man
gelernt: Zuerst lag
die Sohle ganz oben,
dann wurde die
Sanduberdeckung
immer dicker. Die
Jiefliegende Disen-
strahlsohle® war ge-
boren.

1.Versuch:
Die hochliegende HDI-Sohle als
Sauberkeitsschicht

Wasserdruckkraft

104



Schering 1990

BOCENPLATIT 1,10
AL BERKEITESCHICHT § o
AUSILEICHS: UND DRASAGESCHICHT 30 om |

MOLSOMLE
PLANMACESSE DCKE 130 %

Schering 1990

2. Versuch:
Die hochliegende HDI-Sohle mit
Sandauflage

Wasserdruckkraft

Riickhaltekraft der
Auftriebspféahle

Hoch liegende Du-
senstrahlsohle ohne
Sanduberdeckung.
Hier ging alles gut!

Eine geringe Sand-
Uberdeckung kann
sicherlich nicht scha-
den.
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Mit der ,mittelhoch®
Hochliegende HDI-Sohle liegenden Dusen-
strahlsohle wird ver-
sucht die Wirtschaft-
lichkeit und die Aus-
fuhrungssicherheit zu
optimieren.

3. Versuch:
Die "mittelhochliegende" HDI-Sohle

Wasserdruckkraft
Erdauflast

Riickhaltekraft der
Auftriebspféhle

Bei der tief liegen-
Tiefliegende HDI-Sohle den Sohle ist das

- . - Optimum der Hava-
Hier kann "hochstens” zu viel Wasser kommen l \ I h h h
riesicherheit erreicht.

W, Die Verbauwénde

a sind vergleichsweise
tief zu fihren.
e 5 n

3.1.2 Entwicklungen zur Wirksamkeit des Diisenstrahls

Neben der Tiefenlage
Der Diisenstrahl 1997 der Sohle war noch
einiges am Verfahren
selbst zu optimieren.
Dusenstrahl oder Der Dusenstrahl ist
Diisendusche? um so effektiver, je

K i) besser der Strahl ge-

blindelt werden kann.
Anfangs sah das
eher wie ein Wasser-
zerstauber aus.
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Der Diisenstrahl 2002
so wird’s zum Strahl!

2005 Ziel erreicht:
Der messerscharfe Diisenstrahl

Hier wird es schon
besser.

Deutlich ist das kon-
zentrierte Strahlbln-
del zu erkennen.
Hiermit lasst sich
eine ordentliche
Reichweite erzielen.
Man braucht weniger
Saulen, es gibt weni-
ger Fugen und An-
schlussstellen.
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3.1.3 Entwicklungen zur Anordnung der Diisenstrahlkérper

Die ersten Anfange

Primérreihe
Sekundaérreihe

Schnitt

StraBentunnel B96 (1996)
kurz vor der seinerzeit geplanten Er6ffnung

L, SN,

108

Anfang war jede
Séule gleich grof:
sowohl im Durch-
messer als auch in
der Hohe.

Da ist es schon wie-
der passiert! Hier gab
es Reichweitenprob-
leme. Vom Raster
ganz zu schweigen.



Jetzt wird’s kritisch!

p— . YR PR

Der Kapitdn verlasst als Letzter das
sinkende Schiff

Der Baggerfahrer
wartet auf seine
Rettung mit der Be-
tonpumpe.
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Zuerst haben wir gelernt, wie man mit
Leckagen umgeht

Die 2-K Sohle
in einfacher Ausfiihrung

/, §
: <
Draufsicht |
/ Primérreihe
{
NSNS
ekundarreihe
Schnitt
Die 2-K Sohle

mit doppeltem "Diisenzuschlag"

Draufsicht

Schnitt
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Es wurden Versuche
mit Ballastteilen,
~Quellfassungen®, Big
Packs und Injekti-
onslanzen fur die
Erstversorgung von
Wassereinbriichen
durchgefihrt. Letzt-
endlich waren grof3-
flachige Anschittun-
gen am erfolgreichs-
ten.

Sowohl die Reihen-
folge der S&ulenher-
stellung als auch die
Saulenh6éhen wurden
verandert und an die
wachsende Erkennt-
nis zum Thema: ,wa-
rum sind Sohlen
dicht?“, angepasst

Wenn die Primarrei-
hen eng zusammen-
ricken, uberlappen
sich nahezu die
Saulen der Sekun-
darreihen. Es ent-
steht eine ,Dreifach-
Sohle*.



3.1.4 Entwicklungen zur Beherrschung der Bohrabweichungen

Getroffen!
Solche "Kiesel" kann man dort finden

Auslesen der
Messwerte an der
Infrarot-
Schnittstelle

Produktionsbegleitende
Vertikalitdtsmessung

"ﬂv"{‘ﬁ}i P«Q\f'?(' s
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11 996 317 $38 9%y 391 99§

ETLIETE lu
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=
nininln
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|
|

12

257 %56 334 9%% %

Temperaturmmessung

Inzwischen gibt es
Neigungsmessgerate
die produktionsbe-
gleitend jedes Bohr-
loch vermessen.
Endlich kenn man die
Bohrabweichung in
Hoéhe der Disen-
strahlsohle.

Das war jedem bald
klar, wenn die Sohlen
tief liegen, muss man
wissen wohin gebohrt
wurde. Aus dem Be-
standsplan mit den
»~abgewichenen Du-
senstrahlkérpern® 1asst
sich erkennen, wo
nachgearbeitet
werden muss!
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3.1.5 Bestimmung der Saulendurchmesser

Oberflachennahes Probefeld

Durchmesserbestimmung in
Tiefenlage der Sohle

.

Messschirm

Wie immer im Spezi-
altiefbau: zu sehen
ist erst mal nichts, es
sei denn, man grabt
es aus!

Die erste Ahnung
Uber die erzielbare
Reichweite des DuU-
senstrahls bekommt
man durch freige-
legte, oberflachennah
hergestellte Dusen-
strahlkorper.

Weiter unten kann
man nur tasten.

3.2 Die abdichtende Unterfangungswand im HDI-Verfahren, Beispiel Rosmarin Kar-

ree

Ein harmloses Rinnsal......... oder was

Ernstes?
et
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Beim Bauvorhaben
»+Rosmarin — Karre*
war eine gediste
Unterfangungswand
Leck geworden.
Wasser und Boden
und inkohltes fossiles
Holz strémte in die
Baugrube ein. Erst
nach langwierigen
Sanierungsarbeiten
mit Bodenvereisung
konnte das Bauwerk
fertig gestellt werden.



Die bereits erwahnte "Berliner Holzkohle™
g am ! ik .

Die Aufarbeitung: Holzkohle im Riickfluss

(Darstelung von Holz- und Holzkohleresten in HDI-RUckfluf)

bestenendes Gebuude

: ‘ - I : --. - ot
bl T L] =" =
m . - ] = s
-
Grundriss

- Rosariratrape -

ca. 1,0 Mio DM
icherung, Betonplatte mit GEWI-Verankerung ca. 0,75 Mio DM
, ca. 1,5 Mio DM
ca. 50 MioDM .

3 At S
dige, Priifer und sonstige.
spriinglich nicht Beteifigte = . 1,5 Mio DM ‘

unbekannt

Bei soviel Holz im
Dusenstrahlriickfluss
wird inzwischen
zweimal gedust.

Das Lernen war ganz
schén teuer. Wir
hoffen, es hat sich
doch irgendwie ge-
lohnt!!
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4 Zwischendurch versuchten wir uns an Unterwasserbetonsohlen

Im Bereich Lehrter Bahnhof, Los 1.4.
Wie immer scheint die Baugrube
vollkommen dicht zu sein

Auch Sandsécke helfen nicht.

Ca. 500m* Wasser kommen pro Stunde durch das Leck!
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Da hilft nur noch

reparieren,

i vieder e

Mit "kleinen" Abdichtungen bekam man
am Schluss alles wieder dicht!
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Berliner Baugruben: zunichst waren sie
nicht immer wasserdicht

Bauvorhaben Akademie der Kiinste:
Langsam wussten wir, wie es geht!

2-K-Sohle mit DoppeIdUszuschiag
vorsichtshalber bis zu 5 m dick

11 111
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Auflockerungen von rolligen Béden durch
den Lufteinsatz beim Diisenstrahlverfahren

Dr.-Ing. P. Quast und Dipl.-Ing. M. Zander
Grundbauingenieure Steinfeld und Partner GbR, Hamburg

1 Einleitung

In den vergangenen Jahren sind zur Herstellung von wasserdichten Baugruben vermehrt
Dichtsohlen nach dem Disenstrahlverfahren ausgefiihrt worden, um auf Sohlabdichtungen
aus Silikatgel oder auf grofRrdumige Grundwasserabsenkungen verzichten zu kénnen. Fur
die Ausbildung der Dusenstrahlsohlen werden heute z. T. S&ulendurchmesser von bis zu
etwa D =4 m verwendet. Durchmesser in dieser Gré3enordnung sind nur Gber eine intensive
Luftummantelung des Schneidstrahls méglich.

Bei der Herstellung von Disenstrahlsohlen insbesondere in rolligen Bdden ist zu beobach-
ten, dass nur ein Teil der Uber den Schneidstrahl eingebrachten Luft tber das Disbohrloch
nach oben steigt. Die Ubrige Luft tritt in einem relativ grolen Umkreis vom Disansatzpunkt
aus, woraus sich ergibt, dass der Boden zwischen Oberkante Dichtsohle und Geléndeober-
flache groRraumig von der aufsteigenden Luft durchstrémt wird. Die Auswirkung der Luft-
menge und des Druckes war bei einer Probediisung eindrucksvoll zu beobachten. Dabei hat
die eingebrachte Luft den Wasserstand in einer 30 m vom Dusansatzpunkt entfernt gelege-
nen Grundwassermessstelle 4 m hoch tber den Rand des Pegelrohres gedriickt (s. Bild 1).

DS - Saule
Wasseraustritt @M
ca. 4mi = T R s B T T TR T TR T, | R
= Q = Q = o k= o Q = = = = Q = = = o
N i SN S S S S S
.y Geschiebemergel >/ 78
xxxxxxxxxxxxx«,xxxxx
Q Q

Luftausbreltung .'—

Bild 1: Auswirkungen des Lufteinsatzes auf den Wasserstand in einer 30 m entfernt
gelegenen Grundwassermessstelle
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Auch bei Disungen in bindigen Béden gibt es Anhaltspunkte fur einen unvollstéandigen Luft-
rickfluss durch das Diisbohrloch, was sich aus Entnahmeproben aus dem erharteten Diisen-
strahlkorper ergab (1), die feinverhdllte Lufteinschliisse zeigten.

Da die Tragfahigkeit des Bodens oberhalb der Disenstrahisohle fir die Grindung des
Bauwerkes mafigebend ist, stellt sich die Frage nach den Auswirkungen aus dem Lufteinsatz
beim Dusenstrahlverfahren auf die Lagerungsdichte des rolligen Bodens oberhalb der
Dusenstrahlsohle. Eine vergleichbare Problemstellung ist auch aus dem Tunnelbau bei
Drucklufteinsatz bekannt, wobei dort mit deutlich geringeren Luftdriicken und einer zufolge
der Bodeniiberdeckung deutlich gréReren Uberlagerungsspannung gearbeitet wird.

Zur Uberpriifung der Lagerungsdichte von rolligen Béden oberhalb von tiefliegenden
Dusenstrahlsohlen wurden bei 2 Bauvorhaben im Raum Hamburg vor und nach Sohlenher-
stellung Drucksondierungen ausgefiihrt. Da es Uber die Gré3e und Wirktiefe aushubbeding-
ter Reduktionen des Drucksondierwiderstandes zwischen den Angaben in der DIN 4094 und
neuerer Literatur unterschiedliche Auffassungen gibt, wurden die Drucksondierungen jeweils
vom gleichen Ansatzniveau aus vor dem Baugrubenaushub ausgefuhrt (2 und 3). Dadurch
ist eine zweifelsfreie Vergleichbarkeit der Sondierergebnisse gewéhrleistet.

2 Bauvorhaben mit tief liegender Diisenstrahlsohle

2.1 Baugrube fiir ein Verwaltungsgebaude

Fir den Neubau eines Verwaltungsgebdudes mit einem Untergeschoss war zur Vermeidung
von Grundwasserabsenkungen die Ausbildung einer wasserdichten Baugrube erforderlich.
Als Baugrund stehen unter sandigen Auffillungen Torfe bis rd. 2,5 m Tiefe unter GOK an.
Darunter folgen feinsandige, schwach grobsandige Mittelsande, die nach den Ergebnissen
der vorab ausgefiihrten Drucksondierungen ab rd. 3,5 m Tiefe eine mitteldichte und dichte
Lagerung aufweisen. Als wasserdichte Baugrubenkonstruktion wurden ein Spundwandver-
bau und eine tief liegende Dichtsohle in rd. 8,7 m Tiefe unter GOK gewahlt. Der Neubau
wurde nach Aushub der organischen Weichschichten flach auf einer Stahlbetonsohlplatte
gegrundet. In Bild 2 ist die Baugrube als Prinzipschnitt dargestellt.

~ Neubau %
T ~ g :Aufftillung (Sand, g, u)
R éushubsohlem || Torf, zers. -~
T3 Mittelsand, fs, gs'
DS—SohIe

Bild 2: Prinzipschnitt Baugrube Verwaltungsgebaude
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Die rd. d = 1 m dicke Dusenstrahlsohle wurde im 2-Phasen-System mit Suspension und Luft
mit der UK Sohle in rd. 8,7 m Tiefe unter GOK hergestellt. Nach Auswertung der Ergebnisse
der Eignungsversuche wurden fir die Dichtsohle Einzelsdulendurchmesser von rd. D ~ 2,7 m
hergestellt. Die Anordnung der S&ulen erfolgte unter Beriicksichtigung der Bohrabweichun-
gen und der erforderlichen S&ulenlberschneidung im dreiecksférmigen Raster mit einer
Grundseitenldnge von a = 2,0 m und einer Dreieckshéhe von rd. h = 1,55 m. Die Herstellpa-
rameter entsprechen den Ublichen KenngréRen und sind in der folgenden Tabelle aufgefiihrt:

Ziehgeschwindigkeit 10 cm/min
Suspensionsdruck 40 MPa
Suspensionsmenge 300 I/min
Luftdruck 1 MPa (10 bar)
Luftmenge ca. 200 1/s
Umdrehungen 5/min

In Bild 3 und 4 sind die Ergebnisse der Drucksondierungen vor und nach der Dussohlenher-
stellung dargestellt, die jeweils etwa am gleichen Ansatzpunkt bei einem Abstand von je rd.
a<2,0m ausgefiihrt wurden. Dabei liegt der Ansatzpunkt der Drucksondierung CPT 1b
,nachher” und der CPT 2b ,nachher” jeweils in der Mitte zwischen den Ansatzpunkten von
drei Diisséaulen (s. Bild 5).

spatere Aushubsohle
Spitzenwiderstand g (MPa)

00 5 10 15 20 25 30,
e ‘!; CPT 1a "vorher' —|
40 -
6.0 |  CPT1b T
nac‘hhel’ "_“*——-_-—_:l
8.0 DS - Sohle ]
| | | | | |
v

Bild 3 und 4: Ergebnisse der Drucksondierungen CPT 1a/2a (,vorher®)
und 1b/2b (,nachher*).
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spatere Aushubsohle

Spitzenwiderstand q:. (MPa)
0 5 10 15 20 25 30’

° e
20
CPT 2a "vorher"

40

801 cpT 2b

"nachher"
8,0 DS - Sohle”]
k

+ Ddusansatzpunkt
4& Drucksondieransatzpunkt

Bild 5: Lage der Drucksondieransatzpunkte

Der Vergleich der Drucksondierungen CPT 1a ,vorher* und CPT 1b ,nachher” zeigt bei der
CPT 1b ,nachher” in den Sanden unterhalb der organischen Weichschichten einen Ruck-
gang des Spitzenwiderstandes von etwa q. ~ 17,5 MPa auf etwa q. ~ 10 MPa entsprechend
einem Rickgang von einer dichten Lagerung auf eine anndhernd mitteldichte Lagerung. In
den Vergleichsondierungen CPT 2a ,vorher® und CPT 2b ,nachher* liegt der gemessene
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Rickgang des Spitzenwiderstandes bei der CPT 2b ,nachher” in der gleichen GréRenord-
nung.

Fur die Grindung des Neubaues flach auf einer Stahlbetonsohiplatte wurde daraufhin eine
Nachverdichtung bis in rd. 2 m Tiefe unter Griindungsebene durch einen jeweils kleinrdumig
vorgenommenen Bodenaushub und Wiedereinbau mit entsprechender Verdichtung durchge-
fahrt.

2.2 Baugrube fiir ein Wohngebaude

Im zweiten Beispiel wurde fir den Neubau eines Wohngebaudes mit zwei Untergeschossen
zur Vermeidung von Grundwasserabsenkungen ebenfalls eine wasserdichte Baugrube
hergestellt, die aus einem nach innen ausgesteiften Spundwandverbau und einer tief
liegenden Dusenstrahlsohle besteht. Als Baugrund stehen unter sandigen Auffillungen
Mudde und nachfolgend Torfe mit der Basis in rd. 7,3 m Tiefe unter GOK an. Darunter folgen
Beckenschluff und feinsandige, schwach grobsandige Mittelsande (s. Bild 6), die nach den
Ergebnissen der Drucksondierungen zunachst eine mitteldichte und zur Tiefe hin dichte
Lagerung aufweisen.

Fur die Gruindung des Neubaues wurden im Hinblick auf die im Untergrund verbliebenen
organischen Weichschichten nach Fertigstellung der Disenstrahlsohle Vollverdréngungs-
bohrpféahle hergestellt, deren UK rd. 1 m tber OK Disenstrahlsohle angeordnet wurde und
deren planmaRige Lastabtragung im Sand oberhalb der Dusenstrahlsohle erfolgen soll.
Dadurch ergab sich die UK der Dusenstrahlsohle in rd. 15 m Tiefe unter GOK (s. Bild 6).

Y 7 i Auffullung (Sand)
T 3 AMudde~ - =
- - | v Aushubsohle — x - - -

- - SAI. A Torf~ ~ -~ -

A aa  _am

Beckenschluff ..

“ Y Mittelsand” - ¢

- b2 DS -Sohle ror il e e e e

=

Bild 6: Prinzipschnitt Baugrube Wohngebaude
Die ebenfalls im Mittel rd. d =1 m dicke Disenstrahlsohle wurde wiederum im 2-Phasen-

System mit Suspension und Luft bei Sdulendurchmessern von mind. D = 3,8 m hergestellt.
Das dreiecksférmige Raster hatte eine Grundseitenldnge von a = 3,0 m und einer Dreiecks-
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héhe von rd. h =2,6 m. Die Herstellparameter entsprechen den Ublichen Kenngréen und
sind in der folgenden Tabelle aufgefiihrt:

Ziehgeschwindigkeit 10 cm/ min
Suspensionsdruck 33 MPa
Suspensionsmenge 400 I/min
Luftdruck 0,9 MPa (9 bar)
Luftmenge ca. 150 /s
Umdrehungen 3/min

Die Ergebnisse der vor und nach der Dussohlenherstellung ausgefiihrten Drucksondierun-
gen, deren jeweiliger Abstand hier etwa rd. 2,5 m betrug, zeigen wie beim ersten Beispiel
einen deutlichen Ruckgang der Lagerungsdichte der Sande oberhalb der Dussohle (s. Bild 7
und 8).

Spitzenwiderstand g. (MPa)
0 5 10 15 20 25 30

rou
-

CPT 3a "vorher"

CPT 3b "nachher”

10,0

12,0

DS - Sohle’/

16,0 ‘ | | ‘ ‘ |

Bild 7 und 8: Ergebnisse der Drucksondierungen CPT 3a/4a (,vorher) und 3b/4b (,nachher*)
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Spitzenwiderstand q. (MPa)

00 5 10 15 20 25 30,
2,0/
K
4.0
] —
T
——— = - e
8,0 E—;’-J
= CPT 4a "vorher"
10,0
CPT 4b
12,0 "nachher"
140 Ipp———
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3 Schlussfolgerungen

Die Ergebnisse der vor und nach Herstellung der betrachteten Diisenstrahlsohlen ausgefiihr-
ten Drucksondierungen zeigen im rolligen Boden einen Rickgang der Lagerungsdichte in
etwa von einer dichten auf eine mitteldichte bzw. von einer mitteldichten auf eine nur lockere
Lagerung.

Dies ist daher bei der Bemessung der Griindung des Bauwerkes und des Baugrubenverbau-
es im Vorwege zu berticksichtigen. Als Folge kann

- eine Verringerung der Bodenkennwerte im Erdwiderstandsbereich fir die Bemessung des
Baugrubenverbaues

- eine geringere Auslastung der Grindungs- oder Auftriebspféhle oder eine tiefere Anord-
nung der Dusenstrahlsohle zur optionalen Verldngerung der Auftriebs- oder Griindungs-
pfahle

- ein entsprechend anzupassender Bettungsmodul wegen gréRerer zu berlicksichtigender
Setzungen bei einer Flachgriindung

erforderlich werden. Alternativ ist eine Baugrundverbesserung oberhalb der Diisenstrahlsoh-
le z. B. durch eine Ruttelstopfverdichtung méglich.

Aufgrund der vorgestellten Ergebnisse werden weitere Untersuchungen in ausfiihrungstech-
nischer sowie in theoretischer Hinsicht erforderlich.
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Diisenstrahlverfahren mit Luftummantelung -
ein schadliches Verfahren?

Dr.-Ing. Ulrich Trunk
Keller Holding GmbH, Offenbach

1 Einleitung

Im Zuge ausgefiihrter Baugruben kommt es immer wieder zu Diskussionen Uber die mogli-
che Beeinflussung und Veranderung des Baugrundes durch die Herstellung von Dusen-
strahlsohlen und hier insbesondere durch den Einfluss der Luftummantelung des Dusen-
strahls. Auf der Baugrundtagung in Bremen im September 2006 wurden hierzu von QuAsT
UND ZANDER (2006) sowie von BoRCHERT et al. (2006) entsprechende Beobachtungen und
Uberlegungen vorgetragen. Hinzu kommen Untersuchungen im Zuge der Ausfiihrung von
Baugruben.

Stand der Diskussion

Die gegenwartige Diskussion kann vereinfacht wie folgt zusammengefasst werden.

o GroRe Saulendurchmesser werden ausschliellich durch eine Erhéhung der Luftmenge
und des Luftdrucks erzielt. Nicht bei allen Sohlen haben gréRere Sdulendurchmesser
zu einer groReren Dichtigkeit der Sohlen gefuhrt.

o GroRe Luftmengen reduzieren die Lagerungsdichte des Bodens und erhéhen die Ver-
formbarkeit des Baugrunds.

o Aus den zuvor genannten Griinden sollte auf den Lufteinsatz bei der Herstellung von
Dusenstrahlsohlen verzichtet werden oder zumindest eine Reduzierung auf eine nicht
schadliche Luftmenge oder einen nicht schadlichen Luftdruck erfolgen.

o Die Prinzipien des Dusenstrahlverfahrens sind bekannt und werden von jeder ausfiih-
renden Firma entsprechend beachtet und umgesetzt.

o Ursache fur festgestellte oder vermeintliche Veranderungen des Baugrundes ist alleine
der Lufteinsatz. Andere Einfllisse aus der Bautéatigkeit kdnnen ausgeschlossen werden.

Andere Einflisse auf verdnderte Sondierwiderstdnde oder vermutete Veranderungen des
Baugrundes werden bisher nicht diskutiert. Es wurden jedoch keine Untersuchungen oder
Theorien vorgestellt, die Verdnderungen im Baugrund durch die Luft beim Dusenstrahlver-
fahren erkladren oder nachweisen wiirden. Beobachtungen bei verschiedenen Bauvorhaben
lassen jedoch den Schluss zu, dass nicht alle verfahrensnotwendig zu beachtenden Grund-
lagen und Ausfiihrungsgrundsétze in ausreichender Form beachtet werden.
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2 Grundprinzipien des Diisenstrahlverfahrens

21 Norm DIN EN 12716

Die Norm DIN EN 12716 gibt zu den malgeblichen Faktoren und Parametern folgende
Hinweise, die im Einzelnen nicht nédher erldutert werden.

o Ausreichende Baugrunderkundung

e Planung

o Ausfiihrung und Auswertung von Probeelementen

e Einsatz von erfahrenem Personal

o Kontinuierliche Kontrolle der Suspensionseigenschaften

o Kontrolle des Riickflusses und der Rickflusseigenschaften
o Kontrolle und Aufzeichnung der Ausfiihrungsparameter

2.2 Diseniberpriifung und Luftmenge

Es gehort mittlerweile zum Standard bei der Ausfiihrung von anspruchsvollen Disenstrahl-
arbeiten, die Qualitdt und Bestandigkeit von Diswerkzeugen und Disen mit Hilfe so
genannter Schussbilder zu Uberprifen, da mit verbrauchten oder beschadigten Dusen
geringere Reichweiten erzielt werden als mit intakten. Der Zustand der Disen muss in
regelméRigen Absténden nachgepriift werden, weil eine alleinige optische Uberpriifung oder
Kontrolle der Durchflussmengen nicht ausreichend sind.

Dass die Luftmenge und der Luftdruck einen entsprechenden Einfluss auf die Wirkung und
Reichweite des Diusenstrahles haben, wurde z.B. auch durch umfangreiche Untersuchungen
in Japan belegt, siehe EssLER und YOSHIDA (2004). Hierbei wird sehr oft vergessen, dass der
Luftdruck alleine fur die Beurteilung der Herstellungsqualitdt nicht ausreicht, denn ein
vermeintlich hoher Druck kann auch bei einer geschlossenen Leitung oder verstopften Dise
vorhanden sein, ohne dass Luft in ausreichender Menge stromt.

Ferner sind sowohl Luftdruck als auch —menge der Bohrtiefe anzupassen, damit die Luft mit
der erforderlichen Geschwindigkeit in den umgebenden Boden austreten kann. Bei zu
geringer Luftgeschwindigkeit wird die Schneidwirkung des Strahles nicht mehr im ausrei-
chenden MaR unterstitzt, so dass es zu einer Verringerung des erzielbaren S&ulendurch-
messers kommt.

Fur die Druckluft gelten die gleichen Zusammenhéange wie fir den Fllssigkeits- oder
Suspensionsstrahl:

Der gemessene und aufgezeichnete Druck ist nur im Schlauch bzw. im Gesténge bis zur
Duse vorhanden. An der Dise selbst erfolgt eine Energieumwandlung von potentieller in
kinetische Energie, d.h. Suspensions- und Luftstrahl verlassen die Disen mit hoher Ge-
schwindigkeit. Die Austrittsgeschwindigkeit ist abhéngig vom Druckunterschied zwischen
dem Druck in der Saule und dem Druck im Leitungssystem bzw. Gestange. Hierbei ist zu
beachten, dass hdhere Suspensionsdriicke in der S&ule, z.B. durch einen behinderten
Ruckfluss mit dem damit einhergehenden héheren Saulendruck, wegen des im Vergleich
zum Suspensionsdrucks geringeren Druckniveaus vor allem beim Luftstrahl zu einer
Reduzierung der Austrittgeschwindigkeit filhren kénnen.
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2.3 Kontinuierlicher Riickfluss

Sind der Ricklaufkanal oder das Bohrloch verstopft, steigt der Druck in der Saule. Als Folge
davon tritt weniger oder keine Luft aus der Dise aus.

Die Umhllung des Dusenstrahls ist dann nicht ausreichend oder fehlt vollstandig tber die
gesamte Saulenhthe oder abschnittsweise. Die Reichweite des Strahls sinkt bei fehlender
Luftummantelung um etwa ein Drittel.

Der kontinuierliche Ruckfluf} sorgt ferner fir einen konstanten Austrag der Luft und somit fir
konstante und gleichmaRige Druckverhaltnisse in der Saule.

Der Druck und die zugehérigen Druckschwankungen in frisch hergestellten S&ulen wurden
von Keller Grundbau GmbH bei zwei ausgefiihrten Baustellen gemessen. Hierbei wurde
festgestellt, dass die Druckschwankungen bei kontinuierlich austretendem Ruckfluss im
Vergleich zum mittleren Druckniveau in der Saule relativ gering sind. Druckschwankungen
kénnen zu einer Beanspruchung des Gewdlbes oberhalb der Séule fuhren. Diese Beanspru-
chung ist umso geringer, je geringer die Druckschwankungen sind.

24  Gewdlbestabilitit

Die Stabilitdt des Gewdlbes uber den frisch hergestellten Saulen ist von groRer Bedeutung.
Bei nicht ausreichender Stabilitat versagt dieses mit entsprechenden Folgen fiir die Homo-
genitat der Saulen und die Abdichtungswirkung. Die Stabilitat wird auch von den nachfolgend
aufgefuhrten Parametern beeinflusst und kann durch diese geféhrdet oder eben sicherge-
stellt werden, siehe Abb. 1

&——— Gewaolbe

Abb. 1: Gewdlbestabilitat Gber der frischen Saule

127



2.41 GleichméBiger Suspensionsspiegel

In den Vorlaufgraben muf ein ausreichendes Suspensionsreservoir vorhanden sein, damit
der Suspensionsspiegel wahrend des Dlsvorgangs bestandig auf etwa gleichem Niveau
gehalten werden kann.

Auf jeden Fall ist zu vermeiden, dass der Suspensionsspiegel in den Bohrléchern grof3en
Schwankungen unterliegt. Diese kénnen schadliche Spannungsschwankungen im Bereich
des Gewdlbes Uber den frischen Dlsenstrahlsaulen bewirken, die auch zu einem Einbruch
des Bodens in die frische Saule fihren kdnnen.

Generell fuhrt die Herstellung von Saulen frisch in frisch zu einer entsprechenden Ver-
gleichmaRigung der Druckverhéltnisse in den S&ulen und gleichzeitig zu einer Druckentlas-
tung, siehe Abb. 2.

Abb. 2: Gleichbleibender Suspensionsspiegel bei der Herstellung

2.4.2 Uber- und Unterschnitt der priméren Saulenreihen

In Diskussion ist nach wie vor, ob bei Dichtsohlen bei Sekundérreihen oder -saulen nur ein
Unterschnitt oder ein Unter- und Uberschnitt zu den bereits hergestellten priméaren Séulen
ausgefiihrt werden soll. Grundsétzlich soll mit dem Unter- bzw. Uberschnitt ein gegebenen-
falls vorhandener schwankender Durchmesser bei den primdren S&ulen ausgeglichen
werden. In einigen Ausschreibungen wurde die Ausfiihrung von sich komplett Gberschnei-
denden sekundéren S&ulen oberhalb und unterhalb der primaren gefordert. Dies ist geomet-
risch nur bei der Ausfihrung von primaren Saulen mit deutlich kleineren Durchmessern im
Vergleich zu den Sekundarsdulen méglich. Bei kleineren Saulendurchmessern kommt es
wegen der mit der Tiefe zunehmenden Bohrabweichungen héaufiger zu Fehlstellen infolge
fehlenden Uberschnitts wie bei gréReren Durchmessern.
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Aufgrund der nachfolgend geschilderten Uberlegungen sollte die zusétzliche S&ulenhéhe bei
den sekundéren Saulen grundsatzlich nur als Unterschnitt ausgefiihrt werden.

Beim Disen eines Uberschnittes tritt der Diisenstrahl auf den letzten 20 oder mehr Zentime-
tern Uber der Oberkante der Primérreihe aus, siche Abb. 3. Durch die Durchmesservergro-
RBerung der Sekundérsdule beim Austritt des Strahls Uber die Primarsdulen kommt es zu
einer plétzlichen VergréRerung der Stitzweite des Gewdlbes oberhalb der sekundaren
Séulen, das sich bis wenige Zentimeter vor Austritt des Diisenstrahles iber die Primérreihen
hinaus auf die bereits hergestellten und ausgeharteten Priméarsaulen abstitzen kann. Je
nach Raster kommt es zu einer VergroRerung der Stiitzweite um 40 — 70%, einhergehend
mit einer héheren Beanspruchung des Gewdlbes und entsprechenden Lastumlagerungen.

ohne Uberschnitt

Gewdlbe bei Herstellung
Sekundérsaule

'

i sekundér

mit Uberschnitt Gewslbe

Abb. 3: Uberschnitt der sekunddren Saulen Uber die primaren und Gewdlbestabilit4t

Ferner ist bekannt und durch die Freilegung von Probesdulen nachgewiesen, dass der
Dusenstrahl bei scharfkantigen Berandungen abgelenkt wird. Dieser Effekt ist vergleichbar
mit der Lichtbeugung. Aus diesem Grund ist ein dichter Anschluss mit einem horizontal
austretenden Dusenstrahl — Disvorgang von unten nach oben - an die Oberflache der
priméren Saulenreihe oder an eine horizontale Oberflaiche mit einem Uberschnitt in aller
Regel nicht méglich. Wie die Ausfihrungserfahrung von Unterfangungen zeigt, ist dies
jedoch dann méglich, wenn der Dusenstrahl von unten kommend an einen festen Kérper wie
ein Fundament oder eine primare Saulenreihe anschlief3t.
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Weiter ist zu beobachten, dass der Dusenstrahl die maximale Reichweite vor allem bei
Séaulen mit gréReren Durchmessern erst nach einer gewissen Mindesthéhe der Séule von 20
bis 40 cm erreicht. Dies fiihrt zu den wie in Abb. 3 dargestellten konvexen Untersichten von
Dusenstrahlkérpern.

Die dargelegten Uberlegungen zeigen, dass mit der Ausfiihrung eines Uberschnitts eine
Verbesserung der Saulenqualitdt bzw. eine Reduzierung der Restwassermenge durch das
SchlieRen vermeintlicher Fugen in aller Regel nicht erreicht werden kann.

2.4.3 Sedimentationsstabile Suspensionen

Reine Zementsuspensionen weisen bei den Ublichen Wasserzementwerten zwischen 0,9
und 1,1 Sedimentationsraten bis tber 20 % auf.

Verwendet man eine solche Mischung fur die Herstellung einer Dichtsohle, so bildet sich
nach relativ kurzer Zeit, noch wahrend des Abbindens, ein sogenannter Wassersack auf der
frisch hergestellten S&ule aus, direkt unter dem notwendigen Gewdélbe im Baugrund. Das
Wasser kann den Boden nicht stiitzen, hierzu fehlt die Membranwirkung durch die Suspensi-
on und den sich ausbildenden Filterkuchen, siehe Abb. 4.

Suspension Suspension

angesteifte
Suspension

Detail

Wasser

Suspension

Abb. 4: Notwendige Stiitzung des Gewdlbes durch sedimentationsstabile Suspensionen
Die Suspension bindet im Bohrkanal aufgrund des geringeren Durchmessers und der

héheren spezifischen Oberflache im Vergleich zur S&aule schneller ab als in der Saule. Mit
dem Abbinden im Bohrkanal kann die dort vorhandene Suspension ein durch Sedimentation
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entstehendes Suspensionsdefizit in oder Uiber der Saule nicht mehr ausgleichen. Ferner sinkt
mit dem Abbinden und der Zunahme der Viskositat der Stiutzdruck der Suspension.

Sofern sich aufgrund der zu geringen Sedimentationsstabilitdt der Suspension der in Abb. 4
gezeigte Wassersack ausbilden kann, kann dies zu Verénderungen im Baugrund fiihren, bis
hin zum Verlust der Stabilitdt des Gewdlbes oberhalb der Saule mit einem entsprechenden
Bruch und Eindringen des Bodens in die hergestellte Séule. Die mégliche Uberbeanspru-
chung des Gewdlbes oberhalb der Saule ist hierbei auch vom S&aulendurchmesser abhéngig.
Hierbei ist anzumerken, dass eine zum Einsatz kommende Druckluftummantelung des
Disenstrahls hier zunachst keinen Einfluss hat.

2.4.4 Untersuchungen zur Gewdlbestabilitat

MaRgebend fir die Gewdlbestabilitdt und somit fiir eine vertragliche Lastumleitung Gber der
frischen S&ule ist ein zu jedem Zeitpunkt ausreichender Stutzdruck durch die Suspension.

Bei durchgefiihrten FEM-Berechnungen wurde ein Versagen des Gewdlbes durch Zunahme
der in Abb. 5 nach rechts aufgetragenen Firstverformungen dann festgestellt, wenn der
Stitzdruck in der Saule weniger als 50% bis 60% der urspriinglich vorhandenen Vertikal-
spannung im Boden betrégt, sieche KIRSCH und SONDERMANN (2002).
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Abb. 5: Erforderlicher Stutzdruck auf das Gewdlbe oberhalb der Sdule durch die Suspension

Der gleichbleibende Suspensionsspiegel im Rucklaufgraben muss durch den Bauablauf
sichergestellt werden, da das plétzliche Absinken bzw. das Schwanken des Suspensions-
spiegels im Ruicklaufgraben oder gar im Bohrkanal zu entsprechenden schadlichen Schwell-
oder Wechselbeanspruchungen des Saulengewdlbes fiihren kann. Bei der Herstellung der
jeweiligen Saulenreihen frisch in frisch wirken sich Druckschwankungen vor allem beim
Zirkulieren der Suspension Uber mehrere noch offene Bohrkanéle auf mehrere noch nicht
abgebundene Saulen aus.

Der kritische Abfall des Suspensionsspiegels kann anhand der nachfolgenden Berechnun-
gen abgeschéatzt werden.
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Aufgrund der Viskositdt der Suspension und dem Entstehen eines Filterkuchens zwischen
Saule und umgebenden Boden ist mit totalen Spannungen zu rechnen. Die Bohrtiefe wird fur
dieses Beispiel mit 20 m angenommen.

o Urspriingliche Uberlagerungsspannung: 20 m x 19 kN/m? = 380 kN/m?
e Suspensionswichte Rucklauf, sichere Seite: = 16 kN/m?
e Kiritischer Stutzdruckanteil psiitz, kit = 60%

e Kritische Suspensionshéhe hgys kit = 380 kN/m?* 0,6/16 KN/m?® = 14,25 m
e Kritischer Abfall des Suspensionsspiegels 20,0 — 14,25 m = 575m

Nach diesen Ergebnissen ist ab einem Abfall des Suspensionsspiegels um ca. 6 m oder 25%
bis 30% der Bohrtiefe die ausreichende Stitzung des Gewdlbes nicht mehr sichergestellt.

Es sei darauf hingewiesen, dass dieses entscheidende Element der Qualitatsplanung, d.h.
sedimentationsstabile Suspensionen sowie gleichbleibender Suspensionsspiegel bei
Aufzeichnung der Herstellparameter nicht erfasst und somit auch nicht anhand von Parame-
teraufzeichnungen Uberpriift werden kénnen. Dennoch sind die beiden beschriebenen
Grundséatze des Verfahrens zwingend zu beachten.

3 Schadenshypothese: Auflockerung des Baugrundes

3.1 Auflockerung

Ein rolliger Baugrund, der gegeniiber seinem urspriinglichen Zustand aufgelockert wurde,
weist danach ein groReres Porenvolumen auf, sei es durch VolumenvergréfRerung bei
gleichbleibender Feststoffmasse oder durch Austrag von Bodenteilchen bei gleichbleiben-
dem Volumen. Eine Auflockerung fiihrt zu einer Reduzierung der Lagerungsdichte und zu
einer VergroRerung des Porenanteils.

3.2 Eingesetzte Untersuchungsmethoden und -ergebnisse

Auf mogliche Veranderungen des Baugrundes wurde aus den Ergebnissen ausgefihrter
Drucksondierungen geschlossen. Hierbei hat man bei Drucksondierungen, ausgefiihrt von
der gleichen Ansatzhéhe vor und nach Herstellung von Dusenstrahlsohlen, eine Reduzie-
rung von Drucksondierwiderstdnden nach Herstellung der Sohle festgestellt. Die hierbei
ausgefiihrten Untersuchungen und die festgestellten Reduzierungen der Drucksondierwider-
stdnde sind in dem Beitrag von QUAST und ZANDER (2006) beschrieben und dargestellt.

Ferner wurden im Zuge des Aushubs von Baugruben Uberpriifungen der Lagerungsdichte
mit der Sandersatzmethode durchgefiihrt. Hierbei konnte auch bei reduzierten Sondierwider-
stdnden nach Herstellung der Disenstrahlsohlen keine Reduzierung der Lagerungsdichte
festgestellt werden. Weitere Nachweise fur die vermuteten Auflockerungen als den Vergleich
von Drucksondierungen sind bisher nicht veréffentlich oder vorgetragen worden.
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Aufgrund der oben genannten Einflisse bei der Saulenherstellung und der mdglichen
Fehlerquellen bei Nichtbeachtung der Verfahrensgrundsatze erscheint deshalb die Ableitung
eines Zusammenhangs zwischen Restwassermenge und Saulendurchmesser bzw. des
Lufteinsatzes bei Ausfihrung von Disenstrahlsohlen nicht ausreichend abgesichert, siehe
BORCHERT et al. (2006).

3.3 Drucksondierwiderstiande

Die vermeintliche oder vermutete Auflockerung wurde aus dem Vergleich von Drucksondier-
widerstédnden abgeleitet. Hierbei ist folgendes zu beachten:

Sondierwiderstédnde schwanken auch in als homogen anzusehenden Baugrundschichten, es
gibt eine zu beachtende natlrliche Schwankungsbreite, die bei der Interpretation der
Ergebnisse zu beachten ist. Die natirliche Streuung kann nur bei Ausfiihrung einer ausrei-
chenden Anzahl von Drucksondierungen bei gleichbleibender Ansatzhéhe ermittelt werden.

Ferner ist bekannt, da® bei der Ausfihrung von Eigenverdichtungsarbeiten mit dem Tiefen-
rattler, d.h. bei der Rutteldruckverdichtung, Drucksondierwiderstédnde in sandigen Bdden
trotz erhdhter Lagerungsdichte nach der Verdichtung, nicht selten erst nach einem Zeitraum
von zwei bis vier Wochen nach Ausfuihrung der Verdichtungsarbeiten ansteigen, unmittelbar
nach der Verdichtung - bei héherer Lagerungsdichte - sogar geringer sein kénnen als vor
den Verdichtungsarbeiten. Der Drucksondierwiderstand ist demnach nicht alleine von der
Lagerungsdichte oder der Bodenart abhangig.

Uberschiissiges Porenwasser und Luft missen bei einer Baugrube mit wasserdichter
Umschlieung senkrecht zur Ublicherweise vorhandenen horizontalen Schichtrichtung
abflieBen oder aufsteigen. Das Abstrémen parallel zur Schichtrichtung ist durch die Um-
schlieBungswéande behindert. Der Zeitbedarf hierfiir wird aufgrund der richtungsabhéngigen
Durchlassigkeit — senkrecht zur Schichtrichtung geringer als parallel zu ihr - groRer sein als
bei Eigenverdichtungsarbeiten.

Aufgrund des anzunehmenden gréReren Zeitbedarfes fir das Abstrdmen Uberschissigen
Porenwassers sowie fiir das Austreten von Luft aus dem Baugrund ist zu erwarten, dass die
Drucksondierwiderstande - bei unverénderter Lagerungsdichte nach den Disenstrahlarbei-
ten - Uber einen langeren Zeitraum als bei Eigenverdichtungsarbeiten verandert bzw.
reduziert bleiben.

3.4  Austrag der Luft beim Diisenstrahlverfahren

Der GroRteil der den Dusenstrahl ummanteinden Luft steigt im gerade bearbeiteten Bohrloch
oder noch frischen Bohrléchern bei einer Herstellung frisch in frisch auf. Eine Messung des
Anteils gibt es — so der aktuelle Kenntnisstand — nicht.

Ein Teil der Luft dringt bei richtiger Wahl der Parameter in den rolligen Boden ein und fuhrt
damit zu einer Erhéhung der Erosionswirkung oder Reichweite des Dusenstrahls.

Diese Luft steigt dann zeitverzégert zum Disvorgang nach oben, was sich daran erkennen
1aRt, daR nach einer gewissen Zeit an der Gelandeoberflache Luft in kleinen Blasen austritt.
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Die an der Geldndeoberfldche austretende Luft tritt nur mit geringer Strémungsgeschwindig-
keit aus, so dass diese austretende Luftmenge nicht als Nachweis oder Ursache fir eine
mdgliche Auflockerung des Baugrundes herangezogen werden kann. Ferner ist der Anteil
der beim Disenstrahlverfahren eingebrachten Luft, die Uber den Baugrund austritt, relativ
gering.

Bei Druckluftvortrieben von Tunneln wurden Untersuchungen ausgefiihrt, um die Auflocke-
rung des Bodens vor allem bei Vortrieben unter Flusssohlen zu bewerten, siehe hierzu Abb.
6. Da der Wasserspiegel oberhalb der Flusssohle liegt, ist die Austrittsgeschwindigkeit der
Luft an der Flusssohle aufgrund des Potentialunterschieds zur Atmosphére deutlich groRer
als auf der Hohe der Arbeitsebene bei einer Sohle. Hier steht das Grundwasser im Gegen-
satz zu dem oben genannten Tunnel dazu meist einen halben bis einen Meter unter der
Arbeitsebene.

kﬁ =3,5d ﬂ

— Mindestbreite =6 d

Mindestdicke =1 m

Abb. 6: Luftstrémung bei Druckluftvortrieb unter einer FluRsohle

Auch bei den ungunstigeren Druckverhéltnissen eines Druckluftvortriebs unter einer Fluf3-
sohle wurden Auflockerungen des Bodens nur in einer Gréf3enordnung von einem halben bis
ganzen Meter unter GOK bzw. Flusssohle beobachtet. Eine Auflockerung des kompletten
Bodenpakets oberhalb eines Drucklufttunnels wurde bisher nicht festgestellt.

Unabhangig von den geschilderten Beobachtungen und Untersuchungen sollen nachfolgen-
de Hypothesen vorgestellt werden, die zu einer Auflockerung des Bodens durch strémende
Luft fihren kénnten.
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3.5 Hypothesen zur Auflockerung durch Luft

3.5.1 Hypothese 1: Austrag von Boden

Durch den Diisenstrahl findet ein Bodenaustrag statt, bei dem mehr Boden freigeschnitten
und ausgetragen wird als es der Sohlstérke entspricht. Der Porenanteil nimmt zu. Sofern es
zu einem Austrag von z.B. zuséatzlichen 20 cm Boden kdme, wirde dies zu einem Ansteigen
der Uberschuss- oder Riicklaufmenge von ca. 25% fiihren. Eine solche Zunahme der
Uberschussmenge ware messbar und wiirde festgestellt werden, siehe Abb. 7.

Bodenaustrag

Nachsacken des Bodens
und Auflockerung ?

Abb. 7: Hypothese 1: Auflockerung durch Austrag von Boden

3.5.2 Hypothese 2: Auflockerung des gesamten Bodenpakets
Die Luft lockert durch ihre Strémung das komplette Bodenpaket oberhalb der Sohle auf, der
Boden ,wachst auf*.

Dazu misste das Bodenpaket mehr als 20 cm anwachsen, um eine entsprechende Erho-
hung des Porenanteils zu erreichen. Auch solches wiirde festgestellt werden. Ebenso ware
dies an den Ubergéngen zu Verbau- oder Schottwanden zu beobachten, siehe Abb. 8.
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Auflockerung des Bodens durch
~Wachsen* der Arbeitsebene ?

Abb. 8: Hypothese 2: Auflockerung durch ,Anwachsen* der Arbeitsebene

3.5.3 Hypothese 3: Gewdlbestabilitat

Hinsichtlich der zu gewahrleistenden Gewdlbestabilitdt und der Beanspruchung des Gewdl-

bes im Zuge der Sé&ulenherstellung kann auf das bereits oben ausgefiihrte verwiesen
werden, siehe Abb. 9.

o —— Gewdlbe

Abb. 9: Hypothese 3: nicht ausreichende Gewdlbestabilitét Gber der frischen Saule
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3.5.4 Hypothese 4: Suffosion

Wird eine Dichtsohle erforderlich, besteht der Baugrund in der Einbautiefe in aller Regel aus
rolligem Boden, der meist geschichtet ansteht. Hierzu typische Kornverteilungen sind in Abb.
10 gegeben.

Kieskorn
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Abb. 10: Typische Kornverteilungsbander in der Tiefenlage von Dichtsohlen

Aufgrund dieser Baugrundschichtung wechseln die Durchlassigkeiten senkrecht zur Schicht-
richtung entsprechend der Kornverteilung und Dichte der einzelnen Schichten im starkeren
MaR als parallel zur Schichtung.

Es ware nun vorstellbar, dal durch die senkrecht zur Schichtebene nach oben strémende
Luft aufgrund ihrer Strémungskraft und -geschwindigkeit Bodenteilchen von einer Schicht in
die andere Schicht verfrachtet, und somit eine Verlagerung von Bodenteilchen erfolgte,
welche dann zu einer Reduzierung der Lagerungsdichte in den abgebenden Schichten
fuhren wirde.

Bei der Ermittlung der méglichen Stromungsgeschwindigkeiten der Luft in Abhangigkeit vom
Gradienten ist zu beachten, daf die Durchlassigkeit und somit die Strémungsgeschwindig-
keit von Luft in teilgesattigten Béden bei gleichem Gradienten geringer ist als in trockenen
Béden.

3.6 Arten der Suffosion

Sowohl bei dem Auftreten einer inneren Suffosion wie bei dem Auftreten einer duReren
Suffosion miisste Boden bis zur Gelande-Oberkante ausgetragen werden. Dies wurde bisher
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nicht beobachtet und kann auch aufgrund des Ublicherweise geschichteten Baugrundes
ausgeschlossen werden.

Es bleibt jedoch zu untersuchen, ob mdglicherweise eine Verfrachtung zwischen den
einzelnen zum Teil nur wenige Zentimeter starken Schichten méglich ist, so dass Bodenteil-
chen aus einer feinkérnigeren Schicht in eine grébere Schicht durch die Luftstrémung
verlagert werden. Der dabei auftretende Effekt ware als Kontakterosion zu bezeichnen. Ob
die dabei moglicherweise auftretenden Verfrachtungen im cm- oder dm-Bereich jedoch mit
Drucksondierungen feststellbar sind, kann nach den vorliegenden Untersuchungsergebnis-
sen nicht beurteilt werden, siehe Abb. 11.

innere Suffosion auBere Suffosion Kontaktsuffasion

T TLAR

Abb. 11: Hypothese 4: Auflockerung durch Suffosion

Voraussetzung fir das Auftreten von Suffosion ist, dass nach einem sogenannten mechani-
schen Kriterium, wie es z.B. von Terzaghi aufgestellt wurde, eine Verfrachtung bzw. Beweg-
lichkeit der Bodenteilchen innerhalb einer Schicht oder zwischen einzelnen Schichten
gegeben ist. Damit Uberhaupt eine Verfrachtung von Bodenteilchen, sei es durch Luft — oder
Wasserstrémungen, erfolgen kann, mussen die Kornverteilungen bzw. Abstufungen der
jeweiligen Schichten eine Beweglichkeit der Bodenteilchen zulassen. In Abb. 12 ist das
Terzaghi-Kriterium abgebildet, andere Kriterien bauen auf den Korndurchmessern bei 10 %,
17 % oder 50 % Siebdurchgang der jeweiligen Kornverteilungskurve auf.
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I_ Sandkorn Kieskorn

Abb. 12: Mechanisches oder Filterkriterium von Terzaghi fur die Beurteilung einer
ausreichenden Sicherheit gegen Suffosion

Sofern die zuldssigen Abstdnde der Kornverteilungen zueinander eingehalten sind, kann
aufgrund des Gefiiges oder der PorengréfRen keine Verfrachtung erfolgen, unabhéngig von
der GroRe der Stromungskraft und —geschwindigkeit. Das sogenannte mechanische
Kriterium ist eingehalten.

Nur wenn dieses Kriterium nicht eingehalten wird, kann die Strémung eine Verfrachtung
bewirken, sofern die Stromungskraft hierzu ausreichend ist, das zweite Kriterium zur
Beurteilung einer moglichen Suffosion. Fur beide Kriterien lassen sich entsprechende
Sicherheiten ermitteln.

Untersuchungen zu verschiedenen Baugruben in rolligen Boden fur den Einsatz des
Dusenstrahlverfahrens haben gezeigt, dal fur die bei der Sohlherstellung eingesetzten
Luftmengen nach den hierbei angewandten firmeneigenen Vorgaben grundsétzlich eine
ausreichende Sicherheit gegen Suffosion gegeben ist, auch in solchen Bodenschichten, bei
denen das mechanische Kriterium nicht mit einer ausreichenden Sicherheit eingehalten wird.
Ublicherweise ergeben sich jedoch bei den fiir die Sohlherstellung typischen Baugrundver-
héltnissen bereits fir die mechanischen Kriterien ausreichende Sicherheiten, so dass,
unabhangig von der Stromungsgeschwindigkeit, eine Verfrachtung und somit das Auftreten
von Suffosionserscheinungen ausgeschlossen ist.
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4 Einfluss der Diskussion ilber eine moégliche Auflockerung auf die Aus-
schreibung von Diisenstrahlarbeiten

Obwohl die Auflockerung des Bodens durch eine Luftstrdmung nach wie vor nicht nachge-
wiesen ist und aufgrund der oben geschilderten Zusammenhéange und den bisher vorliegen-
den Ergebnissen ausscheidet, zeichnen sich Folgen fiir die Ausschreibung, Ausfiihrung und
Risikoverteilung zwischen Bauherrn und Auftragnehmer ab. Ferner sind daraus nachteilige
Auswirkungen fir die Ausfiihrungssicherheit von Disenstrahlsohlen zu erwarten.

So finden sich in Gutachten zu Baugruben, bei denen das Disenstrahlverfahren zum Einsatz
kommen soll, bereits Hinweise zur méglichen Einschrénkung des Lufteinsatzes, was somit
zwingend einhergeht mit einer Reduzierung der ausfiihrbaren Durchmesser. Eine falsche
Dimensionierung von Luftmenge und —druck kann hierbei zu stark schwankenden Durch-
messern fuhren.

Beispielhaft hierfur die nachfolgenden Zitate aus einer Ausschreibung fiir eine Dlsenstrahl-
sohle:

Vor Beginn der Herstellung der Dichtsohle hat der AN, ergénzend zu den Baugrund-
unterlagen, eine ausreichende Anzahl an Drucksondierungen, bis in den Bereich der
geplanten Dichtsohle, durchzufiihren (pro 500 m? Baugrubenfldche eine Drucksondie-
rung), um die Lagerungsdichte im Bereich der Dichtsohle zu ermitteln.

Da bei Verwendung einer Luftummantelung um den Schneidstrahl, sowie bei der
Herstellung von Diisenstrahlsdulen mit sehr groBem Durchmesser, es zu nachhalti-
gen Verdnderungen des Baugrundes kommen kann, ist dies vom AN hinsichtlich des
gewdhlten Verfahrens und des Sé&ulendurchmessers zu beriicksichtigen. Es wird
deshalb empfohlen den S&ulendurchmesser auf maximal 2,50 m zu begrenzen. Aus
gleichem Grund ist auch der Luftdruck beim Abbohren, zur Verhinderung des Zuset-
zens der Dlise, auf Werte kleiner 4 bar zu begrenzen.

Nach Herstellung der Dichtsohle ist mit einer gleichen Anzahl an Drucksondierungen
(eine Drucksondierung pro 500 m? Baugrubenflache) —und an gleicher Stelle- vom AN
nachzuweisen, dass es durch die Diisenstrahlarbeiten zu keinen relevanten Verédnde-
rungen bei der Lagerungsdichte des anstehenden Baugrundes gekommen ist und die
in der Statik berticksichtigten Bodenkennwerte auch weiterhin angesetzt werden kén-
nen.

Die Dichtsohle ist mit Primér- und Sekundérséulen herzustellen. Die Sekundérsgulen
sind tiefer als die Unterkante und bis (iber die Oberkante der Primérs&ulen zu fiihren,
um so mit einem ausreichenden Uber- und Unterschnitt eine Uberlappung der Pri-
mérséulen in Fugenbereichen herzustellen.

Die Kernaussagen lassen sich wie folgt zusammenfassen:

Es sind vorab Drucksondierungen auszufiihren. Die Luft schadet dem Baugrund. Daher
muss der Saulendurchmesser begrenzt werden, ebenso der Luftdruck. Nach Fertigstellung
der Sohle sind weitere Drucksondierungen auszufiihren.

Wie weiter oben dargestellt, ist davon auszugehen, dass Drucksondierungen die Lagerungs-
dichte nach der Ausfiihrung von Disenstrahlsohlen iber einen noch nicht ndher untersuch-
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ten Zeitraum nicht richtig wiedergeben, die Lagerungsdichte somit mit Drucksondierungen
nicht zeitnah nachgewiesen werden kann.

Dennoch ist nach den oben aufgefiihrten Ausschreibungstexten der Auftragnehmer verpflich-
tet, dem Auftraggeber mit Drucksondierungen nachzuweisen, dass durch seine Arbeiten der
Baugrund nicht veréndert wurde. Das Risiko aus diesem Widerspruch tragt der Auftragneh-
mer.

Bei der Diskussion um eine mdégliche Auflockerung des Baugrundes bleibt unbeachtet, dass
die mit Ricklaufsuspension verfillten Bohrlécher die Qualitédt von Baugrundverbesserungs-
elementen haben, vergleichbar den ,Inclusions rigides® oder ,Hard inclusions®.

Bericksichtigt man die Steifigkeit dieser Bohrkerzen oder verfillten und erharteten Bohrka-
nale auch bei Rastern fiir groRe S&ulen, so ergibt sich bei der Berlicksichtigung der Bohrker-
zen in etwa die gleiche Baugrundsteifigkeit wie vor Ausfihrung der Sohle, selbst wenn die
Baugrundsteifigkeit zwischen den Kerzen von z.B. 50 MN/m? auf 25 MN/m? zuriickgehen
wirde.

Sollte auch dies als nicht ausreichend angesehen werden, so ist es immer méglich nach
Herstellung der Dusenstrahlsohle eine Baugrundverbesserung zwischen der Baugrubensoh-
le und der tief liegenden Disenstrahlsohle auszufiihren, sei es mit Compaction Grouting
bzw. Verdichtungsinjektion oder Ruttelstopfsaulen, um somit die geforderte Baugrundsteifig-
keit vor Herstellung der Sohlplatte sicherzustellen.

Kalkulationsvergleiche haben gezeigt, dass solche im Nachgang ausgefiihrten Baugrundver-
besserungen grundsatzlich wirtschaftlicher und zeitsparender sind, als eine Ausfiihrung einer
Dichtsohle ohne bzw. mit nur geringem Lufteinsatz und somit kleineren S&ulendurchmessern
zur Vermeidung der behaupteten Auflockerung des Baugrundes durch den Lufteinsatz.

Grundsatzlich ware vorstellbar, zur Erhéhung der Vertragssicherheit zwischen Auftraggeber
und Auftragnehmer, die Ausfihrung einer mdéglicherweise als erforderlich erachteten
Baugrundverbesserung nach Herstellung der Dusenstrahlsohle sowohl im Leistungsver-
zeichnis als auch im Terminplan als Eventualposition zu beriicksichtigen. Somit kann schnell
und zeitnah nach Herstellung der Dusenstrahlsohle ohne vertragliche Diskussion und ohne
Anderung des Terminplanes iber die Ausfiihrung einer ergédnzenden Baugrundverbesserung
entschieden werden, sofern diese tatséchlich und nachweislich erforderlich ware.

5 Raster und Saulendurchmesser

In Abhangigkeit des Sdulendurchmessers und der zu bericksichtigenden mittleren Bohrab-
weichung kann die sogenannte Grenztiefe ermittelt werden, fir die ein ausreichender
Uberschnitt zwischen den einzelnen S&ulen noch gegeben ist, siehe Abb. 13. Wie der
Abbildung zu entnehmen ist, steigt der erforderliche Mindestdurchmesser fiir die Disen-
strahlsdulen mit zunehmender mittlerer Bohrabweichung und zunehmender Bohrtiefe an. So
ergibt sich fur die oben zitierte Ausschreibung und den dort einzuhaltenden S&aulendurch-
messer von 2,5 m eine Grenztiefe von 21,5 m. Fur grofRere Bohrtiefen kann das Kriterium
eines ausreichenden Uberschnitts, das fiur die Ermittlung der Grenztiefe verwendet wurde,
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fur einen Saulendurchmesser von 2,50 m nicht eingehalten werden, siehe TRUNK und
BREITSPRECHER 2004).

Kritische Grenztiefe in Abhingigkeit von der
mittleren Bohrabweichung
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Abb. 13: Kritische Grenztiefe in Abhdngigkeit von Saulendurchmesser und Bohrabweichung

Wie an anderer Stelle bereits mehrfach ausgefiihrt, fuhrt die Vergroerung des Séaulen-
durchmessers zu einer Erhéhung der Ausfiihrungssicherheit von Disenstrahlsohlen, da die
Anzahl der Kontaktflachen deutlich reduziert werden kann. Das Risiko, bei Abteufen einer
Bohrung eine bereits hergestellte Saule anzutreffen oder keinen ausreichenden Uberschnitt
zu erhalten, kann dadurch deutlich reduziert werden.

Die nach diesen Prinzipien ausgefilhrten Dusenstrahlsohlen und die dabei erreichten
Restwassermengen belegen die Richtigkeit des Entwurfs und der Ausfiihrung.

6 Zusammenfassung

Ausgehend von der wieder angeregten Diskussion Uber die Auflockerung des Baugrundes
durch den Lufteinsatz beim Disenstrahlverfahren wurden die vermuteten Phanomene
dargestellt und erldutert. Ferner wurden die Untersuchungen mit Drucksondierungen
vorgestellt, anhand derer bisher auf eine mégliche Auflockerung des Baugrundes durch den
Lufteinsatz geschlossen wurde. Ferner wurden vier Hypothesen zu mdglichen Auflocke-
rungsmechanismen vorgestellt und hierbei analysiert, welche Auflockerungsmechanismen
bei genauerer Betrachtung des Baugrundes Uberhaupt auftreten kdnnen, und welche
aufgrund bodenmechanischer Uberlegungen grundsatzlich auszuschlieRen sind.

Die Sicherheit gegen Suffosion kann anhand der Kornverteilungskurven nach einem
sogenannten mechanischen Kriterium und anhand der auftretenden Strdmungsgeschwindig-
keit untersucht und nachgewiesen werden. In der Regel kann bereits fiir das mechanische
Kriterium eine ausreichende Sicherheit nachgewiesen werden. Ferner kann fir die Luftmen-
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gen nach den firmeneigenen Parametern auch der Nachweis der Strémungskraft bzw.
Geschwindigkeit in aller Regel mit einer ausreichenden Sicherheit gefiihrt werden.

Anhand der Verfahrensgrundsétze fiir die Ausfiihrung von Dusenstrahlarbeiten, insbesonde-
re fur die Herstellung von Dichtsohlen, wurde aufgezeigt, wie die Nichtbeachtung der
Verfahrensgrundsatze zu schadlichen Veranderungen im Baugrund fiihren kann. Vor jeder
Diskussion uber den potentiellen Einfluss der Luft auf die Lagerungsdichte des Baugrundes
sollte geprift und sichergestellt werden, dass die aufgezeigten Verfahrensgrundsatze
eingehalten werden, und die notwendigen Uberpriifungen stattfinden.
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Dichtungsproblematik bei Diisenstrahlsohlen am Beispiel der
Baugrube fiir die Schleuse Uelzen I

Jan Kayser
Bernhard Odenwald
Bundesanstalt fir Wasserbau
Wolfgang Oltmanns
Prof. Rodatz & Partner

1 Bauwerk

Im Verlauf des Elbeseitenkanals (ESK) Uberwinden die Schleusen Uelzen | und Uelzen II
einen Hoéhenunterschied von 23 m. Die Schleuse Uelzen | wurde 1976 fertig gestellt. Zur
Erhéhung der Schleusungskapazitaten und zur langfristigen Betriebssicherheit des Kanals
wurde die Schleuse Uelzen Il von 1998 bis 2006 gebaut und am 8. Dezember 2006 einge-
weiht. Bild 1 zeigt die neue und alte Schleuse.

Bild 1: Neue Schleuse Uelzen |l (links) und alte Schleuse Uelzen | (rechts)
Foto: NBA Hannover

Der Baugrund im Baufeld besteht i. w. aus Geschiebemergel und den Unteren Sanden (s.
Bild 2). Der Geschiebemergel hat Uberwiegend halbfeste Konsistenz (c, = 200 — 700 kN/m?).
Die Unteren Sande bestehen aus enggestuften Mittel- und Feinsand. Sie besitzen gréfiten-
teils eine sehr groRe Festigkeit und Lagerungsdichte, die Spitzendriicke aus der Spitzen-
drucksondierung CPT liegen i. d. R. bei q; > 50 kN/m>.
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Das Grundwasserpotenzial steht bei ca. NN+45 m an. Da der Geschiebemergel gering
durchlassig ist das Grundwasser im Bereich der Baugrube gespannt. Die Schleusensohle
auf NN+30 m liegt somit ca. 15 m unter dem Grundwasserpotential. Die bestehende und die
neue Schleuse haben eine Achsabstand von 70 m. Der lichte Abstand betragt 30 m.

Uelzen | Uelzen i
L 70,00m i
1 1
NN+65,00m
X

NN+58,00m

A
UK Sohle NN+30,00m

Legende : (1) Auffiillung Sand
@ Obere Sande
(3 Geschiebemergel
@ Untere Sande
Bild 2: Baugrundaufbau im Querschnitt mit bestehender und neuer Schleuse

2 Baugrube

2.1 Konstruktion und Bauablauf

Da eine grofRrdumige Grundwasserabsenkung nicht zugelassen war, musste die Schleuse in
einer dichten Baugrube erstellt werden. Diese war 53 m breit, 265 m lang und ca. 18 m tief.
Aufgrund eines Sondervorschlages kam eine ausgesteifte Baugrube mit einer mit dem
Dusenstrahlverfahren (DSV) erstellten, 1,5 m machtigen und vertikal ruckverankerten,
dichten Sohle zur Ausfiihrung (s. Bild 3).

Zur Minimierung der Gefahr eines hydraulischen Grundbruchs lag die DSV-Sohle zwischen
1,5 und 4 m unter der Baugrubensohle (,mitteltiefliegend”). Sie Ubernahm auch statische
Funktion zur Stutzung des SchlitzwandfuRes. Zur Seite hin war die Sohle aufgewdlbt, was
statische und wirtschaftliche Vorteile hatte. Die vertikale Verankerung erfolgte mit GEWI-
Ankern, die mit Hilfe des Disenstrahlverfahrens eingebracht wurden. Die Anker sind Uber
Reibung in die Sohle eingebunden. Die statische Last auf die Sohle, die i. W. aus 15 m
Wassertberdruck resultiert, wurde Uber Gewdlbewirkung von der Sohle auf die Anker
Ubertragen.
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Der vertikale Baugrubenverbau bestand aus 1,2 m dicken Stahlbeton-Schlitzwénden. Die
Schlitzwande und die DSV-Sohle bildeten zusammen einen dichten Trog. Die Baugrube war
mit 3 Dichtwénden in Querrichtung (Schotte) in 4 Bereiche unterteilt, die getrennt voneinan-
der mit Pumpversuchen auf ihre Dichtigkeit hin untersucht wurden.

Uelzen |
70m

Uelzen ||

ruckveronkerte DSV-Sohle

Bild 3: Baugrube mit vertikal rickverankerte Dusenstrahlsohle

Der Bauablauf war wie folgt:

Stahlbeton-Schlitzwand und Querschotte,

Voraushub von ca. 3 m,

Herstellung riickverankerte DSV-Sohle,

Pumpversuche zur Uberpriifung der Dichtigkeit der Baugrube,
Mittelstlitzen und 1. Steifenlage,

sukzessiver Bodenaushub und Einbau der 2. Steifenlage.

oA wN =

2.2 Diisenstrahlsohle

Die DSV-Sohle besteht aus den sogenannten Tragsdulen, in denen ein GEWI-Anker
eingebunden ist, und aus den Fllsdulen (s. Bild 4). Fur die Tragsdulen galten erhéhte
Anforderungen an die Festigkeit. Auf den Tragsdulen war als zusétzlich Sicherheit fur die
Einbindung der Pféhle in die Sohle noch ein Pfahlkopf von 1,5 m Lange gedust, so dass die
gesamte Verankerungslange eines Gewi-Stabes in die Sohle 3 m betrug.
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Tragséule

Fullsdule

Bild 4: Sohle aus Trag- und Fllsdulen

Die Herstellung der Sohle erfolgte in 3 Abschnitten, jeder fir sich frisch in frisch (s. Bild 4:
1. dunkelgrau, 2. mittelgrau, 3. hellgrau). Wahrend die Tragsdulen und die jeweils verbin-
denden Fullsdulen (Bild 4, dunkel- und mittelgrau) in einem festen Raster erstellt wurden
erfolgte die Festlegung der Ansatzpunkte fur die Fullsdulen im 3. Schritt nach Auswertung
der Vermessungsdaten (s. u.) aus den ersten beiden Herstellschritten (,dynamische Werk-
planung®). Es kam das 3-Phasen-Verfahren mit einer luftummantelten Zementsuspension als
Schneidstrahl zum Einsatz.

Es war ein umfangreiches System zur Qualitatssicherung erforderlich. Von jeder Bohrung
wurden der Bohransatzpunkt geodétisch und der Bohrlochverlauf mit einem im Bohrgestéan-
ge integrierten Inklinometer gemessen. An einer Vielzahl von Sdulen wurde zusatzlich der
Durchmesser mit einer Tastsonde bestimmt. Diese Daten wurden zeitnah in einem Lageplan
ausgewertet. Mogliche Fehlstellen in der Sohle konnten so detektiert und ggf. mit Zusatzsau-
len geschlossen werden.

Ergénzend wurden Kernbohrungen durch die Sohle gebohrt und daraus Proben fir Festig-
keitsuntersuchungen genommen.

Aufgrund des hohen Wasseriiberdruckes von 15 mWS bestand die Gefahr eines hydrauli-
schen Grundbruches in der verbleibenden Bodeniberdeckung oberhalb von méglichen
Fehlistelle in der Dusenstrahlsohle (z. B. infolge Dusschatten). Um die Geféhrdung durch
Fehlstellen beurteilen zu kénnen, wurden von der BAW zur Ermittlung kritischer Fehlstellen-
durchmesser Finite-Elemente-Berechnungen mittels eines rotationssymmetrischen, vertikal-
ebenen Grundwasserstromungsmodell durchgefiihrt (Bild 5).
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Rotationsachse
\ 4 \ h=NN+295m

1
i
Fehlstelle; sandgefiillt

ae DSV-Sohle | NN+ 26m

M

Jt

Baugrube

Untere Sande h=NN+45m

Bild 5: Berechnungsmodell fiir bodengefiillte Fehlstelle

In Abhangigkeit vom Fehlstellendurchmesser und der Uber der Dichtungssohle verbleiben-
den Bodentberdeckung wurden der Durchfluss durch die Fehlstelle sowie die Strémungs-
krafte ermittelt. Darauf basierend wurde die Sicherheit gegen hydraulischen Grundbruch
nach dem Ansatz von [Bieberstein 1999] bestimmt. In Bild 6 sind die Sicherheiten gegen
hydraulischen Grundbruch sowie der resultierende Durchfluss in Abhangigkeit vom Fehlstel-
lendurchmesser fiir die Bodeniiberdeckung der Dusenstrahlsohle von 3,9 m Uberdeckung
dargestellt. Danach ergibt sich fur eine Sicherheit gegen hydraulischen Grundbruch von
n =1,5 der kritische Durchmesser einer bodengefiillten Fehlstelle zu ca. 1,1 m und der
resultierende Zufluss zu ca. 2,2 I/s.

Zur Uberpriifung der fertiggestellten Dichtsohle wurde vor dem Baugrubenaushub in den
durch Querdichtwande abgetrennten Teilbaugruben mit einer Grundflache von maximal ca.
4.000 m? jeweils ein Pumpversuch durchgefiihrt. Dabei wurde der Grundwasserstand
innerhalb der abgedichteten Teilbaugrube bis unter das geplante Aushubniveau abgesenkt.
Die Auswertung der Pumpversuche ergab einen maximalen, flichenbezogenen Zufluss in
die Teilbaugruben von ca. 0,2 bis 0,5 | /(s:1000 m?). Daher konnten kritische, einen hydrauli-
schen Grundbruch beim Baugrubenaushub verursachende Fehistellen in der Sohldichtung
auf Grund der bei den Pumpversuchen im Vergleich zum kritischen Zufluss durch einzelne
Fehlistellen festgestellten geringen Zufllissen mit hoher Wahrscheinlichkeit ausgeschlossen
werden.

149



3,0 \ ‘ ‘ 6,0

c
2 25 \ =& Sicherheit 5.0
H -=- Durchfluss
3 _ _
5T 20 400

= =
2% \ / S
R R e 130 9
o2 \ E
&5 ST Ee———oy, §
=6 1,0 T20 5

o 1 0 3
[}
2 a
[
5 0,5 - +1,0
2

|
0,0 T T T 0,0

0,00 0,25 0,50 0,75 1,00 1,25 1,50 1,75 2,00
Fehistellendurchmesser [m]

Bild 6: Kritischer Durchmesser fiir bodengefilite Fehlstelle

3 Wassereinbriiche in die Baugrube

Der vorletzte Teilaushub der Baugrube erfolgte bis zum Ubergang vom Mergel zu den
Unteren Sanden. Wahrend dieses Teilaushubs kam es zu einem Wasseraustritt am B6-
schungsfull, wobei zun&chst sichtbar Boden ausgetragen wurde. Die Ausflussrate wurde zu
etwa 180 m®h geschatzt. Da der Austrag von Boden an der Austrittstelle nicht mit Sicherheit
gestoppt werden konnte und die bestehende Schleuse mdglicherweise durch die andauern-
de Grundwasserabsenkung geféhrdet war, musste die Baugrube geflutet werden. Bild 7 zeigt
den Wasserzutritt schematisch im Querschnitt.

Zwischensandschicht  \N330m

Wasseraustritte
~NN 32,0m

Unterer Sand

INN 26,0 m

DSV-Sohle

Bild 7: Situation beim Wasserzutritt
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Zur Lokalisierung des Lecks wurde der Aushub unter Wasser fortgesetzt und dazu im
Bereich der Austrittsstelle der Geschiebemergel ausgehoben. Danach wurde die Baugrube
schrittweise gelenzt und versucht, mit verschiedenen Messverfahren das Leck zu orten.
Dabei wurde angenommen, dass das Leck mit zunehmenden Wasserdruck wieder aktiviert
wird. Erstaunlicherweise hatte sich aber wahrend der Flutung der Baugrube das Leck
offensichtlich so weit gedichtet, dass selbst nach dem Trockenlegen der Baugrube kein
Wasserzutritt mehr festgestellt werden konnte. Auch eine weitere Lecksuche mit zeitweisem
Aushub bis NN + 30 m blieb erfolglos. Allerdings wurden bei diesem Aushub Teile von
Duskerzen mit mittigen hohlen Stromungskanale gefunden, deren Wirkung weiter unten
beschrieben wird. Die Arbeiten wurden unter einem verscharften Sicherheitskonzept
fortgesetzt.

Einige Tage nach Fortsetzung der Arbeiten trat in unmittelbarer Umgebung des vorherigen
Wasserzutritts schlagartig erneut Wasser in die Baugrube ein, wobei ungeféhr 1 Tag vorher
von NN +32 m auf NN +29,6 m ausgehoben worden war. Die Austrittsstelle wurde sofort mit
Geotextil belegt und anschlieBend mit Kies und Sand lberschuttet, bis ein stabiler Zustand
erreicht war. Das durch die Auffschittung in die Baugrube einstrémende Wasser wurde
abgepumpt. Nachfolgend durchgefiihrte Sondierungen zeigten eine Auflockerung der Sande
unter der DSV-Sohle Uber ca. 1 m Hohe. Die Leckage wurde von einer Aufschittung aus, die
bis kurz Uber die Druckhoéhe des Grundwassers aulerhalb der Baugrube reichte, saniert.
Zuerst wurde Quarzsand von unten in die Fehlistelle eingespdilt, der durch die hohe Stro-
mungsgeschwindigkeit in dem Strémungskanal im Wasser mitgeschleppt wurde und somit
nach und nach den Strdmungskanal flllte. AnschlieRend wurde Zementsuspension und
Weichgel injiziert.

Nach Beendigung der Sanierung wurde die Aufschittung abgetragen. Hierbei war auf einem
Niveau von ca. NN + 30 m der in den Strémungskanal eingespllte Quarzsand zu erkennen
(s. Bild 8).

Bild 8: Quarzsand im Strémungskanal

151



In unmittelbarer Nahe des Quarzsandes wurde mit Rammsondierung eine Auflockerungen
bis ca. 1 m Uber die DSV-Sohle festgestellt. Weitere Sondierung im Abstand von 0,5 bis 1 m
zeigten bereits mitteldichte bis dichte Lagerung der Sande.

4 Stromungskanale als mégliche Ursache der Wassereinriiche

4.1 Stromungskanile in Diiskerzen

Wie bereits oben beschrieben, wurden bei der Suche nach der Leckage DSV-Kerzen
gefunden, die in ihrer Achse Hohlrdume mit einem Durchmesser von 1 cm bis zu 1 dm
aufwiesen (siehe Bild 9). Die Hohlrdume waren zwischen einigen dm bis zu wenigen m lang.
Es wurde u. a. ein Kerze gefunden, deren Hohlraum bis ca. %2 m oberhalb der DSV-Sohle mit
einem Bewehrungseisen befahrbar war.

Bild 9: DSV-Kerzen mit Hohlrdumen

Im Zuge des weiteren Aushubes wurden einige DSV-Kerzen einer genaueren Betrachtung
unterzogen. Hierbei zeigte sich, dass 4 verschiedene ,Klassen® der Kerzen vorhanden sind,
von denen jeweils mehrere Kerzenabschnitte angetroffen wurden:

e Kerzen mit im Querschnitt durchgehend hoher DSV-Festigkeit,

e Kerzen mit im Zentrumsbereich (& ca. 5 — 12 cm) hellerem DSV-Material mit geringer
Festigkeit

o Kerzen mit einer flissigen Sand-Zement-Wasser-Mischung oder Sand-Wasser-Mischung
im Zentrumsbereich (& ca. 5 cm),

o Kerzen mit einem Hohlraum im Zentrumsbereich (& ca. 1 — 10 cm).

4.2 Hydraulische Wirkung von Stromungskanélen

Aufgrund der Ergebnisse der Pumpversuche und der durchgefihrten Qualitdtssicherungs-
mafinahmen bei der Herstellung der Sohldichtung konnten sandgefillte, kritische Fehlstellen
mit einem Durchmesser von mehr als 1 m als Ursache fur die Wasserzutritte weitgehend
ausgeschlossen werden. Der Durchfluss und die Sicherheit gegen hydraulischen Grund-
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bruch werden bei sandgefiillten Fehlstellen maRgeblich durch den hohen Potenzialabbau im
Bereich der Fehlstelle in der Sohle bestimmt. Auf Grund der in einzelnen DSV-S&ulen und -
Kerzen festgestellten Hohlrdume konnte jedoch von der Existenz durchgehender, nicht
sandgefillter Stromungskanale in der Sohldichtung ausgegangen werden. Um den Einfluss
dieser hohlen Stromungskanéle zu untersuchen, wurden numerische Berechnungen mittels
einem vereinfachten rotationssymmetrischen Modell durchgefiihrt (Bild 10).

ﬁ 0,20 m

0.10m NN +32m

z ar

h=NN+295m

1
1
DSV-Kerze (hohl)
NN +26 m
1

L Untere Sande

NN + 24,5 m

1
Jt
1
Untere Sande [ h=NN+45m

DSV-Sohle,

Rotationsachse

Bild 10: Wasserzutritt durch eine hohle, nicht sandgefiilite DSVI-S&ule und —Kerze

Abgebildet wurde die Situation vor dem zweiten Wassereinbruch mit einem innerhalb der
Baugrube auf NN+29,5 m abgesenkten Grundwasserstand und einem Aushubniveau von ca.
NN+32 m. Dabei wurde ein vertikaler, unterhalb der Aushubebene endender Strémungska-
nal mit einem konstanten Durchmesser von 0,1 m von der Unterkante der DSV-Sohle bis zur
Oberkante der DSV-Kerze angenommen. Die Lange des Strémungskanals bzw. die Dicke
der darliber verbleibenden Bodenliberdeckung wurde variiert. In Bild 11 sind wiederum die
Sicherheit gegen hydraulischen Grundbruch (schwarze Linie) und der resultierende Durch-
fluss (graue Linie) dargestellt. Daraus ist ersichtlich, dass bei diesen Randbedingungen mit
einem durchgehenden hohlen Strémungskanal mit einem Durchmesser von lediglich 10 cm
eine Sicherheit gegen hydraulischen Grundbruch von n = 1 erst bei einer Bodenliberdeckung
von ca. 4 m erreicht wird. Der Durchfluss durch den hohlen Strémungskanal ist nur in relativ
geringem MaR von der Uberdeckungshéhe der Ausflussebene abhangig und betragt ca. 0,6
-0,7Is.
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Bild 11:Sicherheit gegen hydraulischen Grundbruch Uber einer hohlen, nicht sandgefiiliten
DSV-Kerze

Es ist jedoch nicht davon auszugehen, dass bereits bei der Uberpriifung der Sohldichtung
mittels Pumpversuch ein derartiger in den Unteren Sanden endender, an der Oberkante
offener und nicht sandgefillter Stromungskanal existiert hat, da ein konzentrierter Wasserzu-
fluss in 0. g. GroRenordnung beim Pumpversuch wahrscheinlich festgestellt worden ware.
Vielmehr ist anzunehmen, dass der Strémungskanal zunachst keine Verbindung zu den
Unteren Sanden oberhalb der Sohldichtung hatte und erst infolge der Reduzierung der
Auflast beim Aushub der Baugrube ein Aufbruch des Strémungskanals stattgefunden hat.

4.3 Entstehung von Stromungskanélen

Wichtig fur die Schadensanalyse ist die mégliche Entstehung der Strémungskanéle. Es ist
davon auszugehen, dass in einer DSV-Sohle herstellbedingt fuchsgangartige Kanale mit
mehreren cm Durchmesser entstehen, z. B. infolge Dusschatten. Diese sind zunachst mit
Sand gefllt, daher bei kleinem Durchmesser hydraulisch kaum wirksam (vgl. Bild 6) und
auch in Pumpversuchen nicht detektierbar.

Hohlrdume kénnen dagegen in und Uber der DSV-Sohle entstehen. Wahrend und nach dem
Produktionsprozess laufen im flussigkeitsgefillten Hohlraum (DSV-Sohle mit Kerze) folgende
Prozesse ab (vgl. Bild 12).

Nach der Herstellung einer S&ule ist das DSV-Material flissig und steht unter einem
hydrostatischen Uberdruck von ca. 1,5 - 2 bar. Durch diesen Uberdruck filtert Wasser in den
umgebenden Sand ab und Suspension dringt in den Sand ein. Beim Abfiltern konzentriert
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sich Feststoff und insbesondere Zement an der Grenzschicht Boden/Suspension. So
entsteht an der Grenzschicht DSV — Boden relativ schnell eine sehr feste Schale von
wenigen cm Dicke (vgl. Bild 12, ,Penetration, Filtration®“). Infolge der Filtration wachsen die
zuné&chst mit Flissigkeit gefillten Hohlrdume, insbesondere in den Kerzen zu.

Mit Abschluss des Disens beginnt die Sedimentation. Bei der Sedimentation sinken
Feststoffe (Boden/Zement) in der Suspension ab, wéhrend sich im oberen Bereich wasser-
reiche Suspension bzw. Wasser absetzt.

Parallel zur Filtration und zur Sedimentation steift in der DSV-Kerze die Suspension an. Die
ansteifende Suspension bildet in der schlanken Bohrung im Mergel (J < 0,2 m) eine Art
~Stopfen®, der das NachflieBen der Suspension von oben, zumal bei reduziertem hydrostati-
schem Druck (s. 0.), verhindert ('Partielle Sedimentation'). Aus dem Zentrum der unter dem
,Stopfen” liegenden DSV-Kerze kann (z&h)flissige Suspension (Dichte bis 2,0 t/m®) in einem
Umwalzungsprozess (s. u.) in das Wasserreservoir (Dichte ~ 1,1 /m® infolge Sedimentation)
eindringen (‘fingering' [SCHEIDEGGER, 1960]) und wird durch Wasser bzw. wasserreiche
Suspension ersetzt (s. Bild 13). In der DSV-Kerze entsteht ein Schlot.

' 4 — = 45,0 mNN (GOK / GW)
Doty (= —p _—
A 30,0 - 32,0 mNN
f = W )

S,d=03m

Sand

Kerze

Sohlenel = 26,0 mNN
S,d=20m

= 24,5 mNN

Logends

] Suspension

=] Wasser

(2] Suspension - Boden
11340005k dwg EZ3 Penetration / Fitration

Bild 12: Filtration und Sedimentation in flissigem DSV-Material

Das Volumen des Reservoirs Uiber einer Saule (J 2 m) betragt bei einem Absetzmal’ von 5
% ca. 240 |. Bei einer ,frisch in frisch“- Produktion kann das Volumen entsprechend groRer
sein. Das Volumen eines Schlotes mit einem Durchmesser von 10 cm betragt etwa 8 I/m.
Theoretisch kénnte also ein 240/8 = 30 m langer Schlot mit Wasser aus dem Reservoir
gefillt werden. Die Lange des Schlotes wird also durch Lage des durch die ansteifende
Suspension gebildeten ,Pfropfens” in der Kerze, durch die Geometrie der DSV-Séaule und
der Kerze und durch die Herstell(zeit)folge bestimmt.
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Bild 13: Umwalzprozess in der Suspension

Solange das von festem Dusenstrahimaterial (unten) und dinnem Filterkuchen (oben)
umschlossene Reservoir kein Wasser abgibt, ist es mechanisch stabil. Wasserverluste
kénnen beim Aushub durch das Freilegen von Schloten oder durch das Brechen des sehr
festen Filterkuchens bei aushubbedingter Belastung der DSV-Sohle entstehen.

Damit wird dann auch ein mdéglicher Fuchsgang durchstrémt und dabei die Sandfillung in

den

oberhalb liegenden Hohlraum erodiert. So entsteht ein von unten nach oben durchgéan-

giger hohler Strémungskanal.

4.4

Die

Erklarung fiir die Wasserzutritte in die Baugrube

zwei aufgetretenen Leckagen lassen sich mit den o. g. Mechanismen folgendermafRen

erklaren:
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Bei der Herstellung der DSV-Sohle verblieb eine sandgefiillte Fehlstellen in der Sohle,
die Uber die gesamte Sohlenhdhe reichte.

Durch Abfiltern und Sedimentation konnten zum einen an der Oberseite der DSV-K&rper
wassergefillte Hohlrdume entstehen, die durch die feste Schale der abgefilterten Sus-
pension zum daruberliegenden Sand abgedeckt wurden. Je nach Herstellbedingungen
konnte dieser Hohlraum auch in die DSV-Kerzen reichen und einen Schlot bilden.

Wenn ein wassergefiillter Hohlraum an der Oberseite der DSV-Saule und eine Fehistelle
Kontakt haben, dann wirkt der unter der DSV-Sohle herrschende Wasserdruck auch in
dem wassergefillten Hohlraum. Beim Baugrubenaushub von NN + 38 m auf NN + 32 m
wurde durch die Verformung der Sohle die feste Schale der abgefilterten Suspension
und damit die Abkapselung des unter hohem Wasserdruck stehenden Hohlraums zer-
stort



Dadurch konnte sich der Wasserdruck aus dem wassergefiliten Hohlraum in den Sand
Uber der DSV-Sohle entspannen und die so entstehende Strémung spult den Sand aus
der Fehlstelle in den Hohlraum. Nach Freispulung des Strémungskanals in der DSV-
Sohle nahm der hydraulische Gradient und die Durchflussmenge stieg an, bis das
Grenzgleichgewicht zwischen Stromungskraft und Auflast Uberschritten wurde und ein
hydraulischer Grundbruch im tiefliegenden Bereich der Baugrube mit Materialtransport
durch Erosion von Sand unterhalb der DSV-Sohle verursacht wurde.

Nach dem Fluten der Baugrube wurde ungeféhr ein Potenzialausgleich zwischen dem
Grundwasser auBerhalb der Baugrube und dem Wasser in der Baugrube hergestellt,
wodurch der Zufluss durch den freigespulten Strémungskanal versiegte.

Im Laufe der Flutung der Baugrube wurde die Strémungsgeschwindigkeit in dem
Erosionskanal so gering, dass sie die Sinkgeschwindigkeit der Sandkdrner unterschritt.
Dadurch konnte Sand von oben in den Erosionskanal flieRen und ihn zumindest teilwei-
se fullen, solange ausreichend Material zur Verfigung stand. Die Fullung mit Sand ver-
ursachte eine Abdichtung des Strémungskanals, so dass auch nach Lenzen der Bau-
grube und Abgrabung bis auf NN + 32 m kein merklicher Wasserzutritt festgestellt wer-
den konnte.

Durch den Abtrag von NN + 32 m auf ca. NN + 30 m wurde die Auflast Uber dem
(teil)verfullten Strémungskanal weiter reduziert. Dadurch wurde das Grenzgleichgewicht
zwischen Strémungskraft und Auflast Gberschritten und es kam zu einem erneuten hyd-
raulischen Grundbruch mit Freispllung des Strdmungskanals. Da unterhalb der DSV-
Sohle bereits ein groRerer Hohlraum existierte, fiihrte der hydraulische Grundbruch zu
einem plétzlichen Wasseraustritt mit hoher Intensitat.

5 Zusammenfassung und Schlussfolgerung

Die wahrscheinliche Ursache fir die Wasserzutritte war zunachst eine Fehlstelle, die tUber
die gesamte Hohe der DSV-Sohle reichte. Diese Fehlstelle hatte Verbindung mit einem
wassergefillten Hohlraum, der durch Abfiltern und Absetzen der Suspension Uber den DSV-
K&rpern entstehen kann und der auch teilweise als vertikaler Schlot in die DSV-Kerzen
hineinreichen kann. In den Hohlraum ist Sand aus der Fehlstelle in der Sohle erodiert. Durch
den so entstandenen, nicht sandgefiillten Strémungskanal (Fuchsgang) konnte das unter
hohem Druck stehende Wasser nahezu widerstandslos flieBen und dadurch einen hydrauli-
schen Grundbruch erzeugen. Nach Flutung der Baugrube fiillte sich der Stromungskanal mit
Sand und dichtete sich. Durch weiteren Bodenaushub wurde die Sanduberdeckung redu-
ziert, wodurch das Grenzgleichgewicht zwischen Strémungskraft und Auflast Uiberschritten
wurde. So entstand ein hydraulischer Grundbruch an derselben Stelle, an der sich bei der
vorhergehenden Leckage bereits eine bevorzugte Wasserwegsamkeit eingestellt hatte.
Dadurch wurde der alte Stromungskanal und der zugehérige, durch Materialaustrag gebilde-
te Hohlraum unter der DSV-Sohle wieder aktiviert
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Urséchlich fur die Wasserzutritte kbnnen Hohlrdume in der DSV-Sohle und den DSV-Kerzen
sein, die auf das Sedimentations- und Filtrationsverhalten der Suspension zurlickzufihren
sind. Zukunftig sollte bei entsprechenden hydraulischen Randbedingungen gepruft werden,
welche Sedimentations- und Filtrationsbedingungen vorliegen. Es ist ggf. erforderlich, das
Absetzmall der Zementsuspension auf ein Mall von unter 5 % nach 24 Stunden zu be-
schranken.
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Versagen vorgespannter Verbauanker, Charakterisierung,
Ursachen, Sicherung und Sanierung

Dr.-Ing. Thomas Voigt
Ed. Zublin AG, Stuttgart

1 Einleitung

Vorgespannte Verpressanker wurden Ende der fiinfziger Jahre durch die Fa. Bauer,
Schrobenhausen, erfunden. In den mittlerweile vergangenen fast 50 Jahren hat sich der
Verpressanker zu einem wichtigen und bei verschiedenen Bauvorhaben unverzichtbaren
Bauteil entwickelt. Verschiedene Bauformen, Materialien und Herstellverfahren wurden in
diesem Zeitraum durch eine Vielzahl von Firmen eingesetzt und getestet. Ob Verbundanker,
Druckrohranker, Einstabanker, Litzenanker oder wiederausbaubare Varianten aus Stahl oder
Kunststoffen; alle Arten an Verpressankern stellen heute an der richtigen Stelle eingesetzt
und korrekt hergestellt ein sicheres und wirtschaftliches Bauverfahren dar.

Das Ergebnis der jahrelangen Entwicklungen hat Eingang gefunden in die derzeit in
Deutschland gtiltige DIN EN 1537 (Januar 2001), die den Einbau, die Prifung und die
Uberwachung von Dauer- und Kurzzeitankern regelt. In Folge der jahrelangen Erfahrungen
und umfangreicher Herstellkontrollen sind Schaden an Verpressankern selten geworden und
werden in den meisten Fallen rechtzeitig entdeckt. Wie bei jedem Bauverfahren kann es
jedoch hin und wieder zu unerwarteten Versagenszustdnden kommen.

2 Aligemeines

Verpressanker sind Bauteile, bei denen ein in den Baugrund eingebrachtes Zugglied durch
Einpressen von Mbrtel im hinteren, rdumlich begrenzten bodenseitigen Teil fixiert wird
(Verpresskorper), so dass am vorderen Ankerkopf eine Zugkraft aufgebracht werden kann,
die ein zu verankerndes Bauteil in seiner Lage fixieren kann.

Bauteil

Kopfssitige Kraftverankerungsbereiche
Verankerung JRTTCETL LU CEITP R
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Bild 2: Prinzipielle Kraftiibertragung bei einem Verpressankers
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2.1 Aufbau eines Verpressankers

Die wesentlichen Bauelemente eines eingebauten Verpressankers unter Funktion kénnen
der nachfolgenden Grafik entnommen werden.

Bauteil

Kopfseitige

Verankerung

Bohrloch
.‘7. Hullrohr
' ~~~~~~~~~~~~~~~~~ Zugglied
Auflagerplatte Sl TSRS ‘ rpresskorper
Auflager W

Abbildung 1: Prinzipieller Aufbau eines Verpressankers

Es sind dies im wesentlichen

o der Verpresskérper, der die Ubertragung der Zugkraft aus dem Zugglied in den Bo-
denkdrper gewahrleisten soll,

e das Zugglied, dass die Zugkraft von dem zu verankernden Bauteil weit genug in den
zurlickliegenden Bodenkdrper transportieren soll,

o die kopfseitige Verankerung, die die Zugkraft aus dem Zugglied aufnehmen und in
die unterliegende Auflagerplatte transportieren soll,

o die Auflagerplatte, die die Verteilung der konzentrierten Kraft aus der kopfseitigen
Verankerung in das unterliegende Auflager tbernehmen soll,

e das Auflager, das die planmaRige Einleitung der Krafte aus der Auflagerplatte in das
zu verankernde Bauteil sicherstellen soll (hinsichtlich der Gréfe und der Richtung der
einzuleitenden Kraft),

e das rickzuverankernde Bauteil selber, das die lokal zugewiesenen Kréfte aus dem
Auflager schadlos aufnehmen muss.

Auflagerplatte und Auflager kdnnen u. U. ein Bauteil sein. Das Hullrohr ist primar fur die
Kraftibertragung nicht erforderlich, schitzt jedoch mittelfristig das Zugglied vor schédlichen
Einflussen (Korrosion). Koppelmuffen zur Verlangerung der Zugglieder sind nicht dargestellt.

Alle Bauteilelemente des Tragsystems ,Verpressanker” sind in Reihe geschaltet, so
dass bei dem Ausfall eines Bauteilelementes das gesamte Tragsystem des Verpress-
ankers versagt. Eine Redundanz liegt nicht vor. Bei der Herstellung eines Verpressan-
kers ist somit bei allen verwendeten Bauelementen und Herstellungsprozessen &u-
Rerste Sorgfalt erforderlich.
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2.2 Gefahrdungspotentiale eines Versagens

Betrachtet man die einzelnen Bauteile und die Herstellungsprozesse eines Verpressankers,
so kann man das Versagen eines Verpressankers in folgende wesentliche Hauptkategorien
einordnen:

1. Zeitlich
- wahrend der Planung
- wahrend der Herstellung
- nach dem fertigen Einbau im Endzustand (temporar oder permanent)

2. Auftretensart
- “duktil* mit Anktindigung
- schlagartig ohne Ankiindigung

3. Umfang
- lokales Einzelankerversagen innerhalb der verankerten Gesamtkonstruktion

- Komplettversagens der verankerten Konstruktion

4. Auswirkung
- Gefahr fiir Leib und Leben / rein wirtschaftlicher Schaden
- Reparabel / Irreparabel

Ein Versagen, das sich ankindigt, egal ob im Bau- oder Endzustand, ist selbstredend
gunstiger als ein plétzlich eintretendes Versagen, das weder erwartet wird noch rechtzeitig
beobachtet werden kann oder so ungewéhnlich ist, dass im Regelfall die Anzeichen nicht
erkannt werden.

Nun kann man erfahrungsgemaR davon ausgehen, dass sich die deutliche Mehrzahl der
Versagensfalle eines Verpressankers ankundigt. Verformungen einer verankerten Konstruk-
tion oder iberméRig abfallende Ankerkrafte kdnnen deutliche Hinweise auf ein Versagen
sein.

Von Bedeutung ist in diesem Zusammenhang allerdings der Zeitpunkt, zu dem die ,rechtzei-
tige* Beobachtung gemacht werden kénnte. Wahrend der Gesamtbauphase eines Bauwer-
kes kann noch davon ausgegangen werden, dass fachkundiges Personal auf der Baustelle
vorhanden ist, das sich ankindigende Versagensmechanismen erkennt und rechtzeitig
geeignete Gegenmaflinahmen ergreift.

Schwieriger ist jedoch der Fall, bei dem sich das gesamte Bauwerk im Zustand seiner
Endnutzung befindet. Dies ist ein Zeitpunkt, zu dem sich i. d. R. keine Baufachleute mehr vor
Ort befinden, die einsetzende Warnzeichen in Form von zunéchst noch kleinen Verformun-
gen oder Rissen in angrenzenden oder aufgehenden Bauteilen erkennen und vor allem
richtig zuordnen kénnen. Auch lokale Einzelankertotalausfélle, die zunéachst noch keine
direkten Auswirkungen auf die Standsicherheit oder die Gebrauchstauglichkeit des Gesamt-
bauwerks haben, werden u. U. nicht oder zumindest nicht rechtzeitig entdeckt. Dies ist
besonders kritisch bei Konstruktionen die zum sogenannten Reisverschlusseffekt neigen
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oder normalerweise nicht zugénglich sind. Fir diese Félle sind besondere Vorkehrungen zu
treffen, z. B. in Form von (automatisierten) messtechnischen Uberwachungssystemen oder
regelmaBigen Begehungen durch fachkundiges oder eingewiesenes Personal.

2.3 Bewertung der Gefahrdungspotentiale

Bei einer fachgerechten Installation eines Verpressankers unter Verwendung der geeigneten
Materialien ist das System Verpressanker fur den spateren Nutzer ein sicheres Bauteil. Die
meisten Versagensfélle treten direkt noch wahrend der Herstellung bzw. der Abnahmepri-
fung auf und kénnen somit rechtzeitig entdeckt und fachgerecht saniert werden.

Dies betrifft insbesondere die Grenztragfahigkeit des Verpresskdrpers und der einzelnen
Elemente des Ankers mit dem zu verankernden Bauteil zu. Da bei der Abnahmeprifung die
héchsten zu erwartenden Lasten in dem gesamten Tragsystem auftreten, kann davon
ausgegangen werden, dass im Regelfall bei dieser gegentber der spateren Gebrauchslast
auftretenden ,,Uberlastung“ eventuelle Schwachstellen im System erkannt werden. An dieser
Stelle sei betont, dass die Abnahmeprifung ja nicht nur dem Verpresskorper des Anker
dient, sondern auch der Uberpriifung und Bewertung des Gesamttragsystems mit Ankerauf-
lager und zu verankerndem Bauteil.

Nach einer erfolgreichen Abnahmeprifung sind nur noch wenige Versagensursachen
vorstellbar:

o Uberlastung des Systems durch falsche Planung
o Korrosion einzelner Bauteile

¢ Anderung von wesentlichen Randbedingungen

e Beschadigung des Ankerkopfes

Eine falsche Planung ist natlrlich mdoglich, jedoch durch das hierzulande angewendete
Vieraugenprinzip durch Hinzuziehung eines Prifingenieurs als sehr unwahrscheinlich
anzusehen. Bei groflen BaumaRnahmen sind zumeist im Vorfeld auch erfahrene Bodengut-
achter involviert, die i. d. R. Hinweise auf ungewdhnliche Randbedingungen aufzeigen.

Die Korrosion einzelner Bauelemente ist ebenso mdglich, wenngleich hier die Erfahrungen
des Autors mit denen von Wichter und Meiniger [2] Ubereinstimmen, dass in den meisten
Fallen von Korrosionsschaden Herstell- oder Planungsfehler vorliegen und dieser Fall somit
bis zu gewissen Restrisiken steuerbar ist. Hinzuweisen ist bei den Korrosionsschaden jedoch
auf die Thematik des chemischen Angriffs von Grundwédssern auf den Zementstein (Thau-
masitproblematik, COy).

Schwierig ist die Bewertung der Gefahr sich nachtraglich &ndernder Randbedingungen.
Werden die Anderungen durch BaumaRnahmen hervorgerufen, kann noch mit hoher
Wahrscheinlichkeit davon ausgegangen werden, dass der neue Planer ein evil. Risiko
erkennt und VorsorgemalBnahmen trifft. Ein gewisses unkalkulierbares, wenn auch sehr
unwahrscheinliches Restrisiko besteht allerdings darin, dass sich die Randbedingungen der
urspringlichen Planung unbemerkt so dramatisch &ndern, dass dies zu einem Versagen
fuhrt. Vorstellbar ware dies z. B. durch einen langsam ansteigenden Grundwasserspiegel
infolge abgestellter Bergwerkwasserhaltungen oder eine unbemerkt ausfallende Drainage.

162



Die haufigste und geféhrlichste Versagensursache nach der Abnahmeprifung ist jedoch
durch eine Beschadigung des Ankerkopfes, hauptséchlich durch weitere BaumaRnahmen
gegeben. Anprall von Baugeraten, insbesondere von Aushubgerdten oder Schalungen die
am Kran hangen und gegen die Verbauwand prallen, haben in der Vergangenheit haufig zu
beschadigten Ankerkdpfen gefiihrt. Diese Beschadigungen werden von den dem Spezialtief-
bau folgenden Gewerken oftmals nicht als geféhrliche Schadigung erkannt oder bewusst
ignoriert, da der Verursacher ggf. Kosten fir eine Reparatur zu tragen hatte. Sie missen
nicht unbedingt einen sofortigen Ausfall des Ankers bewirken sondern kénnen auch zeitver-
setzt zu einem Versagen fiuhren. Aus diesem Grund ist diese Art des Versagens nach der
erfolgten Abnahmeprifung besonders gefahrlich und bedarf bei der Begehung von Baugru-
ben stets der besonderen Aufmerksamkeit der Bauleitung.

Unternimmt man den Versuch, die moglichen Versagensursachen aufzulisten und in die
Kategorien ,Versagen wahrend der Herstellung® und ,Versagen nach der Herstellung* zu
kategorisieren, ergibt sich fur den Regelfall folgendes Bild, wobei mit Zeitpunkt ,nach
Herstellung® bei temporaren Verbauten die Fertigstellung der Baugrube gemeint ist und bei
permanenten Verankerungen die Ubergabe des Gesamtbauwerkes an den Auftraggeber:

b iift wéahrend | nach

apgepru Herstel- | Herstel

Versagensursache durch lung | lung

Verpressmaterial Produktherstellung / X
Abnahmeprifung

Kraftibertragung Verpresskérper / Boden Abnahmeprifung X X

Kraftiibertragung Verpressmaterial / Zugglied Abnahmepriifung X

Zugglied Produktherstellung / X X?)
Abnahmeprifung

Auflager Produktherstellung / X
Abnahmeprifung

Auflagerplatte Produktherstellung / X
Abnahmeprifung

kopfseitige Verankerung (Material) Produktherstellung / X
Abnahmeprifung

kopfs. Verankerung (duRere Gewalteinwirkung) standige Baustellen- X

begehung

zu verankerndes Bauteil Produktherstellung / X
Abnahmeprifung

Planung Vieraugenprinzip X X

Anderung von technischen Randbedingungen X

bzw. unbemerkte Nutzungsénderungen

Der Begriff Produktherstellung beinhaltet, dass die eingesetzten Produkte (z. B. Litzen,
Keiltrager, Keile, Zemente, Fette, Hillrohre etc) industriell gefertigt sind, wahrend ihrer
Herstellung einer Qualitdtsiberwachung unterliegen und in einwandfreiem Sollzustand auf
die Baustelle gelangen.

") Bei der Kraftiibertragung vom Verpresskdrper zum Boden kann es durch nicht erkannte
chemische Einflisse ggf. zu Tragféhigkeitsverlusten kommen.
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%) Das Zugglied kann im Lauf der Zeit bei ungentigender bzw. beschadigtem Korrosions-
schutz korrodieren und ggf. spréde versagen.

Beispiele fur das Aufdecken eines Versagens wahrend der Herstellung sind

e eine nicht erfolgreiche Abnahmepriifung, da der Verpresskorper zu grof3e
Verschiebungen aufweist
= Nachverpressung oder neuer Anker

e zu groRe Verschiebungen / Schiefstellungen des zu verankernden Bauteils
=> Ertlichtigung des zu verankernden Bauteils

e sich unzulassig verbiegende Auflager und Auflagerplatten
=> Austausch der Bauelemente
Die Ubersicht zeigt, dass das Versagen eines Verpressankers in aller Regel mit der erfolgten
Abnahmeprifung, also mit der Versetzung in den Gebrauchszustandes auf ein Restrisiko
minimiert werden kann.

In der Planung ist bei der Betrachtung des Restrisikos auch die potentielle Auswirkung auf
die Standsicherheit des Gesamtsystems zu bewerten. Hier sind Uberwiegend wasserdruck-
belastete Konstruktionen gefahrdeter als rein erddruckbelastete Konstruktionen. Bei Uber-
wiegend erddruckbelasteten Konstruktionen kann durch eine Erddruckumlagerung die
Schadstelle entlastet und damit ggf. friher stabilisiert bzw. zumindest nicht progressiv
belastet werden.

3 Beispiele unerwarteten Versagens

Trotz eines erfolgreich angewandten umfangreichen Vorschriftenwerks und den offensichtli-
chen Bemiihungen aller Beteiligten kann es durch zuféllige Ereignisse zu einem Versagen
von Verpressankern im Gebrauchszustand kommen.

3.1 Beispiel 1

Bei einer ca. 14 m tiefen dreilagig verankerten Spundwandbaugrube waren die ersten beiden
Ankerlagen bereits erfolgreich hergestellt. Verwendet wurde in der zweiten Ankerlage ein
Stabstahlanker mit 12 Staben der Gute 1420/1570. Herstellung und Abnahmeprifungen
waren erfolgreich und zeigten keinerlei Auffalligkeiten. Auch Verbauwandmessungen
wahrend der Aushubphasen fir die dritte Ankerlage zeigten keine besonderen Abweichun-
gen von den prognostizierten zu erwartenden Verformungen.
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Abbildung 2: Prinzipieller Querschnitt Verbau Baugrube Beispiel 1

Abbildung 3: Ankerkopf nach dem planmaRigem Absetzen mit und ohne Schutzkappe

Wahrend der Herstellarbeiten der dritten Ankerlage wurden vom Baustellenpersonal jedoch
einzelne schussahnliche Gerdusche vernommen, deren Ursache sich zundchst niemand
erklaren konnte. Nach einigen Tagen wurde von der Bohrmannschaft bemerkt, dass Wasser
von oben niedertropfelte, das offenbar aus den Ankerképfen der zweiten Ankerlage stammte
und in den Vortagen nicht beobachtet worden war. Daraufhin wurden die Ankerképfe der
oberen Lage mit Leitern inspiziert. Hierflir mussten die Schutzkappen der Anker entfernt
werden, um die Verkeilung in Augenschein nehmen zu kénnen.

Bei der Begutachtung der wasserfihrenden Ankerkdpfe wurde festgestellt, dass einzelne
Stabe nicht mehr den Stahliiberstand wie nach dem Absetzen der Ankerlast aufwiesen,
sondern augenscheinlich durch die Verkeilung durchgerutscht waren. Einzelne Stédbe waren
ganz im Ankerkopf verschwunden, so dass Wasser durch den entstandenen Hohlraum
flieRen konnte.
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Abbildung 4:  Ankerk&pfe bei der Inspektion nach dem Entfernen der Schutzkappe mit
einzelnen gerutschten Stében

Eine anschlieRende Inspektion der gesamten bisher hergestellten Anker ergab, dass
zahlreiche Anker die selben Erscheinungen aufwiesen, Stabe teilweise oder ganz durch die
Verkeilung gerutscht waren. Die vom Baustellenpersonal vernommenen schusséhnlichen
Gerausche stammten offenbar von dem ruckartigen Durchrutschen der Einzelstédbe durch
den Ankerkopf. Die Tragfahigkeit der Anker der noch nicht ganz hergestellten Baugrube war
damit in dramatischer Weise nicht mehr mit ausreichender Sicherheit gewéhrleistet.
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Da zunéchst sowohl die Ursache als auch der Umfang des Tragféhigkeitsverlustes der Anker
vollkommen unklar war, wurde als Sofortmaf3nahme zur Verhinderung eines evtl. drohenden
kompletten Verbauversagens eine ausreichende Berme angeschittet, um die Standsicher-
heit der Verbauwand zu gewabhrleisten.

Die nachfolgende Ursachenforschung kam letztendlich zu dem Schluf}, dass einzelne
Chargen der gelieferten Zentrierstiicke in der Mitte der Kopfkonstruktion materialtechnische
Abweichungen von den SollmaRen aufwiesen, die auf den ersten Blick nicht zu erkennen
waren. Ebenso wiesen einzelne Chargen der gelieferten Keile eine nicht ausreichend
scharfkantige und stabile Riffelung auf.

Beides fuhrte zu dem Effekt, dass die Stébe infolge der steigenden Ankerlast durch den
nachfolgenden Weiteraushub durch die Verkeilkonstruktion durchrutschen konnten.

Soweit noch ausreichend Stibe mit geniigend Uberstand vorhanden waren, wurden so
schnell wie méglich zusatzliche Ankerkdpfe aufgesetzt, um die Stébe festzuhalten und den
Anker zu sichern. Um zu Uberprifen, inwieweit die Anker noch verwendbar waren, wurden
die neuen Sicherungsankerképfe mit einem duReren Gewinde ausgebildet, um Abhebever-
suche durchfiihren zu kénnen. Diese waren erforderlich um zu Uberprifen, welche Traglast
die einzelnen Anker noch besal’en und welche Last den vorhandenen Ankern in Abhéngig-
keit der noch verfigbaren Stabanzahl und der noch zur Verfiigung stehenden zu keilenden
Uberstande noch zugewiesen werden konnte.

Eine Verdnderung der Tragfahigkeit der Verpresskorper wurde nicht festgestellt, so dass
Anker, soweit sie aus Sicht des Ankerkopfes wie oben beschrieben gefasst werden konnten,
wieder verwendet werden konnten.

Abbildung 6: aufgesetzter zweite Sicherungsankerkdpfe (ausgebildet fur Abhebeversuche)

Soweit der Uberstand der urspriinglichen Stébe nicht ausreichend lang genug war um einen
zweiten Keiltrager anzubringen bzw. zu viele der Stabe nicht mehr gefasst werden konnten,
mussten neue Ersatzanker gesetzt werden.
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3.2 Beispiel 2
Far einen Tunnel in offener Bauweise wurde eine bis zu ca. 15 m tiefe Spundwandbaugrube

mit bis zu drei Ankerlagen hergestellt. Verwendet wurden fir die Verankerung Litzenanker
der Gite St 1570/1770 mit maximal 7 Litzen.

Verpressanker Quartar
bIS max. 880 kN '

Abbildung 7: Ansicht der pIanmaBlgen Spundwand

Im fraglichen Baugrubenabschnitt waren in der ersten Ankerlage funf Doppelbohlen von
jeweils vier Verpressankern mit finf Litzen Uber eine Gurtung gestutzt. Die erste Lage
Quartdranker war mir erfolgreichen Abnahmeprifungen hergestellt und der Aushub fir die
Erstellung der zweiten Ankerlage ausgefihrt, als die Bauleitung bei der morgendlichen
Baustellenbesichtigung an einer Stelle einen dramatischen Zustand des Verbaus feststellen
musste.
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Abbildung 8: Verbau im Zustand der Entdeckung des Ankerschadens

Die Anker eines Gurtungsabschnittes hatten in der Nacht versagt. Die Gurtung hing nur noch
lose gehalten zwischen der Spundwand und einem davorstehenden Brunnenrohr einge-
klemmt vor der Spundwand. Der nicht mehr gestiitzte Spundwandkopf hatte sich dramatisch
Uber zwei Meter in die Baugrube hinein verformt. Das Spundwandprofil hatte sich durch die
entfallende Stutzung aufgebogen und quasi ein Zugband ausgebildet (Bild 9).

Die jeweils links und rechts benachbarten Anker hatten die Zusatzlast aus den ausgefallenen
Ankern aufnehmen kénnen und erfreulicherweise gehalten. Ein ReilBverschlusseffekt konnte
damit verhindert werden, der durch das hoch anstehende Grundwasser zu einer Flutung der
gesamten Streckenbaugrube und zu einem auBerst groRen wirtschaftlichen Schaden gefihrt
hatte.

Als RettungsmafRnahme wurde auch hier sofort eine Berme vor die fragliche Stelle ange-
schiittet.

In der Baugrube wurde einer der fiinfldchrigen Keiltrager gefunden, bei dem zwar alle Keile
noch enthalten, jedoch drei Litzen nicht mehr vorhanden und die beiden anderen Litzen
bodenseitig hinter den Litzen gerissen waren. Offenbar waren drei der finf eingesetzten
Litzen durch die Keile durchgerutscht und die beiden verbleibenden Litzen konnten die Last
nicht mehr aufnehmen. Weitere Keiltrdger wurden nicht gefunden.
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Abbildung 9: a) Spundwand am Verbaukopf als ,Zugband* am Tag der Entdeckung

b) Ankerkopf mit zweitem Keiltrager als Sofortsicherung

Auf Grund des Schadensbildes musste zundchst davon ausgegangen werden, dass auch in
diesem Fall die Verkeilung der Litzen Ursache des Schadens war. Auch hier wurden im
Rahmen der sofortigen Inspektion der Anker bei einigen Ankern offenbare Veranderungen im
Litzenlberstand gegentiber dem Einbauzustand festgestellt. Daher wurden zur Schadensmi-
nimierung als SofortmaRnahme auf allen noch erreichbaren Ankern mit gentigend Uberstand
zweite Keiltrager installiert um die Anker zu sichern.

Im Lauf der Untersuchungen stellte sich heraus, dass in diesem Fall die Schadensursache
nicht ganz eindeutig zu lokalisieren war. Beteiligt waren vermutlich die folgenden Ursachen:

a)

b)

Verwendet wurden stellenweise anscheinend stark verschmutzte bzw. angeros-
tete Keiltrager und Keile. Hier wurde vom ausfiihrenden Personal offenbar nicht
immer ausreichend auf die erforderliche Sauberkeit geachtet

Méglicherweise sind durch den temporaren Einsatz einer falschen Ersatzspann-
presse die Litzen und Keile beim Spannen beschadigt worden. Bei der vermutlich
zeitweise eingesetzten Spannpresse eines anderen Ankersystems bewirkt der
Aufbau, dass sich die Presse teilweise auf die Keile abstitzt und die Litze beim
Spannen nicht komplett freigeben sondern durch die Keile gezogen wird. Hier-
durch kénnte sowohl die Litze als auch die Riffelung der Keile beschadigt worden
sein.

Inwieweit Toleranzen an den Keilen und Keiltrdgern zum Versagen beigetragen
haben, konnte nicht abschlieRend geklart werden, ist aufgrund der vorgenomme-
nen materialtechnischen Untersuchungen mit leichten Abweichungen auflerhalb
der Toleranzen an einzelnen Elementen jedoch nicht ganz auszuschliefRen.

Als Gegenmafinahme wurden bei den weiteren Arbeiten die von den Ankermannschaften
der Subunternehmer verwendeten Materialien neben der normalen Eingangskontrolle einer
erweiterten arbeitsbegleitenden Uberwachung unterzogen.
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Durch die groBen Verformungen der Spundwand, die weit in das Lichtraumprofil des
Bauwerkes hineinragte, musste diese zuriickgebaut werden um das Bauwerk errichten zu
kénnen. Hierzu wurde folgende Ma3nahmen durchgefiihrt:

1. Aufbau einer ausreichenden Vorschittung fur die nachfolgenden Arbeiten

2. Einbau einer zweiten Spundwand hinter der schadhaften Verbauwand

3. Abdichten des Raumes zwischen alter und neuer Spundwand mit einem Disen-
strahlkdrper

4. sukzessive Ruckbau der alten Spundwand und Anbringung von seitlichen Blechen

zwischen alter und neuer Spundwand

Setzen einer neuen ersten Ankerlage

weiterer sukzessiver Riickbau der alten Spundwand mit seitlicher Verblechung

7. Setzen der zweiten Ankerlage

oo

Abbildung 10:  Prinzipieller Ablauf der Sanierung
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4 Zusammenfassung

Verpressanker fiir temporare oder permanente Einsatzzwecke sind heute Stand der Technik
und erprobte, sichere und wirtschaftliche Bauelemente. Trotz der mittlerweile standardmaRig
sehr gut ausgebildeten Herstellkontrollen der Einzelelemente und einzusetzenden Baustoffe
sowie der Herstellung selber, kann es durch unerwartete Ereignisse zu einem Versagen
einzelner Anker kommen.

Ist die Ursache fur einen Ankerschaden nicht sofort ersichtlich und damit hinsichtlich der
Gesamtsstandsicherheit der Verbauwand klassifizierbar, sollte vorsichtshalber zunachst von
einem systematischen Fehler ausgegangen werden, der weitere Anker betreffen kann.
Entsprechende MaRnahmen, beispielsweise die Stabilisierung der Verbauwand mit einer
Vorschuttung zur Sicherung der Verbauwéande sind unverziglich zu veranlassen.

Bei Verpressankern fiir permanenten Einsatz sollten geeignete Uberwachungsprogramme
aufgestellt werden, die hinsichtlich Art und Umfang auf das Geféahrdungspotential bei einem
Versagen des Verpressanker abzustimmen sind.
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Gashydrat-Mechanik
Ein geotechnischer Beitrag zur Katastrophenforschung

Prof. Dr.-Ing. Volker Feeser und Dr. rer.nat. Klaus Hoffmann
Institut fir Geowissenschaften - Fachgebiet Ingenieurgeologie/Geotechnik
Christian-Albrechts-Universitat zu Kiel

Megarutschungen von Tiefseehdingen zchlen zu den Auslosern von Tsunamis. Als ein wesent-
licher Motor submariner Rutschungen gilt der Zerfall von Gashydraten. Den physikalisch-
chemischen Mechanismen des komplexen Prozesses der Gashydratbildung und -zersetzung in
Tiefseesedimenten kommt somit grundsditzliche Bedeutung in der Katastrophenforschung zu.
An der Universitit Kiel arbeitet die einzige deutsche Forschergruppe auf dem Sektor
., Mechanik Gashydrat fiihrender Sedimente®. Es wurde ein Gashydrat-Test-System (GTS)
entwickelt und gebaut, das die Messung der bodenmechanischen Eigenschaften von Sedimen-
ten bei Bildung und Zerfall von Gashydrat im Labor unter realen Tiefseebedingungen
ermoglicht. Erste vergleichende Pilotversuche zum Kompressions- und Kriechverhalten von
Eis und THF (Tetrahydrofuran)-Hydrat fiihrenden Sedimenten zeigen, dass eine Ubertragung
der bodenmechanischen Eigenschaften gefrorener Sedimente auf Gashydrat fiihrende
Sedimente nicht moglich ist.

1 Einfihrung

Gashydrate sind eisahnliche, feste Verbindungen, die in der Offentlichkeit als ,brennendes
Eis“ bekannt wurden. Sie gehéren chemisch zu den Einschlussverbindungen oder Clathra-
ten, deren kristalline Elementareinheit aus einem polyedrischen Kéfig von Wassermolekilen
besteht, in welchem ein Gastmolekil eingeschlossen ist. Bisher sind drei unterschiedliche
Gitterstrukturen bekannt (SI, Sll, SH), wobei die beiden am haufigsten auftretenden Struktu-
ren Sl und SlI im kubischen System kristallisieren. Der Kristallbau der Clathrate ergibt sich
aus einer dichten Packung der polyedrischen Elementareinheiten (Bild 1). Gastmolekule sind
Gasmolekile mit einem Durchmesser kleiner als der des Propanmolekils, wie z.B. Methan,
Kohlendioxid oder Schwefelwasserstoff. Gashydrate sind daher in der Natur an das Vor-
kommen von biogenem Gas gebunden [1].

Die friher nur akademisch interessante Gashydratforschung bekam in den 30er Jahren des
20. Jahrhunderts erste praktische Impulse durch unerwiinschtes Auftreten von Gashydrat-
pfropfen in Erdgasleitungen. Die geologische Erkundung riesiger Gashydratmengen in den
Sedimenten der Weltmeere und die Aussicht auf deren wirtschaftliche Nutzung initiierten seit
den 80er Jahren ein Anwachsen der Gashydratforschung. Nach neueren Schatzungen
Ubertrifft die in Gashydraten gespeicherte Menge an Methan die anderer Kohlenstoffreser-
voire um ein Vielfaches.

Infolge ihrer Eis ahnlichen Eigenschaften kénnen Gashydrate im Sediment einen inter-
stitiellen Zement bilden, umschliefen dabei die Kornpartikel, wobei sie den Porenraum
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ausfullen, ohne das Korngefiige zu stéren (Bild 3). Ferner bilden sie segregierte Lagen, hier
ist durch das Kristallwachstum eine Verdrangung des Sediments mit einer Stérung des
Korngefliges verbunden (Bild 4). In beiden Fallen fuhrt die Anwesenheit von Hydrat zu einer
mechanischen Verfestigung des Tragersediments [2].

—— Wasser-
molekile 1 i::(aﬂge

Gasmolekiile

Bild 1: Kristallbau der Gashydrate. SI-Typ. SO 165-2 22-1 8117
Kéfigdurchmesser 35-55 nm
(GEOMAR Kiel). Bild 3: Gashydrat in marinen

Sedimenten. Interstitielle Hydrate in
sandigen Sedimenten [5].

Methane

&lce

$
lce-Waler Phase Boundary

100 4 F 10
Methane & =
£ \ Water & Gas I %
ﬁ Methane g
8 5004 Hydrate Q
& lce o
1000 &G
10000 1 — I.. - -
40 0 10 20 30 40
Temperature (°C)
Bild 4: Gashydrat in marinen Sedimen-
Bild 2: p-T-Phasendiagramm fiir ten. Segregierte Lagen in schluffiger
Methanhydrat [4]. Tonmatrix (Foto: I. Albrecht).
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Das thermodynamische Stabilitatsfeld von Gashydraten liegt im Bereich hoher Driicke und
geringer Temperaturen (Bild 2). Gashydrate kommen daher weltweit in marinen Sedimenten
im Bereich der Kontinentalhdnge vor. Voraussetzung sind Wassertemperaturen unter 5°C
und Wassertiefen groRer 300 m. Die Stabilitdtszone im Meeresboden wird aufgrund der geo-
thermischen Tiefenzunahme auf wenige hundert Meter beschrankt [3].

Durch eine Erhéhung der Wassertemperatur, z.B. infolge verdnderter Meeresstrémungen,
zerfallen Gashydrate wieder zu Wasser und freiem Gas. Im Sediment entsteht dann ein
erheblicher Gasiiberschuss. Es bauen sich Porengas-Uberdriicke auf, mit der Folge, dass
die effektiven Spannungen im Korngerist der betroffenen Sedimente drastisch abnehmen
oder sogar aufgehoben werden. In diesem labilen Zustand kdnnen geringe Stérungen, z.B.
durch mikroseismische Ereignisse, ausreichen, um ein groRflachiges Versagen der Tiefsee-
hange auszulésen. Die Zusammenhéange zwischen Massenbewegungen und Gashydratpro-
zessen werden durch paldoozeanografische Indizien erhértet [6].

Durch Gashydratzersetzung ausgeléste Mega-Rutschungen missen daher als einer der
wesentlichen Ausléser von Flutwellen eingestuft werden. Bis heute fehlt es an rechnerischen
Stabilitdtsanalysen des Systems ,Gashydrat fihrende Tiefseehange®. Fir Standsicherheits-
berechnungen ist die Quantifizierung des bodenmechanischen Stoffverhaltens Gas und
Gashydrat fuhrender Sedimente unerlasslich, welches bis heute nur in Ansatzen bekannt ist
[7]. Véllig unbekannt sind die mechanischen Reaktionen in Sedimenten auf die chemischen
Prozesse der Bildung und Zersetzung von Gashydraten (Bild 5).

normal
consolidation

%4

gas hydrate
formation

|

Devioloric stress

Hydrate

gas hydrate
decomposition

Bild 5: Ungeklarte Grundsatzfragen: Wie werden Spannungsgeschichte und Porenraum
durch Bildung und Zerfall von Gashydrat beeinflusst? Wie hoch ist das Kollapspotential des
Sediments?
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An der Universitat Kiel wurde ein Gashydrat-Test-System (GTS) entwickelt und gebaut [8].
Mit Hilfe dieses Versuchsstandes werden erstmals Untersuchungen der bisher unbekannten
Spannungs-Verformungs-Geschichte von Sedimenten wahrend der Bildung und des Zerfalls
von Gashydrat unter simulierten Tiefseebedingungen erfolgen. Die Kenntnis dieser Zusam-
menhange ist die bodenmechanische Voraussetzung fir eine zielsichere Prognose der
Stabilitdt Gashydrat fihrender Tiefseehdnge.

2 Gashydrat-Test-System (GTS)

Das Konzept des GTS wurde auf die Durchfiihrung von Spannungs-Verformungs-Versuchen
unter geostatischen Ky-Spannungszustdnden ausgelegt. Gegenlber den klassischen
Odometern besitzt das GTS allerdings eine geschlossene mechanisch-kalorimetrische 200
bar-Hochdruckzelle und eine technische Ausstattung zur Messung der kompletten Span-
nungs- und Gas/Wasserdruck-Zustande (Bild 6). Die realisierte Versuchstechnik erlaubt die
Durchfuhrung echter Elementversuche und besitzt gegeniiber der Triaxialversuchstechnik,
trotz des Nachteils der eingeschrankten Spannungspfadvariabilitat, den Vorteil, dass durch
den ungehinderten Zugang an den Prifkérper Messungen der thermischen, elektrischen
oder akustischen Leitféahigkeit des Prufkérpers mdéglich werden, die fur eine thermodynami-
sche Prozessinterpretation unerlasslich sind.

Bild 6: Gashydrat-Test-System (GTS).

Mechanisch-kalorimetrische Experimental- Bild 7: Gashydrat-Test-System (GTS).
zelle wéhrend der Erprobung im Rahmen Gesamtansicht der Versuchsanlage. Die
der Inbetriebnahme, fertig verkabelt im Klimakammern der Experimentalzelle und
Belastungsrahmen (ohne Klimakammer). des Vorreaktors sind nicht installiert.

Die Hochdruckzelle ist in einen 300 kN-Belastungsrahmen integriert (Bild 7). Die Lastauf-
bringung kann statisch oder dynamisch mit bis zu 10 Hz erfolgen, um die Simulation
mikroseismischer Ereignisse ermdglichen zu koénnen. Zur Erzeugung der erforderlichen

176



Temperaturfelder ist sowohl die Hochdruckzelle, als auch der Versuchsraum des Belas-
tungsrahmens klimatisiert.

3 Pilotversuche

Um erste Erfahrungen zu sammeln, wurden vergleichende Vorversuche bei Bildung von Eis
sowie bei Bildung von Tetrahydrofuran (THF)-Hydrat in Sanden durchgefiihrt. THF ist bei
Raumtemperatur eine farblose, leicht und vollstédndig mit Wasser mischbare Flussigkeit. Ab
4,4°C bildet es nach den thermodynamischen Phasenbedingungen ein Clathrat der SlI-
Struktur. Durch Analogieschlisse aus der Vielzahl der in der Literatur vorhandenen Daten
zum mechanischen Verhalten gefrorener Sedimente, sollten Vorgaben fur Langzeitversuche
mit Methanhydrat abgeleitet werden.

Alle Versuche wurden mit einem gleichférmigen reinen Quarzsand durchgefihrt, dessen
KorngréRenspektrum 0,25 bis 0,5 mm betrug, mit einem Rundungsgrad der Kornpartikel
nach POWERS von 3 bis 4. Die Einbauporenzahl betrug e, = 0,74 + 0,01. Nach Aufbringen
einer Vorspannung von o; = 10 kNm™ erfolgte im Falle der Versuche mit Eisbildung eine
Aufséttigung des Porenraums mit deionisiertem Wasser, im Fall der Hydratbildung mit einem
THF-Wasser-Gemisch. Im Anschluss erfolgte die Eis- bzw. Hydratbildung durch Tempera-
turabsenkung, danach eine Belastung bis zu oy = 6000 kNm mit anschlieBender Kriechpha-
se und Entlastung bis auf o; = 10 kNm™. Die Be- und Entlastungen wurden mit einer
einheitlichen Verformungsrate dg; / dtf = + 2 %/h durchgefiihrt.

4 Eindimensionales Kompressionsverhalten

Bild 8 zeigt vergleichend das eindimensionale Kompressionsverhalten des Sandes sowie
des Sand/Eis- und Sand/THF-Hydrat-Gemisches. Durch Eisbildung erfuhr der Sand einen
Zuwachs seines Porenanteils um etwa 10%, infolge der Bildung von THF-Hydrat um 5%,
was den unterschiedlichen Dichtesprung bei der Kristallisation der hexagonalen Eiskristalle
bzw. der polyedrischen Hydratkristalle widerspiegelt.

Als Folge der Zementierung des Sandes durch das Eis bzw. THF-Hydrat steigt die Steifigkeit
erheblich an (Tabelle 1). Im Spannungsbereich von 600 kNm? ist der Steifemodul des
Sand/Eis-Gemisches um Faktor 2,5, der des Sand/THF-Hydrat-Gemisches um Faktor 3,6
gréRer als der des Sandes; im Spannungsbereich von 4,8 MNm™ noch um Faktor 1,2 bzw.
1,7. Wahrend sich der Steifigkeitsunterschied zwischen Sand und den verfestigten Gemi-
schen mit zunehmender Spannung verringert, bleibt der Steifemodul des Sand/THF-Hydrat-
Gemisches im Mittel um Faktor 1,5 groRer als der des Sand/Eis-Gemisches.

Beiden zementierten, nicht vorbelasteten Sanden ist gemeinsam, dass ihre Steifigkeit mit
zunehmender Spannung zunachst anwéchst, nach Erreichen eines Maximums geringfiigig
abnimmt, um danach, allerdings mit geringerem Zuwachs, wieder stetig anzusteigen. Dieses
spannungsabhangige Steifigkeitsverhalten gleicht dem Gberkonsolidierter bindiger Béden.

177



Bei Entlastung reagieren die zementierten Sande ebenfalls steifer als der nicht verfestigte
Sand (Tabelle 2). Im Spannungsbereich von 4,8 MNm ist der Steifemodul fiir Entlastung
des Sand/Eis-Gemisches um Faktor 1,3, der des Sand/THF-Hydrat-Gemisches um Faktor
1,4 groRer als der des Sandes. Dieses Verhalten bleibt bis in den Spannungsbereich von 1,0
MNm? unverandert. Wahrend sich der Steifigkeitsunterschied zwischen dem Sand und den
verfestigten Gemischen mit abnehmender Spannung vergréRert, bleibt er zwischen beiden
Gemischen etwa konstant. Der Steifemodul fiir Entlastung des Sand/THF-Hydrat-Gemisches

ist im Mittel um Faktor 1,1 groRer als der des Sand/Eis-Gemisches.

0.80 1

°
& 070 ;
E | Sand/
4 ‘ THF-Hydrat
o L
[
085 1 T
0580 !
10 100 1000 10000

Vertikale Spannung o, [kNm™]

Bild 8: Eindimensionales Kompressions-

verhalten

Tabelle 2: Eindimensionales Kompressi-
onsverhalten des Versuchssandes sowie
der Sand/Eis- und Sand/THF-Hydrat-
Gemische. Steifemoduli E; fur Entlastung.

Tabelle 1: Eindimensionales Kompressionsver-
halten des Versuchssandes sowie der Sand/Eis-
und Sand/THF-Hydrat-Gemische. Steifemoduli

E; fur Belastung.

Steifemodul Eg

Belastung [MNm?]
Spannungsbereich

06 | 1,2 | 24 | 4,8
o7 [MNm?]
Sand 60 | 95 | 135 | 160
Sand/Eis- 150 | 135 | 150 | 190
Gemisch
Sand/THF-Hydrat- | 1| 550 | 225 | 265
Gemisch

Tabelle 3. Eindimensionales Kompressions-
verhalten des Versuchssandes sowie der

Sand/Eis-

und Sand/THF-Hydrat-Gemische.
Elastischer Index /g .

Steifemodul Eg

Entlastung [MNm™]

Elastischer Index
ler [1]

Spannungsbereich Spannungsbe-
06 | 1,2 | 24 | 48
or [MNm?] 0611212448 reich o; [MNm?]
Sand 140 | 200 | 270 | 375 | | Sand 0,43 | 0,48 | 0,50 | 0,43
Sand/Eis- 215 | 290 | 350 | 475 | | Sand/Eis- 0,70 | 0,47 | 0,43 | 0,40
Gemisch Gemisch
Sand/THF-Hydrat- Sand/THF-
. 275 | 320 | 390 | 520
Gemisch Hydrat-Gemisch 0,78 | 0.78 | 0,58 | 0,51
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Betrachtet man das elastische Ruckfederungsvermégen, ergibt sich ein anderes Bild. Dies
zeigt sich im Quotienten der Steifemoduli von Be- und Entlastung in einem Spannungsinter-
vall

7= E| etastung

N Es Entlastung

der hier als elastischer Index I, definiert wird und ein MaR fur das spezifische elastische
Potential eines Stoffes darstellt. Vollkommene Elastizitdt wird durch I, = 1, vollkommene
Plastizitat durch I, = 0 beschrieben. Im untersuchten Spannungsbereich besitzt der nicht
verfestigte Sand einen nahezu konstanten elastischen Index von im Mittel 0,46, das elasti-
sche Ruckfederungsvermégen der zementierten Sande nimmt dagegen mit abnehmender
Spannung zu (Tabelle 3).

Allerdings ist die Zunahme beim Eis/Sand-Gemisch nur bei geringen Spannungen zu
verzeichnen, beim THF-Hydrat/Sand-Gemisch dagegen im gesamten untersuchten Span-
nungsbereich. Obwohl die zementierten Sande im Verhéltnis zum nicht verfestigten Sand
steifer auf Entlastung reagieren, besitzt das Eis/Sand-Gemisch ein &hnliches Riickfede-
rungsvermdgen wie der unverfestigte Sand, das THF-Hydrat/Sand-Gemisch, mit einem
elastischen Index von etwa 0,5 bis 0,8, sogar ein deutlich h6heres elastisches Potential.

5 Erdruhedruckverhalten

Das im Steifigkeitsverhalten bei Belastung beobachtete Phdnomen einer quasi Vorbelastung
des durch Eis bzw. THF-Hydrat verfestigten Sandes zeigt sich auch im Erdruhedruckverhal-
ten (Bild 9).

6000
5000 /.
= A Tabelle 4. Eindimensionales Kompressions-
=z rl .
= w0 f —_— ‘j/ verhalten des Versuchssandes sowie der
g P 3 Sand/Eis- und Sand/THF-Hydrat-Gemische.
g b o Ruhedruckbeiwert K, fiir Erstbelastung.
£ //Sandl /
& THF-Hydrat
3 2000 / Ruhedruckbeiwert fiir
5 Sand/Eis Erstbelastung Ky [1]
] /
1000 i
4 / Spannungsbereich
0,6 12 | 24 | 48
/ . / o1 [MNm?]
o 1000 2000 2000 4000 5000 | Sand 0,24 | 0,24 | 0,24 | 0,26

Horizontale Spannung oy [kNm™]

Sand/Eis-Gemisch | 0,12 | 0,18 | 0,40 | 0,68

Bild 9: Spannungspfade 6dometrische Sand/THF-Hydrat-
Belastung, Belastungskriechen,
Entlastung und Entlastungskriechen.

Gemisch 0,11 | 0,08 | 0,08 | 0,11
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Wahrend der nicht verfestigte Sand im untersuchten Spannungsbereich bis 6 MNm™ einen
nahezu konstanten Ruhedruckbeiwert aufweist, nimmt der Ruhedruckbeiwert oberhalb der
vermeintlichen Vorbelastung des THF-Hydrat/Gemisches geringfiigig, der des Eis/Sand-
Gemisches erheblich zu (Tabelle 4). Das Eis/Sand-Gemisch zeigt eine weitere Besonderheit.
Oberhalb einer mittieren Normalspannung o, von etwa 1,0 MNm? (o, = 2,0 MNm™) reagiert
es bei Belastung isotrop, d.h. es stellen sich hydrostatische Spannungszuwéchse ein.

6 Kriech- und FlieRverhalten

Das volumetrische Kriechen der verfestigten Sande, d.h. ihre Verformungszunahme mit der
Zeit unter konstanter vertikaler Spannung, zeigt Ahnlichkeiten zur sekundéren Konsolidation
von Tonen. Ndherungsweise lasst sich dieses Zusammendrickungskriechen durch den
logarithmischen Ansatz

6 =C, h{fj
0

beschreiben, worin Cx einen dem BUISMAN-Faktor C, verwandten Kriechbeiwert und t, den
Anlaufzeitpunkt, d.h. die Stagnationsphase, des Kriechprozesses bezeichnen. Fir t < {, gilt
naherungsweise ¢; = 0. Ck stellt ein MaR fur die Kriechrate dar. Beide verfestigten Sande
weisen im untersuchten Spannungsbereich und gleichen Zeitfenstern nahezu gleiche
Kriechraten auf (Bild 10, Tabelle 5).

Zeit t[h]
0.00 0.0 0.10 1.00 10.00 100.00
0.000 +

_ | Tabelle 5: Volumetrisches Kriechen bei
S o004 ~ Sand/THF.1 6dometrischer Beanspruchung. Parameter
g Hydrat des logarithmischen Kriechansatzes. Konstan-
3 te vertikale Spannung oy = 5,6 MNm™ (Sand),
B 008 oy = 4,0 MNm? (Sand/Eis und Sand/ THF-
E Hydrat-Gemisch)
.'\3,, 0012 1 t , . .
% Sand/Eis \ Anla'uf- Kr|'ech- GuIt|gk.e|ts-
o zeit beiwert bereich
0T [ [ Iht to[n] Cx[h]
Sand 0,001 | 0,0008 | t>0,001h
Bild 10: Volumetrisches Kriechen Sand/Eis- 003 0.0050 t>01h
bei 6dometrischer Beanspruchung. Gemisch ’ ’ '
Konstante2 vertikale Spannung oy 2= Sand/THF-
5,6 MNm™ (Sand), oy = 4,0 MNm™ _
(Sand/Eis und Sand/ THF-Hydrat- Hydrat 02 | 00057 1 t>1h
Gemisch) Gemisch

Die gréReren absoluten Kriechverformungen des Sand/Eis-Gemisches gegenlber den
Kriechverformungen des Sand/THF-Hydrat-Gemisches resultieren aus einer geringeren
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Anlaufzeit t, des Kriechprozesses des Sand/Eis-Gemisches. Das héhere Stagnationspotenti-
al des Sand/THF-Hydrat-Gemisches ist auf seinen polyedrischen Kristallgitterbau zurtickzu-
fuhren. Auch der nicht zementierte Sand wies Uberraschenderweise ein Zusammendri-
ckungskriechen auf. Dieses Verhalten ist im Wesentlichen eine Folge der Verfahrenstechnik.
Durch die implementierte Versuchsregelung erfolgt die Einleitung der vertikalen Proben-
spannung wahrend eines Kriechversuchs nicht statisch, sondern zyklisch um einen Sollwert,
woraus eine, wenn auch geringe, aber messbare dynamische Verdichtung des Sandes
resultiert.

Mit der Messung der Horizontalspannung ist eine Aussage zum viskoplastischen FlieRverhal-
ten der beiden verfestigten Sande mdglich. In Anlehnung an das rheologische BINGHAM-
Modell, lassen sich unter Verwendung eines nichtlinearen Ansatzes die gefundenen Zu-
sammenhé&nge zwischen der Deviatorspannung und der Zusammendriickungsrate durch

(0,-0)=(0,~03), +0,0 In| £L

£

beschreiben, wobei 6 einen dimensionslosen Zahigkeitsparameter und o, eine von der
Porenzahl abhangige Bezugsspannung bezeichnen; (o7 — a3), ist die deviatorische Stagnati-
onsspannung, unterhalb welcher der Kriechprozess zum Erliegen kommt. Wéhrend beide
verfestigten Sande unter 6dometrischer Beanspruchung im gleichen Zeitfenster oberhalb der
jeweiligen Anlaufzeit nahezu gleich grofRe Verformungszuwéchse aufweisen, unterscheiden
sie sich signifikant in ihrem viskoplastischen FlieRverhalten (Bild 11, Tabelle 6).

| L] | | Tabelle 6: Viskoplastisches FlieRverhalten.
Sand/Eis Parameter des nichtlinearen FlieRBansatzes,
abgeleitet aus 6dometrischer Beanspruchung
unter konstanter vertikaler Spannung o, = 4,0

Zusammendrickungsrate de/dt [h']

: 2
Sand/ MNm™.
THF-Hydrat
Deviatorische
Stagnations- | Zahigkeits-
spannung parameter
o 1000 2000 3000 4000 (OlzN_ O_-g)o 9 [1]
Deviatorspannung o- oy [KNmJ] LA
Sand/Eis-
) 80 6560
Bild 11: Viskoplastisches FlieRverhal- Gemisch
ten. Abgeleitet aus 6dometrischer
Beanspruchung unter konstanter Sand/THF- ) 1700 10200
vertikaler Spannung o; = 4,0 MNm2, Hydrat-Gemisch

Die deviatorische Stagnationsspannung (o; — o3)o des Sand/THF-Hydrat-Gemisches liegt
um Faktor 21 hoher als die des Sand/Eis-Gemisches, der Zahigkeitsparameter 6 etwa um
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Faktor 2. Das Sand/THF-Hydrat-Gemisch verhalt sich aufgrund des polyedrischen Kristall-
baus des THF-Hydrats im Gegensatz zum hexagonalen Kristallbau des Eises wesentlich
zaher als das Sand/Eis-Gemisch.

7 Schlussfolgerungen

Bei unserer Versuchsplanung gingen wir von einer Analogie des mechanischen Verhaltens
von eis- und hydratdurchsetzten Sedimenten aus. Die Ergebnisse der durchgefihrten
Kompressions- und Kriechversuche widerlegen diese Annahme. Die Vielzahl der in der
Literatur vorhandenen Daten zum mechanischen Verhalten gefrorener Sedimente kénnen
damit nicht, oder nur mit Einschréankungen, auf das Verhalten Gashydrat fihrender Sedi-
mente Ubertragen werden. Mit Hilfe der gewonnenen Kennwerte zur Steifigkeit bei Be- und
Entlastung, zum Erdruhedruckverhalten und zum Kriechen konnten die Rahmenbedingungen
fur die Auslegung der messtechnischen Ausstattung des GTS prazisiert werden. Gleichzeitig
wurden erhebliche Kenntnisliicken im Bereich der Hydratmechanik offenbar, die den Bedarf
an ingenieurgeologischer Grundlagenarbeit in der Katastrophenforschung dokumentieren.
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Schéaden im Spezialtiefbau
Versicherungsschutz in der Haftpflicht- und Bauleistungsversicherung

Jorg Dancz
GBYV Versicherungsvermittlung GmbH, Mannheim
Bilfinger Berger Konzern

1 Allgemeines

Die beiden wichtigsten Schadenversicherungen im Baubereich sind die Haftpflicht- und
Bauleistungsversicherung. Sie ergénzen sich hinsichtlich des Deckungsumfangs, lassen fur
den Bauunternehmer jedoch auch in lhrem Zusammenwirken Teilbereiche der denkbaren
Schadenszenarien ungedeckt, insbesondere im Bereich der Vermdgensschaden und
Sachmangel.

Bei Vermdgensschaden handelt sich um wirtschaftliche Einbuflen, die nicht adaquat kausale
Folge von Personen- oder Sachschaden sind. Ein Sachschaden liegt vor, wenn auf die
Substanz einer Sache in der Weise kérperlich eingewirkt wird, dass deren bereits vorhande-
ner Zustand in nachteiliger Weise beeintrdchtigt und dadurch ihre Gebrauchsfdhigkeit
gemindert wird. Eine Sachsubstanzverletzung ist dazu nicht erforderlich. Kein Sachschaden,
sondern ein Sachmangel ist gegeben, wenn eine Sache oder nach der Verkehrsanschauung
zu ermittende Teilleistung/bautechnische Einheit von vornherein mangelhaft hergestellt
wurde. Dazu folgendes Beispiel:

Beim Betonieren einer Schlitzwand fallen Erdschollen in die Stutzflussigkeit
und fiilhren zu Fehlstellen in der Wand. Nach der Verkehrsanschauung ist nur
die Schlitzwand eine bautechnische Einheit, nicht aber der mit Suspension
geflllte Schlitz. Es handelt sich daher um eine von vornherein mangelhaft er-
stellte Schlitzwand, und nicht einen Sachschaden an dem mit Suspension ge-
fullten Schlitz.

Bei der Haftpflichtversicherung handelt es sich um eine sogenannte Passivenversicherung,
die als Versicherungsleistung einen Freistellungsanspruch von Schadenersatzanspriichen
Dritter bietet und damit das (Sach-)Ersatzinteresse der Versicherten deckt. Bei jedem
Schadenfall sind zumindest drei Personen beteiligt. Die Rechtsbeziehung zwischen der
versicherten Person und dem Anspruchsteller nennt man Haftungsverhaltnis, dessen Inhalt
sich nach den gesetzlichen Anspruchsgrundlagen, wie z.B. §§ 280, 823 BGB richtet. Das
Deckungsverhéltnis beschreibt die Beziehungen zwischen dem Versicherer und dem VN
oder bei der Versicherung fir fremde Rechnung der mitversicherten Person, ist vom
Haftungsverhaltnis unabhangig und umfasst nur einen mehr oder minder groRen Ausschnitt
der dieser Risiken.

Die Bauleistungsversicherung ist eine Aktiven- bzw. Sachversicherung, die grundsétzlich nur
das Sacherhaltungsinteresse an den versicherten Sachen schiitzt, fur deren Beschédigung
ein Versicherter die Gefahr tragt, d.h. die Schaden auf seine Kosten beheben muss.
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1.1 Betriebshaftpflichtversicherung

Die Betriebshaftpflichtversicherung bietet Versicherungsschutz fir Schadenersatzanspriiche
Dritter aus Personen- und Sachschaden auBerhalb der Bauleistung, zu deren Erbringung
sich das Bauunternehmen verpflichtete. Sachschaden und -méngel an der eigenen Bauleis-
tung sind nicht Gegenstand der Haftpflichtversicherung. Vermégensschaden, die unmittelba-
re Folge eines solchen Schadens/Mangels sind, wie z.B. Vertragstrafen, entgangener
Gewinn, Stillstandskosten und Produktionsausfall, teilen dieses Schicksal.

Der Versicherer hat die Haftungsfrage zu prifen, berechtigte Anspriiche zu befriedigen und
berechtigte abzuwehren. Zur Anspruchsabwehr gehért auch die Ubernahme der Kosten fiir
einen Rechtsstreit und die Beauftragung eines Rechtsanwalts.

1.1.1 Obliegenheiten

Um seinen Versicherungsschutzes nicht zu gefdhrden, muss Versicherte unter anderem
folgende Obliegenheiten zu beachten:
e Unverzugliche Anzeige jedes Schadenereignisses, das einen Anspruch nach sich
ziehen kénnte. Darliber hinaus ist auch die Erhebung von Haftpflichtanspriichen, der
Erlass eines Mahnbescheids, die Einleitung eines Gerichtsverfahrens, eine Streitver-
kiindung und vorsichtshalber auch jede Einleitung eines selbststdndigen Beweisver-
fahrens unverziiglich anzuzeigen.

Die Verletzung der Obliegenheit fihrt zum Verlust des Versicherungsschutzes, wenn
der Versicherer nicht mehr in der Lage war, selbst Beweise zu erheben oder den Ver-
fahrensgang zu bestimmen.

Eine rechtzeitige Schadenanzeige ist auch deshalb wichtig, weil der Versicherungs-
anspruch in zwei Jahren ab dem Ende des Jahres verjahrt, in dem die erste An-
spruchserhebung erfolgte und die Verjahrung von der Anzeige beim bis zur schriftli-
chen Deckungsablehnung des Versicherers gehemmt ist.

e Abwendung bzw. Minderung des Schadens und Beachtung der Weisungen des Ver-
sicherers (Rettungspflicht).

o Keine Anerkennung (deklaratorisches Schuldanerkenntnis) oder gar Befriedigung
eines Haftpflichtanspruch, z.B. durch Schadenbehebung in Eigenleistung ohne vorhe-
rigen Auftrag, ohne Zustimmung des Versicherers. Unschéadlich ist es, wenn wahr-
heitsgemaR eine Pflichtverletzung eingerdumt wird (Tatsachenanerkenntnis), die ei-
nen Schadenersatzanspruch zur Folge hat, auch wenn dies die Beweislast fir die
anspruchsbegriindenden Umsténde umkehrt.

e Erstellung wahrheitsgemaRer Berichte und Beschaffung aller angeforderten Informa-
tionen und Unterlagen, auch wenn die Gefahr besteht, sich selbst eines strafrechtli-
chen relevanten Verhaltens zu bezichtigen oder den Versicherer auf das Eingreifen
von Ausschlusstatbestédnden bzw. etwaige Obliegenheitsverletzungen hinzuweisen.

o Die Prozessfuhrung ist dem Versicherer zu Uberlassen und dem vom Versicherer
beauftragten Rechtsanwalt Vollmacht zu erteilen.
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1.1.2 Ausschlusstatbestinde

Vom Versicherungsschutz ausgeschlossen sind unter anderem:

Haftpflichtanspriiche, die auf Grund Vertrags oder besonderer Zusage tber den ge-
setzlichen Umfang der Haftung hinausgehen.

Der Ausschluss bezieht sich nur auf die Uber den gesetzlichen Haftungsumfang hi-
nausgehenden Rechtsfolgen, nicht die Eingehung eines Vertrags selbst. Ansonsten
waren alle vertraglich begriindeten Haftpflichtanspriiche nicht versichert.

In der Praxis handelt es sich um Verldngerungen der Gewahrleistungsfristen, Verzicht
auf Rugepflichten, Vertragsstrafen und Schadenpauschalierungen, Haftungsverschér-
fungen, wie die Ubernahme einer verschuldensunabhangigen Haftung, Beweiser-
leichterungen und Beweislastumkehrungen, sowie Ubernahmen der Haftung und
Freistellungen Dritter.

Haftpflichtanspriiche gegen solche Personen, die den Schaden vorsétzlich herbei-
fuhrten. oder die Leistung in Kenntnis der Mangelhaftigkeit erbrachten.

Der Versicherungsschutz anderer versicherter Personen bleibt davon unberihrt. Be-
dingter Vorsatz ist bereits dann gegeben, wenn der rechtswidrige Erfolg als mdglich
erkannt und billigend in Kauf genommen wurde.

Schaden an Sachen durch eine Tatigkeit an, mit oder unmittelbaren Einwirkungsbe-
reich dieser Sachen (Tatigkeitsschaden) sowie Schaden an gemieteten, geliehenen
oder durch verbotene Eigenmacht erlangten Sachen (Mietsachschaden).

RegelmaRig werden diese Ausschlisse bei Baupolicen abbedungen, fir Mietsach-
schaden jedoch regelmaRig nur hinsichtlich unbeweglicher Sachen. Im Gegenzug
bieten die Versicherer fur diese Schaden aber nur Deckungssummen an, die erheb-
lich unter den allgemeinen Vertragsdeckungssummen liegen (Sublimits).

Schéden durch Grundstticksenkungen und Erschitterungen infolge von Rammarbei-
ten. Auch hier ist darauf zu achten, dass dieser im Baubereich sehr relevante Aus-
schluss gestrichen wird.

Anspriche zwischen ARGE-Partnern, der ARGE gegen die Gesellschafter und um-
gekehrt

Die Erfullung und Nacherflllung von Vertrdgen und die an die Stelle der Nacherful-
lung tretende Ersatzleistung (unmittelbares Erfullungsinteresse ) des Vertragspart-
ners.

Dazu gehdren Anspriche auf Schadenersatz statt der Leistung, aus Ersatzvornahme,
Rucktritt, Minderung, wegen Ausfalls der Nutzung des Vertragsgegenstands, Vermé-
gensschaden wegen Verzdégerung der Leistung und Schaden, die bei der Nacherfiil-
lung zwangslaufig verursacht werden.

Schéden an den erbrachten Bauleistungen aus einer in der Herstellung liegenden
Ursache.

Schéden durch zulassungspflichtige KFZ
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Anspriiche wegen Sowiesokosten.

Versicherungsschutz besteht nur fiir objektiv ungewisse Schadenereignisse. Daher
sind Schaden, die zwangslaufig mit der Verwirklichung des Bauvorhabens verbunden
sind, unabhangig davon, ob dies vor dem Schadenfall bekannt war, nicht versichert.
Oftmals handelt es sich um unvermeidbare Setzungsschaden an umliegenden Bau-
werken.

Dies ist fur den Bauunternehmer zundchst unproblematisch, weil er mangels Ver-
schulden fur Schaden dieser Art gegeniber dem Dritten nicht haftet. Der Bauherr ist
namlich der einzige am Bau Beteiligte, der unabhéngig von einem Verschulden sol-
che Nachbarschaden zu ersetzen hat (burgerlich-rechtlicher Aufopferungsanspruch
analog § 906 1l S.2 BGB). Versicherungsschutz kann jedoch auch der Bauherr nur fir
Schaden erlangen, die er schuldhaft verursachte oder ohne ein Verschulden eintreten
konnten, jedoch nicht mussten (versicherbares Bauherrenrisiko).

Das Risiko flr den Bauunternehmer entsteht erst dann, wenn er, wie in der Praxis
h&ufig, den Bauherrn ohne Begrenzung auf ein eigenes Verschuldens von dessen
zum Teil nicht versicherbaren Ersatzanspriichen gegeniber Dritten freistellt.

Baugrund- und Systemrisiko

Beide Risiken stehen im Zusammenhang mit den Sowiesokosten und stammen aus
der Sphare des Bauherrn, weshalb grundsatzlich er ihre Folgen zu vertreten hat. Der
Baugrund ist der vom Bauherren gelieferte Baustoff und das Bauverfahren wird letzt-
lich von ihm oder seinem Planer bestimmt.

Das Baugrundrisiko verwirklicht sich per Definition nur dann, wenn kein Verstofl3 des
Bauherren gegen seine Pflicht zur exakten Beschreibung des Baugrundes (unzurei-
chende Erkundung oder Ausschreibung) und des Bauunternehmers gegen seine
Prif- und Hinweispflichten (eine Hinweispflicht hinsichtlich der systembedingten Ge-
fahren besteht nur beim nicht fachkundigen oder nicht fachkundig beratenen AG) o-
der die anerkannten Regeln der Technik im Rahmen der Planung und Ausfiihrung
gegeben ist.

Beim Systemrisiko muss noch hinzukommen, dass die Beschreibung des Baugrun-
des auch den tatsachlich vorgefundenen Verhéltnissen entspricht, d.h. das Baugrund-
risiko sich gerade nicht verwirklichte. Dem Systemrisiko zugeordnet werden z.B.
Baugrundauflockerungen im Umfeld von Bohrpfahlen, Setzungen in der unmittelbaren
Umgebung von Bohrpféhlen bei weichen oder flieRenden Boden, das Nachfallen von
Boden in Schlitze und zwar auch bei korrekter Stitzflissigkeit, bei Schlitzwanden
Setzungen infolge des Abflusses der Stutzflissigkeit beim Anschneiden von Hohl-
rdumen sowie Verdichtung und Mitziehen von nicht bindigen, locker gelagerten B&-
den beim Einrammen oder Einritteln von Spundbohlen.

Individualvertraglich ist eine Verlagerung dieser Risiken auf den Bauunternehmer
moglich. Solche Regelungen missen aber wegen der Abweichung vom Verschul-
densprinzip, das im BGB verankert ist und in die VOB/B tibernommen wurde, eindeu-



tig eine verschuldensunabhangige Haftung begriinden. Der Umfang der Risikolber-
nahme hangt von der jeweiligen Formulierung ab. So werden durch Pauschalpreis-
vereinbarung nur Nachtragsforderungen abgeschnitten, nicht jedoch das Risiko fir
Schéaden Dritter tbernommen. Die Risikolbernahme im Rahmen des Baugrundgut-
achtens bedeutet, dass nur das Risiko aus den dort genannten Baugrundproblemen
auf den Bauunternehmer Gbergeht.

Eine Uberbirdung in allgemeinen Geschéaftsbedingungen ist nicht méglich, und zwar
unabhéangig von der Form. Ublich sind in diesem Zusammenhang Vorkenntnis- oder
Informationsklauseln, Erklarungsfiktionen, Fixierung einer Informationspflicht oder
Aufforderung zur Anmeldung von Bedenken.

Bei Sondervorschldgen oder Nebenangeboten geht das Baugrund- bzw. Systemrisiko
nur dann auf den Bauunternehmer Uber, wenn der im Baugrundgutachten beschrie-
bene Baugrund verlassen wird oder anders reagiert, als er bei herkémmlicher oder
der ausgeschriebenen Verfahrensweise (Verwirklichung verfahrensspezifischer Risi-
ken) reagiert hatte.

Eine haftungsbegriindende Wirkung gegeniber Dritten hat der Ubergang des Bau-
grundes und Systemrisikos nicht. Da mangels Verschulden des Bauunternehmers
dem Dritten gegeniber nur der Bauherr haftet, ist die Ausgleichsregelung des § 10
Nr. 2 Abs. 2 VOB/B, wonach der Bauunternehmer bei versicherbaren Anspriichen im
Innenverhéaltnis zum Bauherren den Schaden allein tragt, nicht einschlagig.

1.2 Planungshaftpflichtversicherung

Einige Versicherer bieten ausgewahlten Kunden sogenannte Planungshaftpflichtversiche-
rung an, die dem Generalunter- und —ibernehmer die Méglichkeit bieten, fur einen Teil des
in der Betriebshaftpflichtversicherung nicht gedeckten Erfullungsinteresse Versicherungs-
schutz zu erlangen.

Versichert werden regelméfRig Sachschaden, zuweilen auch Sachméngel (Vermégensscha-
den) am selbst geplanten und erstellten Bauwerk, die auf einen Fehler in der Planung, z.T.
auch in der Bautiberwachung zuriickzufiihren sind. Besonders weitgehend sind Deckungen,
die sogar dann Versicherungsschutz bieten, wenn die Bauleistung noch gar nicht abgenom-
men wurde und daher auch kein Haftpflichtanspruch eines Dritten existiert.

Ausgeschlossen werden aber immer Anspriiche wegen Schéden:

o die Uber den unmittelbaren Mangel oder Schaden am Bauwerk hinausgehen, z.B. ent-
gangener Gewinn, Produktionsausfall, Baustillstand, Aufwendungen in Erwartung ord-
nungsgemaler Leistungen

o soweit diese darauf zurlckzufiihren sind, dass eine ordnungsgeméRe Erstellung des
Bauwerks nur zu einem erheblich héheren Kostenbetrag, als in der Planung des Versi-
cherungsnehmers vorgesehen, hétte erfolgen kdnnen (Sowiesokosten)

e wegen Schonheitsfehlern

o die durch ein bewusst gesetz-, vorschrift- oder pflichtwidriges Verhalten des VN verur-
sacht wurden, wozu auch alle Schaden gehéren, die darauf zurtickzufihren sind, dass
bewusst gegen Anweisungen des Bauherren verstolen wurde, bewusst von der ver-
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einbarten Bauausfilhrung abgewichen wurde oder bewusst eine mangelhafte Pla-
nungsleistung erbracht wurde.

1.3 Berufshaftpflichtversicherung der Architekten und Ingenieure

Der planende und bauliberwachende Ingenieur genief3t im Gegensatz zum Bauunternehmer
auch fur Anspriche wegen Mangeln (Vermégensschaden) und Sachschaden an dem
Bauwerk Versicherungsschutz, in dem sich seine Werkleistung verwirklichte, weil diese
Anspriche fir ihn keinen Schadenersatz statt der Leistung oder andere an die Stelle der
Erfullung tretende Ersatzleistung darstellen.

Das gleiche gilt auch fur die Vermdgensschaden, die unmittelbare Folge eines solchen
Schadens/Mangels am Bauwerk sind, wie z.B. Vertragstrafen, entgangener Gewinn,
Stillstandkosten und Produktionsausfall. Der unversicherte Erfullungsbereich des Planers
umfasst nur die Kosten fur die erforderliche Nach- oder Umplanung, und zwar unabhangig
davon, ob der VN sie selbst oder der Auftraggeber sie im Wege der Ersatzvornahme
durchfiihrt.

Versichert ist neben den klassischen Planungs- und Baulberwachungsleistungen auch die
gesetzliche Haftpflicht als Projektsteuerer, Sicherheits- und Gesundheitskoordinator gemaf
BaustellVO, Generalplaner, der gegeniiber dem Bauherren fur die Ausfiihrung und Koordina-
tion sémtliche Planungsleistungen verantwortlich zeichnet und regelméRig Teile der Leistung
an Sonderfachleute vergibt und Sachverstandiger.

1.3.1 Berufsbildklausel

Deckung besteht nur bei einer dem Berufsbild des Ingenieurs entsprechenden Téatigkeit, d.h.
Bauwerken, die in fremdem Namen und fur fremde Rechnung, ohne die Erbringung von
Bauleistungen oder Lieferung von Baustoffen durch den VN selbst, seine Angehdrige, bei
juristischen Personen auch seiner Gesellschafter oder solcher Unternehmen erstellt werden,
die ihm gehoren, die er leitet oder an denen er in maRgeblicher Weise (regelmaRig >10 %)
beteiligt ist. Nicht versichert der Ingenieur daher in der Eigenschaft als Bauherr, Bautréager
oder Generalunternehmer bzw. -ibernehmer.

Es kommt zuweilen vor, dass ein Bauunternehmen und ein Ingenieurbiro ei-
ne ARGE bzw. ein Konsortium zur Planung und Ausfiihrung eines Bauwerks
eingehen. Auch wenn die Aufgaben innerhalb der Gesellschaft klar getrennt
werden oder sogar eine Dach-ARGE-Konstruktion gewahlt wird, verpflichtet
sich das Ingenieurbiro gegentiber dem Bauherren auch zur Planung und Er-
richtung des Bauwerks und hat daher ohne besondere Vereinbarung mit sei-
nem Berufshaftpflichtversicherer keine Deckung.

1.3.2 Ausschlusstatbestidnde
Vom Versicherungsschutz ausgeschlossen sind:

e Schaden aus der Uberschreitung der Bauzeit sowie von Fristen und Terminen

Die sogenannte Kosten- und Massenklausel gilt fir Personen-, Sach- und Vermé-
gensschaden und ist im wesentlichen nur deklaratorischer Natur, weil sie sich ledig-
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lich auf eigens vereinbarte Fristen und Termine fur die eigenen Leistungen des VN,
nicht auf Fristen und Termine Dritter, z.B. des Bauherren oder gesetzliche und ver-
tragliche Verjahrungsfristen bezieht.

Vermdgensschédden wegen Verzoégerung der Leistung sind ohnehin nicht versichert.
Die Abgrenzung zwischen einer ungedeckten Verzdégerung eines Teils der Planung
und der versicherten unvollstdndigen Planung, d.h. Falschplanung, ist im Einzelfall
aber sehr schwierig.

Auflerdem gilt der Ausschluss nicht fiir Sachverhalte, bei denen die Zeitiiberschrei-
tung fur die Bauleistung darauf beruht, dass der VN eine Fehlplanung rechtzeitig er-
kennt, die Umplanung aber zu Bauzeitverzégerungen fiihrt (zumindest sind dann die
entstehenden Stillstandskosten ersatzpflichtige Rettungskosten) oder der Mangel des
Architektenwerks sich bereits als Mangel oder Schaden im Bauwerk realisierte. Bei
Anspriichen aus Bauzeitgarantien handelt es sich immer um einen tber den gesetzli-
chen Umfang der Haftpflicht hinausgehenden und damit unversicherten Anspruch.

Schaden aus der Uberschreitung von Vor- und Kostenanschldgen

Nach Uberwiegender Meinung erfasst der Ausschluss neben den Kostenschatzungen
bei der Vorplanung, Kostenberechnungen im Rahmen der Entwurfplanung und den
Kostenanschlagen bei der Vergabe gemaR § 15 Il Nr. 2, 3 und 7 HOAI auch fehler-
hafte Massenermittlung, die unmittelbar in die Kostenermittlung einflieRen, wie z.B.
beim Tragwerksplaner § 64 1l Nr.6 HOAI, der technischen Ausriistung § 73 Il Nr.6
HOAI und der Vorbereitung der Vergabe gemaR § 15 Il Nr. 6 HOAI.

Auf isolierte Massenermittlungen findet der Ausschluss keine Anwendung. Beruht die
fehlerhafte Ermittlung nicht auf einem Fehler in der Berechnung der Kosten, sondern
einem kostenrelevanten Planungsfehler, besteht ebenfalls Deckung. Das Gleiche gilt
beim Vorwurf einer unwirtschaftlichen, weil zu aufwandigen Planung oder der Freiga-
be von Rechnungen im Rahmen der Objektiiberwachung, deren zugrunde liegende
Arbeiten mangelhaft oder unvollstandig erbracht wurden.

Der Ausschluss umfasst nur Vermégensschaden. Ist das Ergebnis der fehlerhaften
Ermittlung dagegen ein Bauwerksmangel bzw. -schaden oder ein sonstiger Perso-
nen- oder Sachschaden, greift er nicht.

Anspriche aus Bausummen- oder Massengarantien gehen Uber den gesetzlichen
Umfang der Haftpflicht hinaus und sind damit nie gedeckt.

Der Hohe nach ist eine Haftung des Ingenieurs nur gegeben, wenn der Auftraggeber
durch den Fehler auch einen wirtschaftlichen Nachteil erlitten hat. Soweit die Kosten
bei richtiger Ermittlung beim Auftraggeber ohnehin angefallen wéren, hat er keinen
Schadenersatzanspruch. Der Ausschlusstatbestand hat fir den Ingenieur aber den-
noch Bedeutung, weil der Versicherer auch keine Kostendeckung fiir die Abwehr un-
begriindeter Anspriiche bietet. Einige Versicherer gewéhren ihren Kunden daher fir
die Zurlickweisung von Sowiesokosten Deckung. Enthalt der Versicherungsvertrag
dariliber hinaus den Ausschluss von Aufwendungen, die bei Planung und/oder Erstel-
lung des Objekts ohnehin angefallen wéren, sind auch Anspriiche des Generaliiber-
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nehmers ausgeschlossen, der mit dem Bauherren einen Pauschalvertrag vereinbarte
und die héheren Kosten daher nicht umlegen kann.

Altere Fassungen der BBR Arch enthalten andere Massen- und Kostenklauseln, auf
die ich hier jedoch nicht néher eingehen méchte:

Ersatzanspriiche aus der Uberschreitung fehlerhaft ermittelter Kosten (BBR
Arch 1964).

Schaden aus der Uberschreitung ermittelter Massen oder Kosten sowie
aus fehlerhaften Massen- oder Kostenermittiungen (BBR Arch 1977)

e Schéaden die ein Versicherter durch bewusst gesetz-, vorschrifts- oder sonst pfiicht-
widriges Verhalten verursacht hat

Die Grenze der noch versicherten riskanten Planung zum experimentellem Planen
Uberschreitet, wer bewusst entgegen dem Stand der Technik plant, auch wenn fir
das Objekt noch gar kein Stand der Technik existiert. Die Aufklarung des Bauherren
Uber die Risiken oder Haftungsausschlisse &ndert nichts daran, dass der Versiche-
rungsschutz entfallt.

Da es sich um innere Vorgénge handelt, ist der Versicherer auf Indizien angewiesen,
aus deren Gesamtheit sich nach der Lebenserfahrung der bewusste Pflichtenverstol
ergibt. Dies soll dann der Fall sein, wenn der Ingenieur gegen Elementar- oder Primi-
tivwissen verstofit, wie z.B. beim Bauen ohne Baugenehmigung oder gepriifte Statik,
Abweichen von genehmigten Planen oder Freigabe von Rechnungen ohne Priifung.

Ein VerstoR Idsst den Versicherungsschutz insgesamt fur alle Versicherten entfallen,
auch wenn er nur von einem Mitversicherten begangen wurde, es sei denn der Aus-
schluss wird dahingehend erganzt, dass der Versicherungsnehmer oder ein Mitversi-
cherter den Versicherungsschutz behélt, wenn der Ausschlussgrund sich nicht in sei-
ner Person oder der seines Reprdsentanten verwirklicht hat.

1.4 Bauleistungsversicherung

Die Bauleistungsversicherung leistet Entschadigung fur unvorhergesehen eintretende
Sachschéden an der versicherten Bauleistung und sonstigen versicherten Sachen.

1.4.1 Versicherte Gefahren und Sachen

Unvorhergesehen sind Schaden, wenn sie fur den Versicherten und seine Représentanten
mit dem fir die Tétigkeit erforderlichen Fachwissen, ohne grob fahrldssig gehandelt zu
haben, nicht rechtzeitig vorherzusehen waren.

Als nicht unvorhergesehen gelten Schaden durch normale Witterungseinflisse (keine
Uberschreitung des monatlichen Héchstwertes der letzten 10 Jahre), Frost, wenn keine
zumutbaren Schutzmaflnahmen getroffen wurden, und Ausfall einer nicht redundanten
Wasserhaltung. Bei Bauvorhaben, die im Einflussbereich von Gewéassern liegen, schliefen
die Versicherer grundsatzlich alle Schaden vom Versicherungsschutz aus, die durch die
normale Wasserstande bzw. Wasserfuhrung mitverursacht wurden.
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Reprasentanten sind diejenigen Personen, die in dem Geschéaftsbereich, zu dem das
versicherte Risiko gehért, aufgrund eines Vertretungs- oder ahnlichen Verhéltnisses an die
Stelle des Versicherungsnehmers (VN) getreten sind. Erforderlich ist, dass diese Personen
die Verwaltung des versicherten Risikos fur den VN ubernommen und der VN sich véllig
zurtickgezogen hat. Da der VN sich das Verhalten der Rechtsprechung zurechnen lassen
muss, hat er ein Interesse daran, diesen Personenkreis méglichst klein zu halten. Die
Rechtsprechung hat demgegeniber bereits den Bauleiter als Reprasentanten erachtet. Es
sollte daher der Weg gegangen werden, die Reprasentanten im Versicherungsvertrag zu
definieren (idealerweise nur die gesetzlichen Vertreter des VN).

Versichert sind auch Hilfsbauten, die nicht in die Substanz der Bauwerks eingehen, wie
Spundwénde und Wasserhaltungsanlagen. Bodenmassen gehdren nur dann zur Bauleis-
tung, wenn sie zum Aufflllen oder Austausch vorgesehen sind. Andere Bodenmassen
kénnen mit einer separaten Versicherungssumme in die Deckung aufgenommen werden.
Das gleiche gilt fur bestehende Bauwerke, in deren tragende Konstruktion eingegriffen wird
oder die unterfangen werden, wenn sie einstirzen oder aus Grinden der Standsicherheit
abgebrochen werden mussen.

1.4.2 Umfang der Entschidigung

Entschadigung wird fur die Wiederherstellung eines technisch gleichwertigen Zustands
geleistet. Daruiber hinausgehende Vermdgensfolgeschdden sind nicht gedeckt. Versichert
sind jedoch auch die erforderlichen Vor- und Nacharbeiten, wie das Aufrdumen und Freile-
gen und VerschlieBen der Schadstelle. Die Schadenbeseitigung muss nicht an der bescha-
digten Sache selbst erfolgen; eine &quivalente MaRnahme zur Wiederherstellung der
Funktion des Bauteils reicht aus.

Bei einem Tunnelbauwerk wird der Vortrieb unter Druckluft durchgefiihrt. Um den
Druckluftverlust zu reduzieren, ist eine Abdichtung zwischen der Tunneldecke und
den Wanden erforderlich, die durch eine Folie verwirklicht wird. Weil die Verformun-
gen der Tunnelwénde nicht in allen Bauzustédnden korrekt berechnet wurden, reif’t
die Abdichtung wahrend des Vortriebs. Der VN kann nicht die Kosten fur den Aus-
tausch der Folie verlangen, wenn bereits mit kostenglinstigeren Aufbringen einer
zweiten Folienlage ein technisch gleichwertiger Zustand hergestellt wird.

Auch fur Sachschaden an mangelhaften Sachen besteht Versicherungsschutz. Der Versi-
cherer bringt aber bei der Entschadigung die Kosten in Abzug, die bei der Schadenbehebung
zusétzlich anfallen, damit der Mangel nicht erneut entsteht.

Bei einer Schlitzwand wurde aufgrund eines Planungsfehlers oder versehent-
lich im Rahmen der Bauausfiihrung zu wenig Bewehrungseisen eingebaut.
Die Wand kippt nach dem Aushub in die Baugrube. Bei der Entschadigungs-
leistung werden die Mehrkosten fir die Bewehrung nicht ersetzt.

1.4.3 Ende der Haftung

Die Haftung endet grundsétzlich mit der Abnahme oder Abnahmefiktion gemaRt § 12 Nr.5
VOB/B. Durch besondere Vereinbarung (extended Maintenance) kann die Haftung des
Versicherers auf Sachschaden, die bei der Erflllung von Gewahrleistungs- oder Restarbei-
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ten oder durch Ausfihrungsfehler (in Abgrenzung zu Planungsfehlern) wahrend der Bauzeit
verursacht wurden, erweitert werden.

1.4.4 Betriebsunterbrechungsversicherung

Wird die Nutzungsmdglichkeit der Bauleistung durch einen dem Grunde nach gedeckten
Versicherungsfall beeintrachtigt, besteht die Mdglichkeit, die dadurch entgehende Einnah-
men und zusétzlichen Kosten, weil die beschadigte/abhanden gekommene Sache in den
urspriinglichen Zustand versetzt/ersetzt werden muss oder alternativ die Mehrkosten zur
Wiederherstellung/Ersatz einer zerstérten Sache, soweit dadurch eine Betriebsunterbre-
chung vermieden wird (im wesentlichen Beschleunigungskosten durch vermehrtem Perso-
nal- oder Geréteeinsatz) im Rahmen einer Betriebsunterbrechungsversicherung (BU-
Versicherung) einzudecken.

2 Ubersicht der versicherten Schiaden

Versicherungsschutz | Betriebshaftpflicht- | Planungshaft- Berufshaft- Bauleistungs-
versicherung des pflichtver- pflichtver- versicherung des
Bauunternehmers | sicherung des | sicherung des Bauunternehmers
Bauunterneh- Ingenieurs
mers
Sachmangel am nein nein ja nein
Bauwerk in Folge aber keine
Ausfiihrungsfehler Haftung
Vermdgensfolge- nein nein ja nein
schaden aber keine
Haftung
Sachmangel am nein ja ja nein
Bauwerk in Folge falls vereinbart
Planungsfehler
Vermogensfolge- nein nein ja nein
schaden
Sachschaden am nein nein ja ja
Bauwerk in Folge aber keine
Ausfuihrungsfehler Haftung
Vermogensfolge- nein nein ja nein
schaden aber keine auBer BU-Versicherung
Haftung
Sachschaden am nein ja ja ja
Bauwerk in Folge aber nicht bei extended
Planungsfehler Maintenance
Vermogensfolge- nein nein ja nein
schéaden aufler BU-Versicher-
ung, nicht bei extended
Maintenance
Sonstige Personen- ja nein ja nein
und Sachschéden auler Bestandsbauten
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Dritter wenn besonders
vereinbart

Wie Sie daraus ersehen kdnnen ist der Versicherungsschutz des Ingenieur sehr weitgehend.
Der Bauunternehmer kann sich nicht gegen Sowiesokosten, Ausfilhrungsméngel am
Bauwerk nebst Vermdégensfolgeschaden sowie Vermodgensfolgeschdden aus planungsbe-
dingten Sachmangeln versichern. Gegen Vermdgensfolgeschaden in Folge von Sachscha-
den, die auf Ausfuihrungsfehler zuriickzufiihren sind, kann er sich nur durch eine Betriebsun-
terbrechungsversicherung schitzen; beruhen sie auf planungsbedingten Sachschéaden, ist
dies nur bis zur Abnahme mdglich.
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