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Vorwort

Wir freuen uns, den 15. RuhrGeo-Tag am 26. Madrz 2026 an der Ruhr-Universitat Bochum
ausrichten zu diirfen. Der Untertitel ,Innovationen in der Geotechnik” lasst ein breites
Spektrum an Themen zu und fordert dazu auf, Neuerungen vorzustellen. Das Programm
untermauert, dass viel Innovationskraftin der Geotechnik steckt. Herausforderungen, ef-
fizienter und nachhaltiger zu bauen und schwierige Situationen zu beherrschen, fiihren
immer wieder zu Weiterentwicklungen und neuen Ideen. Dazu kommen Fortschritte in
anderen Disziplinen, die solche Weiterentwicklungenanstof3en und moéglich machen, wie
im Maschinenbauund der Steuerungstechnik sowie dermodernen Datenverarbeitung bis
hin zur kiinstlichen Intelligenz.

Die Beitrage zu Pfahlen thematisieren ein klassisches Spezialtiefbauelement, welches in
einfacher Form bereits in der Antike genutzt wurde. Dabei werden die Tragfahigkeitser-
h6éhung und das Erweitern der Einsatzbereiche sowie auch Optimierungen bei der Her-
stellung von Fertigpfahlen thematisiert. Dabei wird der Frage nachgegangen, welche Wi-
derstdnde in statischen Berechnungen ansetzbar sind, und Erfahrungswerte werden ge-
sammelt, um eine Datenbasis zu schaffen, vorhandene Potentiale auch ausnutzen zu kon-
nen.

Ein zweites Spezialtiefbauelement, welches betrachtet wird, ist der Verpressanker, seit
den 60er Jahren unverzichtbarer Bestandteil bei Baugruben aber auch bei dauerhaften
Sicherungen von Geldndespriingen und auftriebsgefahrdeten Konstruktionen. Hier wer-
denzum einenFragen der Dauerhaftigkeitadressiert,insbesondere vordem Hintergrund,
dass aufgrund der Komplexitdat von Bauaufgaben und zunehmenden Dimensionen von
Baugruben in Tiefe und Grundriss Bau- und Standzeiten langer werden und der Begriff
y2temporar” eine andere Bedeutung bekommt, als wir dieses bisher gewohnt sind. Doch
auch eine Ausweitung des Einsatzbereiches dieses, da auf Zug belastet, sensiblen Bauteils
bei chemischem Angriffist ein Thema. Sind Einschrankungen, die berechtigterweise ein-
mal eingefiihrt wurden, vor dem Hintergrund aktueller Forschung und Kenntnisse noch
notwendig oder konnen bzw. miissen diese heute differenzierter betrachtet werden? In
diese Richtung geht auch der Beitrag zum ansetzbaren Wandreibungswinkel bei Schlitz-
wanden.

Schwierige Baugrund- und Grindungssituationen mit Hohlraumen und lokal nicht trag-
fahigen und belastbaren Bereichen erfordern Sonderlésungen, um diese mit vertretba-
rem Aufwand und sicherzu beherrschen. Geotextilien bieten dafiir, aber auch bei anderen
Fragestellungen wie z.B. im Wasserbau, interessante Alternativen. Ein Themenfeld ist das
Ausfiihren von Briickenwiderlagern, an welche hohe Anforderungen hinsichtlich



Tragfahigkeit und Verformungen sowohl fiir dauerhafte Briicken als auch bei tempora-
rem Einsatz gestellt werden. Ein Blick auf gesammelte Erfahrungen ist hier sehr wertvoll
und kann erheblich dazu beitragen, das Potential einer solchen mit vielen Chancen ver-
bundenen Bauweise zu mobilisieren.

Um Eingriffe in Landschaft und Umwelt gering zu halten sind bei der Umsetzung von Bau-
aufgaben manchmal neue Wege zu beschreiten, wie an einer Boschungssanierung gezeigt
wird. Die Frage, wie Gewerke des Spezialtiefbaus mit Blick auf die Nachhaltigkeit verglei-
chend bewertet werden konnen, konnte ein ganzes Tagungsprogramm fiillen. Sie wird im
Rahmen dieses RuhrGeo-Tags an einem konkreten Beispiel diskutiert und es wird aufge-
zeigt, welche Schwierigkeiten und Herausforderungen dabei noch bestehen.

Erfahrungen, Anderungen von gesellschaftlichen Rahmenbedingungen und technischer
Fortschritt fiihren zur Weiterentwicklung der Normung. Das seit 2012 verbindlich anzu-
wendende Normengeriist des Eurocodes ist davon nicht ausgenommen und wird 2027
durch eine neue Generation ersetzt. Mit einer Vorschau, was sich im Aufbau und Inhalt
unseres taglichen Handwerkzeugs andert, schlief3t der diesjahrige RuhrGeo-Tag und da-
mitauch dieser Tagungsband. Gleichzeitig bildet dieser Beitrag die Einleitung zum Ruhr-
Geo-Tag 2027 an der Bergischen Universitat Wuppertal, welcher sich diesem Thema ver-
tieft widmen wird.

Erst durch die Mitwirkung vieler wird eine Fachtagung zum Erfolg. An dieser Stelle sei
zuerst den Vortragenden fiir die Ausarbeitung der Tagungsbeitrdage und Prasentationen
gedankt. Mit der Firmenausstellungergibt sich ein besonderes Forum des fachlichen Aus-
tauschs.Diesesist mitdem Engagement von Personen verbunden, denen wir hiermitdan-
ken. Gut ausgebildeter Nachwuchs ist, wie in anderen Bereichen, auch in der Geotechnik
wichtig. Studentische Wettbewerbe, Preisverleihungen und die Férderung studentischer
Teilnahmen tragen dazu bei, den Kontaktzwischen Lehre, Forschung und Praxis zu ver-
bessern. Allen Teilnehmenden und Unterstiitzern dafiir gebiihrt unser Dank. Den ver-
schiedenen Abteilungen der Ruhr-Universitiat Bochum danken wir fiir das Bereitstellen
der Rahmenbedingungen und vielféltige Hilfe. Der organisatorische Vorlauf, der Einsatz
vor Ort und der geregelte Nachlaufist an unserem Lehrstuhl neben dem normalen Tages-
geschaftabzuwickeln. Das dieses auch 2026 in einem zielgerichteten aber ruhigem Fahr-
wasser gelungen ist, daflir danke ich unseren Mitarbeiterinnen und Mitarbeitern, insbe-
sondere Sarah Jordan und Natascha Kallerhoff, sehr herzlich. Ebenfalls herausheben
mochteich die gute und unkomplizierte Zusammenarbeit mit den Lehrstiihlen der betei-
ligten Universitaten, der Bergischen Universitat Wuppertal, der Universitat Duisburg-Es-
sen und der Technischen Universitat Dortmund.

Torsten Wichtmann, Diethard Koénig
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Neuerung der SOB-Pfihle zur Erreichung
der Klimaziele

Marcel Grave, Implenia Civil Engineering GmbH, Essen
Stephan Gutjahr, Geoteam Ingenieurgesellschaft mbH, Dortmund

Zusammenfassung

Zur Errichtung eines neuen Bauwerkes sind stets die Anforderungen an eine sichere
Griindung zwingend erforderlich. Bei nicht ausreichend tragfahigem Baugrund fiir das zu
errichtende Bauwerk sind Pfahlgriindungen aus Stahlbeton eine bewdhrte Methode, um
hohe Lastenin tieferliegende tragfahige Schichten abzutragen. Die Herstellung von Beton
bindet wichtige Ressourcen und stellt einer der grofdten CO2-Treiber im Bausektor dar.
Zur Einsparung von Ressourcen und klimafreundlichen Bauen tragen innovative Lo-
sungsansatze zum Erreichen von nachhaltiger zukunftsorientierter Bauweise bei.

1. Einfithrung

Im Zuge der urbanen Entwicklung im innerstadtischen Bereich werden immer mehr
Hochhéduser gebaut, sowie Infrastruktur unterirdisch errichtet. Fiir die Errichtung von
Hochhdusernist eine sichere Griindung unabdingbar, insbesonderebei nicht ausreichend
tragfahigem, anstehenden Baugrund und/oder hohen, abzutragenden Lasten. In der Pla-
nung werden, bedingt durch die oftinhomogene Streuung des Baugrundes, oft Mantelrei-
bungs- und Spitzendruckwerte im unteren Tragfahigkeitsbereich fiir ein erhéhtes Sicher-
heitsniveau angegeben. Mit der hier vorgestellten innovativen Neuerung der SOB-Pfahle
soll die Ausfiihrbarkeitund das Last-Verformungserhalten an mantelverpressten Schne-
ckenortbetonpfahle (SOB-Pfdahle) untersucht werden und zur Optimierung der Griindung
in vergleichbare Boden beitragen. Hierzu wurde bei einem Bauvorhaben in Kéln, seitens
Implenia Civil Engineering auf Eigeninitiative, ein Probefeld fiir eine Pfahlprobebelastung
an zwei Probepfiahlen angelegt.

Ziele der Probebelastungen sind grundsatzlich die Machbarkeitdes innovativen Ansatzes,
eine Mantelverpressung an SOB-Pfdhle auszufiihren und belastbare Referenzen zu erhal-
ten, sowie liber die Pfahlprobebelastung die Entwicklung der axialen und lateralen Trag-
fahigkeitund der dabei mobilisierten Teilwiderstande, Mantelreibung und Spitzendruck
fiir das eingesetzte Pfahlsystem, bestehend aus SOB-Pfahl mit Mantelverpressung unter
den speziellen Baugrundbedingungen, zu ermitteln und damit eine vergleichsweise abge-
sicherte Basis fiir die weitere Dimensionierung der Tiefgriindung zu schaffen.
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2. Baugrundbeschreibung

Im Versuchsfeld K6ln stehen, wie grundsatzlich im Kélner Stadtgebiet und auch in weiten
Teilen im Rheinland, im oberen Bereich Auffiillungen an, darunter folgen oberflachen-
nahe Hochflutablagerungen, die sich aus Hochflutsanden und Hochflutlehmen von 2,00
bis 3,00 m Machtigkeiten zusammensetzen. Darunter stehend die gewachsenen Sande
und Kieseder quartaren Niederterrasse in unterschiedlicherZusammensetzung. Ab einer
Tiefe von ca. 25,00 m unter GOK (+20,50mNHN) erfolgt der Ubergang zum Tertiar, der
hier aus einem braugrauen Feinsand besteht.

Fiir die Ubertragbarkeit der Ergebnisse vom Probefeld auf das Rheinland mit vergleich-
barem Baugrund wurden weitere umfangreiche Bodenerkundungsmafinahmen in Form
von Bohrung mit durchgehender Gewinnung von gekernter Proben in fester Hiille (Giite-
klasse 2) und Sondierungen mit der schweren Rammsonde im Versuchsfeld durchgefiihrt
(Abb. 1). Im bodenmechanischen Labor sind Index-Parameter wie natiirliche und bezo-
gene Lagerungsdichte tUiber die gesamte Bohrstrecke und Kornverteilungsanalysen be-
stimmt worden.
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Abbildung 1: Baugrunderkundungen im Probefeld.

Bei der Erkundungsbohrung BK 1 wurde eine Auffillungsmachtigkeitvon ca. 5,00 m er-
kundet, die darunter liegende Niederterrasse besteht aus einer Wechsellagerung aus
quartdren locker bis mitteldicht gelagerten Sanden und Kiesen (Abb. 2 und 3).

Das Grundwasser lag bei Herstellung der Probepfahle ca. 5,00 m unter GOK (ca. +37,00
mNHN).
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6.

3. Versuchsaufbau der Pfahlprobebelastung

Grundlage fiir die Konzeptionierung des Probefeldes isteine frithere Pfahlprobebelastung
und bereits mehrfach erfolgreich zur Ausfiihrung gebrachten mantel- und fuf3verpresster
verrohrt hergestellter Bohrpfahle im Kelly-Bohrverfahren. Eine Zielsetzung des aktuellen
Probefeldes ist es auch den Mantelwiderstand anndahernd den gleichen Randbedingun-
gen/-kriterien zu bestatigen.

Insgesamt wurden an zwei statische Pfahlprobebelastungen durchgefiihrt, so dass die
Messwerte verifiziert und der Streuungsfaktor reduziert werden kann.

Auf Grund der ortlichen Platzverhaltnisse wurde entschieden die Probe- und Reaktions-
pfahle in Reihe auszufiihren (Abb. 1). Mit dieser Anordnung wurde der ReaktionspfahlRP
2 zweimal fiir die Probebelastungen verwendet. Die drei Reaktionspfahle wurden alle
ohne Mantelverpressung mit einer Lange von 12,00 m und einem Nennbohrdurchmesser
Ds =90 cm hergestellt. Die beiden Probepfahle mit einem Nennbohrdurchmesservon 90
cm weisen eine Gesamtlinge von 12,00 m auf, wobei die oberen 7,00 m des
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Pfahlschaftsbereiches mit einer gefetteten Stahlhiilse zur Reduzierung des Mantelrei-
bungswiderstandes ausgebildet wurde und die unteren verbleibenden 5,00 m mit Man-
telverpressung versehen wurde. Mit dieser Ausbildungdes Priifpfahles istdie Priiflast auf
5 MN festgelegt worden.

Die Probepfdhle wurde um ca. 80 cm iiber GOK hinaus mittels der Hiilse im oberen Pfahl-
schaftsbereich verlangert. Fiir die Lasteinleitung in die Reaktionspfahle wurden je zwei
GEWI-Stangen mit einem Durchmesser von 63,5 mm und einer Gesamtlange von 11,00 m
bestiickt, hiervon waren 6,50 m in den Pfahl eingebunden und die restlichen 4,50 m fiir
die Einbindung in die Traverse verwendet (Abb. 4).
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Abbildung 4: Ausfiihrungsplanung der Probebelastung.

4. Messtechnik

Die Instrumentierung der Probepfihle erfolgte in Anlehnung an die EA-Pfahle ,hohe An-
forderungen®, wobei verfahrensbedingt, bei nachtraglichem Einbau der Bewehrung in
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den Frischbeton, der Pfahlspitzendruck nicht separat tiber Druckmesskissen erfasst wer-
den konnte. An den Reaktionspfahlen wurde die Pfahlkopfverschiebung gemessen.

Die eingeleiteten Krafte am Pfahlkopf wurden liber drei kalibrierte Lastzellen mit einem
Messbereich von bis zu 10 MN erfasst. Zusatzlich wurde der Oldruck des Hydrauliksys-
tems mit einem Absolutdruckaufnehmer tiberwacht. Zum Erfassen der vertikalen Pfahl-
kopfverschiebung wurden symmetrisch iiber den Umfang der Probepfahle Seilwegsenso-
ren angeordnet und die Pfahlkopfbewegungen, quer zur Pfahlachse iiber zwei senkrecht
zueinander angeordneter, induktive Wegaufnehmer gemessen. Fiir die Erfassung der
Pfahldehnung respektive der Pfahlstauchung wurden tiber die Pfahllinge in den Mess-
querschnitten je drei Stiick (im Kopfbereich vier Stiick) Schwingsaitenaufnehmer iiber
den Messquerschnitt radial angeordnet. Insgesamt wurde liber die Pfahllange fiinf Mess-
querschnitte verteilt (Abb. 5).

Zusatzlich erfolgten an den Probepfahlen Low-Strain-Integritatsprifungen.
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Abbildung 5: Schematische Darstellung der Messquerschnitte.
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5. Pfahlherstellung

Alle Pfahle wurden als Schneckenortbetonpfahl hergestellt. Fiir die Ausfiihrung der SOB-
Pfahle kam ein Grof3bohrgerdat BG 30H zum Einsatz. Nach Erreichen der Solltiefe wurde
der Beton durch das Seelenrohr der Bohrschnecke in das Bohrtiefste eingepumpt und
kontinuierlich mit dem einstellenden Betoniiberdruck die Bohrschnecke zuriickgezogen
und vollstdndig verfiillt. Im Anschluss wurde die Bewehrung in den Frischbeton einge-
bracht.

Zuerst erfolgte die Herstellung der Reaktionspfahle ohne Mantelverpressung, wobei zu-
satzlich zu dem Bewehrungskorb auch die GEWI-Stangenim Frischbeton eingestellt und
via Schablone in Lage und Hohe gesichert wurden.

Nach Herstellung der Reaktionspfahle wurden die Probepfahle ausgefiihrt. Hierbei wurde
mitdem Probepfahl PP 2 begonnen und sofortin den Frischbeton zunachst die Hiilse zur
Reduktion der Mantelwiderstandes eingebracht, sowie unmittelbarim Anschluss der Be-
wehrungskorbmit dem im Vorfeld fix montierten Schwingsaitenaufnehmernund Mantel-
verpressschlauchen (Abb. 6). Hierbei konnte der Bewehrungskorb nicht auf die geplante
Tiefe eingebracht werden, so dass der Bewehrungskorb an der GOK um ca. 2,50 m einge-
kiirzt, sowie die vormontierten Schwingsaitenaufnehmer und Verpressventile in Threr
Lage um ca. 2,50 m nach oben verschoben wurde. Die im oberen Bereich befindlichen Be-
tondehnungsgeber des Messquerschnittes MQ 1 wurden anschliefiend neu positioniert.

Auf Grund der Einbauschwierigkeiten bei der Herstellung von Probepfahl PP 2 wurde bei
dem Probepfahl PP 1 zunachst nach der Betonage der Bewehrungskorb mit den vormon-
tierten Elementen in den Frischbeton auf die Solltiefe eingebracht und im Nachgang die
Hilse tiber den Bewehrungskorb gefiihrt (Abb. 7).

An beiden Probepfahlen wurden nach einem definierten Zeitraum die vormontierten
Mantelverpressschlauche mittels Wasser aufgesprengt, sowieim Anschluss,in Anlehnung
an die Kriterien der friheren Pfahlprobebelastung an mantel- und fufdverpresster ver-
rohrt hergestellten Bohrpfdhlen, mit Zementsuspension die Mantelverpressung ausge-
fiihrt.
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Abbildung 6: Bewehrungskérbe mit Abbildung 7: Einbau des Bewehrungs-
Dehnungsgeber und Mantelinjektions- korbes.

schlauchen.

6. Versuchsdurchfiihrung

Flr alle Probepfahle wurde das Lastregime in zwei Lastzyklen, mit einer Zwischenentlas-
tung entsprechend der EA-Pfihle, aufgebracht. Die maximale Last des ersten Lastzyklus
entsprichtdem charakteristischen Wertder Pfahlbeanspruchung (Gebrauchslast) und die
der acht Laststufen des zweiten Lastzyklus der geplanten Priiflast. Die Vorlast entspricht
10 % des charakteristischen Wertes der Beanspruchung. Zur Gewahrleistung einer stati-
schen Lastaufbringung erfolgte eine Laststeigung zwischen den Laststufen des ersten
Lastzyklus erst, wenn die Verschiebungsgeschwindigkeitaufeinen Wert < 0,1mm /20 min
und fiir alle weiteren Laststufen auf einen Wert von < 0,1 mm/5 min abgeklungen war
bzw., wenn sich auf den Messwerten ein Kriechmaf$ zuverlassig ermitteln lief2. Die Last-
steigerung erfolgte unter Vermeidung von St6f3en und Erschiitterungen langsam mit ei-
ner Dauer von ca. 3-5 min. und gem. EA-Pfdhle wurden die jeweiligen max. Lastwerte der
Lastzyklen tiber min. 60 min konstant gehalten.

Flr die axiale statische Pfahlprobebelastung gelten als Abbruchkriterien das Erreichen
der Prifkraft, ein ermitteltes Kriechmafd von > 2,0 mm oder das Erreichen der Grenzset-
zung 0,1xD = 90 mm.
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Fiir Pfahl PP 2 konnte das geplante Lastregime in zwei Lastzyklen bis zur geplanten Prif-
kraft von 5,0 MN durchgefiihrt werden. In Abstimmung mit dem zustdndigen Baugrund-
gutachter wurde die Priifkraft fiir PP 1, infolge des wahrend der Probebelastung von PP 2
beobachteten Tragverhaltens, auf 6,5 MN erhoht, welches der maximalen Tragkraft der
GEWI-Stangen an den Reaktionspfiahlen entsprach. Die Belastung wurde tiber die ur-
sprunglich geplante Priifkraft von 5,0 MN hinaus sukzessive in Lastschritten von 300 kN

gesteigert. Die Beobachtungszeit wurde fiir eine zuverldssige Kriechmafdermittlung auf
15-20 min verlangert (Abb. 8 und 9).
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Abbildung 8: Lastregime der Probepfahle PP 1 und PP 2.

7. Versuchsauswertung

Alle statischen Pfahlprobebelastungen konnten erfolgreich bis zu geplanten Priifkraft
durchgefiihrt werden. Bei keinem der gepriiften Pfahle wurden die definierten Abbruch-
kriterien von Kriechmaf$ oder Grenzsetzung erreicht.

Zuerst erfolgt die Probebelastung an dem Pfahl PP 2 mit einer Priifkraft bis max. 5.000
kN. Die aufgezeichnete Widerstands-Setzungs-Linie ist liber das gesamte Belastungsin-
tervall durch tiberproportionale Zunahme der Setzungen und einen hyperbolischen
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Verlauf gepragt. Bei dem charakteristischen. Beanspruchungswertvon 2.700 kN wurden
Setzungen von 4,11 mm gemessen und ein Kriechmafd von 0,133 mm ermittelt. Dies ent-
spricht einer bezogenen Pfahlkopfverschiebung von 4/900 = 0,004-DS. Bei Versuchsende
der geplanten Priifkraft von 5.000 kN ergab sich eine gemessene Setzung von 10,6 mm
und ein Kriechmaf3 von 0,555 mm (Abb. 9). Die bezogene Pfahlkopfverschiebung betragt
11/900 =0,01-DS.

Mit den aus der Liangsdehnungen riickgerechneten Normalkraft wurden segmentweise
die ermitteltenmobilisierten Mantelreibungsverlaufe,zwischenden einzelnen Messquer-
schnitten, ermittelt. Die wechselnden Steigungen der Langskraftverlidufe im Ubergangs-
bereich Hiilse-Pfahl sind wahrscheinlich auf verdnderliche Steifigkeitsverhaltnisse zu-
riickzufiihren. Die Entwicklung der mobilisierten Mantelreibungen in den analysierten
Messquerschnittensind qualitativvergleichbar. Bei steigender Belastung nehmen die An-
derungen der aus den Dehnungen ermittelten Mantelreibungswerte ab.

Der in Messquerschnitt 5 ermittelte Pfahlspitzendruck zeigt mit der Setzung eine unter-
proportionale Zunahme. Allerdings liegt dieser Messquerschnitt ca. 3,00 m, begriindet
durch die beschriebene Herstellung, iiber dem Pfahlfufd und dient lediglich zur Orientie-
rung.

Bei der maximalen Priifkraft von 5 MN fiir den Probepfahl PP 2 setzt sich der Gesamtwi-
derstand zu 70 % aus dem Mantelwiderstand und zu 30 % aus dem Spitzendruck zusam-
men.

Im Anschluss an die Probebelastung PP 2 erfolgte die Probebelastung am Priifpfahl PP 1.
Bedingt durch die Erfahrungswerte aus dem Pfahl PP 2 wurde die Priifkraft auf 6.500 kN
erhoht. Auch beim PP 1 zeigt die aufgezeichnete Widerstands-Setzungs-Linie, tiber das
gesamte Belastungsintervall, eine tiberproportionale Zunahme der Setzungen und einen
hyperbolischen Verlauf. Bei einem charakteristischen Wert der Beanspruchung von 2.700
kN wurden Setzungen von 3,52 mm (= 0,004:DS) gemessen und ein Kriechmaf3 von 0,100
mm ermittelt. Mit Erreichen der urspriinglich geplanten Priifkraft von 5.000 kN konnte
eine Setzung von 10,33 mm (= 0,01:DS), sowie ein Kriechmaf$ von 0,631 mm, ermittelt
werden. Mit Versuchsende der erweiterten geplanten Priifkraft von 6.500kN ergab sich
eine gemessene Setzung von 16,28 mm (= 0,02:DS) und ein Kriechmaf$ von 0,764 mm
(Abb. 10).
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Linie PP 2. Linie PP 1.

Als erste Erkenntnisse aus den beiden Probebelastungen kénnen festgehalten werden,
dass die Probepfahle deutlich geringere bezogene Pfahlkopfsetzungen aufweisenals klas-
sische verrohrt hergestellte Bohrpfahle. Auch die Traglasten wurden weit hoher als er-
wartet gemessen. Weiter kann festgestelltwerden, dass eine Vergiitung durch Mantelver-
pressung auch bei nachtraglichem Einbau der Bewehrung moglich ist.

Analog zu der Probebelastungen PP 2, sind die aus der Langsdehnungen der Schwingsai-
tenaufnehmer segmentweise die mobilisierten Mantelreibungsverlaufe zwischen den
einzelnen Messquerschnitten ermittelt worden. Die Anordnung der Messquerschnitte ist
in Abb. 5 dargestellt. Im Messquerschnitt M3 sind im Pfahl PPO1 nicht plausible Unstetig-
keiten in den aufgenommenen Dehnungen festgestellt worden. Daher sind diese Mess-
werte unberiicksichtigt geblieben. Der Mantelwiderstand ist beim Pfahl PPO1 in den Seg-
menten M1-M2 (Bereich Hiilse), M2-M3 (Ubergangsbereich) und M3-M5 (Verpressbe-
reich) unterteilt worden (Abb. 11).

Der in Messquerschnitt 5 ermittelter Pfahlspitzendruck zeigt mit der Setzung eine hyper-
bolische Zunahme und gibt die Lastumlagerungen zwischen den Mantelreibungssegment
wieder. Mit Erreichen der erweiterten geplanten Priifkraft von 6.500 kN lasst sich iiber
die Dehnungsmessungen ein Spitzendruck von 1.995 kN/m? ableiten.
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Bei der maximalen Belastung von 6,5 MN fiir den Probepfahl PP 1, setzt sich der Gesamt-
widerstand der Messungen aus den ermittelten Einzelwiderstanden, zu 80,5 % aus dem
Mantelwiderstand und zu 19,5 % aus dem Spitzendruck zusammen.

In Abb. 12 sind die Widerstands-Setzungs-Linien der beiden Probepfahle PP 1 und PP 2
zusammengefasst. In Abhangigkeit der mobilisierten Widerstinde aus Mantelreibung
und Spitzendruck variieren die Verlaufe der Pfahle, sind allerdings miteinander qualitativ
vergleichbar. Fiir den charakteristischen Beanspruchungswertvon 2.700 kN lasst sich ein
Setzungsunterschied von 0,58 mm und bei der urspriinglich geplanten Priiflast mit 5.000
kN von 0,73 mm entnehmen. Dies ist insoweit plausibel da die mantelverpresste Pfahl-
lange beim Probepfahl PP 1 mit 5 m doppelt so lang wie beim Probepfahl PP 2 mit 2,5 m.

Nach der Priifung istfiir den Pfahl PPO1 erfolgte eine ,klassische“Nachrechnungder Trag-
fahigkeit. Dabei wurde bislang nur der Mantelwiderstand angepasst. Die gemessene Mo-
bilisierung des Pfahls ist wesentlich steiferals prognostiziert (etwa8 bis 10-fach steifer!).
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Abbildung 11: Normalkraftverlauf und Abbildung 12 Zusammenfassung der

mobilisierte Mantelreibung PP 1. Widerstands-Setzungs-Linie PP 1 und PP 2.

8. Fazit

Fir die gesetzten Nachhaltigkeitsziele sind alle am Bau Beteiligten dazu angehalten den
CO2-Ausstofd bestmoglich zu reduzieren. Hierfiir ist es unabdingbar, fiir die Entwicklung
der zukiinftigen Baubranche, nach innovativen Losungsansatzen zu suchen, sowie auf
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dem Markt zu etablieren. Mit der Durchfiihrung des ausgefiihrten Probefeldes konnte
grundsatzlich die Machbarkeit des innovativen Ansatzes zur Neuerung der SOB-Pfdhle,
durch die mantelverpressten Schneckenortbetonpfahle, bestéatigt werden. Die Verfah-
rensweise und die gewonnenen Erkenntnisse zum Last-Verformungsverhalten sollen
dazu beitragen, die erhobenen Mantelreibungsbeiwerte in vergleichbaren Boden zum
Einsatz zu bringen und somit ein ressourcenschonendes und klimafreundliches Bauen,
auch in der Grindung von Bauwerken oder anderweitigen Einsatzgebieten voranzutrei-
ben. Zusatzlich ergeben sich mit der innovativen Pfahlweiterentwicklung auch monetare
Vorteile. Mit der Ausiibung der Pfahlprobebelastung an mantelverpressten SOB-Pfahlen
liegt nun der Firma Implenia Civil Engineering erstmalig eine belastbare Referenz vor.

Literatur

EA-Pfahle (2012), 'Empfehlungen des Arbeitskreises Pfahle’, 2. Auflage, Deutsche Gesell-
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Innovationen bei der Planung und
Ausfithrungsmoglichkeiten von
Fertigpfahlsystemen

Thomas Garbers, Aarsleff Spezialtiefbau GmbH, Hamburg
Dirk Windeln, Aarsleff Spezialtiefbau GmbH, Oberhausen

Zusammenfassung

Um Gebaude standsicher zu griinden, braucht es in vielen Bereichen Pfahlgriindungen.
Nachhaltigkeitund Wirtschaftlichkeitsind durch die Diskussioneniiber Klimawandelund
nachhaltigem Bauen in den Fokus gertickt. Die AARSLEFF Gruppe sucht deshalb nach We-
gen, um nachhaltiger zu produzieren, aber auch die Ausfiihrung wirtschaftlicher zu ma-
chen. Im Beitrag werden verschiedene Ansatze und Neuentwicklungen der AARSLEFF
Gruppe vorgestellt, um bei Pfahlgriindungen CO: bei der Herstellung und Ausfiihrungs-
zeiten zu reduzieren sowie die COz-Immissionen iiber den Lebenszyklus des Gebdudes
auszugleichen.

1. Optimierung der Planung

1.1 Planen und ausfiihren im Baugrundmodell

Planung und Ausfiithrung in einem Baugrundmodell (Abb. 1) sind seit Jahren in der Dis-
kussion,um bauen Baukostenund Ausfiihrungszeitenzu reduzieren. Die Planung als auch
das Modell konnen allerdings nicht besser sein als die Grundlagen. Grundlage einer wirt-
schaftlichen Planung der Griindung und der zielsicheren, spateren Ausfiihrung sind die
moglichst guten Kenntnisse iiber den anstehenden Baugrund, die erforderliche Energie
beim Einbringen der Pfahle sowie die moglichen Widerstinde/Tragfahigkeiten der
Pfahle.

1.1.1 Baugrunderkundung

Die DIN EN 1997-2 gibt Abstdande und Tiefen fiir die Erkundung des anstehenden Bau-
grundes vor. Diese werden aber vielfach aufgrund der Kostennichteingehalten.Dies fiihrt
inder Angebots-oder Ausfiihrungsphase zu erforderlichen Nacherkundungen, wasin der
Ausfiihrung zu Bauzeitverzogerungen und Mehrkosten fiihrt.

13



14 T. Garbers, D. Windeln

Abbildung 1: Baugrundmodell mit Pfahlen.

1.1.2 Rammanalysen

Um die Einbringung der Pfahle in den anstehenden Baugrund zu liberpriifen und das rich-
tige Equipment fiir die Arbeiten auszuwahlen, bieten Rammanalysen eine gute Moglich-
keit. Auch hierfiir werden gute Kenntnisse liber den anstehenden Baugrund benotigt.

1.1.3 Pfahlprobebelastungen

Die EA-Pfahle stellt im Abschnitt 5.4 Erfahrungswerte fiir die Ermittlung von Pfahlwider-
standen zur Verfligung. Da es sichum Widerstandsbeiwerte fiir tibliche Baugrundverhalt-
nisse handelt, liegen die Werte auf der sicheren Seite und miissen zudem mit einem Teil-
sicherheitsbeiwert von Y = 1,4 auf Bemessungswerte abgemindert werden. Der wirt-
schaftlichere Weg fiir Pfahlgriindungen fiihrt iiber die Ausfiihrung von statischen und dy-
namischenProbebelastungen nach DIN EN ISO 22477-1 und DIN EN [SO 22477-4. Mitden
Ergebnissen der Belastungen konnen, die im anstehenden Baugrund moéglichen Wider-
standen verwendet werden und zudem nach DIN EN 1997-1 der Teilsicherheitsbeiwert
auf Y = 1,1 reduziert werden. Durch die Kalibrierung der Ergebnisse der dynamischen
Belastungen mit den Werten der statischen Belastungen kann zusatzlich Sicherheit fiir
die Ausfiihrung gewonnen werden. Es erméglicht die Uberpriifung von Bauwerkspfihlen
mitabweichendenEinbringenergienund den Nachweis der ausreichenden Tragfahigkeit.
Somit kdnnen Umplanungen und Ersatzmafinahmen reduziert werden.
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1.1.4 Validierung des Baugrundmodells

Die heutigen Gerate fiir Pfahlgriindungen messen eine Vielzahl von Einbringparametern,
um dem Gerateflihrer eine zielgerichtete Einbringung der Fertigpfahle zu ermdoglichen.
Diese daten lassen aber auch Schlussfolgerungen auf den anstehenden Baugrund zu. Un-
ter Berticksichtigung der ausgefiihrten Baugrundaufschliisse kann das Baugrundmodell
validiert und Inhomogenitaten frithzeitig erkannt und in der begleitenden Planung be-
riicksichtigt werden.

2. Entwicklung bei Fertigbetonpfihlen

2.1 Hohle Rammpfdihle

Bei der Herstellung der Fertigbetonrammpfahle entstehen durch die Baustoffe sehr hohe
COz2-Immissionen. Um diese zu reduzieren, wird zukiinftig ein CEM II-Zement verwendet.
Eine weitere Moglichkeit ist die Ausfithrung von Hohlquerschnitten (Abb. 2). Hiermit

Abbildung 2: Rammpfahl 40/40 cm als Hohlquerschnitt.
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konnen das Betonvolumen und das Pfahlgewicht um ca. 20% reduziert werden. Somit
konnen auch bei den erforderlichen Transporten zur Baustelle entsprechend mehr Pfahle
je LKW transportiert werden. Zudem bietet der hohle Querschnitt die Moglichkeit, zu-
kiinftig auch Unterpfahle geothermischzu nutzen. Da die Geothermieleitungendann nach
dem Einbringen der Pfahle eingebaut werden, konnen Beschadigungen festgestellt und
behoben werden.

2.2 Fertigbetonschraubpfahle CPSP

In Bereichen mit vorhandener Bebauung sind Fertigbetonrammpfahle nicht immer aus-
fiihrbar. Deshalb wird seit 2022 eine erschiitterungsfreies Pfahlsystem durch die Cent-
rum Pael a/s hergestellt, der Centrum Prefabricated Screw Pile (CPSP). Der Pfahl (Abb. 3)
wird nach DIN EN 12794 hergestellt und nach DIN EN 12699 ausgefiihrt.
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Abbildung 3: Fertigbetonschraubpfahl CPSP.
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Zurzeit wird der Pfahl in folgenden Abmessungen hergestellt:

e Standardldnge L =8 m

e Auf’endurchmesser da =49 cm

¢ Innendurchmesserda=21cm

e Betoneinsparung gegeniiber Vollquerschnitt 26%

Die Pfahle werden mit einer modifizierten Kellystange, die in die Seele des Pfahles einge-
fiihrt wird, in den Boden eingeschraubt (Abb. 4). Die einzelnen Pfahlsegmente kdnnen,
wie bei den Rammpfahlen, mit einer patentierten Kupplung (Abb. 5) beliebig verlangert.
Somit kénnen die geotechnisch erforderlichen Pfahllangen erreicht werden.

- |

Abbildung 4: Modifizierte Kellystange. Abbildung 5: Patentierte Pfahlkupplung.

Die Pfahle konnen auch ohne die umlaufende Wendel ausgefiihrt werden. Damit kann die
Mantelreibung im Bereich von iiberlagernden Weichschichten bei der Ausfiihrung, aber
auch beim Ansatz von negativer Mantelreibung, reduziert werden. Um hohe Zuglasten
auch mit der Standardbewehrung abtragen zu konnen, kann eine spezielle Fuf3spitze ver-
wendet werden (Abb. 6). In diese wird ein GEWI-Stab eingeschraubt, um die Zuglasten
tiber die Spitze als Drucklast in den Schaftbereich einzuleiten. Somitkdnnen auch fiir Zug-
pfahle Standard Pfahlelemente verwendet werden. Wie auch beim hohlen Rammpfahl,
kann nach Abschluss der Pfahleinbringung der Hohlraum zum Einbau von Geothermielei-
tungen auf der ganzen Pfahllange genutzt werden.
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Abbildung 6: Fuf3spitze mit GEWI-Stab fiir hohe Zuglasten.
2.3 Mastfundamentpfihle MFP

Seitvielen Jahren wird der Mastfundamentpfahl fiir die Griindung von Oberleitungsmaste
fur Eisenbahnstrecken in Skandinavien (Abb. 7) eingesetzt. Nun soll dieser Pfahltyp auch
fiir die DB in Deutschland zu Ausfiihrung kommen. Aufgrund der Abstandsmontage des
Oberleitungsmastes und der Verwendung von Bolzen mit Gewinde (Abb. 8), waren Ver-
suche an der MPA Stuttgart, der BAM und die Erstellung einer Typenstatik erforderlich.
Diese Arbeiten sind abgeschlossen, sodass jetzt der die Antrage zur Erteilung einer aBG
beim DIBt als auch einer Betriebserprobungbei der DB InfraGo gestellt werden kénnen.
Besonderer Vorteil diese Pfahlsystems ist die Moglichkeit den Oberleitungsmast theore-
tisch sofort nach dem Einbringen des Pfahles montieren zu kénnen. Dieses ermoglicht
eine deutliche Steigerung der Leistung und somit auch eine deutliche Verkiirzung der
Bauzeiten. Um das Einbringen der Pfihle zu erleichtern und um Gewicht zu sparen, wer-
den die Pfahle konisch ausgefiihrt. Die Pfahle werden mit den Standardlangen von 3-6 m
ausgefiihrt. Sollte es aufgrund der Baugrundverhaltnisse
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Abbildung 7: Einrammen eines Mastfundamentpfahles MFP.
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Abbildung 8: Abstandsmontage eines Oberleitungsmastes.
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erforderlich sein, grofiere Langen auszufiihren, konnen die Pfahle tiber die bekannten
Rammpfahlkupplungen mit Standardrammpfahlen beliebig verlingert werden. In
Deutschland und den Niederlanden wurde diese Pfahle auch schon fiir die Griindung von
Stahlkonstruktionen fiir PV-Anlagen verwendet. Hier wurden grofde Parkplatzflache mit
PV-Modulen iiberdacht (Abb. 9). So konnen diese Flache zur Stromerzeugung genutzt
werden, ohne Parkflachen zu reduzieren und zudem wird dem Parkplatznutzer Schutz
gegen die Sonneneinstrahlung bzw. Niederschliage gegeben.

<&

Abbildung 9: Ausfiihrung fiir Freizeitpark Mojo (NL).

3. Opelgelinde, Bochum

3.1 Grundlagen

Das Geldnde des ehemaligen Opelwerks in Bochum wurde in den letzten Jahren durch die
Bochum Perspektive 2022 aufwendig saniert. Fiir die Oberflichenabdichtung wurde be-
reichsweise in ca. 2 m Tiefe eine Dichtfolie mit Bentoniteinlage (Abb. 10) verlegt, um das
versickernde Tagwasser aufzufangen und abzufiihren. Auf dem Gelande werden seit der
Sanierung neue Gebdude errichtet, die aufgrund der Gr6f3e und den auftretenden Lasten,
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nicht alle mit einer herkémmliche Flachgriindung auf dem bauseits geschaffenen Griin-
dungspolster ausgefiihrt werden konnen. Aus diesem Grund benétigen diese Gebaude
eine Sondergriindung in Form einer Pfahlgriindung oder tiefreichender Baugrundverbes-
serung. Bei allen Sondergriindungen muss die Folie durchstof3en werden. Kleinere Risse
werden aufgrund des ,Selbstheilungsprozesses“derFolie selbststandigwiederverschlos-
sen. Die Wahl der Sondergriindung muss dennoch in enger Abstimmung mit der unteren
Bodenschutzverordnung erfolgen.
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Abbildung 10: Baugrundschnitt mit Dichtungsfolie (Gutachten Dr. Spang, 2021).
3.2 Ausfiihrung

In Abstimmung mit der ortlichen unteren Bodenschutzbehérde wurde eine Pfahlgriin-
dung mit schlanken Stahlbetonfertigpfahlen und einer 60° ,Spitze“, um ein Perforieren
der Folie auf ein Minimum zu beschranken und ein unkontrolliertes Aufreifen der Folie
zu verhindern vorgeschlagen (Abb. 11). Zusatzlich wurden die Hebedsen der Pfahle vor
dem Einbau abgetrennt.
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Abbildung 11: Fertigrammpfahle mit anbetonierter 60°-Spitze.

Dieses Griindungskonzept wurde seit 2020 erfolgreich beim Bau von zwei Projekten (Tab.
1) auf dem ehemaligen Opelgeldnde umgesetzt. Ein drittes Projekt ist aktuell in der Aus-
fiihrung.

Tabelle 3: Ausgefiihrte und aktuelle Projekte auf dem ehemaligen Opelgeldnde

Projekt Pfahlanzahl Pfahllangen

2020, Biirogebaude 351 Fertigpfahle 35/35 cm 16 - 20 m
109 Fertigrammpfahle 40/40 cm

2021, InnoCampus 71 Fertigpfahle 35/35 cm 20 m
48 Fertigrammpfahle 40/40 cm

2026, OCS 283 Fertigpfahle 35/35 cm 15-20m

141 Fertigrammpfahle 40/40 cm
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4. Zusammenfassung und Ausblick

Wie im Beitrag gezeigt bieten Fertigpfahlsysteme viele Moglichkeitendie gestiegenen An-
forderungen an heutige Pfahlgriindungen zu erfiillen. Zudem bieten die Neuentwicklun-
gen Moglichkeiten, um Projekte zukiinftig noch wirtschaftlicher und nachhaltiger bauen
zu konnen.

4.1 Optimierung der Planung

Bei der Optimierung der Planung von Griindungsmafinahmen stehen der Bauherr bzw.
seine Fachplaner im Vordergrund. Die wirtschaftliche und damit nachhaltige Planung be-
ginnt mitderausreichenden Erkundung des anstehenden Baugrunds und der Pfahlwider-
stande. Nur so lassenssich die erforderlichen Pfahle an die 6rtliche Baugrundsituation an-
passen und Gerate und Leistung richtig planen und einschatzen. Durch die Verwendung
der Herstellungsdaten lasst sich das Baugrundmodell validieren.

4.2 CO2-Emissionen

Die Verwendung von CEM II-Zementen und hohlen Pfahlen werden die CO2-Emissionen
erheblich reduzieren. Weitere Mafdnahmen sind die Verwendung von HVO-Diesel bzw.
elektrisch betriebenen Gerdten auf den Baustellen.

4.3 Geothermische Nutzung

Wenn die Pfahle zukiinftig als Hohlquerschnitt hergestellt werden, kénnen diese dann auf
ganzer Lange geothermisch genutzt werden. Zudem kann der Einbau der Leitungen nach
dem Einbringen der Pfahle erfolgen. Beschddigte Leitungen kdnnen somit ausgetauscht
und die geplante Entzugsleistung mit allen Pfahlen auch erreicht werden.

4.4 Neue Anschlussmoéglichkeiten

Durch die Verwendung von Edelstahlbolzen fiir die Abstandsmontage von Oberleitungs-
maste konnen bisher erforderliche Arbeitsschritte und Wartezeiten reduziert werden,
um die Sperrzeiten optimal zu nutzen.

Literatur
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Temporar geplant - langer genutzt:
Praxiserfahrungen zur Nutzungsdauer
geotechnischer Bauteile

Christoph Wehr, Keller Grundbau GmbH, Wiirzburg
Bjorn Béhle, Keller Grundbau GmbH, Bochum

Zusammenfassung

Temporare Ankersysteme zur Baugrubensicherung werden normativ fiir eine maximale
Einsatzdauervon zwei Jahren ausgelegt.In der Baupraxis treten jedoch regelmafdig unge-
plante Verzogerungen auf, die eine meistens nur geringfiigige Uberschreitung dieser Nut-
zungsdauer notwendig machen. Der Beitrag zeigt anhand normativer Grundlagen, tech-
nischer Kriterien und praktischer Beispiele, weshalb eine moderate Verlangerung der
Einsatzzeit von Kurzzeitankern - sofern begleitend tiberwacht - technisch vertretbar ist.
Dartiber hinaus wird dargestellt, weshalbauch weitere Bauteile der Baugrubensicherung,
insbesondere Betonbauteile, haufig bereits Eigenschaften aufweisen, die tiber eine rein
tempordre Nutzung hinausgehen. Erganzend werden ,Semipermanente Ankersysteme*
und aktuelle Entwicklungen aus dem Normenausschuss Verpressanker erldutert, die
planmafiige Einsatzzeiten bis zu sieben Jahren erméglichen sollen.

1. Einleitung

Im Spezialtiefbau kommt temporaren geotechnischen Sicherungssystemen wie Ver-
pressankern eine zentrale Bedeutung zu. Nach den geltenden Regelwerken - insbeson-
dere der DIN EN 1537:2014 sowie der DIN/TS 18537:2021 - werden Anker generell als
Kurzzeitanker mit einer Einsatzdauer von maximal zwei Jahren oder als Daueranker fiir
langere Nutzungszeiten klassifiziert. In der baulichen Realitat ergibt sich jedoch haufig
die Situation, dass die vorgesehene maximale Nutzungsdauer bei Kurzzeitankern von
zwei Jahren aufgrund unvorhergesehener Umstande nicht eingehalten werden kann. Ge-
anderte Planungsablaufe, Bauverzégerungen, Witterungseinfliisse oder Stillstande fiih-
ren dazu, dass die zuldssige Nutzungsdauer tiberschritten wird. Da es sich meistens nur
um geringe zeitliche Verzogerungen von oftmals wenigen Monaten handelt, stellt sich die
Frage, ob solche Uberschreitungen der Nutzungsdauer technisch verantwortbar sind.

25



26 C. Wehr, B. Bohle

2. Normative Grundlagen und Handlungsspielriume

Die DIN EN 1537:2014 fordert fiir die Stahlteile von Kurzzeitankern einen Korrosions-
schutz, der die Korrosion wahrend der geplanten Nutzungsdauer von ,mindestens” zwei
Jahren hemmt oder verhindert. Wenn Kurzzeitanker unplanmaf3ig langer eingesetzt wer-
den oder Veranderungen der Umgebungsbedingungen auftreten (z.B. Aggressivitit Bo-
den), sollten zum Nachweis der Funktionsfihigkeitgeeignete regelmaRige Uberwachun-
gen erfolgen.

Die DIN/TS 18537:2021 konkretisiert diese Anforderungen und schreibt vor, bei Uber-
schreitungen der zuldssigen Nutzungsdauer infolge unvorhergesehener Umstinde oder
verianderten Randbedingungen regelmifiige Uberwachungen und die Einbindung eines
Sachverstandigen vorzunehmen. Weiter ist in solchen Fallen die flir die Bauaufsicht zu-
standige Stelle zu verstandigen. Die DIN /TS 18537:2021 lasst damit bewussteinen Hand-
lungsspielraum bei der Uberschreitung der zuldssigen Nutzungsdauern von Kurzzeitan-
kern zu und sieht dafiir entsprechende Kontrollmechanismen vor. Besteht hingegen im
Vorhinein bereits die Wahrscheinlichkeit, dass die Einsatzdauer eines Kurzzeitankers 2
Jahre tiberschreiten kénnte, sind nach DIN/TS 18537:2021 Daueranker zu verwenden.

3. Voraussetzungen fiir langere Nutzungsdauer von
Kurzzeitankern

Wesentliche Schutzmafinahmen fiir Kurzzeitanker sind eine der Norm entsprechende
Planung und Ausfiihrung der Anker. Dazu ist wichtig, freiliegende Stahlteile der Spann-
elemente mit einer Abdeckhaube zu schiitzen und einen iiberlappenden Schutz im Uber-
gang von der freien Ankerldnge auf den Ankerkopfmittels Dichttopfzu installieren. Wei-
ter wird die Funktionsfahigkeit eines Ankers durch Einbau von im Hiillrohr gefetteten
Litzen deutlich erhoht. Bei fachgerechter Herstellung des Ankers und Einbau der
Schutzsysteme erreichen die Anker haufig eine langere Funktionstiichtigkeit gegeniiber
der zulissigen normativen Vorgabe. Mit ergidnzender Uberwachung - etwa durch Sicht-
kontrollen, geodatisches Monitoring sowie Durchfiihrung von Abhebeversuchen - kann
die Sicherheit eines Ankers auch iiber die normativ angesetzten zwei Jahre hinaus zuver-
lassig bewertet werden.
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Abbildung 1: Kopfausbildung Kurzzeitanker Fa. BBV- Systems GmbH.

Ein Praxisbeispielaus Frankfurt zeigt, dass eine Uberschreitung der zuldssigen Nutzungs-
dauer von Kurzzeitankern um etwa 3,5 Monate unter Beachtung obiger Schutzmafdnah-
men bei der Ankerherstellung und Durchfiihrung notwendiger Kontrollmafinahmen si-
cher bewiltigt werden konnte. Eine Uberwachung installierter Messquerschnitte beste-
hend aus Ankerkraftmessdosenund Inklinometernsowie zusatzlich durchgefiihrte regel-
mafdige Deformationskontrollen bestatigten, dass keine relevanten Veranderungen oder
Beeintrachtigungen an der Verformung bzw. Standsicherheit der Verbauwand auftraten.

4. Temporare Betonbauteile

Insbesondere temporare Bohrpfahl- oder Schlitzwdnde werden in der Regel auf Grund-
lage von Expositionsklassen geplant, die fiir Dauerbauwerke, z.B. im Ingenieurbau, anzu-
setzen sind. In chemischangreifenden Grundwassern werden zur Bemessung von tempo-
raren Betonbauteilen beispielsweise Expositionsklassen wie XA2 berticksichtigt, die wie-
derum Betone mit einer Mindestdruckfestigkeitsklasse von C35/45 erfordern. Die
DAfStb- Richtlinie ,Massige Bauteile aus Beton“ bezeichnet Bauteile mit einer kleinsten
Abmessung von = 0,80 m, bei denen Zwang und Eigenspannungen in besonderer Weise
zu bertiicksichtigen sind, als ,massig”. In der Expositionsklasse XA2 darf die Beton- Min-
destdruckfestigkeitsklasse dann um eine Klasse auf einen Beton C30/37 reduziert wer-
den.

Ubliche Stahlbetonbauteile nach DIN EN 1992-1-1 / DIN 1045-1 werden je nach Exposi-
tionsklasse mit einer Betondeckung von ca. 35 - 55 mm geplant. Im Spezialtiefbau wer-
den erhohte Betondeckungen von etwa 75 mm ausgefiihrt, die auf Unebenheiten in der
Bohrlochwandung, den Einbaubedingungen sowie Fertigungstoleranzen von Beweh-
rungskorben zuriickzufiithren sind. Diese Bauteile verfiigen iiber hohere Reserven hin-
sichtlich derer Dauerhaftigkeit, was bei der Planung von nur temporar genutzten
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Betonbauteilen hinsichtlich Wahl der Betongiite berticksichtigt werden sollte. Die derzei-
tigen Vorgaben zur Bemessung von Betonbauteilen im Spezialtiefbau fiihren dazu, dass
nur temporar genutzte Bauteile immer die Anforderungen an dauerhafte Bauteile erfiil-
len. Eine geringfiigige zeitliche Uberschreitung nur temporéir genutzter Betonbauteile ist
daher eher als unkritisch zu bewerten.

5. Semipermanente Anker und Weiterentwicklung
der Normung

Uber den Kurzzeitanker hinaus sind am Markt sogenannte ,semipermanente” Ankersys-
teme verfligbar, deren Anwendung jedoch bauaufsichtlich nicht geregelt ist. Der Einsatz
solcher Ankersysteme liber eine Nutzungsdauer von 2 Jahren hinaus erfordert eine bau-
aufsichtliche Zustimmung im Einzelfall. Die Ausfiihrung der Anker erfolgt in Anlehnung
an DIN EN 1537:2014. Nach den Angaben der jeweiligen Hersteller sind Semipermanen-
tanker auf Nutzungsdauern von bis zu vier Jahren ausgelegt. Die Ankersysteme bauen auf
den Anforderungen an Kurzzeitanker auf, verfligen jedoch tiber einen erweiterten Korro-
sionsschutz bestehend aus vollstandig in Einzelhiillrohren gefettete Einzellitzen, zusatz-
licher Einbau der Litzenbiindel in einem Gesamthiillrohr und erweiterte Abdichtungen
am Ankerkopf. Als vorteilhaft wird auch der Einbau von abhebbaren bzw. nachspannba-
ren Ankerkdpfen erachtet, um deren Tragfahigkeit nachtraglich priifen zu kénnen. Diese
zusatzlichen Schutzmafinahmen, welche der Semipermanentankerbietet,erh6henerheb-
lich die Funktionstiichtigkeit eines Kurzzeitankers bei einer Uberschreitung der zulissi-
gen Nutzungsdauer gem. DIN/TS 18537:2021.

SEMIPERMANENT-MONO NORMALANKERKOPF (N) SEMI-ECO (+)

Ubergangsrohr _Moosgummi O-Ring

nnnnnn

Korrosionsschutzmass se (KSM)

Abbildung 2: Semipermanentanker Fa. BBV- Systems GmbH.
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Im Normenausschuss Verpressanker wurden Vorschlage bzw. erganzende Regelungen
zur DIN EN 1537:2014 erarbeitet, die eine Verldngerung der Einsatzdauer von bis zu sie-
ben Jahren ermoglichen. Diese basierenim Wesentlichen auf den Anforderungen an den
Semipermanentanker, erweitert um zusatzliche Abdichtungen im Ankerkopfbereich und
im Ubergang von der Krafteinleitungsstrecke auf die freie Strecke. Die Vorschlige zur
Erganzung der DIN EN 1537:2014 zeigen, dass unter Beachtung gewisser Vorgaben ladn-
gere Nutzungsdauern von Kurzzeitankern technisch moglich sind und ktinftig hoffentlich
Eingang in die Praxis finden werden.

Ubergang Ltb /Lt EinzellitzenhUlirohr Ankerplatte Kappe mit
abgedichtet (mit Korrosionsschutz- Korrosionsschutz-
masse gefullf)

masse gefullt

Abstandhalter Nachverpressrohr Dichttopf
mit Korrosionsschutzmasse

verfullt

Klemmkeil

Keiltrager

Lo Lt

| . -]

Abbildung 3: Mafdnahmen fiir die verlangerte Einsatzdauer von bis zu 7 Jahren (Skizze
Bauer Spezialtiefbau GmbH).

6. Schlussfolgerungen

Die Betrachtung der technischen, normativen und praktischen Aspekte zeigen, dass eine
geringfiigige Uberschreitung der ,Zwei-Jahres-Grenze“ von Kurzzeitankern und verlan-
gerten Nutzungsdauer von temporaren Betonbauteilen in vielen Fallen absolutvertretbar
ist, sofern eine den Vorgaben entsprechende Ausfithrung und Uberwachung der Bauteile
erfolgt. Als wichtig wird eine frithzeitige Abstimmung aller am Projekt Beteiligten zur
Definition der geplanten Nutzungsdauer (> 2 Jahre?) erachtet.Im Falle einer Uberschrei-
tung der zuldssigen Nutzungsdauer muss ein geotechnisches / geodatisches Monitoring-
system zur Uberwachung installiert werden. Im Zweifel sollte jedoch immer der Einbau
von abnehmbaren Ankerképfen erfolgen (z.B. Keilscheibe mit Gewinde) erfolgen. Gering-
fiigige Uberschreitungen der Nutzungsdauer von Kurzzeitankern (wenige Monate) soll-
ten zuldssig sein.

Die normative Umsetzung der Vorschldage des Normenausschusses Verpressankerzu ei-
ner Nutzungsdauer von Kurzzeitankern von bis zu 7 Jahren ware in diesem Zusammen-
hang sehr hilfreich.
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Zusammenfassung

Der Einsatzvon Verpressankern ist bei betonangreifenden Inhaltsstoffenim Grundwas-
ser aufgrund normativerVorgaben eingeschrankt. Diesistauf eine Veranderung der Trag-
fahigkeit zuriickzufiihren, die durch eine Schadigung des Zementsteingefiiges bedingt ist.
Zur Untersuchung der Anderung des Herausziehwiderstands von Verpressankern auf-
grund der Einwirkung von kalklosender Kohlensaure wurden Versuche an Modellver-
pressankern durchgefiihrt. Die Modellversuche sollten eine mdéglichst realitatsgetreue
Herstellung abbilden. Die Resultate der Untersuchung legen nahe, dass der Herauszieh-
widerstand unter dem Einfluss von kalklosender Kohlensaure nicht, wie bisherangenom-
men, allein von der Schadigungstiefe des Zementsteins abhangt. Auf Grundlage der durch-
gefiihrten Versuche konnten weitere Einflussfaktoren identifiziert werden, die in der bis-
herigen Betrachtung unberticksichtigtblieben.Hierzuzahlen das Eindringenvon Zement-
partikeln in den Porenraum des Bodens, der erh6hte Widerstand des Zementsteins in-
folge des Verpressvorgangs sowie die volumetrische Dehnung aufgrund einer Nachhyd-
ratisierung des Zementsteins.

1. Einleitung

Der Einsatz von Verpressankern im Bauwesen begann in den 1950er Jahren. Aufgrund
ihrer vielfaltigen Einsatzmoglichkeiten als Riickverankerung und ihrer Vorteile hinsicht-
lich Platzverhaltnissen, Bauzeiten und Kosten finden sie hdufig Anwendung. Die Ausfiih-
rung und der Einsatz von Verpressankern werden in DIN EN 1537:2014-07 in Verbin-
dung mit den ergdnzenden Festlegungen DIN /TS 18537:2021-05 geregelt.

Sofern Inhaltsstoffe im Grundwasser vorhanden sind, welche die Tragfahigkeitvon Ver-

pressankern verandern konnen, wie es beispielsweise bei der kalklosenden Kohlensaure
der Fallist, ist der Einsatz normativ eingeschrankt.
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Die Reaktion der iiberschiissigen freien Kohlensaure mit den Festphasen der Zement-
steinmatrix fiihrt zur Losung der calcitischen Bestandteile. Die Veranderung des Zement-
steins an der Oberflache des Verpresskorpers kann zu einer Reduktion des Herauszieh-
widerstands flihren.

Im Rahmen neuinitiierter Modellversuche sollte die zeitabhdngige Veranderung des Her-
ausziehwiderstandsvonVerpressankernin dicht gelagerten Sanden bei einem kalklosen-
den Angriff einer umfassenderen und moéglichstrealitdtsgetreuen Untersuchung unterzo-
gen werden. Im Folgenden werden die Ergebnisse und Erkenntnisse prasentiert und dis-
kutiert.

2. Stand des Wissens

2.1 Verpressanker

Die in den Verpressanker eingeleiteten Lasten werden tliber die Mantelfliche des Ver-
presskorpers in den Boden abgetragen. Die hohen Tragfahigkeiten resultieren aus den
Scherspannungen in der Scherzone, die unter anderem abhangig von dem Verpressvor-
gang, dem Verbund zwischen Verpresskorper und Boden sowie den einwirkenden Span-
nungen sind. Der Herausziehwiderstand wird maf3geblich von verschiedenen Faktoren
beeinflusst, darunter die Bodenart, die Lagerungsdichte, die Dilatanz sowie der Verpress-
druck. Eine eindeutige Charakterisierung der quantitativen Auspragung des Einflusses
einzelner Faktoren auf den Herausziehwiderstand von Verpressankern ist jedoch nicht
moglich.

2.2 Kalklosende Kohlensaure

Die Grenzwerte der relevanten Inhaltsstoffe der betonangreifenden Wasser sind in
DIN 4030-1:2024-07 aufgefiihrt. Ein chemisches Merkmal ist die kalklosende Kohlen-
saure. In Deutschland stellt sie, wie in Nuber et al. (2024) dargelegt, flichenmafiig den
grofdten Anteil an den chemischen Angriffsartendar. Eine erhdhte, l6sende Konzentration
von Kohlenstoffdioxid resultiert aus einer Abweichung vom Kalk-Kohlensaure-Gleichge-
wicht. Das tiberschiissige freie Kohlenstoffdioxid reagiert mit den festen calcitischen Pha-
sen des Zementsteins. Der Reaktionsprozess verlauft in zwei Stufen. Zunachst findet eine
Carbonatisierung statt, gefolgt von einer Umwandlung in Calciumhydrogencarbonat.
Letzteres ist in Wasser leicht 16slich. In der Folge verbleiben ausschliefilich die silikati-
schen Phasen des urspriinglichen Zementsteins. In der Literatur wird diese verbleibende
Schicht haufig als Silikatgel bezeichnet, die eine geringere Festigkeitals der Zementstein
aufweist. Derlosende Prozess schreitet von der Oberflache nach innen voran. Die weitere
Zufuhr an Kohlenstoffdioxid sowie der daraus resultierende Fortschritt der
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mechanischen Entfestigung werden durch die sich bildende Silikatgelschicht verlang-
samt. In der Folge findet ein Ubergang von einem direkten Angriff zu einem diffusionsge-
steuerten Prozess statt. Der Prozess der mechanischen Entfestigung des Zementsteins
zeichnet sich durch eine degressive Entwicklung aus.

2.3 Literatur zur Entfestigungstiefe und zum Herausziehwiderstand

Der gegenwartige Wissensstand hinsichtlich der Auswirkungen des kalklosenden An-
griffs auf den Herausziehwiderstand von Verpressankern basiert zum einen auf Erkennt-
nissen der mechanischen Entfestigung, die aus Lagerungsversuchenresultieren, zum an-
deren auf wenigen Versuchsreihen an Modellverpressankern.

Seit Mitte der 1930er Jahre wurden Lagerungsversuche unter dem Einfluss von kalkl6-
sender Kohlensdure an Beton- oder Zementsteinkérpern mit verschiedenen Versuchs-
randbedingungen (u. a. Wasserzementwert, Lagerungstemperatur, Zement-zusammen-
setzung, Zuschlagstoffe) durchgefiihrt. Die festgestellten Tiefender mechanischen Entfes-
tigung des Zementsteins waren dabei abhéngig von verschiedenen Einflussfaktoren, wie
unter anderem der Zementart, dem Wasserzementwert und den Lagerungsbedingungen.
Aus der Literatur geht hervor, dass nach einer einjahrigen Einwirkungszeit mechanische
Entfestigungstiefen von etwa 0,2 bis 1,0 mm vorhanden sind, die im weiteren zeitlichen
Verlauf zunehmen.

In den 1990er- und 2000er-Jahren wurden Versuche an Modellverpressankern durchge-
fiihrt. Die Untersuchungen von Manns & Lange (1993), Hof (2004) sowie Triantafyllidis
& Schreiner (2008) bauten auf dem Kenntnisstand der mechanischen Entfestigung auf
und umfassten weiterfithrende Untersuchungen zu den Auswirkungen des chemischen
Angriffs auf den Herausziehwiderstand von Verpressankern. Wie bereits bei den Lage-
rungsversuchen wiesen diese Untersuchungen hinsichtlich der Herstellungs- und Ver-
suchsrandbedingungen (u. a. Verpressvorgang, Auflastspannung, resultierender Was-
serzementwert) signifikante Unterschiede zwischen den Versuchsreihen auf. Die Ergeb-
nisse der Untersuchungen zeigen, dass nach einer zwolfmonatigen Beaufschlagung mit
kalklésendem Wasser Abnahmen des Herausziehwiderstands von 20 bis 80 % beobachtet
werden konnen. Die beobachtete Tragfahigkeitsanderung wurde auf die mechanische
Entfestigung des Zementsteins an der Oberfliche der Verpresskorper zuriickgefiihrt.
Diese soll eine Schwachung der Kontaktflache zwischen Zementstein und angrenzendem
Boden sowie eine Abnahme der Radialspannungen aufgrund des Materialverlustes des
Zementsteins bewirken.

Die Lagerungsversuche sowie die Versuche an den Modellverpressankern weisen zum
Teil signifikante Unterschiede zwischenden Herstell- und Versuchsrandbedingungenund
den In-situ-Bedingungen von Verpressankern auf. Um eine belastbare Einschatzung der
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Auswirkungen des kalklosenden Angriffs auf den Herausziehwiderstand vornehmen zu
konnen, waren daher weitere Modellversuche erforderlich.

3. Modellversuche

3.1 Versuchsstand

Zur Untersuchung der Auswirkungen des kalklosenden Angriffs auf den Herausziehwi-
derstand wurde ein modifizierter Versuchsstand (Abb. 1) entwickelt,der sichan den Ver-
suchsapparaturen von Hof (2004) und Triantafyllidis & Schreiner (2008) orientierte. Die
Modifizierung erméglicht die Abbildung des Verpressens, eine direkte Umstromung mit

dem aggressiven Medium sowie eine konstante Bodenspannung.

Abbildung 1: Versuchsstand zur Untersuchung des Herausziehwiderstands von Modell-
verpressankern (Herten & Heidenreich, 2022).
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Die Versuche an den Modellverpressankern wurden in insgesamt sieben Versuchscontai-
nern durchgefiihrt. Diese haben einen lichten Durchmesser von rund 105 cm und eine
Hohe von rund 95 cm. Die hergestellten Modellverpressanker wiesen einen Durchmesser
von rund 9 cm bei einer Lange von 40 cm auf. Die Aufbereitung des Versuchswassers er-
folgte in zwei grofden Vorratsbehaltern. Das standig umgewalzte Wasser wurde kontinu-
ierlich mit einem Durchlaufkiihler temperiert und gleichzeitig mit Kohlenstoffdioxid an-
gereichert. Zur Gewahrleistung des kontinuierlichen Durchflusses in den einzelnen Ver-
suchscontainern wurde ein Hochbehdlter in Kombination mit nachgeschalteten Durch-
flussbegrenzern eingesetzt.

3.2 Durchfiihrung

Im Rahmen der Untersuchung der Verdnderungen des Herausziehwiderstands von Ver-
pressankern unter dem Einfluss von kalkl6sender Kohlensdure wurden insgesamt neun
Modellverpressanker unter identischen Bedingungen hergestellt. Im Anschluss erfolgte
eine Umstromung von bis zu zwolf Monaten, bevor der jeweilige Herausziehwiderstand
ermittelt wurde. Als Versuchsboden wurde eine Quarzsand mit einem Grofdtkorn von
1,4 mm verwendet. Die Koérnungslinie wurde an den verwendeten Boden aus Manns &
Lange (1993) angelehnt. Die bezogenen Lagerungsdichten der eingebauten Versuchsbo-
den lagen zwischen 1,04 und 1,09. Die Auflastspannung von 300 kN/m? wurde vor der
Sattigung des Bodens aufgebracht und iiber die Versuchsdauer konstant gehalten. Inner-
halb der Versuchscontainer resultieren aus dem Versuchsaufbau édometrische Span-
nungsverhaltnisse. Die Zementsuspension wurde mit einem Wasserzementwertvon 0,5
angemischt. Danach erfolgte die Ankerherstellung, bei der ein Verpressdruck von 3 bar
fiir eine Dauer von fiinf Minuten aufrechterhalten wurde. Die Fliefdgeschwindigkeit des
Wassers in den Versuchscontainern betrug im Mittel 0,55 bis 0,59 m/s bei einer Tempe-
ratur von ca. 10 °C. Der mittlere Gehalt der kalklosenden Kohlensaure belief sich auf etwa
86 bis 91 mg/l, dies entspricht nach DIN 4030-1:2024-07 der Expositionsklasse XA2. Auf-
grund des kontinuierlichen chemischen Reaktionsprozesses, der manuellen Steuerung
sowie der jahreszeitlichen Einfliisse war es nicht moéglich, die Versuchsparameter, wie
Temperatur, Fliefgeschwindigkeit und Gehalt an kalklosender Kohlensaure, konstant zu
halten. Daher kann hier lediglich ein Mittelwert angegeben werden.

3.3 Ergebnisse

Die Ergebnisse der Ausziehversuche nach unterschiedlichen Expositionszeiten sind in
Abb. 2 als Kraft-Verschiebungs-Diagramm dargestellt. Der festgestellte Herausziehwider-
stand der Referenzversuche ohne chemischen Angriff nach einw6chiger Aushartung lag
zwischen rund 30.400 und 34.000 N. Nach einer dreimonatigen Umstromung mit dem
kalklosenden Versuchswasser zeigte sich ein tendenziell h6herer Herausziehwiderstand,
der zwischen 31.500 und 37.000 N betrug. Im Mittel betragt der Anstieg des
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Herausziehwiderstands rund 8 % gegeniiber den Werten der Referenzanker. Nacheiner
Exposition von bis zu sechs Monaten stieg der Herausziehwidersténde auf einen Mittel-
wert von ca. 36.000 N an. Dies entspricht einer Zunahme von ca. 13 % gegeniiber den
Referenzankern. Nach einer zwoélfmonatigen Versuchszeit zeigte sich ein differenziertes
Ergebnis. Die erfassten Herausziehwiderstiande lagen bei einem Modellverpressanker bei
rund 37.500 N und bei dem anderen bei rund 27.000 N. Eine Untersuchung dieser beiden
Verpresskorper ergab keine signifikanten Unterschiede in der Geometrie oder der Ober-
flichenbeschaffenheit. Solange weitere Experimente miteiner langeren Beaufschlagungs-
dauer nicht durchgefiihrt wurden, wird angenommen, dass der geringere Wert auf einem
nicht identifizierbaren Fehler wahrend der Lagerung beruht.
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Abbildung 2: Kraft-Verformungs-Diagramm der Zugversuche an Modellverpressankern
nach unterschiedlichen Beaufschlagungsdauern mit kalklésender Kohlensaure.

In Abb. 3 sind die ausgebauten Modellverpressanker dargestellt. Als Folge des chemi-
schen Angriffs traten optische und haptische Veranderungen an der Zementsteinoberfla-
che auf. Die Oberflache der Referenzanker war durch die Anhaftung von Sandkérnern
charakterisiert. Mit zunehmender Dauer des l6senden Angriffs nahm die Rauheit der
Oberflache ab. Dieser Effektistauf die Ablosung der Sandkérner vom Zementsteininfolge
der mechanischen Entfestigung zurtickzufiihren. Nach einer dreimonatigen Beaufschla-
gung wurde eine verringerte Rauigkeit in Teilflichen im unteren Bereich des
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Verpresskorpers festgestellt. Nach sechs Monaten zeigten sich die reduzierten Rauigkei-
ten flachig im unteren Bereich sowie partiell im oberen Bereich des Modellverpressan-
kers. Nach einer Dauer von zwolf Monaten zeigte sich nahezu iiber die Gesamthohe des
Verpresskorpers eine verringerte Rauigkeit. An den Flachen mit geringerer Rauigkeit haf-
ten zumeist nur noch kleinere Sandkorner.

|
#
S
h

Abbildung  3:  Ausgebaute  Modellverpressanker = nach  unterschiedlicher
Beaufschlagungsdauer mit kalklosender Kohlensaure.

Die in den Versuchen ermittelten Radien der ausgebauten Verpresskorpersind in Abb. 4
dargestellt. Die Messung wurde an der Auf3enkante der Verpresskorper inklusive der an-
haftenden Sandkérner vorgenommen. Im oberen Bereich der Verpresskérper war an-
fanglich eine Vergrofierung des Radius erkennbar. Nach zwolf Monaten unter Einwirkung
der kalklosenden Kohlensdure entsprach der Radius in diesem Bereich in etwa dem Wert
der Referenzanker. Im unteren Bereich war eine kontinuierliche Verkleinerung des Ra-
dius tber die Zeit zu beobachten. Die Reduktion des Radius nach zwd6lf Monaten betrug
rund 0,2 bis 0,3 mm im Vergleich zum Referenzanker. Zur weiterfiihrenden Untersuchung
der Verpresskorper wurden Diinnschliffe im Rahmen der betontechnologischen Untersu-
chungen von Wagemann (2025) angefertigt. Eine Auswertungder Lichtbildmikroskopien
zeigt, dass die Schichtdicke der anhaftenden Sandkérner innerhalb eines Zeitraums von
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drei bis zwo6lf Monaten um 0,3 bis 0,4 mm reduziert wird. Diese Abnahme ist gréfder als
die Reduktion des Radius der Verpresskorper.

Unter Berlcksichtigung der abnehmenden Schichtdicke der anhaftenden Sandkdrner
ergab sich fiir die Radien des eigentlichenZementsteins einZuwachs. Aufgrund fehlender
lichtmikroskopischer Untersuchungenan den Referenzankernist dieser quantitativnicht
liber den gesamten Untersuchungszeitraum bestimmbar.
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Abbildung 4: Radien der Modellanker nach unterschiedlichen Beaufschlagungsdauemn
mit kalklosender Kohlensaure.

4. Diskussion der Ergebnisse

4.1 Allgemein

Die vorliegenden Untersuchungen zeigen, dass sich die Anderung des Herausziehwider-
stands unter dem Einfluss von kalkl6sender Kohlensdure nichtallein auf die mechanische
Entfestigungstiefe zuriickfiihren lasst. Weiterfiihrende Faktoren wie verdnderte Eigen-
schaften des Zementsteins durch den Verpressvorgang und eine volumetrische Dehnung
bei Lagerung im Wasser wurden hinsichtlich der mechanischen Entfestigung und den
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Auswirkungen auf den Herausziehwiderstand bei bisherigen Betrachtungen nicht be-
riicksichtigt.

Bei der Analyse des Gesamtprozesses, unter Ausschluss von Auswirkungen aus dem
Bohrvorgang, sind folgende Faktoren zu berticksichtigen, um den Einfluss des chemi-
schen Angriffs auf den Herausziehwiderstand zu charakterisieren:

e Das Eindringen der Zementsuspension in den umgebenden Porenraum vor der
Ausbildung des Filterkuchens

e Der Abbau der calcitischen Bestandteile der eingedrungenen Zementpartikel so-
wie die veranderte Porenraumstruktur

e Die volumetrische Dehnung des Zementsteins infolge der Lagerung in Wasser

e Dieverdnderte mechanische Entfestigunginfolge der Auswirkungendes Verpress-
vorgangs auf die Eigenschaften des Zementsteins

In den folgenden Unterkapiteln werden diese Punkte kurz ausgefiihrt und diskutiert.
4.2 Eindringen der Zementsuspension

Im Zuge des Verpressvorgangs entsteht eine Filterkuchenschichtan der Grenzflache der
Zementsuspension zu dem anstehenden Boden. In der initialen Phase des Verpressvor-
gangs penetrieren einzelne Zementpartikelin den Porenraum des Bodens, bis der Filter-
kuchen nur noch fiir das Anmachwasser durchlassig ist. Untersuchungen zum Eindringen
von Zementpartikeln in den Porenraum des anstehenden Bodens wurden u. a. von Axels-
son & Gustafsson (2007) und Li et al. (2020) durchgefiihrt. Die Ergebnisse der Untersu-
chungen zeigen, dass die Eindringtiefein den Porenraum sowie die Menge an Zementpar-
tikeln von verschiedenen Faktoren abhdngt. Zu den beeinflussenden Faktorenzihlen bei-
spielsweise der Wasserzementwert, der Verpressdruck, die Mahlfeinheit des Zements
und die Lagerungsdichte des anstehenden Bodens. Die Partikeldichte nimmt mit zuneh-
mendem Abstand zur Oberflache des Verpresskorpers ab.

Die Ergebnisse der hier durchgefiihrten Versuche weisen darauf hin, dass die eingedrun-
genen Zementpartikel aufgrund ihrer calcitischen Bestandteile mit dem kalkl6senden
Wasser reagieren und somit eine zeitlich schiitzende Pufferwirkung fiir den eigentlichen
Zementsteinbilden. In den Versuchen konnte unter den Herstell- und Versuchsbedingun-
gen eine zeitliche Pufferwirkung von ndherungsweise sechs Monaten festgestelltwerden,
bevor eine mechanische Entfestigungan der Oberflache des eigentlichen Verpresskorpers
zu verzeichnen war.
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4.3 Abbau der infiltrierten Zementpartikel

Im Zuge des fortlaufenden chemischen Angriffs werden die calcitischen Festphasen der
in den Porenraum des Bodens infiltrierten Zementpartikel aufgelost. Es istanzunehmen,
dass die silikatischen Phasen verbleiben. Gemafd Goedeke (2018) weisen diese eine ho-
here Durchlassigkeitals der eigentliche Zementstein auf. Die resultierende Durchlassig-
keit des Bodens ist jedoch noch immer geringer als im Ausgangszustand. Dadurch wird
die Nachfuhr an Kohlenstoffdioxid verlangsamt. In der Folge wird der zeitliche Verlauf
der mechanischen Entfestigung reduziert und die Abnahme des Herausziehwiderstands
aufgrund des kalklosenden Angriffs verlangsamt.

4.4 Volumetrische Dehnung des Zementsteins

Aus den Untersuchungen zu Lagerungsversuchen an Beton und Zementstein, zum Bei-
spiel von Brooks & Wainwright (1983) und Igarashi etal. (2000), geht hervor, dass unter
bestimmten Herstellungs- und Versuchsbedingungen eine volumetrische Dehnung des
Zementsteins zu beobachten ist. Eine wesentliche Voraussetzung hierfiir ist die Prasenz
unhydratisierter Zementkorner, die zumeist unterhalb eines Wasserzementwertes von
0,4 im Zementstein verbleiben. Die Untersuchungen ergaben unterschiedliche Volumen-
zuwachse bei den Probekdrpern, die von der jeweiligen Probengrofie und der Tempera-
tur des Wassers abhingen. In den Untersuchungen von Igarashi et al. (2000) wurde eine
volumetrische Dehnung nach einer einjdhrigen Versuchsdauer von maximal rund 0,4 %
festgestellt. Aufgrund eines degressiven Verlaufes verlangsamt sich der Zuwachs der vo-
lumetrischen Dehnung kontinuierlich tiber den Betrachtungszeitraum.

Die Auswertung der Schichtdicke der anhaftenden Sandkérner anhand der Lichtbildmik-
roskopien in Wagemann (2025) zeigt, dass diese Schichtdicke mit zunehmender Beauf-
schlagungsdauer abnimmt. Dieser Riickgang ist betragsmaf3ig grof3er als die festgestellte
Reduktion der Radien der Verpresskorper einschliefdlich der anhaftenden Sandkérner.
Die Ergebnisse legen die Hypothese nahe, dass eine volumetrische Ausdehnung des Ze-
mentsteins des Verpresskorpers stattfindet. Aufgrund der Nichtverfiigbarkeit von Licht-
bildmikroskopien der Referenzanker konnte das volumetrische Wachstum lediglich im
Zeitraum von drei bis zwolf Monaten ermittelt werden. Die Ergebnisse sind zusammen
mit Werten aus der Literatur in Abb. 5 dargestellt. Basierend auf den Lichtbildmikrosko-
pienvon Wagemann (2025) und den eigenen Messungen konnte eine volumetrische Deh-
nung des Zementsteins von ca. 0,25 % ermittelt werden. Dies entspricht einer radialen
Dehnung von rund 0,22 mm. Aufgrund der nicht vorhandenen Lichtbildmikroskopiender
Referenzanker ist anzunehmen, dass die tatsachliche volumetrische Dehnung noch gro-
Ber ist.
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Abbildung 5: Dehnungen verschiedener Zementstein- bzw. Mortelprismen in
Wasserlagerung.

AufBasis dervorliegenden Daten ist eine valide Aussage bezliglich einer qualitativenVer-
anderung des Herausziehwiderstands aufgrund volumetrischer Dehnungen nicht mog-
lich. Bei Untersuchungen an Modellverpressankern von Mayer (1983) wurden volumet-
rische Dehnungen des Zementsteins vonrund 0,1 % in den ersten 16 bis 18 Stunden des
Aushartens festgestellt. Die dabei durchgefiihrten Spannungsmessungen im Boden wei-
sen signifikante Zuwichse der Radialspannungen im Boden von rund 45 bis 80 kN/m? bei
radialen Verformungen des Zementsteins von rund 0,02 bis 0,04 mm auf. Auch in Unter-
suchungenvon Reinert etal (2026) konnten wahrend einer einwo6chigen Aushartungszeit
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von Modellverpressankern signifikante Zuwachse der Radialspannungen um den Ver-
presskorper festgestellt werden.

Aufgrund der festgestelltenvolumetrischen Dehnungen beiden eigenen Versuchenist da-
von auszugehen, dass die Radialspannungen zunehmen. Folglich sollte auch der Heraus-
ziehwiderstand der Modellverpressanker ansteigen.

4.5 Veranderte mechanische Entfestigung

Die mechanische Entfestigung an der Verpresskorperoberfliche infolge der Reaktion der
tiberschiissigen freien Kohlensaure mit den calcitischen Festphasen ist von verschiede-
nen Faktorenabhdngig.Sowohl die Herstellungsweise,die Lagerungstemperaturen sowie
der Wasserzementwert der Probekoérper haben einen signifikanten Einfluss auf den Wi-
derstand des Zementsteins. Aus den Untersuchungen von Wagemann et al (2023) geht
hervor, dass verpresste Zementsteinkorper nach sechs Monaten eine signifikant gerin-
gere Schadigungstiefe aufweisen als herkémmlich hergestellte Zementsteinkérperpro-
ben. In Lagerungsversuchen in einem kalklosenden Milieu wurde eine Schadigungstiefe
vonrund 0,25 mm bei den herkdmmlich hergestellten Zementsteinkérpern und von rund
0,1 mm bei den verpresst hergestellten Zementsteinkorpern festgestellt (Abb. 6). Diese
Entwicklung ist auf veranderte Eigenschaften des Zementsteins infolge des Verpressens
zurlickzufiihren. In den Untersuchungen von Wagemann et al (2023) ist eine Verringe-
rung des Hydratationsgrads und der Porositdt des Zementsteins bei kleineren Wasserze-
mentwerten infolge des Verpressvorgangs erkennbar.

Bei den Modellverpressankern konnte diemechanische Entfestigungstiefe unter Einwir-
kung der kalklosenden Kohlensdure im Zeitraum zwischen sechs und zwolf Monaten be-
obachtet werden. Auf Grundlage von Lichtbildmikroskopien der Verpresskorper von Wa-
gemann (2025) konnte eine Entfestigungstiefe von ca. 0,07 mm festgestellt werden
(Abb. 6). Dieser Wert istgeringer als bei den Lagerungsversuchen.Es wird vermutet, dass
der Unterschied zum einen durch die vom lagerungsversuch abweichende Lagerung der
Modellanker im Boden sowie die Verdnderung des Porenraums des Bodens infolge der
Zementpartikelinfiltration.

Aus den Versuchsergebnissen an den Modellverpressankern und den Untersuchungen
von Wagemann et al (2023) kann geschlossen werden, dass der Verpressvorgang zu ei-
nem erhohten Widerstand des Zementsteins gegentiber dem kalklosenden Angriff fiihrt.
Der zeitliche Fortschritt der mechanischen Entfestigung wird verlangsamt und entspre-
chend wird auch der Riickgang der Radialspannungen verlangsamt. Damit einher geht
eine verlangsamte Abnahme des Herausziehwiderstands.
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Abbildung 6: Mechanische Entfestigungstiefen des Zementsteins liber einen Zeitraum

von zwoOlf Monaten unter Beaufschlagung mit kalklosendem Wasser.

5. Zusammenfassung und Ausblick

43

Im Rahmen der Untersuchung an Modellverpressankern hinsichtlich der Anderung des
Herausziehwiderstands infolge eines kalklosenden Angriffs konnte festgestellt werden,
dass neben der reinen Betrachtung der mechanischen Entfestigungstiefe der Zement-

steinoberflache weitere Einflussfaktoren bertcksichtigt werden

sollten.

Diese
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beeinflussen die Auswirkungen des l6senden Prozesses innerhalb des hier untersuchten
Zeitraumsvon einem Jahr signifikant. DieaustretendenZementpartikellagern sich bis zur
Ausbildung eines dichtenFilterkuchensim Porenraum des den Verpresskorperumgeben-
den Bodens ab. Dadurch entsteht zunachst eine Pufferzone um den Verpresskorper, die
nach Auslaugung der calcitischen Phasen und dem Verbleib der silikatischen Phasen ge-
geniiber dem Ausgangsboden eine verminderteDurchldssigkeit hat. Folglich wirkt der
chemische Angriff zeitverzogert und aufgrund der resultierenden geringeren Durchlas-
sigkeitlangsamer. Ein weiterer Aspekt, der zu einer Verlangsamung des 16senden Prozes-
ses fiihrt, ist die dichtere Zementsteinstruktur durch den Verpressvorgang, was den Wi-
derstand des Zementseins gegeniiber dem chemischen Angriff erhoht. Die Superposition
der mechanischen Entfestigungstiefe und der volumetrischen Dehnung des Zementsteins
ergibt aufgrund des resultierenden Volumenzuwachs eine Steigerung der Radialspannun-
gen um den Verpresskorper. Maf3geblich verantwortlich fiir den Volumenzuwachs sind
nicht vollstandig hydratisierte Zementpartikel, die infolge der Wasserlagerung nachhyd-
ratisieren und ihr Volumen vergréfiern.

Die in den durchgefiihrten Versuchen unter den gegebenen Versuchsbedingungen beo-
bachtete volumetrische Dehnung tiberstieg die mechanische Entfestigungstiefe innerhalb
des Versuchszeitraums.Die daraus mutmafilich erh6hten Radialspannungen um den Ver-
presskorper scheinen eine Verringerung der Scherfestigkeit aufgrund der Silikatgel-
schichtin der Kontaktzone zwischen Verpresskorper und Boden hinsichtlich des Einflus-
ses auf den Herausziehwiderstand zu kompensieren. Entsprechend ist unter den gegebe-
nen Herstellbedingungen im betrachteten Zeitraum keine Abnahme des Herausziehwi-
derstands gegeniiber den Referenzversuchen infolge des Angriffs durch kalklésende Koh-
lensaure festgestellt worden.

Fiir eine dariiber hinaus gehende zeitliche Betrachtung der Anderung des Herausziehwi-
derstands infolge des Angriffs von kalklosender Kohlensaure laufen aktuell Versuche an
Modellverpressankern mit Laufzeiten von drei bzw. sechs Jahren. Wichtige Aspekte bei
diesen Versuchen werden die zeitliche Entwicklung der mechanischen Entfestigungstiefe
sowie der volumetrischen Dehnung sein. Auf dieser Datenbasislassensich gegebenenfalls
auch Aussagenhinsichtlich der weiteren Entwicklung des Herausziehwiderstands treffen.
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Zusammenfassung

Im Stadtgebietvon Mayen (Vordereifel, Rheinland-Pfalz) wurde bis ins 19. Jahrhundert in
untertiagigen Bergwerken Basalt zur Herstellung von Miihlsteinen gewonnen. Dieser his-
torische Bergbau hatim Mayener Grubenfeld ausgedehnte Grubenbaue mit teilweise sehr
geringer Uberdeckung hinterlassen.

Durch die aktuelle Nutzung eines Teils des Grubenfelds als Gewerbegebiet ergeben sich
Gefahrdungen der Verkehrssicherheit im Bereich o6ffentlicher Verkehrswege tiber den
Grubenbauen durch Senkungen und Tagesbriiche. Eine bergmannische Sicherung oder
Verfiillung der Hohlrdume ist aus Griinden der Arbeitssicherheit, der Wirtschaftlichkeit
und des Naturschutzes iiberwiegend nicht umsetzbar.

Daher wurden zur gezielten Sicherungvon altbergbaulichen Hohlraumen unter Verkehrs-
und Gewerbeflachen eine an die 6rtlichen Begebenheiten angepasste Methode zum bohr-
technischenEinbau von Sicherungspfeilernentwickelt, erprobt und umgesetzt. Die Siche-
rungspfeiler bestehen aus Gewebeschlauchelementen, die tiber zuvor hergestellte Boh-
rungen in die Hohlrdume eingebracht und dort mit Baustoffsuspension aufgepumpt wer-
den. Untertdgige Arbeiten sind hierfiir nicht erforderlich. Das vorhandene, natiirliche
Firsttragwerk wird durch die Pfeiler unterfangen und gestiitzt, so dass wieder eine si-
chere Nutzung der Verkehrswege und Flachen tiber den Hohlradumen ermoglicht wird.
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1. Einleitung

1.1 Problemstellung

Das Industrie- und Gewerbegebiet Am Layerhofin Mayen wurde in den 1970er Jahren im
Bereich des Mayener Grubenfelds iiber alten bergbaulichen Hohlrdumen des historischen
Basaltbergbaus ausgewiesen und erschlossen. Die Hohlrdume wurden wahrend der Er-
schliefdung augenscheinlich nicht besonders berticksichtigt, da zu dieser Zeit beinahe alle
Zugange zu den Hohlrdumen weitgehend verfiillt waren. Es bestand demnach kein einfa-
cher Zugang zu den Hohlrdumen und es fehlte auch eine vollstandige Dokumentation der
historischen bergbaulichen Aktivitaten. Zu umfassenden altbergbaulichen Erkundungs-
oder Sicherungsarbeiten aus der Zeit der Erschliefdung liegen keine Kenntnisse vor.

Ein betrachtlicher Teil des Gewerbegebiets liegt daher im Einwirkungsbereich der alt-
bergbaulichen Hohlridume. Die Hohlrdume weisen in weiten Bereichen eine Uberdeckung
von weniger als 10 m auf. Die Hohlraumehohe und die Spannweiten der Firsttragwerke
liegen haufig ebenfalls in der Gréfdenordnung um 10 Metern. Ein Nachweis der Dauer-
standsicherheit der Tagesoberflache iiber den Hohlraumen konnte demnach nicht pau-
schal erbracht werden und es muss flaichendeckend zumindest von einer latenten Tages-
bruchgefahr ausgegangen werden. Aufgrund der Grof3e der Hohlrdume und der geringen
Uberdeckung kénnen Tagesbruchereignisse hier auch sehr groRe Ausmafle annehmen,
wie z.B. ein Ereignisiiber ahnlichen altbergbaulichen Hohlrdumen im benachbarten Men-
digin den 1980er Jahren gezeigt hat.

Somit wurden Erkundung, Bewertung und teilweise auch Sicherung der altbergbaulichen
Situation erforderlich. Im Rahmen einer seitdem Jahr 2023 laufenden Erkundungs- und
Sicherungsmafdinahme wurden in mehreren Bereichen Standsicherheitsdefizite festge-
stellt, die teils umgehend Sicherungsmafénahmen erforderlich gemacht haben.

Die Stadt Mayen hat in diesem Zusammenhang die TABERG Ingenieure GmbH beauftragt,
den Altbergbau in diesem Gebiet umfassend zu erkunden und Sicherungsmafinahmen zu
begleiten. Die Erkundung erfolgt in enger Zusammenarbeit mit dem Landesamt fiir Geo-
logie und Bergbau Rheinland-Pfalz (LGB) als zustandige Fachbehorde. Die Fa. Beton- und
Monierbau GmbH & Co. KG, Herten, (BuM) fiihrt in diesem Zusammenhang als Fachfirma
die bohrtechnischen und bergméannischen Erkundungs- und Sicherungsmaf3nahmen aus.

1.2 Topografie und Geologie

Das Mayener Grubenfeld liegt in der Osteifel (Rheinland-Pfalz) und ist Teil der Mittelge-
birgslandschaft des Rheinischen Schiefergebirges. Das Gebietist bis heute durch vulkani-
sche Aktivitatgepragt.Eines der bekanntesten Beispiele fiir den jiingsten Vulkanismusist
hierbei der Laacher-See-Vulkan, der sich knapp 10 km nérdlich von Mayen befindet. In
der Umgebungsind viele weitere Relikte von vergangenen Vulkanausbriichen vorhanden,
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die als Schlackenkegel, Tafelberge und Basaltkuppen das Landschaftsbilddominieren. Die
aus einer Vielzahl von Eruptionszentren ausgeflossenen Lavastrome bilden auch auf-
grund nachfolgender Erosion charakteristische Plateaus, die randlich haufig durch steile
Abbruchkanten begrenzt werden. Durch ihr junges Alter sind die Lavastrome haufig nur
mit geringmachtigem Loss und Bims der Laacher-See-Eruption bedeckt.

Der geologische Untergrund der Vulkanite wird von devonischen Sedimenten - Schiefern,
Grauwacken, Quarziten und Sandsteinen - gebildet, die im Unterdevon (vor ca. 400 Mio.
Jahren) in einem marinen Becken abgelagert wurden. Diese Gesteine sind stark gefaltet
und durch tektonische Storungen gegliedert, die spater teilweise als Aufstiegsbahnen fiir
Magma dienten.

Der Mayener Lavastrom ist einer von mehreren Lavastromen, die aus dem nérdlich der
Stadt Mayen gelegenen Schlackenkegel Bellerberg ausgeflossen sind. Die vulkanische Ak-
tivitat des Bellerbergs setzte vor rund 200.000 Jahren ein. In einer ersten, explosiven
Phase kam es zur Bildung mehrerer Schlackenkegelwie des KottenheimerBiiden und der
Ettringer Bellerberge (Abb. 1). Diese bestehen aus Wurf- und Schweifdschlacken, die bis
heute als markante Erhebungen erhalten sind. Der Mayener Lavastrom ist 3,5 km lang,
bis 1,4 km breit und meist 15-20 m machtig. Der Vulkanit gehort zur Gesteinsgruppe der
Leuzit-Tephrite, die im Volksmund als ,Basaltlava“ bezeichnet werden.

Durch thermische Kontraktion bei der Abkiihlung des Lavastroms haben sich im Basalt
polygonale Absonderungskliifte gebildet, die den Basaltkorper in die charakteristischen,
meistvertikalen Basaltsdulen unterteilen. Der Durchmesser dieser Saulen (bzw. der Ab-
stand der Absonderungskliifte) nimmtinnerhalb des Lavastroms in Abhangigkeit der Ab-
kiithlungsgeschwindigkeit von oben nach unten zu. Der im Mayener Grubenfeld abgebaute
Lavastrom zeigt daher einen horizontal gegliederten Aufbau (von oben nach unten)
(Kling, 2024):

e Topbreccie (,Krotzen“): 1-2 m machtig, aus aufgeschaumten, verschweifdten Lava-
fragmenten.

o Siegel: 1-4 m machtige feinsaulige Zone, im Untertagebauauch als ,,Glocken“ bezeich-
net.

e Schienen: Hauptlagerstatte, bestehend aus machtigen, polygonalen Basaltsdulen mit
Durchmessern bis 3 m und Langen bis 10 m.

e Dielstein: plattige Basaltlava an der Basis des Stromes.

Die Mayener Basaltlava zeichnet sich neben der grof3en Druck- und Abriebfestigkeit vor
allem durch die gleichmafdige Porositat (ca. 15 bis 30 Vol.-%) und die zum Teil sehr gro-
3en Trennflachenabstdnde von bis zu etwa 3 m aus (Wehinger et al., 2010). Durch in der
Lava eingeschlossene Gasblasen bildeten sich gleichmafiig verteilte Poren, die in etwa
eine dhnliche Grofde wie Getreidekdrner aufweisen. Diese Eigenschaften sind fiir die Nut-
zung des ortlichen Basaltsals Miihlsteine ideal, da sich wahrend des Mahlvorgangs immer
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neue Poren mit jeweils scharfen Porenkanten freischleifen und der Miihlstein hierdurch
,selbstscharfende” Eigenschaften aufweist.

Uberlagert wird der Lavastrom von quartiren Decksedimentenaus Loss und Laacher See -
Tephra (Bims). Im ungestorten Zustand kann die Machtigkeit dieser bis etwa 6-8 m be-
tragen. Aufgrund der seit Jahrtausenden anhaltenden Rohstoffgewinnung und nachfol-
gender anthropogener Tatigkeitenist die natiirliche Schichtenfolge in weiten Bereichen
gestort.

Abbildung 1: Luftbild mit Anschnittalter Tiefbaue im Mayener Grubenfeld nérdlich der
Strafde am Layerhof. Die Tiefbaue sind zum Teil mit Kleinschlag aus Basalt verfiillt. Im
Vordergrund istein aufgelassener Tagebauvorhanden. Im Hintergrund sind der Ettringer
Bellberg (links) und der Biiden (rechts) zu sehen. Von hier ist der Mayener Lavastrom
nach Stiden (zum Betrachter) ausgeflossen (Foto vom 25.03.2025, A. Wehinger).

2. Bergbaugeschichte des Mayener Grubenfelds

2.1 Entstehung des Untertagebaus

Aufgrund seiner hervorragenden Eignung als Miihl- bzw. Mahlstein wurde bereits seit
frithgeschichtlicher und romischerZeit der Basalt in Mayen in grofRraumigen Tagebauen
gewonnen und europaweit gehandelt. Aufgrund Erschépfung der mit damaliger Technik
im Tagebau gewinnbarer Lagerstatten am Rand des Lavastroms, wurde ca. ab dem 14. ]h.
begonnen, den Basalt auch in der Mitte des Lavastroms untertage zu gewinnen. Die ersten
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unterirdischen Gruben bestanden aus Schachten mit glockenférmigen Erweiterungen zu
allen Seiten. Der Abraum wurde meist sofort wieder als Versatz eingebracht, sodass nur
die Arbeitsfront offenblieb. Diese frithe Technik reduzierte den Transportaufwand in den
rein hdndisch aufgefahrenen Gruben erheblich.

Im 18. und frithen 19. Jahrhundert entwickelten sich daraus grofde, hallenartige Unterta-
geanlagen. Die Forderung erfolgte iiber gemauerte Schichte, die Durchmesser von etwa
4 bis 6 m aufweisen. Charakteristischsind enge Schachtdistanzenvon meist 10-20 m, und
somitkurze Forderwege untertage und kleine Abbauflachen. Ab der Mitte des 19. Jh. stie-
gen Schachtdistanzen und Abbauflichen deutlich an. Ublicherweise wurden um einen
Schachtdrei Pfeiler aus natiirlichen Basaltsdulen (auch,Schienen“ genannt) stehen gelas-
sen. In den Hallen blieben weitere Basaltpfeiler stehen. Jeder Pfeiler besitzt eine Grund-
fliche von in der Regel etwa 5-7 m? und sichert eine Firstfliche von etwa 40-60 m? ab
(Kling, 2024; Wehinger et al.,, 2010).

Das Tragwerk der untertdgigen Hohlrdume besteht aus den Basaltpfeilern sowie der Ba-
saltfirste (Siegel). Das sogenannte Siegel besteht aus den nicht abgebauten Spitzen der
Basaltsaulen im Top des Lavastroms und ist somit vollstandig durch die polygonalen Ab-
sonderungsklifte durchteilt.

Da die damaligen Bergleute die Standsicherheit und Tragfahigkeit dieser Basaltblocke in
der Firste iiberwiegend durch ihren Klang beim Anschlagen mit Werkzeug beurteilten,
wurden die Basaltblocke in der Firste auch als Glocken (bzw. ,Geglocks“) bezeichnet. Ein
heller Ton beim Anschlagen wies hierbei auf einen standfesten Verbund und eine feste
Einspannung hin. Klang der Basaltblock dagegen dumpf oder hohl, wurde er z.B. durch
das Einschlagen von Holz- oder spater auch Metallkeilen gegen Absturz gesichert. Abb. 2
zeigt sowohleinen liberbeanspruchten Pfeiler als auch eine teilverbrochene Firste in der-
artigen Hohlraumen.

2.2 Neuzeitlicher Abbau (ab 19. Jahrhundert)

Mit der Einfiihrung von Sprengtechniken ab ca. 1850 und der Inbetriebnahme von Brech-
werken ab 1900 wandelte sich der Abbau grundlegend. Der Schutt, zuvor nur wertloser
Abraum, konnte nun z.B. im Strafdenbau flir Schotterbzw. Brechprodukte genutzt werden.
Durch die Entwicklung moderner Spreng- und Maschinentechnik wurde im 20. Jh. der
Tiefbau eingestellt und durch Tagebaue ersetzt. Dabei wurden auch alte Tiefbaue im Ta-
gebau hereingewonnen. Ein Teil der Tagebaue wurde anschlief3end mit Abraum und Aus-
hubbdéden verfiillt, so dass nun ehemalige Tiefbaue an verfiillte Tagebaue oder Restlocher
grenzen. Das Resultat ist ein sehr inhomogener,Baugrund“ im Mayener Grubenfeld. Die
Gewinnungstatigkeit im Tagebau halt bis heute an.

Erhalten gebliebene Untertagebauten entwickeltensichzu 6kologischwertvollen Winter-
quartieren fiir Fledermdause. Heute sind grof3e Teile des Grubenfeldes stillgelegt, rekulti-
viert oder in Natur- und Denkmalschutz integriert. Ein grof3er Teil der Hohlrdume war
tiber langere Zeit fiir Menschen nicht oder nur sehr schwer zuganglich.
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Abbildung 2: Linkes Bild: Vielfach zerbrochener Basaltpfeiler in einem Hohlraum nahe
der Strafle Am Layerhof. Der Pfeiler weist eine Hoéhe von etwa 5 m auf (Foto vom
20.07.2023, A. Wehinger). Rechtes Bild: Firste unter der Strafde Am Layerhof. Hier
ereignete sich ein Hochbruch bis wenige Meter unter die Gelindeoberflache. Nach dem
Antreffen des Hochbruchs im Rahmen der Erkundung wurde die Strafie unmittelbar
gesperrt und der betroffene Hohlraum im Rahmen einer Sofortmafinahme verwahrt
(Foto vom 20.07.2023, A. Wehinger).

3. Aktuelle Situation

3.1 Zuganglichkeit

Im Gegensatz zum benachbarten Niedermendiger Grubenfeld, wo durch die intensive
Nachnutzung der Grubenbaue als Bier- und Kiihlkeller weite Teile der Hohlrdume in der
Vergangenheit durchgangig zuganglich und befahrbar waren, waren im Mayener Gruben-
feld und insbesondere im Bereich des Gewerbegebiets Am Layerhof iiber ldngere Zeit-
raume die meisten Schichte und Zugdnge verfillt und verschlossen.

Erst deutlich nach Beginn der Erschliefdung des Mayener Grubenfelds als Industrie- und
Gewerbegebiet in den 1970er Jahren, fanden in den 1980er und 1990er in kleinen
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Teilbereichen dokumentierte Erkundungsmafinahmen der untertdgigen Hohlraume
statt. Die zu dieser Zeitdurchgefiihrten Sicherungsmafinahmenbeschranktensich auf die
Uberbriickung tagesbruchgefihrdeter Bereiche durch entsprechende bemessene Boden-
platten.

Aus der Zeit der Erschlief3ung mit Herstellung von Verkehrsflachen und Leitungsinfra-
struktur im Gewerbegebiet liegen jedoch keine Unterlagen zu hinreichenden Erkun-
dungs- und/oder Sicherungsmafinahmen vor. Erst in der jiingeren Vergangenheit und
insbesondere seit der Aufwaltigung eines alten Schachtes als Zugang zu einem auf einer
Flache von rund 30.000 m? begehbarem Grubenbau durch die Stadt Mayen, wurden die
Erkundungs- und UberwachungsmafRnahmen intensiviert. Im Jahr 2025 wurde dariiber
hinaus ein neuer Zugang zu einem weiteren, rund 12.000 m? grofRen Grubenbau, herge-
stellt, der zuvor nicht zugdnglich war.

3.2 Geometrie der Grubenbaue

Der Basalt wurde tliber eine grofde Zahl von Schachten (insgesamtrund 300 im Mayener
Grubenfeld) fast flaichendeckend im Kammer-Pfeiler-Bau gewonnen, was zu grofden ver-
bundenen Hallen gefiihrt hat, deren Firste durch die verbliebenen, unregelmaf3ig ange-
ordneten Restpfeiler aus teilweise einzelnen, teilweise Gruppen von Basaltsdulen gestiitzt
werden (Abb. 3). Die Spannweiten zwischen zwei Pfeilern kdnnen dabeiim Einzelfall bis
zu 15 m betragen, tiblich sind aber Abstdnde zwischen 5 m und 10 m.

Die Abbaukammernim Mayener Grubenfeld erreichen Hohen von bis zu 10 m zwischen
Basaltfirste (,Glocken“) und der Sohle aus nicht bauwiirdigem Basalt (,Dielstein®). Uber
weite Flaichen wurden die Hohlrdume jedoch bereits zu Betriebszeiten mit Abraum und
Lockermassen teilversetzt, so dass die verbliebenen Hohen der Abbaukammern haufig
nur noch zwischen 3 m und 5 m liegen. Zusatzlich bildeten sich unter den verfiillten
Schachten Schiittkegel unterschiedlicher Zusammensetzung (Basaltgrobschlag, Bims,
bindiger Bodenaushub, etc.) und Schiittwinkel aus. Dies fiihrtinsgesamt zu einer sehr un-
regelmafdigen Sohltopographie mit vielen Lockermassenbdschungen und Mulden.
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Abbildung 3: Kiinstlerische Darstellung der untertdgigen Miihlsteingewinnung im
Mayener Grubenfeld (modifiziert nach Harms & Mangartz, 2002).

Da im Bereich der Mayener Basaltgruben nur eine geringmachtige Lockergesteins- und
Bimsauflage vorhanden ist, betragt die Machtigkeit der gesamten Hohlraumiiberdeckung
hiufig weniger als 10 m. Die natiirlich anstehende Uberlagerung ist meist durch vergan-
gene Abbautatigkeitenumgelagert oder durch Anschiittungen und Abraumhalden ersetzt
worden und damit sehr heterogen. Die verbliebene Festgesteinsiiberdeckung der Gruben
kann daher lokal auch nur bei wenigen Metern liegen.

Dies fiihrt zu einem verhéaltnismaflig filigranen Gewolbetragwerk, das entlang der poly-
gonalen Kliiftung der Basaltsaulen vollstindig in einzelne Blocke (,Glocken®) durchtrennt
ist. Die Auflast wird vor allem durch eine horizontal wirkende Gewdlbespannung in die
Restpfeiler abgeleitet.
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3.3 Standsicherheit

Aufgrund der oben beschrieben Geometrie der Grubenbaue mit grof3en und hohen Kam-
mern bei im Verhiltnis sehr geringer Uberdeckung, kann eine grundsétzliche Tages-
bruchgefahriiber weiten Bereich des Grubenfelds nicht ausgeschlossenwerden.Es ist au-
f3erdem davon auszugehen, dass aufgrund der teilweise hohen Ausbeutungsgrade lokal
nur sehr geringe Standsicherheitsreservenim Tragwerk der Hohlrdume vorhanden sind.
Insbesondere folgende Versagensmechanismen sind im Mayener Grubenfeld relevant:

e Uberbeanspruchung der Pfeiler, die sich durch Rissbildung, Abplatzungen und in
Folge Querschnittsverringerung bis hin zum Totalversagen von Restpfeilern dufiert.

e Herausrutschen einzelner Basaltglocken aus der Firste bis hin zu flachiger Firstab-
senkung bzw. Ausknickender Firste aufgrund von Scherbewegungauf den vertikalen
Trennflichen und einer Offnung von horizontalen, firstparallelen Trennflichen
(Abb. 4).

e (Gewolbeartige Hochbriiche bis in die liberlagernden Schweifdschlacken bzw. Lock-
erboden.

e Erosiver Massentransport und Umlagerung von Lockermassenin die Hohlraume, z.B.
bei Wasserzutritten zu den mit Lockermassen verfiillten Schachten oder tiber Kluft-
wegsamkeiten in der Basaltfirste.

3.4 Natur- und Artenschutz

Die untertdgigen Mayener Basaltgruben sind seit dem Jahr 2000 aufgrund ihrer tiberre-
gionalen Bedeutung als Winterquartier fiir eine Vielzahl von Fledermausarten als Na-
tura2000/FFH-Gebiet geschiitzt und gehoren seit 2014 zum Naturschutzgebiet,Mayener
Grubenfeld“. Erkundungs- und Sicherungsarbeiteninden Basaltgruben miissendaherim-
mer mit den Naturschutzbehorden abgestimmt werden und diirfen den Schutzzielen des
Natur- und Artenschutzes nicht zuwiderlaufen.

Fledermduse wurden bislang in allen zuganglichen Gruben nachgewiesen. Die Tiere nut-
zen vor allem Kliifte, Spalten und Hohlrdume im Abraummaterial aus Basaltgrobschlag
als Ruhequartier. Eine vollstandige Verfiillung und somit Verwahrung von Hohlrdumen
ist daher nur in rdumlich eng begrenzten und entsprechend begriindbaren Ausnahmen
moglich. Eine Vollverfiillung von Hohlrdumen wiirde den natur- und artenschutzrechtli-
chen Schutzzielen widersprechen, wenn dadurch signifikante Lebensraume der Fleder-
mause unzuganglich gemacht, nicht mehr ausreichend bewettert oder zerstért werden
wiirden. Des Weiteren miissenbei Sicherungsmafinahmendie gesetzlichbestimmten Fle-
dermausschutzzeiten berticksichtigt werden. Sdmtliche Erkundungs- und Sicherungsar-
beiten werden unter Beratung und Aufsicht einer Okologischen Baubegleitung durchge-
fuhrt.
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Abbildung 4: Stark aufgelockerte Firste mit Absenkungen und Bewegungen im cm-bis
dm-Bereich entlang horizontaler und vertikaler Trennflichen (Foto vom 23.06.2020, A.
Wehinger).

3.5 Hohlraumerkundung und -vermessung

Seit 2024 flihrt die Stadt Mayen eine umfassende bohrtechnische Erkundungsmafinahme
zur Erfassung bislang nicht bekannter Hohlrdume im Bereich 6ffentlicher Verkehrsfla-
chen durch. Insgesamtwurden bislang tiber 100 Bohrungen fiir Erkundungs- und Siche-
rungsmafinahmen hergestellt.

Die Mafdnahmen wurden durch das LGB mit einer umfangreichen Messkampagne beglei-
tet. Hierbei wurde durch den Einsatz moderner Vermessungstechnik wie UAV-gestiitzte
Vermessungssysteme, stationdre und bohrlochgangige Laserscanner, sowie mobile
SLAM-Laserscanner ein dreidimensionales Modell der iiber- und untertdgigen Situation
erstellt. Das Modell hat eine Auflésung und Genauigkeitim Zentimeterbereich und dient
als Grundlage fiir die Planung der Sicherungs- und Erkundungsmafinahmen.

Auch nicht zugangliche Hohlrdume, die im Rahmen der Bohrerkundung angetroffen und
nur durch Bohrungen erschlossen wurden, konnen durch den Einsatz einer Bohr-
lochsonde mit 3D-Laserscanner des LGB dreidimensional erfasst werden.

Alle Hohlrdume werden zur Bewertung der Standsicherheit ingenieurgeologisch-geo-
technisch kartiert (Erfassung des Trennflacheninventars, Kartierung von Schadensstel-
len, Dokumentation historischer Sicherungsmaf3nahmen, Ermittlung der Pfeilerauslas-
tung auf Grundlage der dreidimensionalen Vermessung, Erstellung von Baugrundmodel-
len als Grundlage fiir weiterfithrende Standsicherheitsbewertungen, etc.), was durch die
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flaichendeckend vorhandenen dreidimensionalen Vermessungsdaten bedeutend verein-
facht wird.

4. Sicherungsmafdnahmen

4.1 Randbedingungen

Aufgrund der Verhaltnisse in den Mayener Basaltgruben sind bei Sicherungsarbeiten
mehrere Randbedingungen zu berticksichtigen:

e Natur-und Artenschutz: Die vorhandenen Fledermausquartiere diirfen nur in hinrei-
chend begriindeten, nicht vermeidbaren bzw. alternativlosen Ausnahmeféllen beein-
trachtigt oder zerstort werden,

e Arbeitssicherheit: In den Hohlrdumen herrscht iiber weite Bereiche Steinschlagge-
fahr insbesondere durch aus der Firste brechende Basaltglocken, Beraumungs- und
Sicherungsarbeiten gegen Steinschlag sind jedoch aufgrund der Firsthohen und der
Sohltopographie nur mit erhohtem Aufwand umsetzbar

e Hohlraumgeometrie und -grifie: Die teilweise sehr grofien und iiber weite Bereiche
verbundenen Kammern bzw. Hallen erschweren gezielte bzw. raumlich begrenzte
Verfiillarbeiten.

e Zuganglichkeit: Nichtalle Hohlrdume sind aktuell zuganglich und auch die vorhande-
nen Zugdnge eignen sich nur in begrenztem Umfang fiir Materialtransporte. Die Mog-
lichkeitzum Einsatzvon Gerdaten und Maschinen untertageistinsbesondere aufgrund
der Sohltopographie ohne aufwendigen Wegebau stark eingeschrankt.

e Glinstige felsmechanische Bedingungen: Durch eine verhaltnismafdig hohe und
gleichmaflige Festigkeit, sowie eine geringe Verwitterungsanfalligkeit des Basalts
kann auch eine punktuelle Unterfangung der Firste die Standsicherheit von Hohlrau-
men deutlich erhéhen.

Im Rahmen der laufenden Erkundungsarbeiten wurden an mehreren Stellen altbergbau-
liche Verhéltnisse angetroffen, die umgehende Sofortmafinahmen zur Sicherung erfor-
derlich machten. Hierbei wurde sowohl auf bergméannische als auch auf bohrtechnische
Sicherungstechniken zuriickgegriffen.

Die in vielen Altbergbaugebieten (insbesondere im Ruhrgebiet) bevorzugte Sicherungs-
methode der bohrtechnischen Verfiillung der Hohlraume mit einer flief3fahigen, hydrau-
lische abbindenden Baustoffsuspensionist aufgrund der oben aufgefiihrten Randbedin-
gungen nur sehr eingeschrankt anwendbar.
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4.2 Bergmannische Sicherungsarbeiten

Im Rahmen kleinrdumiger Mafdinahmen im Mayener Grubenfeld und im benachbarten
Niedermendiger Grubenfeld wurden in der Vergangenheitvor allem gezielt und punktuell
bergmannische Sicherungsarbeiten ausgefiihrt. Die Sicherungsmethoden, die teilweise
bereits zu den aktiven Abbauzeiten angewandt wurden, umfassen:

e Das Verkeilen absturzgefahrdeter Basaltglocken gegen die benachbarten Glocken
durch Holz- oder Metallkeile.

e Die Injektion bzw. Verklebung der Trennflichen zwischen den Basaltglocken in der
Firste (Wehinger et al,, 2010).

e Den Einbauvon Unterziigen aus Holz oder Metall, um griéfdere Firstbereich gegen Ab-
senkung zu sichern.

e Die Verstarkung vorhandener, gefahrdeter Basaltpfeiler durch Eingurtung (z.B. mit
Eisenketten oder Stahlseilen), Ummauerung oder in jliingerer Vergangenheit auch
Spritzbeton.

e Den Einbau von zusatzlichen Sicherungspfeilern in Form von gemauerten Pfeilern,
Pfeilern aus Miihlsteinrohlingen, Holzkasten, Stahlkonstruktionen oder Gewebe-
schlauchpfeilern (System Bullflex®, Abb. 5).

e Verfiillung/Versatz von Hohlraumen/Schachten mit Lockermassen und/oder hyd-
raulisch abbindendem Baustoff/Beton.

Derartige Sicherungsmafinahmen wurden - sofern sie nicht bereits zu Betriebszeiten er-
folgt sind - insbesondere in gut erschlossenen und leicht zugdnglichen Grubenbauen
durchgefiihrt. Die Sicherungsarbeiten waren raumlich begrenzt und dienten in erster Li-
nie der Steinschlagsicherung,z.B. in 6ffentlichen zuganglichen, touristisch genutzten Gru-
benbereichen, oder der Sicherung einzelner Abbaukammern. Eine systematische berg-
mannische Sicherung von gréfderen Grubenbereichen ist im Mayener Grubenfeld bislang
nicht erfolgt.

4.3 Bergmannische Sicherung eines Hohlraums unterhalb der
Verkehrsflache

Im Rahmen der Bohrerkundung wurde unterhalb einer 6ffentliche Verkehrsflache ein
rund 8 m hoher Hohlraum entdeckt, dessen Uberdeckung teilweise weniger als 3 m be-
trug. Aufgrund der geringen Uberdeckung und der Lage an einem ehemaligen Tagebau-
rand, konnte mit einfachen erdbautechnischen Mitteln ein neuer Zugang zu diesem Hohl-
raum hergestellt werden. Unter diesen glinstigen Randbedingungen wurde zur Sicherung
ein mehrstufiges Konzept entwickelt, welches bohrtechnische und bergmannische Siche-
rungsmafinahmen vereint.
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Aufgrund der grof3en Hohlraumhohe wurde zunachst tiber die vorhandenen Erkundungs-
bohrungen Recyclingbeton in den Hohlraum eingebracht, um die Hohlraumsohle anzuhe-
ben und ein ebenes Planum herzustellen. Die verbliebene Resthohlraumhoéhe nach
Sohlanhebung lag bei ca. 4 m. Anschliefend wurde der Hohlraum unterhalb der 6ffentli-
chen Verkehrsflache durch den bergmannischen Einbau von Gewebeschlauchpfeilern ge-
sichert (Abb. 5).

Gewebeschlauchpfeiler bestehen aus einem hochfesten, wasserdurchliassigem textilen
Schalungsmaterial (Bullflex® der Firma Beton- und Monierbau, Herten), welchesin Form
von passgenau gefertigten Schlauchen oder Sicken zur Baustelle geliefert wird. Die
Schlauchelemente werden in eine Schalung eingehdangt und dann durch Injektion einer
Baustoffsuspension iiber eine Schlauchleitung dhnlich einem Ballon aufgepumpt.

Abbildung 5: Bergmannisch hergestellte Gewebeschlauchpfeiler (System Bullflex®)
unter einer Offentlichen Verkehrsfliche mit aufgelegten Bullflex®-Kissen zur
Nachverpressung und Wiederherstellung des Kraftschlusses bei eventuell auftretenden
Setzungen.

Vorteile des Systems sind vor allem der geringe Gerateaufwand (alle Bauteile lassen sich
handisch transportieren und errichten), die kurze Herstellungsdauer von tiblicherweise
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weniger als einem Tag pro Pfeiler, und die Anpassungsfahigkeit und kraftschliissige An-
kopplung auch an ungleichmafiige Firstkonturen. Die Pfeiler entwickeln schon nach kur-
zer Zeit eine Tragfahigkeit und kdnnen auch in beengten Hohlraumsituationen eingebaut
werden.

Das System wird seitiiber 40 Jahren vorallem im Bergbau (z.B. Herstellung von Strecken-
begleitddmme und Unterfangungen im Steinkohlebergbau) eingesetzt. Grundlage fiir die
Planung der Pfeilerstandorte, die Bohransatzpunkte und die Fertigung der Bullflex®-Ele-
mente sind die dreidimensionalen Vermessungsdaten, die zuvor durch Hohlraumla-
serscans gewonnen wurden. Durch Einsatz von separat injizierbaren Kissen auf den Pfei-
lern, kann auch nachtraglich bei Setzungen oder Firstbewegungen wieder ein Kraft-
schluss hergestellt werden.

Die Sicherung konnte in diesem Fall aufgrund der giinstigen Zugangsbedingungen berg-
mannisch erfolgen. Die kurze Zuwegung konnte zur Herstellung der Arbeitssicherheit
durch Beraumung gegen Steinschlag gesichert werden. Die Herstellung der Pfeiler erfolgt
rein hdndisch, so dass kein untertigiger Gerateeinsatz erforderlich war. Die Baustoffsus-
pension zum Aufpumpen der Pfeiler wurde tiber Schlauchleitungen in den Hohlraum ge-
pumpt.

4.4 Bohrtechnische Sicherung

An anderer Stelle sind im Projektgebietallerdings auch Hohlrdume vorhanden, bei denen
sich die Zuganglichkeit fiir Sicherungsmafinahmen, z.B. aufgrund langer und sehr stein-
schlaggefahrdeter Zuwegungen, deutlich schwieriger gestaltet. Der technische und wirt-
schaftliche Aufwand zur Sicherstellung von sicheren Arbeitsverhaltnissen flir bergman-
nische Mafdnahmen ware in diesen Bereichen erheblich gréf3er. Daher und aufgrund von
natur- und artenschutztechnischen Einschrankungen wurde im Rahmen der aktuellen
Mafinahme vermehrt auf rein bohrtechnische Sicherungsmafdnahmen zurtickgegriffen.
Klassische bohrtechnische Verfahren, wie die Verfiillung oder Injektion von hydrauli-
schen abbindenden Baustoffsuspensionen sind hierbei aufgrund der haufig weitlaufigen
und grofdvolumigen Hohlrdume nur in Einzelfallen zielgerichtet und grundstiicksscharf
einsetzbar. Dariiber hinaus sind derartige vollvolumige Hohlraumverfiillungen aufgrund
des natur- und artenschutzrechtlichen Rahmens im Allgemeinen nur dort zuldssig, wo al-
ternative Sicherungsmethoden nicht hinreichend erfolgversprechend sind.

4.5 Bohrtechnische Herstellung von Sicherungspfeilern

In Zusammenarbeit zwischen BuM, TABERG, dem LGB und der Stadt Mayen wurde daher
ein Verfahren entwickelt, welches die Vorteile von bergméannischen Sicherungen in Form
der Errichtung von Sicherungspfeilern mit den Vorteilen bohrtechnischer Sicherungsar-
beiten in Bezug auf Arbeitssicherheit und Zugang zum Hohlraum vereint. Hierbei werden
Gewebeschlauchpfeiler ausschlief3lich mit bohrtechnischen Mitteln im Hohlraum
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hergestellt, ohne das untertagige Arbeiten oder ein Befahrungszugang in den zu sichern-
den Hohlraum erforderlich sind.

Die rein bohrtechnische Herstellung derartiger Gewebeschlauchpfeiler wurden im Rah-
men von Probebauen in den Mayener Basaltgruben erfolgreich getestet. Seitdem wurde
diese Sicherungsmethode an drei Standorten zur Sicherung von verbruchgefdahrdeten
Hohlrdumen unterhalb 6ffentlicher Verkehrsflichen eingesetzt. Insgesamt wurden bis-
lang rund 20 Pfeiler erfolgreich bohrtechnisch hergestellt.

Auf Grundlage der dreidimensionalen Vermessungsdaten werden zunichst die glinstigs-
ten Standorte fiir die Errichtung der Pfeiler ermittelt. An diesen Standorten werden an-
schlieféend Bohrungen in die Hohlrdume abgeteuft und mit Schutzverrohrung ausgebaut.
Die Bohrungen werden jeweils von einem sicheren Standplatz aus vor Kopf hergestellt.
Nach Herstellung einer gleichmaf3igen Griindungssituation (z.B. durch Schiittung von Be-
ton oder Lockermassen) werden dann Gewebeschlauchelemente (System Bullflex®) in
den Hohlraum eingebracht.

Die Gewebeschlauchelemente werden durch Injektion von hydraulisch abbindendem
Baustoff mit hoher Festigkeit aufgepumpt und bilden so zylindrische Stiitzkorper, die
schon frith eine hohe Tragfahigkeitund Lastiibertragung ausbilden. Aufgrund des flexib-
len Schalungsgewebes und der Herstellungsprozedur passen sich diese Pfeiler auch gut
an unregelmafiige First- und Sohlstrukturen an (Abb. 6). Durch spezielle Mafinahmen bei
der Fertigungder Schlauchelemente sind die Pfeiler auch ohne externe Schalung wahrend
der Injektion selbsttragend. Die Errichtung der Pfeiler wird durch Beobachtungsbohrun-
gen mittels Bohrlochkamera und durch Monitoring der Injektionsdriicke liberwacht.

Die so errichteten Stiitzpfeiler weisen Durchmesservonrund 1 m und Héhen von 1 m bis
hin zu 5 m auf (Abb. 7). Die Pfeiler wurden sowohlin Bereichen mit ebener Sohle als auch
auf den vorhandenen steilen Schiittkegeln aus Basaltgrobschlag in den Hohlrdumen er-
richtet. Bei Pfeilern in Boschungssituationen wurde diese durch Vertiefen der Bohrung in
der Sohle verankert.

Die Herstellung der Pfeiler wird durch eine 6kologische Baubegleitung tiberwacht. Die
Pfeiler lassen sich mit nur minimalen Stérungen und nachteiligen Einwirkungen auf die
ortliche Fledermauspopulationen errichten. Der zeitliche Aufwand pro errichtetem Pfei-
ler liegt inklusive Bohrung und Herstellung einer Griindung beirund ein bis drei Arbeits-
tagen, so dass sich auch in kurzen Zeitraumen gréfsere Hohlraumbereiche sichern lassen.
Durch die Pfeiler konnen einerseits einzelne abgesenkte Basaltglocken und Firstbereiche
gestiitztwerden und andererseits die vorhanden Basaltpfeiler entlastet werden. Auf diese
Weise kann im Sinne einer Teilsicherung die Standsicherheit der Hohlrdume nachhaltig
verbessert werden.
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4.6 Einsatzbedingungen

Die hier beschriebene Methode dient zur Teilsicherung von verbruchgefahrdeten Hohl-
raumen. Insbesonderekann diese Technik zur bei der Sicherung grofer, tagesnaher Hohl-
raume eingesetzt werden, bei denen die Zuganglichkeit fiir bergmannischen Sicherungs-
methoden stark eingeschranktist. Besonders zielfiihrend ist der Einbau von Sicherungs-
pfeilern dort, wo aufgrund entsprechender felsmechanischer Bedingungen (hohe Ge-
steinsfestigkeit, geringe Verwitterungsanfalligkeit) eine punktuelle Unterfangung der
Hohlraumfirste zu einer Erhohung der Standsicherheit fithren kann.

Die Sicherungsmethode kann grundsatzlich auch unter Wasser ausgefiihrt werden. Die
Mayener Basaltgruben befinden sich allerdings vollstiandig tiber dem Grundwasserspie-
gel, so dass hier keine wassererfiillten Hohlraume bekannt sind.

Durch den Einbau von Sicherungspfeilern kann eine Tagesbruchgefahrsignifikantverrin-

gert und raumlich begrenzt werden. Eine weitere Reduktion der altbergbaulichen Gefah-
ren erfolgt durch eine ergdnzend ausgefiihrte Geogitterbewehrung des Strafienunter-
baus.

Abbildung 6: Bohrtechnisch hergestellte Bullflex®-Pfeiler auf zuvor geschiitteten
Griindungen aus vergiitetem Basaltsplitt. Durchmesser der Pfeiler rund 1 m, Hohe
zwischen 2 m und 3 m.
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Abbildung 7: Rd. 5 m hoher, bohrtechnisch errichteter Bullflex®-Probepfeiler.

5. Zusammenfassung

Die hier dargestellte Vorgehensweise zur Sicherung untertagiger Hohlraume basiert auf
einer konsequenten dreidimensionalen Vermessung sowie ingenieurgeologisch -geotech-
nischer Aufnahme der altbergbaulichen Hohlraume und ermdoglicht so die Sicherung von
grofden tagesnahen Hohlrdumen mit Standsicherheitsdefiziten. Angepasstandie speziel-
len natur- und artenschutz-, sowie arbeitssicherheitstechnischen Rahmenbedingungen,
stellt die bohrtechnische Herstellung von Sicherungspfeilern aus Bullflex® -Gewebe eine
Moglichkeit zur schnellen und wirtschaftlichen Sicherung von grofdraumigen Hohlrdu-
men dar.
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Zusammenfassung

Der vorliegende Beitrag untersucht den Einsatz von Geokunststoffen als verlorene Scha-
lungselemente in der Geotechnik und im Wasserbau. Bei der Herstellung von Ortbeton-
pfahlen in sehr weichen Boden, bei Hohlrdumen oder unter Grundwasserstromung kon-
nen hydrostatischer Frischbetondruck,unzureichende seitliche Stiitzung und Zementaus-
waschung zu geometrischen und qualitativen Defekten fiihren. Geokunststoffummante-
lungen wandeln den radialen Betondruck in Ringzugkrifte um und erzeugen eine kiinst-
liche Stiitzung, die Hohlraumiiberbriickung sowie, bei geeigneter Filtercharakteristik, ei-
nen Auswaschschutz erméglicht. Der Vergleich zwischen gendahten und nahtlosen, rund-
gewobenen Systemen zeigt, dass Nahtdiskontinuitiaten die Ringzugtragfahigkeit und das
Dehnverhalten beeinflussen kénnen.

Im Wasserbau werden betonverfiillte Geotextilmatten als textile Schalung zur Herstel-
lung erosionsbestandiger und gegebenenfalls abdichtender Betonschichten eingesetzt.
Die dargestellten Anwendungen verdeutlichen das Potenzial textiler Schalungssysteme
als technisch leistungsfahige Alternative zu konventionellen Bauweisen.

1. Geokunststoffe als Schalungselemente fiir Ortbetonpfihle

1.1 Herausforderungen beim Betonieren von Ortbetonpfiahlen

Ortbetonpfahle (auch als Bohrpfahle bezeichnet) sind wahrend des Betonierens auf eine
ausreichende seitlichen Stiitzdruck angewiesen, um ihre geometrische Integritat sicher-
zustellen. Unter iiblichen Bodenverhaltnissen liefern die seitlichen Erddriicke eine aus-
reichende Abstiitzung fiir den Frischbeton. In sehr weichen Béden mit undrainierten
Scherfestigkeiten von unter 15-20 kPa kann dieser Stiitzdruck jedoch unzureichend sein.
Frischbeton verhilt sich wahrend des Einbaus ndherungsweise hydrostatisch; der von
ihm ausgelibte seitliche Druck hangt mafdgeblich von seiner Verarbeitbarkeit und Dichte
ab. Ist der seitliche Stiitzdruck nicht ausreichend, konnen im Frischbetonstadium

65
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charakteristische Fehlstellen entstehen. Der Pfahlschaft kann sich radial aufweiten, wenn
der hydrostatische Druck die verfiigbare seitliche Stiitzwirkung des umgebenden Bodens
libersteigt. Lokale Querschnittsverengungen, hdufig als ,Necking“ bezeichnet, treten auf,
wenn Beton ungleichmafigflief3t oderin schwéachere Zonen austritt. Diese Verformungen
fihren oftmals zu einer unregelmafdigen Schaftgeometrie, was die Lastiibertragung be-
eintrachtigt und zu einer Reduzierung des Mantelwiderstands fiihren kann.

Solche Anomalien werden hiufig durch die Uberwachung des Betonverbrauchs wihrend
des Einbaus erkannt und konnen durch Integritdtspriifverfahren wie das Low-Strain-
Sonic-Testing verifiziert werden (Fleming, 2009).

Neben weichen bindigen B6den kénnen auch problematische Untergrundverhéltnisse
wie verkarstete Formationen, aufgegebene Schachte oder technogene Hohlraume auftre-
ten.IndiesenFallen bietetder umgebende Boden nur geringe oder keineradiale Stiitzung,
sodass der flief3fahige Beton in angrenzende Hohlrdume abflief3en kann (FHWA, 2010).
Abb. 1 zeigt einen Schaden, der durch das Abfliefden von Beton in einen trockenen Hohl-
raum verursacht wurde (Fleming, 2009).

Abbildung 1: Schaden infolge des Abfliefen von Beton in einen trockenen Hohlraum
(Foto von CIRIA, London) (Fleming, 2009).

Grundwasserstromungen stellen ein zusatzliches Risiko dar. Hydraulische Stromungen
und Gradienten konnen zum Auswaschen von Zementleim und zum Verlust von Feinan-
teilen flihren, wodurch die Betonqualitdt negativ beeinflusst wird. Abb. 2 zeigt einen
Schaftdefekt eines Bohrpfahls, der durch Zementauswaschung im frithen, noch nicht er-
starrten Stadium des Betonierens verursacht wurde (Tomlinson, 2015). Dariiber hinaus
kann Grundwasserzutritt lokale Instabilitaten und Nachbriiche der Bohrlochwand her-
vorrufen (Fleming, 2009).
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Abbildung 2: Schaftdefekt eines Bohrpfahls infolge von Zementauswaschung im friihen,
noch nicht erstarrten Stadium des Betonierens (Tomlinson, 2015).

Unter solchen Randbedingungen kénnen Geokunststoffe als flexible Schalungselemente
eingesetzt werden. Abhangig von Herstellungsverfahren und mechanischen Eigenschaf-
ten konnen geokunststoffbasierte Systeme folgende Funktionen iibernehmen:

e radiale Stiitzung wahrend des Frischbetonstadiums
e Uberbriickung von Hohlrdumen

e Trenn- und Filterfunktionen zur Reduzierung von Zementauswaschungen

Durch die Aktivierung von umlaufenden Zugkraften wird der radiale Betondruck in Ring-
zugspannungen umgewandelt. Auf diese Weise erzeugt die geokunststoffbasierte Um-
mantelung eine kiinstliche Stiitzung, die den aus geokunststoffummantelten Sdulen be-
kannten Wirkmechanismen entspricht (Alexiew, 2005).

1.2 Mafigebende Mechanismen wahrend des Betonierens

1.2.1 Radialdruck aus Frischbeton

In einer gegebenen Tiefe z erfordert das horizontale Gleichgewicht, dass der aus der hyd-
rostatischen Wirkung des Frischbetons resultierende seitliche Druck durch die Summe
aus dem Erdruhedruck des umgebenden Bodens und der zusatzlichen Stiitzung durch das
Geotextil aufgenommen wird.

Der vom Frischbeton ausgelibte horizontale Druck ergibt sich zu:

Oh,Beton (Z) = VBeton Z

wobei y.on. das Raumgewicht des Frischbetons bezeichnet.
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Die horizontale effektive Spannung im umgebenden Boden unter Erdruhedruckbedin-
gungen ergibt sich zu:

O_;L,Boden (z) = K, 0-1;,B0den (2)
mit
0-1;,Boden (Z) = VB’oden Z

und
Ky =1 —sin ¢’

als Erdruhedruckbeiwert, der typischerweise fiir Aushubverfahren angesetzt wird.
Unter Berticksichtigungdes Beitrags der geotextilen Stiitzung oy, 4.,(z) kanndas horizon-

tale Gleichgewicht in der Tiefe z somit wie folgt formuliert werden:

Oh,Beton (2) = o-;l,BOden(Z) + Gh,geo(z)

Durch Einsetzen der Spannungsansatze ergibt sich:

— !
YBetonZ = KoVBogenZ + Gh,geo(z)

Umgestellt erhdlt man den erforderlichen Beitrag des Geotextils:

J— !
Uh,geo(z) = VBetonZ — KOYBodenz

Dieser Ausdruck quantifiziert das Stitzkraftdefizit, das sich aus dem Ungleichgewicht
zwischen dem hydrostatischen Druck des Frischbetons und der horizontalen Erdruhe-
spannung des umgebenden weichen Bodens ergibt. Das Geotextil muss eine Ringzugkraft
mobilisieren, die ausreichend ist, um die Stiitzung oy, 4.,(z) zu erzeugen und damit das
radiale Gleichgewicht bei kompatiblen Verformungen sicherzustellen.

Diese Gleichgewichtsbeziehung zeigt, dass Zugfestigkeit und Steifigkeitin Umfangsrich-
tung unmittelbar die Einspannungsleistung des Geokunststoffs bestimmen.

1.2.2 Uberbriickung von Kavernen und Hohlridumen

In verkarsteten Formationen, aufgegebenen Kanalisationskavernen oder technogenen
Schachten kénnen Bohrungen fiir Ortbetonpfahle auf offene Hohlraume treffen. Wahrend
des Betonierens kann dies zu einem unkontrollierten Abfluss von Frischbeton in den
Hohlraum, zu erhéhtem Materialverbrauch, zu lokalen Querschnittsreduzierungen des
Pfahls sowie potenziell zu strukturellen Diskontinuitdten fithren. Fehlt eine natiirliche
seitliche Stiitzung, kann die geometrische Integritat des Pfahls ohne zusatzliche Stabili-
sierungsmafinahmen nicht sichergestellt werden.

Ein dokumentiertes Beispielfiir eine solche Situationergab sich beim Bauprojekt, La Car-
riere“ in Fribourg, Schweiz. Bohrungen fiir Ortbetonpfahle mit Langen von bis zu 28 m
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trafen auf alte, weiterhin in Betrieb befindliche Kanalisationskavernen. Die zentrale Her-
ausforderung bestand darin, den Verlust von Beton in die Hohlrdume zu verhindern, ohne
das temporare Bohrrohr als verlorene Schalung im Boden belassen zu miissen. Zur Lo-
sung dieses Problems wurde ein hochzugfestes, rundgewobenes Geokunststoffsystem
(Ringtrac 100/400) tiber den Bewehrungskorb gezogen und vor dem Betonieren in das
Bohrloch abgesenkt. Der Geokunststofffungierte dabei als flexibles verlorenes Schalungs-
element. Eine Begehung der Kavernen nach dem Betonieren bestatigte, dass der Beton
vollstandig zuriickgehalten wurde und keine nennenswerten Verformungen auftraten.
Mit einer Ringzugfestigkeit von 400 kN /m konnte die Ummantelung den hydrostatischen
Betondruck in Tiefen von etwa 20 m ohne strukturelle Schadigung aufnehmen. Abb. 3
zeigt einen Betonpfahl im Bereich der Kaverne.

Abbildung 3: Ringtrac 100/400 als geotextile Ummantelung fiir die Herstellung von
Ortbetonpfahlen im Bereich alter Kanalisationskavernen in Fribourg, Switzerland:

a — Durchbruch in der Firste; b — Betonpfahl im Bereich der Kaverne.

1.2.3 Trenn- und Filterwirkung bei Grundwasserstromung

In Boden mit hydraulischen Gradienten oder aktiver Grundwasserstromung kann Frisch-
beton Einwirkungen wie Zementauswaschung, Ausspiilen grober Zuschldge oder eine lo-
kale Erh6hung des Wasser-Zement-Werts erfahren. Diese Prozesse kénnen die Betonqua-
litdt mindern und die Druckfestigkeit nach dem Erharten negativ beeinflussen.

Geotextilien besitzen inhdrente Filtereigenschaften. Nach der etablierten Filtrationstheo-
rie (Giroud, 2002), konnen Geotextilien Feinanteile zuriickhalten und gleichzeitig einen
kontrollierten ~ Wasserdurchfluss ermoglichen, sofern die charakteristische
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Offnungsweite, z.B. 0o (International Organization for Standardization, 2010), die Filter-
kriterien in Bezug auf die Korngréf3enverteilung des umgebenden Bodens erfiillt.

Obwohl Geotextilienim Wasserbau weit verbreitet als Filter eingesetzt werden, hat ihre
Anwendung als Filtrationsbarriere bei der Pfahlherstellung bislang nur begrenzte Auf-
merksamkeit erhalten. In diesem Zusammenhang kann die geokunststoffbasierte Um-
mantelung als ,Auswaschschutzbarriere“ wirken und dadurch die Dauerhaftigkeit sowie
die Homogenitdt des Betons unter Bedingungen stromenden Grundwassers verbessern.

1.3 Geotextile Ummantelungen als temporire verlorene
Schalungselemente

1.3.1 Gendhte Geotextilummantelungen

Planare gewebte oder vliesartige Geotextilbahnen werden zu einer zylindrischen Um-
mantelung zusammengenaht. Die Naht bildet dabei eine langs verlaufende Diskontinuitét
entlang des Umfangs. Solche Systeme werden typischerweise eingesetzt, wenn ein mode-
rates Einspannungsniveau erforderlich ist, der umgebende Boden eine teilweise seitliche
Abstiitzung bietet und die hydrostatischen Driicke begrenzt sind. Abb. 4 zeigt ein Beispiel
einer solchen Ummantelung, die wahrend des Einbaus in das Bohrloch am Bewehrungs-
korb installiert wurde.

a.

Abbildung 4: Gendhte Geotextilummantelung: a — am Bewehrungskorb montiert;
b — wahrend des Einbaus in das Bohrloch.

Aufgrund der im Vergleich zum Grundmaterial geringeren Zugfestigkeit der Naht fiihren
gendhte planare Geotextilummantelungen zu lokalen Steifigkeitsdiskontinuititen
(Abb.5), wodurch die wirksame Ringzugtragfahigkeit reduziert und eine gleichmaf3ige
Stiitzung des Pfahls beeintrachtigt werden kann (Alexiew, etal., 2011).
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with seam strength strain
seamless

Abbildung 5: Unterschied zwischen gendhten und nahtlosen Ummantelungen im
Spannungs-Dehnungs-Verhalten (Alexiew et al,, 2011).

Nahtwirkung auf die Zugfestigkeit

Die Nahtwirksamkeit (Seam Efficiency) ist definiert als das Verhaltnis zwischen der Zug-
festigkeit der Naht und der Zugfestigkeit des intakten Referenzmaterials, angegeben in
Prozent (ASTM International, 2022). Da die Naht eine strukturelle Diskontinuitét dar-
stellt, liegt ihre Zugfahigkeitin der Regel unter derjenigen des intakten Referenzmateri-
als. Zudem nimmt die Nahtwirksamkeit mit steigender Zugfestigkeit des Referenzmateri-
als ab, insbesondere bei hochfesten gewebten Produkten. Bei Zugfestigkeiten iiber
50 kN/m weisen die meisten Nahte Wirkungsgrade von unter 75% auf. Bei sehr hochfes-
ten Geotextilien (200-250 kN/m) erreichen selbst fachgerecht ausgefiihrte Nahte haufig
nur etwa 50% Wirkungsgrad (Koerner, 2012). Aufgrund der erschwerten Randbedingun-
gen und der eingeschrankten Qualitdtskontrolle auf der Baustelle konnen Baustellen-
nahte nochmals geringere Wirkungsgrade aufweisen.Die Naht stellt somiteine lokale Re-
duktion der Umfangszugfestigkeit dar und kann insbesondere bei hohen Beanspruchun-
gen bemessungsrelevant werden.

Nahtwirkung auf die Zugsteifigkeit

Nahte erfordern in der Regel iiberlappende Geotextillagen, wodurch sich im Nahtbereich
eine erhohte lokale Dicke ergibt. Diese geometrische Diskontinuitat fiihrt zu einer héhe-
ren Zugsteifigkeitin der Nahtzone im Vergleich zum iibrigen Ummantelungsbereich und
verursacht unter Belastung eine ungleichmafiige Verteilung der Umfangsdehnungen.

Bei radialer Beanspruchung kann dieser Steifigkeitsunterschied zu einer ungleichférmi-
gen Verformung entlang des Umfangs fiihren, lokale Spannungskonzentrationen begiins-
tigen und potenziell ein Aufreifen im Bereich der Naht oder in deren unmittelbarer Um-
gebung auslosen.
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Wahrend solche Effekte unter moderaten Baugrundverhaltnissen tolerierbar sein kon-
nen, wenn der umgebende Boden eine teilweise Stiitzung bietet, werden sie in extrem
weichen Boden oder bei Anwendungen mit erforderlicher zuverldassiger Hohlraumiiber-
briickung zunehmend kritisch,da dort ein gleichméafiges Dehnverhalten entscheidendist.

1.3.2 Nahtlose, rundgewobene Geotextilummantelungen

Nahtlose, rundgewobene Geotextilummantelungen werden mittels Rundwebtechnik her-
gestellt, wodurch ein kontinuierliches, schlauchférmiges Textil ohne Langsnaht entsteht.
Im Gegensatz zu planaren Bahnen, die nachtrdglich zu einem Zylinder gefiigt werden,
wird die zylindrische Geometrie hier bereits im Herstellungsprozess erzeugt. Dieses Ver-
fahren gewahrleisteteine gleichmafiige Anordnung der tragenden Faden in Umfangsrich-
tung und somit homogene mechanische Eigenschaften entlang der gesamten Geotexti-
lummantelungen.

Solche Produkte sind insbesondere aus der Anwendung bei geokunststoffummantelten
Saulen (GEC) bekannt (Abb. 6), bei denen hohe Ringzugfestigkeiten und -steifigkeiten er-
forderlich sind, um in sehr weichen Boden eine wirksame Einspannung zu mobilisieren.
Typische Produkte sind in Durchmessern von etwa 0,6 m bis 1,0 m verfiigbar und errei-
chen Ringzugfestigkeiten von bis zu 600 kN/m bei Ringsteifigkeiten in der Gréf3enord-
nung von bis zu 10.000 kN /m.

Abbildung 6: Geokunststoffummantelte Sdulen (GEC): a — wahrend des Einbaus;
b — nach dem Aushub der oberen 4-5 m einer Saule.

Das Fehlen von Langsndhten eliminiert strukturelle Diskontinuitaten entlang des Um-
fangs und gewahrleisteteine gleichmaflige Zugfestigkeit sowie Steifigkeitin Umfangsrich-
tung. Dadurch entwickeln sich unter radialer Belastung gleichmaf3ige
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Umfangsdehnungen, und eine lokale Reduktion der Tragfahigkeit infolge verminderter
Nahtwirksamkeit ist nicht zu berticksichtigen. Das Membranverhalten unter hydrostati-
schem Betondruck ist somit homogener und besser prognostizierbar.

Als hochfeste Membranschalung gewdahrleistet das System eine zuverlassige radiale Stiit-
zung und Hohlraumiiberbriickungund bietetzugleich praktische Vorteile gegeniiber dau-
erhaft im Boden verbleibenden Stahlrohren hinsichtlich Einbauaufwand und Materialef-
fizienz.

1.4 Kapitel-Fazit

Die Analyse der mafigebenden Mechanismen wahrend des Betonierens zeigt, dass hydro-
statischer Betondruck, unzureichende seitliche Bodeneinspannung, Grundwasserstro-
mungen sowie das Antreffen von Hohlraumen kritische Randbedingungen fiir die Herstel-
lung von Ortbetonpfahlen in weichen und kavernésen Baugrundverhaltnissen darstellen.
Geokunststoffummantelungen konnen durch die Mobilisierung von Umfangszugkraften
eine Einspannung bereitstellen, Einspannungsdefizite kompensieren und eine zuverlas-
sige Hohlraumiberbriickung erméglichen. Das strukturelle Verhalten der Ummantelung
wird jedoch mafdgeblich durch das Herstellungsverfahren beeinflusst.

Genahte planare Systeme weisen Langsdiskontinuitaten auf, die infolge begrenzter Naht-
wirksamkeit die Ringzugfestigkeit reduzieren und lokale Steifigkeitsunterschiede erzeu-
gen konnen. Unter radialer Beanspruchung kann dies zu einer ungleichmafdigen Deh-
nungsverteilung fithren. Diese Effekte gewinnen insbesondere bei hochbeanspruchten
Anwendungen sowie bei Anforderungen an ein zuverlassiges Dehnverhalten tiber nicht
abgestiitzten Hohlrdumen an Bedeutung.

Nahtlose rundgewobene Geotextilien eliminieren strukturelle Diskontinuitaten und ge-
wahrleisten eine gleichmafdige Ringzugtragfahigkeit, was zu einem homogeneren und
besser prognostizierbaren Dehnverhalten fiihrt. Bei geeigneter Auswahl hinsichtlich Zug-
festigkeit, Steifigkeit und Filtrationskriterien konnen solche Systeme gleichzeitig Stiit-
zungs-, Uberbriickungs- und Auswaschschutzfunktionen erfiillen.

Neben ihrer tragenden Funktion kdnnen Geokunststoffummantelungen unter Bedingun-
gen aktiver Grundwasserstromung auch zur Trennung und Filtration beitragen. Als
durchlissige Barriere mit definierter Offnungsweite kann das Geotextil Zementauswa-
schungenreduzieren, die Migration von Feinanteilen begrenzen und die Homogenitét so-
wie Dauerhaftigkeit des erharteten Betons verbessern. Die Filterwirkung muss dabei mit
der Korngrof3enverteilung des umgebenden Bodens sowie den wahrend des Betonierens
vorhandenen hydraulischen Gradienten kompatibel sein. Folglich sind sowohl mechani-
sche als auch hydraulische Eigenschaften in der Bemessung zu berticksichtigen.

Die Ergebnisse unterstreichen die Notwendigkeit, Nahtwirksamkeit, Ringsteifigkeit, An-
forderungen an die Hohlraumiiberbriickung sowie die hydraulische Vertraglichkeit expli-
zitin der Planung und Bemessung geokunststoffbasierter Schalungssysteme fiir Tiefgriin-
dungen zu berticksichtigen.
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2. Geotextile Schalungssysteme im Wasserbau

Mit Beton verfiillte Geotextilmatten stellen eine der etabliertesten Anwendungen von Ge-
okunststoffen als Schalungselemente im Wasserbau dar. Im Gegensatz zu klassischen ge-
otextilen Anwendungen wie Trenn-, Filter- oder Bewehrungsschichten wird das Textil
hierbei als verlorene Schalung eingesetzt, die Geometrie und Dicke einer Ortbetonschicht
definiert.

Das konstruktive Prinzip basiert auf zwei hochfesten, gewebten Geotextillagen, die iiber
Abstandshalter (Abb. 7) oderintegrale Stegbander miteinanderverbunden sind. Dadurch
entstehen Hohlraume definierter Hohe, die vor Ort mit hochflief3fahigem Beton verfiillt
werden. Nach dem Erharten bildet das Verbundsystem eine zusammenhangende und
kontinuierliche Betonverkleidung, die hydraulischen und mechanischen Beanspruchun-
gen standhalt.

Dieser hybride Ansatz kombiniert die Flexibilitit des Geokunststoffs wahrend des Ein-
baus mit der Dauerhaftigkeit und Tragfahigkeit des Betons im Nutzungszustand. Er er-
moglicht die Herstellung erosionsbestandiger Schutzschichten und Abdichtungen ohne
starre Schalung und erlaubt den Einbau an steilen Bschungen, auf unregelméafdigen Un-
tergriinden sowie unter Wasser.

Kommerziell verfiigbare Systeme wie beispielsweise Incomat stellen Ausfithrungsvarian-
ten dieser Technologie dar.

Abbildung 7: Zweilagige gewebte Geotextil-Betonmatte mit vertikalen Abstandshaltern
(HUESKER).

2.1 Systemvarianten und Funktionsprinzipien

Mit Beton verfiillte Geotextilmatten sind in wasserdichten und wasserdurchlassigen Aus-
fihrungen erhaltlich (Abb. 8) und konnen so an hydraulische und geotechnische Randbe-
dingungen angepasst werden.
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Abbildung 8: a — Konstante Dicke,wasserdichte Matte; b — Wasserdurchldssige Matte
mit grofien Filterpunkten (HUESKER).

Wasserdichte Systeme bilden einen durchgehenden Betonquerschnitt und werden typi-
scherweise eingesetzt, wenn eine Dicht- oder Auskleidungsfunktion erforderlich ist und
keine relevanten Porenwasserdruckgradienten zu erwarten sind. Sie kommen insbeson-
dere bei Kanalsanierungen sowie auch als Erosionsschutz auf zum Beispiel Boschungen
zum Einsatz.

Wasserdurchlassige Systeme integrieren definierte Filterpunkte oder Gitterstrukturen in
die textile Geometrie. Je nach Ausfiihrung kann eine kontrollierte Wasserabgabe oder ein
Druckausgleich erfolgen, wodurch das Auftriebspotenzial unterhalb der Verkleidung re-
duziert wird. Gitterartige Systeme bilden ein Betonskelett mit dazwischenliegenden
durchldssigen Bereichen, die gegebenenfalls begriint werden kénnen und so eine 6kolo-
gische Integration ermdglichen.

Die Auswahl zwischen wasserdichten und wasserdurchlassigen Varianten erfolgt pro-
jekt- bzw. anwendungsspezifisch in Abhangigkeit von hydraulischer Beanspruchung, Si-
ckerbedingungen, Untergrunddurchlassigkeit sowie umweltfachlichen Anforderungen.

2.2 Betonanforderungen und Bauausfiihrung

Die Leistungsfahigkeit textiler Schalungssysteme setzt eine vollstindige und homogene
Verfiillung der Hohlraume voraus. Hierfiir wird in der Regel hochfliefsfahiger oder selbst-
verdichtender Beton eingesetzt, um eine zuverladssige Verteilung innerhalb der vorgege-
benen Geometrie sicherzustellen. Die Betonzusammensetzung sieht tiblicherweise eine
maximale Korngrofde von < 8 mm vor, um Verstopfungen enger Querschnitte zu vermei-
den, wahrend ein hohes Ausbreitmafi eineausreichende Selbstnivellierung gewahrleistet.
Expositionsklasse, Druckfestigkeit, Frost-Tausalz-Widerstand sowie Abriebfestigkeit
werden projektspezifisch unter Berticksichtigung der Umgebungsbedingungen und der
geltenden Betonnormen festgelegt.
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Nach dem Verlegen und Verankern der Mattenelemente wird der Beton iliber integrierte
oder bauseitig hergestellte Einfiilloffnungen eingebracht. Das textile Hiillsystem wirkt als
verlorene Schalung und definiert die endgiiltige Geometrie ohne starre Schalungskon-
struktionen. Die erforderliche Dicke wird automatisch durch die vorgegebene Hohlraum-
hohe erreicht und liegt je nach Systemtyp und Bemessungzwischen etwa 6 cm und 60 cm.
Der Einbau kann im Trockenen, an steilen Bdschungen oder unter Wasser erfolgen. Die
textile Umschliefung minimiert dabei das Auswaschen des Betons unter Wasser. Vorge-
fertigte Paneele ermdglichen eine effiziente Verlegung und kurze Bauzeiten im Vergleich
zu konventionellen Ortbetonbauweisen.

2.3 Anwendungsbereiche im Wasserbau

Bei der Auskleidung und Sanierung von Kanalen (Abb. 9) gewahrleisten solche Systeme
eine durchgehende Betonschicht mit kontrollierter Dicke und hoher Dauerhaftigkeit, die
sich an bestehende Geometrienanpasst. In Speicherbeckenund Binnengewasserndienen
sie dem Erosionsschutz in Bereichen mit schwankenden Wasserstanden, Wellenschlag
oder Eisbeanspruchung.

Abbildung 9: Wasserundurchldssige Betonmatte zur Kanalauskleidung (HUESKER).

Ein weiteres wesentliches Anwendungsfeld ist der Erosionsschutz tiberstrombarer Dei-
che und Entlastungsbauwerke (Abb.10). Aufgrund der kohdrenten Struktur und ihrer ho-
hen Widerstandsfahigkeit gegeniiber erosiven Kraften konnen solche Systeme hohe spe-
zifische Abfliisse und Flief3geschwindigkeiten aufnehmen und erlauben steilere Bo-
schungsneigungen im Vergleich zu Gras- oder Steinschiittungsbefestigungen.
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Abbildung 10: Wasserdurchlissige Betonmatte im Uberstromungsbereich eines Damms
(HUESKER).

Dariiber hinaus tragen diese Systeme zur Oberflachenstabilisierung von Dammen und
technischen Boschungen bei, die durch Oberflachenabfluss oder hydraulische Einwirkun-
gen beansprucht werden. Lastabtragung in den Untergrund, Sickerverhalten sowie Auf-
triebssicherheitsind dabeiim Rahmen des Gesamtstabilitatskonzepts zuberticksichtigen.

2.4 Bemessungsgrundlagen

Die Bemessung von betonverfiillten Geotextilmatten wird primar durch hydraulische Be-
lastungsgrofien wie Flief3geschwindigkeit, spezifischen Abfluss und Welleneinwirkung
bestimmt. Diese Beanspruchungen werden im Wesentlichen durch das Eigengewicht und
die strukturelle Tragfahigkeitder Betonschichtaufgenommen, sodass die Wahl der geeig-
neten Mattenstarke den zentralen Bemessungsparameter darstellt.

Die Dickenbemessung erfolgt in der Regel auf Grundlage etablierter Ansatze zur Standsi-
cherheitsbewertung von Deckwerken, beispielsweise nach Pilarczyk (Pilarczyk, 2000).
Neben der hydraulischen Widerstandsfahigkeit in der Flache, sind Kopf- und Fufdveran-
kerungen so auszubilden, dass ein Gleiten oder Unterspiilen des Systems verhindert wird.
Geotechnische Nachweise umfassen die Bewertung der Tragfahigkeit des Untergrunds,
der Sickerverhéltnisse sowie der Gesamtbdschungsstabilitat.

2.5 Prifungen und Leistungsnachweise

Die strukturelle und hydraulische Leistungsfahigkeit textiler Schalungssysteme wurde
durch eine Vielzahl von Labor- und Grofdversuche nachgewiesen. Vier-Punkt-Biegeversu-
che zeigten eine erh6hte Tragfahigkeit gegeniiber unbewehrten Betonplatten vergleich-
barer Geometrie und bestatigen die positive Wechselwirkung zwischen Textil und Beton
(Harnisch, 2020).
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Hydraulische Modellversuche belegen die Standsicherheit bei hohen spezifischen Abfliis-
sen und Uberstromungsbeanspruchungen (Wilke et al., 2012). Die hydraulische Rauheit
wurde experimentell bestimmtund liefert belastbare Parameter fiir hydraulische Berech-
nungen (Derksen, 2017).

Fiir wasserdichte Systeme wurde die Systemdichtigkeit einschliefilich der Fugen mittels
Durchlissigkeitsversuchen nachgewiesen (k = 3,1 x 10> m/s) (Heimbecher, 2016). Die
sehr geringe Durchlassigkeit, auch unter hohen hydrostatischen Drucken, bestatigt die
Eignung als Oberflachendichtung.

Bei Bemessung entsprechend der relevanten Expositionsklassen und fachgerechtem Ein-
bau sind hohe Nutzungsdauern im Einklang mit der wasserbaulichen Praxis erreichbar.

2.6 Vorteile gegeniiber konventionellen Ortbetonbauweisen

Im Vergleich zu konventionellen Ortbetonkonstruktionen mitstarrer Schalung bieten tex-
tile Schalungssysteme wesentliche Ausfithrungsvorteile. Der Einbau unter Wasser kann
ohne Trockenlegung oder Spundwandkasten erfolgen, wodurch temporare Bauhilfsmaf3-
nahmen und Betriebsunterbrechungen reduziert werden.

Der Verzicht auf klassische Schalung und abschnittsweises Betonieren ermoglicht kurze
Bauzeiten und hohe Einbauleistungen. Die flexible textile Schalung toleriert zudem ge-
ringe Unebenheiten des Untergrunds, wodurch Vorbereitungsaufwand und Ausfiihrungs-
risikenreduziert werden. Die entstehende durchgehende Verkleidung mitwenigen Fugen
minimiertpotenzielle Schwachstellen und verringert den langfristigen Unterhaltungsauf-
wand.

2.7 Kapitel-Fazit

Betonverfiillte Geotextilmatten zeigen, wie Geokunststoffe als tragende Schalungsele-
mente im Wasserbau eingesetzt werden konnen. Durch die Kombination aus kontrollier-
ter Geometrie, struktureller Leistungsfahigkeitdes Betons und effizienter Bauausfiihrung
entstehen koharente und dauerhafte Erosionsschutz- und Abdichtungssysteme.

Ihre Anpassungsfahigkeit an unterschiedliche hydraulische und geotechnische Randbe-
dingungen, etablierte Bemessungsansatze sowie nachgewiesene Leistungsfahigkeit bele-
gen, dass textile Schalungssysteme eine technisch ausgereifte und wirtschaftliche Alter-
native zu konventionellen Betonbauweisenim modernen Wasser- und Erdbau darstellen.

3. Fazit

Geokunststoffe konnen als Schalungselemente sowohl in der Tiefgriindung als auch im
Wasserbau konstruktivwirksam eingesetzt werden, sofern ihre mechanischen und hyd-
raulischen Eigenschaften konsequent in der Bemessung bertcksichtigt werden.
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Entscheidend sind insbesondere Ringzugfestigkeit, Ringsteifigkeit, Nahtwirksamkeit so-
wie die Kompatibilitdt der Filterkennwerte mit den vorliegenden Boden- und Grundwas-
serverhaltnissen.

Wahrend gendhte Systeme fiir moderat beanspruchte Anwendungen geeignet sein kon-
nen, bietennahtlose, rundgewobene Geotextilienbei hohen hydrostatischen Driicken und
erforderlicher Hohlraumiiberbriickung ein homogeneres und zuverlassiger prognosti-
zierbares Tragverhalten.

Im Wasserbau ermdéglichen betonverfiillte Geotextilmatten eine effiziente, hydraulisch
leistungsfahige und baupraktischvorteilhafte Alternative zu konventionellen Ortbetonlo-
sungen. Insgesamt zeigen die vorgestellten Anwendungen, dass textile Schalungssysteme
bei fachgerechter Auslegung eine wirtschaftliche und technisch robuste Lésung fiir an-
spruchsvolle Randbedingungen darstellen.
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Summary

The wall friction angle describes the shear strength at failure of the interface between the
soil and a retaining structure. The wall friction angle which can be applied to a specific
wall in a specific soil depends on the surface characteristics of the wall (e.g. roughness)
and the soil and is an input parameter for the earth pressure calculation. In case of dia-
phragm walls executed with bentonite suspension to support the open trench a filter cake
may remain between the soil and the wall and has an additional influence on the wall
friction angle. Existing works show that the characteristics of the soil-filter cake-dia-
phragm wall interface depend on the soil type and differ significantly in gravely soils,
sandy soils and fine-grained soils. For sandy soils the composition of the filter cake is the
main factor influencing the wall friction angle. In the following the state of the art is sum-
marized and additional field and laboratory investigations are shown. One focus is on the
influence of the wall roughness in case of gravely soils. Furthermore, factors influencing
the composition of the filter cake like sand content of the suspension before and after
regeneration, point in time of regeneration, time after regeneration and total opening
time are discussed.

1. Introduction

Figure 1a shows a simplified (e.g. no guide walls) cross section of an open trench sup-
ported by a bentonite suspension. The hydrostatic pressure of the suspension is higher
than the water pressure. Due to this the suspensiontends to penetrate the pores of the
soil. Different mechanisms are connected to this process which will be discussed later.
However, depending on the composition of the suspension and the characteristics of the
soil, solids which are suspended in the bentonite suspension are filtrated on the surface
ofthe soil (contactsurface of the suspensionand the soil, in the following contactsurface)
and form a filter cake. During pouring the concrete into the trench the rising concrete
displaces only a small part of that filter cake, and the main part is remaining between the
diaphragm wall and the soil (Fig. 1b). During excavation of a construction pit on one side
of the diaphragm wall the wall moves in direction of the pit and active earth pressure is
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mobilised on the earth side and passive earth pressure on the excavationside. The soil
behind and in front of the wall moves horizontally and vertically (dotted lines in Fig. 1b).
The vertical movements lead to relative displacements between the soiland the wall, and
shear stresses are mobilized at the diaphragm wall surface, which are related to the ver-
tical components of the earth pressures. Assuming that relative displacements are large
enough, maximum shear strength at failure is mobilized and the inclination of the earth
pressure corresponds to the wall friction angle | 0 | whichislimited by the physical prop-
erties of the interface between soil and wall, which in case of a diaphragm wall includes
the filter cake. High wall friction angles lead to small active earth pressures and high pas-
sive earth pressures, resulting in smaller wall dimensions (embedment depth, wall thick-
ness, reinforcement grade, anchor forces, ...). To design the diaphragm wall safely and
economically a realistic estimation of the wall friction angle is necessary.

There is still a debate about which wall friction angle can be used in the design of dia-
phragm walls because the effect of the filter cake formation on the wall friction angle is
not well understood. The influence of properties of the bentonite suspension, of the soil
conditions, and of the construction process (e.g. regeneration, opening time) on the char-
acteristics of the interface between soil and diaphragm wall including filter cake and
therefore on the wall friction angle is not clear. Within this contribution the state of the
art, mainly based on experience collected in Germany, is reported. Furthermore, results
from site investigations and laboratory tests are presented and discussed with respect to
influences of the construction process on the characteristics of the soil diaphragm wall
interface and filter cake formation and finally on the wall friction angle, which could be
applied in the design.
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Figure 1: Filter cake location and wall friction angle at diaphragm walls a) open trench
supported by bentonite suspensionand b) hardened diaphragm wall after excavation of
construction pit; simplified cross sections
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2. State of the Art

2.1 Wall friction angle

When the diaphragm wall technique became popular in the 1950s it was assumed that
the filter cake is formed from pure bentonite and due to this the wall friction angle was
set to zero. As Weif3 (1965) discussed, this led often to the fact, that the execution of a
diaphragm wall became uneconomical compared to other types of retaining walls. In a
specific construction project, it became clear that at least a wall friction angle of
| ) | > 14 @ was required in the structural analysis to construct the diaphragm wall eco-
nomically. Due to this, large-scale shear tests have been performed on a construction site
in Munich (Weifs 1965). For this a formwork of 1 m in width, 2 m in length and 0.2 m in
hight was placed on a filling of compacted sandy gravel (d1io = 0.3 mm, deo = 9.5 mm, dmax
=50 mm). The soil surface covered by the formwork was roughened first. Then the form-
work was filled with a bentonite suspension (g = 45 kg/m? (45 kg Bentonite per 1 m?® of
suspension), yield stress tr= 30 N/m?). The suspension was allowed to penetrate the fill-
ing and to form a filter cake. After a certain time, the suspension was displaced by a fresh
concrete (aggregate size 0 - 30 mm, w/z = 0.45, slump measured in flow table test 470
mm). The concrete was poured on one site of the formwork, and the suspension was
pushed horizontally outwards the formwork by the flowing concrete. After hardening of
the concrete, the plates were loaded vertically and after some time sheared in horizontal
direction by hydraulic jacks. Four tests have been performed, one (test 1) without sus-
pension, and three with suspension with short (10 min, test 2), medium (24 h, test 3) and
long (120 h, test 4) time between filling the formwork with suspension and starting to
pour the concrete (penetration time).

After the shear tests the concrete plates were lifted off the soil. In case without suspen-
sion, a soil layer stuck to the lower surface of the concrete plate with a thickness of about
20 cm to 30 cm. Itis reported that within this zone the soil was penetrated by a cement
slurry, which originates from the fresh concrete,and with hardening of this slurry the soil
was solidified. The shearing occurred below that zone within the soil and not between
concrete plate and soil. For test 2 with 10 min penetration time more soil stuck to the
underside of the concrete plate. It is mentioned that a mixture of bentonite, cement and
water penetrated the soil and lead to a solidification, whereas related soil became
stronger than in test 1. Sliding occurred in the soil below the solidified soil zone. Lifting
the plate of test 3 with 2 days penetration time some soil stuck to the underside of the
concrete plate. The area which was covered by the soil was smaller than the surface of the
plate and the soil layer was thinner than in the previous tests. A 1 cm thick filter cake
consisting of bentonite, cement and water was observed between soil and concrete. The
material was clayey and solidified by cement. In some parts the filter cake remained on
the soil, while in other parts it stuck to the concrete plate. In test 4 with 5 days penetration
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time the filter cake consisting of bentonite, cement and water was about 1 cm to 3 cm
thick. More parts of that layer remained on the soil after lifting the concrete plate com-
pared to test 3, but most of this layer stuck to the concrete plate together with some soil.
In these last two tests it is not clear whether the sliding occurred close to the concrete
plate in the layer consistingofbentonite, cementand wateror in the soil below. In all tests
derived wall friction angles (arctan of applied shear stress at failure divided by normal
stress) were above 30°. The lowest friction angle was measured in test 4 with 33°.

[t was concluded from the tests, that the wall frictionangle betweena diaphragm wall and
non-cohesive soil can be assumed to | 0 | =% . For times between beginning of excava-
tion and beginning of pouring the concrete (opening time) above 2 days the filter cake
remaining between the concrete and the soil becomes thicker and softer and leads to a
reduction of the wall friction angle. Later these findings motivated the limitation of wall
friction angle in DIN 4126 to | 0 | =%  for opening times up to 30 h withoutany addi-
tional investigationsand | S | =0 for opening times above 30 h for sandy and gravelly soils
(DIN 4126 1986, DIN 4126 2014). The limitation to | o | =% ¢ was also adopted to rec-
ommendations on excavations (Weifdenbach 1972, EAB 1980, 1988, 1994, 2006).
Arwanitaki (2007, 2009) investigated the interface between soil and diaphragm wall on
four construction sites. Investigations have been performed in depths of sand layers with
main grain sizes between(0.1 mm and 1 mm (three cases).In one caseinvestigationswere
carried outin a depth of a gravel with grain sizes between 0.1 mm and 60 mm. During the
excavation of the construction pits the interface was inspected visually. In cases of the
sands a continues filter cake was found of a few mm thickness up to 30 mm. In case ofthe
gravel the filter cake thickness varied from 1 mm to 30 mm. Pebbles were embedded in
the discontinues filter cake with direct contact to the wall. In all cases samples were taken
from the filter cake and grain size distributions were determined. The grain size distribu-
tions of all filter cakes were well graded showing grain sizes from 0.001 to 1 mm. No ce-
ment particles and no strengthening, which could be related to the influence of cement, of
the soil close to the interface or of the filter cake were observed.

The amount of filter cake materialthat has been sampled at the siteswasnot large enough
to prepare samples for shear tests. Due to this, artificial filter cake material was produced
showing the same grain size distributions as the material from the site. Bentonite content
was defined in a way that the amount of fines was fitted well (5 to 10 % for sands and 17
% for gravel). Normally consolidated shear tests were performed and friction angles s’
of 29.6° to 32.6° were determined.

Arwanitaki (2009) argued, that during the excavation of the trench grains of the soil are
distributed withinthe bentonite slurry. While grains withdiameterslarger 1 mm or 2 mm
are sinking,smaller grains are hold in positionby the yield stress of the bentonite suspen-
sion. These particles, called upload, are transported to the side walls (contact surface) of
the trench by the horizontal flow of the suspensioninto the pore space of the soil. By this
not only bentonite particles butalso the grains ofthe upload are filtrated and forming the
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filter cake. Due to this, in the investigated cases the filter cake consists mainly of particles
from the soils which are present along the depth of the trench and partly of bentonite
particles. The particles of the upload form a grain skeleton in the filter cake causing a
shear strength of the filter cake which is much higher compared to a material composed
of bentoniteand water only. Based on this and some additionalinvestigations, Arwanitaki
(2009) recommended to assume the wall friction angle of diaphragm walls in non-cohe-
sive soils between | 0 | =25°and | o | =30°.

While Arwanitaki (2009) identified the influence of the upload on the wall friction angle,
a fact which was not captured by the work of Weif (1965), the influence of the opening
time (time from the beginning of the excavation of the trench to the beginning of concret-
ing, where the trench is supported by the bentonite suspension) wasnotinvestigated.For
this Konig & Schroder (2015) performed additional field and laboratory studies on dia-
phragm wall panels executed with 16 h and 70 h opening times. Visual inspection of the
interface was performed, and filter cake samples were taken in a depth of a gravel (grain
sizes of 0.01 mm to 40 mm and 0.07 mm to 40 mm) and in a depth where slightly ce-
mented sand (grain sizes of 0.001 mm to 1 mm) was present. In agreement with Ar-
wanitaki (2009) no continuous filter cake was found in the depth of the gravel, whereas a
continuous filter cake was observed in the sand strata. The thickness of this filter cake
was about 8 mm for the panel with 16 h opening time and 10 mm to 16 mm for the panel
with 70 h opening time. The grain size distributions of all filter cakes were well-graded
and showed grain sizes of 0.001 mm to 0.5 mm, also in depths of the gravel with grain
sizes of 0.07 mm to 40 mm. That means that particles below 1 mm grain size were trans-
ferred into the bentonite suspension during the excavation process (upload) and were
suspended and distributed along the depth of the trench (that means particles originated
from deeper sand layers were also present in the suspension at lower depths). When the
suspension penetrates the pore space of the soil the particles are filtrated at the surface
and form the filter cake consisting mainly of these particles from the upload and to a
smaller part from bentonite. The opening time influenced the thickness of the filter cake
but not the composition. In both cases, short and long opening time, a grain skeleton of
particles from the soilsleads to a filter cake which can transfer shear stressesasdiscussed
by Arwanitaki (2009).

Ko6nig & Schanz (2015) reported investigations performed on 11 construction sites. The
grain sizes of all soillayers from soil surface to the toe of the diaphragm walls were doc-
umented and the grain sizes of the filter cakes taken in a depth of one layer or in some
cases taken in different depths and therefore from different soil layers were listed. It is
concluded that the grain size distribution of the filter cake at one panel taken in one depth
does not depend on the grain size distribution of the soil present in the depth the filter
cake sample was taken but on the average grain size distribution of all excavated soil lay-
ers. Thereby a relatively thin layer composed of fine-grained soil (mainly silt) may lead to
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a relatively high contentof fine particles in the filter cake,because these particles are well
suspended in the support fluid.

Tty IIN/I?I, |

[i12]Got02

f)

Figure 2: Wall roughness (left side) and interface soil, filter cake diaphragm wall (right
side) observed on different construction sites with a) coarse soil, b) sandy soil, c) fine-
grained soil (modified from Konig & Schroder, 2017)
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Konig & Schroder (2017) described the characteristics ofthe interfacesoil, filter cake and
diaphragm wall observed in coarse soils, in sand and coarse silt, and in fine grained soils.
For coarse soils (e.g. gravel, dso > 1 mm, deo = 10 mm) the surface of the diaphragm wall
is rough (Fig. 2a). Defining a roughness R as difference of a highest to lowest point along
a distance of 15 cm, typical R-values are between 10 mm and 20 mm. No continuous filter
cake forms (Fig. 2b), and thickness varies between 0 and a few centimetres along dis-
tances of about 20 cm. Pebbles are embedded in the filter cake and some of them have
direct contact to the concrete of the diaphragm wall. These findings agree well with the
observation of Arwanitaki (2009). The shear behaviour of such an interface will be dis-
cussed later, but it depends on the wall roughness, filter cake thickness and composition
and position of pebbles.

For sandy and silty soils wall roughness R over alength of 15 cm is below 10 mm (Fig.2c).
Continuousfilter cakes develop with thicknessof5 mmto 15 mm (Kénig& Schroder 2017,
Fig. 2d). Actual investigations show thicknesses up to 40 mm. In most of the cases the
thickness of the filter cake exceeds the wall roughness. Shear strength of the interface
depends mainly on the composition of the filter cake, which will be discussed later.

For fine-grained soils with permeability below 1 - 107 m/s no visible filter cake forms.
Often only a thin film (< 3 mm) is visible. Wall roughness is generally small but in relation
to the thickness of the filter cake large (Fig. 2e and f). A direct contact of the soil to the
wall can be assumed.

In accordance with these findings EAB (2021) mentioned a wall friction angle | 0 | > @
can be assumed if (i) filter cake formation can be avoided, (ii) a rough wall surface can be
achieved, (iii) a grain skeleton of particles from the soils leads to a certain shear strength
of the filter cake.

While Arwanitaki (2009) estimated the bentonite contentb (mass of bentonite related to
dry mass of the filter cake) in the filter cake from the grain size distribution, assuming
that very fine particles are bentonite particles, von Blumental et al. (2020) presented a
methodto detectthe bentonite content of thefilter cake by measuringthe cationexchange
capacity (CEC) of the material. The assumption is, that the CEC of the bentonite is very
high and is known. The CEC of many natural soils like gravel, sand and often silt is 0 or
very close to zero. The CEC of the filter cake depends linearly on the bentonite content b
and should be between 0 for b = 0 and the value of the pure bentonite forb = 100 %. Ifthe
soil, where the diaphragm wall is installed, shows a significant CEC but is homogenous
with depth, this can be consideredin the interpolation.Ifthe soil consists of several layers
and some soils show a significant CEC while others not, interpretation of results is more
difficult. Soil particles withsignificant CEC are suspended in the bentonite suspensionand
distributed in the trench along the entire depth. These particles will remain in the filter
cake and will be wrongly detected as bentonite. However, without considering the CEC of
the soil, bentonite content of the filter cake will be overestimated.
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As describedabove, for sandy and silty soils a continuousfilter cake develops with a thick-
ness exceedingthe soilroughness. In this case the wall frictionangle is mainly determined
by the shear strength of the filter cake material. As discussed, the filter cake material is
composed of soil grains and bentonite particles. It stands to reason that the bentonite
content is the main factor determining the shear strength. Verst et al. (2022) presented
data from direct shear tests on artificially composed filter cake materials with different
bentonite content b (0 % (pure quartz materials),5 %, 10 %, 15 % and 20 %). The filter
cake materials were mixed from quartz materials (base material) with different grain size
distribution (from sand to silt fraction, Fig. 3a), bentonite and water. Water content was
atabout 1.2 timesthe liquid limit. The paste was filled into the shear box and consolidated
under constant vertical stress before shearing at low displacement rate started. The re-
sults show a clear dependence of the shear strength on the bentonite content (Fig. 3b).
Increasing the bentonite content from 0 % to 20 %, the friction angle decreased by about
16° withrespect to the friction angle of the quartz material without bentonite. If the ben-
tonite content of the filter cakeis knownor can be estimated, the friction angle of the filter
cake material could be predicted. The friction angle of the filter cake material gives a
lower bound of the wall friction angle because some effects like wall roughness and large
surface area of the diaphragm wall related to thin filter cake layer are not considered.
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Figure 3: Direct shear tests on normally consolidated artificial filter cake material with
different bentonite content. Grain size distribution curves of base materials (a) and fric-
tion angle depending on bentonite content (b) (modified from Verst et al. 2022)

2.2 Mechanisms of filter cake formation

Mechanisms of filter cake formation are strongly connected to the interaction of the ben-
tonite suspension and the soil and the transfer of hydrostatic fluid pressure of the ben-
tonite suspension to the grain skeleton of the soil (effective stress). They are controlled
by the rheology of the bentonite suspension, the grain sizes of the solids in the bentonite
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suspension (bentonite and upload) and by the characteristics of the soil (mainly the ge-
ometry of the pore space often represented by the grain size distribution). Basic mecha-
nisms are described by e.g. Walz (1989) and Miiller-Kirchenbauer et al. (1994).

Case A: For coarse soils where pores are large in relation to the particles within the ben-
tonite suspension a bulk flow of the suspensionis expected. The suspension including the
solid particles penetrates the soil up to a certain depth. Shear stresses in the magnitude
of the yield stress of the suspension are acting between the penetrating suspensionand
the grain surfaces of the soil and an equilibrium between the shear stresses integrated
along the penetration depth and the hydrostatic fluid pressure will be reached. The infil-
tration depth is controlled by the rheological properties of the suspension, only.

Case B: For less coarse soils some particles suspended in the bentonite suspension of me-
dium size can enter the pores of the soil, but their movementis blocked in narrow chan-
nels between pores. At first, finer particles of the suspension may penetrate deeper into
the soil, while larger particles are filtrated at the contact surface of the suspension and
the soil forming a filter cake. With time the pore space of the soil is filled with blocked
particles of medium size, so thatalso finer particles are no longer able to path the blocked
pores. As a consequence, an inner filter cake develops and the suspension stops penetrat-
ing.

Case C: For finer soils nearly no particles of the bentonite suspension can penetrate the
pores of the soil. The particles are filtrated at the contact surface of the suspension and
the soil forming a filter cake. The pores of the soil are blocked. The filter cake and the
blocked soil surface (contact surface) form a zone with low permeability. For very fine
soils only the blocking of the contact surface occurs. Due to the low permeability of these
soils, no significant flow of water from the suspension into the soil occurs and no filter
cake forms which agrees with the observations on construction sites as described above
(Fig. 2f).

In cases A and B the bentonite suspension stops penetrating, but still water from the sus-
pension is flowing through the penetrated zone within the soil. Due to this a filter cake
develops with time, but the growing rate decreases with time. For coarse soils this filter
cake is discontinuous, while it is continuous for silty and sandy soils as observed on sev-
eral constructionsites (Fig. 2b). However, there are no clear borders between the cases
and depending on the grain size distributions of the solids in the bentonite suspension
and of the soil combined mechanisms may occur.

The penetration and filtration process of bentonite suspension in soil was studied by
Karstedt & Ruppert (1980). The aim of their work was to find a method to predict the
penetration depth of a bentonite suspension without additional soil particles (no upload)
in a non-cohesive soil. For this they performed infiltration tests similar to the set-up
shown in Fig. 4 (e.g. different dimensions). The device consists of a lower and an upper
cylinder. At the bottom of the lower cylinder a filter plate is installed and connected to an
outlet. First the lower cylinder is filled with soil and the soil is saturated. Then the upper
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cylinder is filled with bentonite suspension. An air pressure is applied to the bentonite
suspension, and a valve is opened at the outlet of the lower cylinder. The suspension pen-
etrates the soil and displaces the water. The mass of discharged water is measured. The
penetration depth can be observed visually butalso be calculated from the volume of dis-
charged water when the void ratio of the soil is known. A pressure gradient fso is calcu-
lated by dividing the known pressure p which is applied to the suspension by the meas-
ured penetrationdepth s (fso = p / s). Varying the yield stress tr of the suspension and the
dio of the soila linear relationship was detected betweenthe pressure gradient fso and the
ratio tr / d1o. This means that with increasing t¢/ d1o the pressure gradient fso is increas-
ing. However, the effect of soil particles suspendedin the bentonite suspensionduring the
excavation process is not considered in these investigations. In a different test set up, Ar-
wanataki (2009) showed that soil particles suspended in the bentonite suspension influ-
ence the penetration depth and the filter cake formation.
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Figure 4: Testsetup for infiltration tests of a fluid into soil based on Miiller-Kirchenbauer
(1972) and used by Karstedt & Ruppert (1980)

Lin et al. (2023) performed infiltration tests varying the grain size of the soil particles
suspended in the bentonite suspension. Results show that water discharge is depending
on the grain size distribution of the particles suspended in the bentonite suspension.Very
small particles penetrate deep into the soil, while large particles are filtrated at the soil
surface.
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3. Observations on site

3.1 Procedure

To observe the interface betweensoiland diaphragm wall including filter cake and to take
filter cake samples the constructionsite mustbe visited when excavationofthe pitin front
of the diaphragm wall is running. At one panel investigations can be carried out in one
depth. To investigate the interface at different depths for one panel several visits are nec-
essary. For larger construction pits observations at different panels in different depths
may be possible depending on the excavation process.

Before the visit suited panels and excavation depths are determined from the geotech-
nical report and installation records of the diaphragm wall panels. The date of the visitis
coordinated with the construction management. At that date excavationreached eithera
level abouta meter above the target depth or a level about 1 m below target depth. Inthe
first case a pitis excavated keeping about 0.5 m of soil in front of the wall. In the second
caseaslope remainsin front of the wall. Inboth casesa soil sample at targetdepth (nearby
soil) is taken which is not influenced by the construction process and the bentonite sus-
pension. Then soil is removed step by step in direction of the wall till filter cake is recog-
nized. Filter cake thickness is measured at different locations and filter cake samples are
taken. Metal rings with defined diameter and height are pushed into the filter cake and
carefully removed to get wet mass (measured at the site) and volume (known from ring
dimensions) for the determination of wet density. Material is stored for a later determi-
nation of water content.

The filter cake is removed, and wall roughness is measured by a profile gauge over a
length of about 15 cm. In addition, at a location of the panel where the wall surface has
been cleaned, wall roughness can be measured along a length of about one meter using
e.g. a spirit level.

In the laboratory water content and dry density of the filter cake are determined from the
ring sample. Grain size distributions are determined for the nearby soil and the filter cake.
In addition, CEC of the nearby soil and the filter cake is measured, and bentonite content
b of the filter cake is derived by the method described by von Blumenthal et al. (2020).

3.2 Construction sites

Within this paper results are presented from investigations on two construction sites. Di-
aphragm walls with depth close to 40 m were installed by grab on site A in gravelly sands
and sandy gravels (upper 15 m to 25 m) which are underlain by silty and clayey fine and
medium sized sands. The time from the beginning of excavation to the beginning of con-
creting (opening time) of one trench was between 50 and 350 h. Bentonite suspension
with g = 50 kg/m? was used. Yield stress was measured by ball harp tots= 15 N/m?to 17
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N/m?. Investigations have been carried out at depths of 2.5 m to 10 m in the upper soil
stratum at 10 different panels and at some panels in two or three different depths, in total
at 16 locations.

On site B 30 m to 35 m deep diaphragm walls were installed in (upper 15 m) fine to coarse
sands, sometimes gravelly, underlain by till. Opening times were between 75 h and 145 h.
Bentonite suspension was prepared with g = 54 kg/m?.Yield stress was measured in the
range of Tr= 12N/m?*to 17 N/m? Two panels were investigated in depths of about 4 m to
5m, two locations each.

3.3 Testresults from site investigations

On construction site A two typical situations were observed. In depths with sandy, less
gravelly soil continuous filter cake thicknessesbetween 10 mm and 20 mm, in a few cases
up to 40 mm and in one case up to 55 mm were detected. In more gravelly soils filter cakes
were discontinuous and pebbles were embedded in the filter cake with direct contact to
the wall. Soil conditions changed within a few decimetres and because of that interface
characteristics, too. No correlation between filter cake thickness and opening time could
be proven.

On construction site B5 mm to 10 mm thick filter cakes were observed at the panel with
opening time of 75 hand 10 to 20 mm at the panel with 145 h opening time.
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Figure 5: Bentonite content in the filter cake versus opening time measured at different
panels of the two investigated construction sides
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Figure 5 shows the measured bentonite content versus the opening time. There is a scat-
tering in the data but the tendency can be read that with increasing opening time benton-
ite content is increasing. However, it will be shown in the following that opening time
seems to be not the decisive parameter.
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Figure 6: Bentonite content in the filter cake depending on the sand content of the ben-
tonite suspension during excavation of the trench (before regeneration) measured at dif-
ferent panels of the two investigated construction sites

Figure 6 shows the measured bentonite content of the filter cake depending on the sand
content measured in the suspension during the excavation of the trench (before regener-
ation).It is obvious, that lower sand content sc in the suspensionis linked to higher ben-
tonite contentb in the filter cake. It can be assumed that the sand content is a measure of
the mass of soil grains distributed in the suspension and therefore a measure for the re-
lation of dry mass of bentonite mdbentonite to dry mass of solid particles in the suspension
(bentonite and upload) bsusp = Mdbentonite / (Mdbentonite + Md,upload). As filter cake is formed
from all particles distributed in the suspension, higher bsusp (means lower sc) leads to
higher bentonite content b in the filter cake.

Between 5 % and 10 % sand content the bentonite content shows a large variation. To
explain this, Figure 7 displays the relationship between the measured bentonite content
of the filter cake and the time after regeneration and before concreting during which the
trench was supported by the regenerated suspension with sand content below 0.75 %. It
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is obvious that with increasing time between regeneration and concreting bentonite con-
tent in the filter cake increases. The data sets in Figure 6 with sand contents between 5 %
and 10 % showing bentonite contents above 30 % are related to panels with time after
regeneration to beginning of concreting of more than 100 h. Filter cake is still growing
after regeneration. However, the rate of increase of the filter cake thickness is small com-
pared to filter cake growing before regeneration, because the amount of solids in the sus-
pension is reduced, but there are still bentonite particles which are filtrated and lead to
the growing of the filter cake and indeed to an increase of bentonite content. If the time
afterregeneration and before concreting gets long, e.g. 100 h or more, this causesa higher
bentonite content in the filter cake. So, the trend of Figure 5, suggesting increasing ben-
tonite content with increasing opening time, is misleading. Long time after regeneration
and before concreting also leads to long opening times, which causes the trend in Figure
5. However, for a long opening time with a long phase before regeneration and with suf-
ficient sand content in that phase followed by a short phase between regeneration and
beginning of concreting, alower bentonite contentin the filter cake is expected. This must
be proven by additional investigations.
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Figure 7: Bentonite content in the filter cake versus timebetweenend of regenerationand
beginning of concreting measured at different panels of the two investigated construction
sites
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Figure 6 displays that for sand contents above 10 % bentonite content in the filter cake
can be expected to be less than 20 %. From Figure 3b it can be read that for such sand
contents the friction angle of the filter cake materialisabove 20°. For sand contents below
5 % bentonite content in the filter cake may exceed 30 % up to 60 % (Figure 6) which
relates to much smaller friction angles of the filter cake material (Figure 3b).

[tis concluded that higher sand contentand short time between end of regeneration and
beginning of concreting leads to lower bentonite contents in the filter cake and therefore
higher friction angles of the filter cake material and higher wall friction angles which can
be assumed for the design of the diaphragm wall.

4. Laboratory tests

4.1 Infiltration tests

4.1.1 Testprogram

Infiltration tests following the set-up shownin Figure 4 have been performed. A soilwith
grainsizes between (0.1 mm and 0.5 mm wasused (Figure 8). Bentonite suspensions were
prepared with 45 g Bentonite per litre water. Before opening the valve at the outletan air
pressure of 0.5 bar was applied on the surface of the bentonite suspension. After opening
the mass of discharged water was measured continuously for 24 h.

Three tests were conducted, (i) one without upload, (ii) one with upload with grain sizes
0f 0.06 mm to 0.3 mm (dso = 0.147 mm) and (iii) one with upload with grain sizes of 0.001
mm to 0.3 mm (dso = 0.097 mm) (Figure 8).

4.1.2 Testresults

Figure 9 shows the measured mass of discharged water after 24 h depending on the av-
erage grain size of the upload dso. For the tests without upload (i) and with the coarse
upload (ii) the mass of discharged water was above 11 g / cm? (g water per cm? cross
section of the soil sample). Assuming the soil sample was saturated at the beginning of
the test and knowing the cross section of the sample and the void ratio, the penetration
depth can be calculated from the mass of discharged water. 11 g / cm? discharged water
correspondsto a penetrationdepth of more than 23.4 cm which correspondsto the height
of the sample. In these two cases the suspension penetrated to the bottom of the sample
and was stopped by the filter which is installed in the bottom plate of the cell. In case (],
Figure 10 left side) the suspension with bentonite particles (bulk flow) past the soil sam-
ple and bentonite particles were detected in discharged water. In case (ii, Figure 10 cen-
tre) a thick filter cake forms (13 mm compared to (i) 6 mm and (iii) 9.5 mm) consisting of
the coarse particles from the upload which could obviously not penetrate the pores of the
soil and bentonite.
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After the test bentonite content of particles of the soilwithd < 0.125 mm was determined
along the depth of the sample. In cases (i) and (ii) bentonite content was high along the
entire depth of the sample. This confirms that bentonite particles penetrated the soil in
both cases and passed the filter cake in case (ii).

However, in case (iii) with an upload consisting also of fine particles the mass of dis-
charged water was about 3 g / cm?. Bentonite content in the soil (particles with d < 0.125
mm) was neglectable except close to the soil surface. Both findings indicate that a zone
with low permeability developed at the contact surface of soil and suspension (blocking
of pores of the soil) and on that surface (filter cake formation). Particles of the upload and
the bentonite clogged the pores of the soil immediately (Figure 10 right side).

The test results make clear, that the upload of the bentonite suspension has a significant
influence on the penetration of the suspension, the filter cake formation and the transfer
of fluid pressure to effective stress. Systematic tests must be performed to figure out the
influence of grain size, coefficient of uniformity and amount of upload on the penetration
behaviour in a specific soil.

4.2 Shear tests

4.2.1 Experimental set-up and procedure

Direct shear tests were performed on the shear strength of the interface of a rough con-
crete surface, filter cake and soil (Figure 11).

Floating Fixed
pebble pebble
Filter cake \ Filter cake \
) \ Force ) \ Force
: I K Soil measurement \ i l K Soil measurement
Drive Concrete I fR > Drive Concrete I f R
Horizontal Horizontal
displacement displacement
300 mm g ) 300 mm
a) b)

Figure 11: Directsheartestson concrete - filter cake soilinterface witha) floating pebbles
and b) fixed pebbles

A direct shear device with sample dimensions of 300 mm by 300 mm in length and width
was used. In the lower shear frame a concrete plate was placed with defined roughness.
Roughness is described by the parameter R giving the largest difference between peak
and valley of the plate surface. On the concrete plate an artificial filter cake material was
smeared. This material was mixed from bentonite,upload and watercreating a paste with
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a water contentabout 1.2 times the liquid limit. On top of the filter cake a soil was poured
and a load plate was added. A vertical stress of 0 = 40 kPa was applied and the sample
consolidated. The position of the concrete plate (adjustment in height) and the initial
thickness of the filter cake layer were chosenin a way that after consolidation half of the
filter cake was in the lower shear frame and the other half in the upper shear frame. After
consolidation the sample was sheared at low displacementrate to ensure drained condi-
tions.

4.2.2 Testprogram

In the tests an interface of concrete, filter cake and soil was reproduced which represents
an interface which develops in gravelly soils as shown in Figure 2b. Two concrete plates
with rough surface were used, one with R = 28 mm and one with R = 11 mm. Filter cake
material wascomposed of 36 % bentoniteand 64 % of sand and gravel of grain sizes from
0.01 mm to 8 mm (R = 28 mm) or to 2 mm (R= 11 mm). Soil added on the filter cake was
a gravelly sand.

Filter cake thickness is hard to define when roughness of the concrete surface is signifi-
cant. Due to this a parameterk is used describing the thickness of the filter cake between
the highestpeak of the concrete plate and the upper surface of the filter cakelayer (Figure
11). kis negative, if peaks of the concrete plates are penetrating into the soil.

As describedabove (Figure 2b and commentto that), for coarse grained soils pebbles may
be embedded in the filter cake, sometimes with direct contact to the wall and the soil. To
capture the effect of such pebbles some tests were conducted with pebbles, which were
deliberately included in the filter cake. Two scenarios were simulated. First, the pebbles
were floating, which means that they are either in contact with the soil (Figure 11a) or
with the concrete plate, but they do not bridge the filter cake. Second, pebbles were fixed,
which means, the pebbles are in contact with both, soil and concrete plate (Figure 11b).
In the tests horizontal displacement is applied (constant shear rate) and shear force is
measured. Shear stress is calculated dividing the shear force by the cross section of the
sample (300 mm x 300 mm). Maximum shear stress max Tt is evaluated and assuming
normally consolidated conditions wall friction angle § is calculated as § = max t / O.

4.2.3 Testresults

In Table 1 the measured wall friction angle 6 is listed together with wall roughness, pa-
rameter k and position of pebbles. For negative k values the wall friction angle increases
significantly with decreasing k. With decreasing k the surface area where the concrete is
indirect contactwith the soilis increasingwhich causes the increasein wall frictionangle.
This agrees well with the findings of Lam et al. (2014). For positive k values the wall fric-
tion angle is nearly constant, not influenced by the magnitude of k. Of course, tests with
positive k have been performed with concrete plate with smaller roughness compared to
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the tests with negative k, but it is assumed that the tendency (6 independent of k for pos-
itive k) is also valid for larger roughness. This will be proven by further tests.

The influence of floating pebbles on the wall friction angles is minor. They are moving
either with the soil or with the concrete plate but do not contribute to the shear strength.
In contrast, fixed pebbles cause a significantincrease of the wall friction angle. They act
like additional peaks of the concrete plate increasing the roughness.

Table 1: Results of shear tests with different roughness and parameter k

Roughness k Pebbles 0
mm mm °
28 -10.8 no 31
28 -7.2 no 25
28 -6.7 no 23
28 -1.2 no 16
11 4.7 no 16
11 5.0 no 19
11 4.2 floating 21
11 9.2 floating 18
28 -6.3 fixed 35
11 4.1 fixed 28

5. Summary

[t is still under discussion which wall friction angle can be applied in the design of dia-
phragm walls executed with bentonite suspension because of the effect of the filter cake.
The filter cake may develop during the time the trench is supported by the bentonite sus-
pension and remains after concreting between the wall and the soil. The shear strength
of the filter cake and the influence of wall roughness on the wall frictionangle are difficult
to estimate.

Within this paper the state of the art concerning the characteristics and the shear strength
of the interface soil, filter cake and diaphragm wall is reported. From that it is clear that
the bentonite suspensionisloaded up by soil particles during the excavation process, and
these particles together with the bentonite particles form the filter cake. The main part of
the filter cake are soil particles and minor part are bentonite particles. Shear tests on ar-
tificial filter cake material show that the bentonite content in the filter cake determines
the shear strength of the filter cake material.

Presented site investigations demonstrate that a higher content of upload (means lower
bentonite content) of the bentonite suspensions leads to a lower bentonite content in the
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filter cake.In addition, a short period between regeneration and beginning of concreting
is conducive to keeping bentonite contentin the filter cake small. This is equally valid for
short and long opening times.

Infiltration tests demonstrate that the grain size distribution of the upload significantly
influences the penetration behavior of the bentonite suspension and the formation of the
filter cake. Direct shear tests on the shear behavior of the interface concrete, filter cake
and coarse soil indicate the influence of wall roughness on the wall friction angle.
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Nachhaltigkeitsbewertung
wassersperrender Verbauverfahren

Lena Reese, CDM Smith SE, Bochum
Carola Vogt-Breyer, HFT Stuttgart, Stuttgart
Sven Kessler, CDM Smith SE, Bochum

Zusammenfassung

Der Beitrag untersucht die umweltbezogene Nachhaltigkeit wassersperrender Verbau-
verfahren im innerstadtischen Tiefbau vor dem Hintergrund steigender Anforderungen
an Ressourceneffizienzund Klimaschutz. Am Referenzbeispiel einer Baugrube in Berlin
werden eine Bohrpfahlwand, eine Schlitzwand sowie ein kombinierter Tragerbohlverbau
mit Vereisung mittels Lebenszyklusanalyse (LCA) nach DIN EN ISO 14040/44 und DIN EN
17472 bewertet.

Neben dem Treibhausgaspotenzial (THG-Potential) werden weitere relevante Umweltin-
dikatoren wie Eutrophierung, Versauerung, Ressourcenverknappung und Wasserentzug
beriicksichtigt und mithilfe der Environmental-Footprint-Methodik normiert und ge-
wichtet. Die Ergebnisse zeigen, dass ein Grofdteil der Umweltwirkungen aus der Material-
herstellungsphase (A1-A3) stammen und hierbei insbesondere die Eutrophierung und
die Verknappung abiotischer Ressourcen die Gesamtumweltwirkungen dominieren. Auf-
grund der tiblicherweise kurzen Nutzungsdauer eines Baugrubenverbaus bzw. den gerin-
gen Aufwendungen wahrend der Baugrubennutzung nimmt das Treibhausgaspotential
nur eine sekundare Rolle ein.

Im Variantenvergleich weist die Bohrpfahlwand die geringsten Umweltwirkungen auf,
wahrend die Schlitzwand die hochsten Belastungen verursacht. Die Untersuchung ver-
deutlicht die Notwendigkeitdie Ergebnisse mehrdimensional zu betrachten und auf einer
greifbaren Ebene, hier am Beispiel der Umweltkosten, einzuordnen.

1. Einleitung

Wassersperrende Verbaumethoden stehen in der heutigen Baubranche vor immer gro-
3eren Herausforderungen - etwa durch innerstadtische Gegebenheitensowie steigenden
Kosten- und Zeitdruck. Sie sind entscheidend fiir den Projekterfolg, da sie sowohl die si-
chere Griindung als auch ein sicheres Arbeiten erméglichen.

103
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Wahrend Bauprojekte bislang vor allem anhand kurzfristiger Baukosten oder Investi ti-
onskosten bewertet wurden und dabei davon ausgegangen wurde, dass die gesellschaft-
lichen Anforderungen tber die gesamte Nutzungsdauer unverandert bleiben, gewinnen
unter den aktuellen Entwicklungen - wie knapper werdenden Ressourcen,zunehmenden
Extremwetterereignissen und Abhangigkeiten in Material- und Lieferketten - neue Be-
wertungsgrundlagen zunehmend an Bedeutung.

Nachhaltigkeitsbewertungen erméglichen hierbei eine Erweiterung der Perspektive und
bieten die Chance, Bauprojekte ganzheitlicher zu betrachten und neben der ékono mi-
schen auch eine 6kologische und soziale Dimension einzubeziehen. Nach DIN EN 17472
ist Nachhaltigkeit wie folgt definiert:

LZustand des Gesamtsystems, einschliefdlich der umweltbezogenen, sozialen und éko-
nomischen Aspekte, innerhalb dessen gegenwdrtige Bediirfnisse erfiillt werden, ohne
die Fdhigkeit zuktinftiger Generationen zur Erfiillung ihrer eigenen Bediirfnisse zu
beeintrdchtigten”

Im Tiefbaubereich beeintrachtigen Bauteile haufig durch ihren Verbleib im Boden, so
werden haufig (iiberraschend) alte, ungenutzte Fundamente oder Verbauwande ange-
troffen, konnen jedoch aufgrund fehlender Informationen nicht oder nur schwerlich wei-
tergenutzt werden. Weiterhin liegt die Verantwortung heutiger Bauprojekte auch darin,
zukiinftige Projekte weiterhin zu ermdéglichen und entsprechend sorgsam mit den vor-
handenen Ressourcen und Gegebenheiten umzugehen. Alle diese Aspekte kénnen tiber
eine Nachhaltigkeitsbetrachtung eingeordnet werden.

Da Nachhaltigkeitsbewertungen eng mit komplexen Systemen wie sozialen Strukturen
oder Okosystemen verkniipft sind, gestaltet sich ihre Durchfiihrung - abhingig vom ge-
wiinschten Detaillierungsgrad und dem jeweiligen Ziel - ebenfalls komplex. Diese Kom-
plexitat und die hdufig grofde fachliche Distanz zu anderen Aufgabenbereichenim Bauwe-
sen flihren dazu, dass oft bereits vor Beginn der eigentlichen Nachhaltigkeitsbewertung
Vereinfachungen vorgenommen werden.

Haufig wird beispielsweise die umweltbezogene Nachhaltigkeit mit dem Treibhausgas-
potential (THG-Potential bzw. Global Warming Potential - GWP) gleichgesetzt, obwohl
gemafd EU-Taxonomie auch weitere Nachhaltigkeitsaspekte, wie z.B. Ressourcenschutz
und Biodiversitat, zu berticksichtigen sind (Europaische Union, 2020).

Eine Auswertung des Bundesinstituts fiir Bau-, Stadt- und Raumforschung (BBSR) zum
Umweltfuf3abdruck im Gebaudebereich (BSBR, 2020) hat bereits 2020 gezeigt, dass zu-
satzlich zum THG-Potential weitere Indikatorenmafdgeblich sind (Abb. 1). Zudem fallt ein
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hoher Anteil des THG-Potentials auf die Nutzungsphase (BBSR, 2020), welche bei Baugru-
ben und Verbauten im Verhaltnis zum fertigen Bauwerk sehr kurz ausfallt. Daher sollten
im Rahmen einer Nachhaltigkeitsbetrachtung von Verbausystemen auch andere Indika-
toren mitberticksichtigt werden.
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Materialien und Baustoffe direkte Emissionen Bauwirtschaft MNutzung und Betrieb des Gebiudes
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Abbildung 1: Verteilung der Umweltwirkungen aus der Bauindustrie (modifiziert nach
BBSR, 2020).

Hinzu kommt die Wechselwirkung diverser Aspekte miteinander (Abb. 2, Vries et al,
2024), denn es bestehtbeispielsweise ein direkter Zusammenhang zwischen der Verrin-
gerung der Biodiversitiat und der Geschwindigkeit des Klimawandels (NABU, 2020). Dar-
aus ergibt sich, dass die Betrachtung einzelner Indikatoren zwar ein wesentlicher und
wichtiger Schritt ist, das Gesamtbild aber erst dann sichtbar wird, wenn weitere Indika-
toren mit einbezogen werden.
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Abbildung 2: Wechselwirkung der umweltbezogenen Nachhaltigkeitsindikatoren auf
verschiedene Wirkungsendpunkte (modifiziert nach Vries et al., 2024).

Bislang lassen sich die Ergebnisse von Nachhaltigkeitsbetrachtungen nur eingeschrankt
in einen politischen Zielrahmen einordnen, da es an passenden Grenz- und Referenzwer-
ten mangelt (DAUB, 2025). Ab dem Jahr 2027 sind die EU-Mitgliedsstaaten verpflichtet,
Treibhausgas-Grenzwerte fiir Neubauten festzulegen und diese ab 2030 fiir samtliche
Neubauten verbindlich anzuwenden (Europdische Union, 2024). Fiir andere Umweltindi-
katoren existieren derzeit jedoch weder in Deutschland noch seitens der EU vergleich-
bare Zielvorgaben.

Um aussagekraftige Referenz- und Grenzwerte zu definieren, ist es unerlasslich, eine so-
lide und vergleichbare Datengrundlage zu schaffen, die auf einer Quantifizierung der Um-
weltwirkungen basiert. Nur wenn diese Wirkungen nachvollziehbar, objektiv und in ein-
heitlicher Methodik erfasst werden, lassen sich belastbare Vergleichsmaf3stiabe ableiten.
Aus diesem Grund wird hier die standardisierte Methodik der Lebenszyklusanalyse (LCA,
deutsch: Okobilanzierung) eingesetzt.

Im Rahmen dieses Beitrags wurde daher angestrebt, simtliche wesentlichen Indikatoren
der umweltbezogenen Nachhaltigkeit einzubeziehen und die Ergebnisse anhand ver-
schiedener Methodiken einzuordnen sowie konkrete Optimierungsmaoglichkeiten her-
auszuarbeiten.
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2. Referenzsystem

Im Rahmen dieses Beitrags wurde fiir die Untersuchung der Nachhaltigkeitsaspekte ein
virtuelles Referenzsystem gewdhlt, dessen Randbedingungen einer typischen Baugrube
in der Berliner Innenstadt entsprechen.

Tabelle 1: Abmessungen / Geometrie des Referenzsystems

Lange: 60 m

Breite: 60 m
Baugrubenfliche 3600 m?
Sichtbare Verbaufliche: 2400 m?

Tiefe Baugrube: 10 m u. GOK

Der Baugrund besteht oberflaichennah zunachst aus sandigen Auffiillungen mit Bauschut-
tanteilenin lockerer bis mitteldichter Lagerung an. Zur Tiefe hin folgen bis zu 40 m unter
Geldndeoberkante (GOK) die Berliner Talsande und -kiese.Als Bemessungswasserstand
wurden 31,7 m ii. NHN fiir den gesamten Projektbereich festgelegt (CDM Smith Consult
GmbH, 2012; Geotechnik und Dynamik GmbH, 2010).

Auf dieser Basis wurden drei wassersperrende Verbauvarianten in Kombination mit ei-
ner tiefliegenden Dichtsohle ausgewahlt: iiberschnittene Bohrpfahlwand, Schlitzwand
und eine Kombination aus Frostwand und Tragerbohlverbau.

Bohrpfahlwand Schlitzwand Tragerbohlwand inkl. Vereisung

GOK GOK GOK

Abbildung 3: Ubersicht der drei Verbauvarianten im Referenzsystem.

Diese wurden unter Beriicksichtigungder aktuell giiltigen Normen statischbemessenund
hieraus die erforderlichen Material- und Energiemengen sowie die Bauzeiten abgeleitet.
Die Randbedingungen der Verbaumethoden sind in der folgenden Tab. 2Tabelle 2 aufge-
fiihrt:
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Tabelle 2: Randbedingungen und Eigenschaften der Verbausysteme

Tragerbohlwandverbau:

Ansatzhohe: [m . NHN] 34,1
Tragerprofil: [-] HEB 360
Lange Trager: [m] 17
Ausfachung: [-] Holz
Frostkorper:

Oberkante: 31,7 m i. NHN
Unterkante: 14,1 m . NHN
Tiefe: 17,2 m
Frostkorperdicke: 1,5 m
Frostkérpervolumen: 6192 m?3
Bohrpfahlwand

System [-] 1-3-1
Ansatzhohe [m . NHN] 34,1
Pfahldurchmesser [mm] 880
Uberschneidung [mm 150
Lange Bohrpfahlwand [m] 20
Betongiite [-] C25/30
Bewehrungsstahl [-] B500, S235
Schlitzwand:

Ansatzhohe [m . NHN] 34,1
Schlitzwandbreite [m] 0,8
Wandlange [m] 20
Betongiite [-] C25/30
Bewehrungsstahl [-] B500, S235

Die erforderlichen Ankerlagen, die Gestaltung der Baugrubensohle und der tiefliegenden
Dichtsohle wurden aufgrund des expliziten Vergleichs zwischen den Verbaumethoden
nicht in die Nachhaltigkeitsbetrachtung einbezogen, in der statischen Berechnung jedoch
berticksichtigt.

Fiir das Referenzsystem wurden die erforderlichen Materialmengen und Aufwendungen
anhand von Standardwerken und Erfahrungswerten (Maybaum et al,, 2011; Witt, 2018)
sowie die zugehorigen Kosten (f:data GmbH, 2025) abgeschatzt. Die Kosten sind in Tab.
3Tabelle 3 aufgefiihrt.
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Tabelle 3: Baukosten der Verbauvarianten in Mio. €

Verbauvariante:
Tragerbohlverbau inkl. Vereisung:
Schlitzwand:

Bohrpfahlwand:

3. Methodik

Baukosten in Mio. €:
ca.10,5

ca.3,7
ca. 2,1
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Zur Quantifizierung der umweltbezogenen Nachhaltigkeitsaspekte wurde die Methodik
der Okobilanzierung bzw. Lebenszyklusanalyse nach DIN EN ISO 14040 und DIN EN ISO
14044 angewendet.
Hierbei werden liber den gesamten Lebensweg der betrachteten Bauwerke die umwelt-
bezogenen Auswirkungenin Form von sogenannten Kernindikatoren (Tab. 4) fiir die je-
weiligen Lebenszyklusphasen ermittelt. Die Definition und Einteilung der Lebenszyklus-
phasen ist fiir Ingenieurbauwerke in der DIN EN 17472 beschriebenund in Abb. 4 darge-

stellt.
INFORMATIONEN ZUR BEWERTUNG VON INGENIEURBAUWERKS
|
! ERGANZENDE INFORMATIONEN
INFORMATIONEN ZUM LEBENSZYKLUS VON INGENIEURBAUWERKS AURERHALB DES LEBENSZYKLUS
DES INGENIEURBAUWERKS
A0 Al-3 A4 -5 B1-8 C1-4 D
PLANUNGS- HERSTELLUNGS- ERRICHTUNGS- ENDE DER NUTZUNGS- VORTEILE UND BELASTUNGEN
phase phase phase NUTZUNGSphase phase AUBERHALB DER SYSTEMGRENZE
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A0 Al A2 A3 A4 A5 Bl B2 B3 1 c2 L] c4
Nettofllisse aus
™ s 5 é" § . - W]ederven.}rendung
3 =|| & g8 2 ] E - Recycling
5 % £l & 2 E 3 m § Fy - Energierlickgewinnung
4] 2 5 Ellellg||2] g 4 - sonstige Riickgewinnung
® 3 3 gE m|( ® = E
33 o ® ® (5]l Tz @ 5 F
B c @ T | all31|8]l5 - |[p@e 0
] = = o = = ® ||| & = 3 gz 2
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En " 2 [ 2 B — 2 2 &2 £ u%
3 E H ° = b1 = — - o 'g B 3
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Abbildung 4: Lebenszyklusphasen fiir die Bewertung von Ingenieurbauwerken nach DIN

EN 17472.
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Die Berechnung der Brutto-Umweltwirkungen erfolgt zunachst fiir die einzelnen Lebens-
zyklusphasen von A0 bis C4. Anschliefiend werden die Vorteile und Belastungen, die au-
3erhalb der Systemgrenze liegen - beispielsweise durch eine thermische Aktivierung der
Schlitzwand zur Klimatisierung des spateren Bauwerks oder die weitere Nutzung von
Verbauelementen nach der Bauphase - bertcksichtigt.

Dadurch kénnen die Netto-Umweltwirkungen ermittelt werden, welche die ganzheitli-
chen Auswirkungen darstellen. Nach DIN EN ISO 14040 ist zunachst eine Sachbilanz in
Bezug auf das festgelegte Referenzsystem durchzufiihren. Hierbei wurden alle Ressour-
cen- und Energiestrome des Bauprozesses der Verbauvarianten berticksichtigt. Im An-
schluss wurde aus diesen im Rahmen der Wirkungsabschatzung die Umweltwirkungen
fiir die Kernindikatoren ermittelt. Diese sind in Tab. 4Tabelle aufgefiihrt.

Tabelle 4: Ubersicht der Kernindikatoren, ihren Wirkungsbereichen und den
Hauptverursachern im Bausektorund in Deutschland in Anlehnung an DIN EN 15804 und
an Statistisches Bundesamt (2023) und Umweltbundesamt (2022).

Wirkungs- Hauptquellen

Wirkungsindikator: Einheit: Im Baubereich:1)
& bereich: in DE:
B ff] Kkti Ze-
Treibhausgaspotenzial kg Global Industrie, Land- ma(:lnstto Sgﬁ;lu KtIl'Z;'lcsEoif-
(GWP) C02-Aq. wirtschaft ’ ’
verbrennung
Ozonabbaupotenzial kg Global Kiihlmittel Keine Relevanz
(ODP) CFC-11-Aq. oba (FCKW, Halone) ¢ Reieva
. mol
Versauerungspotenzial HeA Global Verkehr, Kraftstoffverbrennung,
(AP) @ oba Landwirtschaft ~ Zementherstellung
Eutrophierungspotenzial ~ kg P-Aq. Landwirtschaft ~ Betonriickstdnde, Frei-
SiiRwasser / Salzwasser / kg N-Aq. Global (Diingemittel) setzung von Stoffen ins
Land (EP) mol N-Aq. Abwasser Grundwasser; Transport
Photochemische Ozonbil- ke NMVOC- Verkehr / In- . .
dung i Global P Dieselabgase, Bitumen
(POCP) @
Verkr.lappungspotenmal , 14% der Metalle, 75 %
abiotischer Ressourcen - kg Industrie / . .
i i " Global i der nicht-metallischen
Mineralien und Metalle Sb-Aq. Elektronik Rohstoffe in DE
(ADPE)
Verknappungspotenzial .
.. . Energieverbrauch,
abiotischer Ressourcen - M], unterer Energie / Trans-
. ) Global Transport, Rohstoffher-
fossiler Brennstoffe Heizwert port el
(ADPF) stellung
Wasserentzugspotenzial 3 Welt-Aq Energie, Indust Betonherstellung, Mate-
ntzugsp zi m -Aq. nergie, Indust- . . .
lobal 1 k
(WDP) entzogen Globa e rialproduktion (Gips,

Ziegel)

1) inkl. vorgelagerten Prozessen
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Aufgrund der verschiedenen Einheiten und Dimensionen der abgeschatzten Umweltwir-
kungen konnen diese nur jeweils einzeln und in Relation zu dem gleichen Indikator einer
anderen Verbauvariante verglichen werden. Um jedoch ein aggregiertes Gesamtwir-
kungsergebnis zu erreichen, welches die Ergebnisdarstellung verschlanken und den Ge-
samtvergleich sowie eine relative Einordnung der Indikatoren zueinander und hinsicht-
lich der Relevanz ermdglicht, wird ein weiterernach DIN EN ISO 14044 und ISO/TS 14074
optionaler Schritt erforderlich: eine Normierung und Gewichtung der Ergebnisse.

Hierzu wird das Berechnungsergebnis nach ISO/TS 14074 je Indikator mit einem Nor-
mierungswert, z.B. einem Referenz- oder Grenzwert ins Verhaltnis gesetzt und anschlie-
3end mit einem Gewichtungswert multipliziert, um die relative Einstufung des Indikato-
rergebnisses in Bezug auf den Grenzwert zu erhalten (Castellani et al,, 2016). Wie bereits
oben beschrieben, existieren derzeit keine verpflichtenden Grenzwerte, daher wurden
die Empfehlungen der Europdischen Kommission fiir die Methodik des Environmental
Footprint (EF) (Joint Research Centre, 2025) zu Normierungs- und Gewichtungswerten
auf globaler Ebene herangezogen.

Die Normierungsfaktoren der EF-Methodik berticksichtigen hierbei tatsachlich beobach-
tete Umweltbelastungen in Bezug auf ein Referenzjahr. Dagegen beinhalten die Gewich-
tungsfaktoren auch politische und gesellschaftliche Zielsetzungen (Bassi et al., 2023).
Eine alternative Moglichkeit die Ergebnisse zu normieren bzw. zu gewichten, bietet der
Ansatz von Umweltkosten. Hierbei werden die Indikatorergebnisse der Umweltwirkun-
gen anhand von spezifischen Kostensatzen, z.B. des Umweltbundesamtes (Matthey &
Biinger, 2020) oder der CE Delft (Vries etal,, 2024), in monetire Ergebnisse umgerechnet
und erlauben so ein greifbares und aggregierbares Ergebnis zu bilden.

Diese Kosten konnen in Form von sogenannten externen Kosten (Abb. 5) in die Lebens-
zykluskosten (LCC - life cycle costing) eingegliedert werden und zeigen damit auch ge-
samtgesellschaftlichen Folgen der Mafd3nahme in monetarer Weise auf (Beschaffungskon-
ferenz des Bundes, 2023; Matthey & Biinger, 2020; Schneider-Marin & Lang, 2020).
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Abbildung 5: Aufbau der Module einer Lebenszykluskostenberechnung einschliefdlich
der entsprechenden Wirksamkeitsbereiche auf monetarer und nicht monetirer Ebene
aus (Beschaffungskonferenz des Bundes, 2023).

4. Datengrundlage

Im Rahmen der Datenerhebung wurden die folgenden primaren Datenquellen verwen-
det: Ein Grofteil der Datensitze konnte der ,,0KOBAUDAT* entnommen werden. Weitere
Datensatze wurden vereinzelt den Datenbanken ,ELCD“, ,GEMIS“ oder ,PROBAS“ ent-
nommen, insbesondere auch um Vergleichswerte zu schaffen.

Die Mengen- und Kostenermittlungen erfolgten auf Basis der in Kapitel 2 beschriebenen
Datenquellen.

5. Ergebnisse

5.1 Umweltwirkungen

Aus den oben beschriebenen Randbedingungen und den genannten Daten wurden im
Rahmen der Sachbilanz zunachst alle erforderlichen Stoff- und Energiestréme je Verbau-
variante und Lebenszyklusphase fiir alle Kernindikatoren nach DIN EN 15804 ermittelt.
Hierbei wurde die funktionelle Einheit wird auf 1 m? Verbauwand festgelegt.
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Die Systemgrenze wird so festgelegt, dass die Nutzung des Baugrubenverbaus (Lebens-
zyklusphase B) dem Zeitraum entspricht, in dem der Verbau konstruktiv erforderlich ist
(Tab. 5). Das dariiber hinaus gebaute Gebaude wird nicht berticksichtigt. Ebenso werden
fir die Bohrpfahlwand und fiir die Schlitzwand kein Riickbau bilanziert, da diese nach
Fertigstellung der Untergeschosse ohne Funktionim Boden zurtickbleiben und in abseh-
barer Zukunftnicht riickgebaut werden. Der Abbruch der Bohrschablone, des Uberbetons
und der Leitwand werden in das Modul A5 integriert, da diese Prozesse zur Errichtung
des Verbaus beitragen und ablaufen wahrend der Verbau seine stiitzende Funktion noch
ausiibt, also vor dem Ende seines Lebenszyklus.

Zur Bilanzierung wurde ein ,Worst-Case-Szenario“ angesetzt, dieses beruht auf der An-
nahme, dass fiir die Mafdnahme alle Materialien und Baustoffe neu hergestellt bzw. nicht
bereits wiederverwendet werden. Jedoch wurden iibliche Aufbereitungen auf der Bau-
stelle, wie z.B. fiir die Bentonit-Suspension entsprechend bertiicksichtigt.

Tabelle 5: Zuweisung der Systemgrenzen zu den Verbaumethoden.

Leb.enszyklusphase A1-A3 A4 AS B C D
Variante
Tragerbohlverbau inkl. Ver-

, X X X X X X
eisung
Schlitzwand X X X X n.b. X
Bohrpfahlwand X X X X n.b. X

n.b. = nicht berticksichtigt
Nicht betrachtet werden hierbei:

e Lebenszyklusphase A0 (Planungsphase)

e Herstellung, Weiterverwendung und Lebensdauer der verwendeten Maschinen

e Alle den Personaleinsatz und -transport betreffenden Prozesse

e Alle Ressourcen und Prozesse die in allen drei Verbausystemen gleichermafden zur
Anwendung kommen wiirden und nur geringfiigige Abweichungen voneinander auf-
zeigen, wie die Verankerung, die Ausbildung der Baugrubensohle und die Ausfiihrung
einer ggf. erforderlichen Gurtung

e Alle Betriebsmittel der verwendeten Maschinen abgesehen vom Kraftstoff.

Die Okobilanzierung erfolgte gemaf} den Vorgaben des Environmental Footprint (Version
3.1) (Europdische Kommission, 2017; Joint Research Centre, 2025) sowie der oben ge-
nannten Normen. Die einzelnen Indikatorergebnisse wurden unter Berticksichtigung glo-
baler Normierungs- und Gewichtungsansatze gemafd der EF-Methodik (Joint Research
Centre, 2025) berechnet und das Ergebnis in Abb. 6 dargestellt. Obwohl einzelne Indika-
toren eine verstarkt lokale oder regionale Wirkung zeigen (z.B. die Eutrophierung, also
der tbermifRigen Anreichung von Nihrstoffen in Gewissern und Okosystemen)
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(Frischknecht, 2020) wurde unter Beriicksichtigung der langfristigen Gesamtzusammen-
hange (Abb. 2) und zur Darstellung von global vernetzten und nicht durchgangig transpa-
renten Lieferketten ein globaler Normierungs- und Gewichtungsansatz gewahlt.

Die Ergebnisse zeigen einen mafdgeblichen Anteil des Eutrophierungspotentials (EP) fiir
die Bohrpfahlwand und den kombiniertenVerbau an der Gesamtwirkung. Fiir die Schlitz-
wand und - in geringerem Umfang - fiir den kombinierten Verbau stehthingegen die Ver-
knappung abiotischer metallischer und mineralischer Rohstoffe (ADPE) im Vordergrund.
Dartiiber hinaus stellen das Treibhausgaspotential (GWP), das Verknappungspotential
fossiler Rohstoffe (ADPF) sowie das Versauerungspotential (AP) sekundar relevante Um-
weltwirkungen dar.

mGWP ODP mPOCP mAP EP mWDP ADPE m ADPF
100%

90%

80%

70%

60%
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] —
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? Bohrpfahlwand ¥ Schlitzwand ¥ Tragerbohlwand +
Vereisung

Abbildung 6: Anteile der einzelnen Umweltindikatoren an den Netto-Gesamtumwelt-
wirkungen in %.

Da flir die Bohrpfahlwand und die Schlitzwand wahrend der Nutzung keine weiteren
Emissionen anfallen, die Nutzungsemissionen jedoch in anderen Okobilanzierungen
(insb. von Gebduden) haufig einen mafigeblichen Teil der Umweltwirkungen (v.a. durch
Prozesse wie Heizen oder Strom) ausmachen (BBSR, 2020), fallt das Treibhausgaspoten-
tial in der Gesamtbilanz von Gebauden deutlich h6her aus.
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Flir Verbausysteme mit geringen Wirkungen wahrend der kurzen Nutzungsdauer lasst
sich so erklaren, warum das GWP nur eine untergeordnete Umweltwirkung darstellt. Da
jedoch alle Wirkungen miteinander, insbesondere langfristig, wechselwirken, sollte auch
an dieser Stelle den sekunddren Umweltwirkungen Bedeutung beigemessen werden.

In einem weiteren Schritt wurden die normierten und gewichteten Umweltwirkungen zu
einem Gesamtwert je m* Verbauwand und je Variante aggregiert und in Abb. 7 dargestellt.
Es zeigt sich, dass die Gesamtwirkungen der Bohrpfahlwand hierbei am geringsten und
die der Schlitzwand am gréf3ten sind.
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¥ Bohrpfahlwand ¥ Schlitzwand ¥ Tragerbohlwand + Vereisung

Abbildung 7: Netto-Gesamtumweltwirkung je m* Verbauwand und Verbauvariante.

Aufgrund der globalen und damit entsprechend hohen Normierungsfaktoren, die fiir eine
relativ kleine Baumafdnahme, wie eine Baugrube, angesetzt wurden, wirken die Ergebnis-
werte sehr gering und eine absolute Einordnung stellt sich abstrakt dar. Hierzu fehlen
Referenzwerte mithilfe derer das Ergebnis z.B. anhand der gesamten Verbauflache in der
EU hochgerechnet werden kdnnten. Solche Zahlen liegen jedoch aktuell nicht vor. Daher
folgt unten der Ansatz der Umweltkosten, um eine greifbare Auswertung der Umweltwir-
kungen aufzuzeigen.

Dennoch kdnnen anhand der aggregierten Gesamtwirkungen Riickschliisse auf die jewei-
ligen Prozesse gezogen und daraus Optimierungspotentiale abgeleitet werden. In Abb. 8
wurden die jeweiligen Anteile der Lebenszyklusphasen an den Gesamtwirkungen je m?
Verbauwand aufgefiihrt. In allen drei Verbauvarianten sind die hochsten Wirkungen auf
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die Materialherstellungsphase (A1-A3) insbesondere aus Stahl und Beton, sowie fiir die
Schlitzwand fiir die Herstellung bzw. den Abbau des Bentonits zuriickzufiihren.

Fiir die Bohrpfahlwand kommtzudem die Herstellungsphase des Verbaus (A5), sowie fiir
den kombinierten Verbau der fiir die Vereisung erforderliche Strom in der Nutzungs-
phase (B) hinzu. Der kombinierte Verbau zeigt zudem einen hohen Anteil an Vorteilen
aufderhalb der Systemgrenze (D), demnach konnen diverse eingesetzte Materialien nach
Abschluss der Bauarbeiten wiederverwendet und dem Projekt gutgeschrieben werden.

m AI-A3 = A4 A5 B mCl c2 c C4 mD
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Bohrpfahlwand Schlitzwand Tragerbohlverbau + Vereisung

Abbildung 8: Anteile der Lebenszyklusphasen an der Gesamtumweltwirkung (brutto).
Daraus konnen die folgenden Optimierungspotentiale abgeleitet werden:

e Verringerung der eingesetzten Materialmengen

e Verringerung des Einsatzes der umweltwirkungsintensiven Materialien wie Beton,
Stahl und Bentonit

e Wiederverwendung oder Recycling von Bauteilen und Baumaterialien

e Einsatz von Okostrom fiir die Vereisung

e Langere Nutzung der Bauteile verringert die relativen Umweltwirkungen z.B. durch
Einbindung ins Bauwerk oder durch thermische Aktivierung
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5.2 Umweltkosten

Die Einordnung der Gesamtumweltwirkungen kann auch anhand von Umweltkosten er-
folgen. Hierbeiwerden die Ergebnisse durch den Ansatzvon zumeistSchadens- oder Ver-
meidungskosten auf eine monetéare Ebene tiberfiihrt und damit sowohl greifbar gemacht
als auch die langfristigen, gesamtgesellschaftlichen Folgen der Mafnahme aufgegriffen
(Matthey & Biinger, 2020; Schneider-Marin & Lang, 2020). Eine solche Bewertung ist in
den Niederlanden bereits seit iiber 10 Jahren fiir Neubauten > 100 m? Nutzfliche ver-
pflichtend (Nationale Milieudatabase, 2025).

Im gegenstandlichen Projekt wurden die oberen Schadenskostensétze der CE Delft (Vries
etal, 2024) sowiedie Marktpreise nach Schneider-Marin & Lang (2020) im Rahmen einer
Worst-Case-Betrachtung als Vergleichsbetrachtung anstelle einer Normierung und Ge-
wichtung fiir die Netto-Umweltwirkungen angesetzt. Es existieren derzeit keine vollum-
fanglichen und von offiziellen Stellen (z.B. Europaische Kommission) empfohlen Umwelt-
kostensatze fiir alle Kernindikatoren.

Die Ergebnisse in Abb. 9 zeigen ein dhnliches Gesamtbild, wie die Gesamtumweltwirkun-
gen in Abb. 7, jedoch verdeutlicht die Verteilung der Indikatoren die Unterschiede in der
Bewertungsmethodik. Im Vergleich zu den reinen Umweltwirkungen erhalt das Treib-
hausgaspotential (GWP) hier einen erh6hten Stellenwert. Dennoch tiberwiegen die Kos-
ten aus den Umweltwirkungenwie die abiotische Ressourcenverknappung (ADPE, ADPF)
und fiir den kombinierten Verbau zudem die Wasserressourcen (WDP) sowie das Eutro-
phierungs- und Versauerungspotential (EP bzw. AP). Eine Vorab-Vereinfachung der Er-
gebnisse wiirde auch an dieser Stelle zu einer Verzerrung des Gesamtbildes fiihren.

Abb 9 verdeutlicht, dass bei der Schlitzwand die Umweltkosten auf Basis der verwende-
ten Bewertungsparameter am hochsten ausfallen. Der hohe und fiir die Bewertung ent-
scheidende Anteil des ADPE resultiert vorrangig aus der fiir die Stiitz-fliissigkeit notwen-
digen Bentonitherstellung. Hierbei wird darauf verwiesen, dass der in der Okobilanzie-
rungsmethodik hinterlegte Modellierungsansatz fiir die abiotischen Ressourcen (ADPE,
ADPF) aufgrund seiner letztmaligen Aktualisierung 2022 teilweise umstrittenist (Van O-
ers etal,, 2019).

Im Gegensatz dazu weistdie Bohrpfahlwand sowohlniedrige Umweltkostenals auch ver-
gleichsweise geringe Baukosten auf (Abb. 10). Der kombinierte Verbau verursacht hinge-
gen zwar wenig Umweltkosten, bringt jedoch aufgrund der besonderen Anforderungen
an die Baustelleneinrichtung hohe Baukosten mit sich (Abb. 10).
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Abbildung 9: Umweltkosten der Netto-Umweltwirkungen in €/m? Verbauwand.
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Abbildung 10: Bau- und Umweltkosten je Verbauvariante und m? Verbauwand.
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Da bisherim deutschsprachigen Raum keine Grenz- oder Referenzwerte fiir Umweltkos-
tenim Bauwesen bestehen,wird an dieser Stelle eine beispielhafte Einordnungin die vor-
handene niederlandische Bewertungssystematik je nach Gebdudetyp durchgefiihrt (Nati-
onale Milieudatabase, 2025).

In den Niederlanden wurde ein Grenzwert fiir ,Ubrige Gebdudetypen“ von 1,85 €/m?
Nutzflache pro Jahr festgelegt (Nationale Milieudatabase,2025). Um die oben beschriebe-
nen Ergebnisse mit dem genannten Grenzwert vergleichen zu kdnnen, wurde an dieser
Stelle angenommen, dass etwa 80 % der Flache der Baugrube spater fiir eine Dauer von
50 Jahren als Nutzflache in einem Gebdaude verwendet werden. Hieraus ergeben sich fol-
gende jahrliche Umweltkosten: Fiir die Bohrpfahlwand fallen 4,9 € /m? Nutzfliche an, fiir
die Schlitzwand 60,6 €/m? Nutzfliche und fiir den kombinierten Verbau 19,1 € /m? Nutz-
flache.

Die Umweltkosten erlauben zusammenfassend eine greifbare und mehrdimensionale
Einordnung der umweltbezogenen Teilaspekte sowie des Gesamtergebnisses z.B.im Ver-
haltnis zu anderen monetaren Kennzahlen im Projekt und schaffen zudem eine Perspek-
tive auf mogliche gesamtgesellschaftliche Folgen.

6. Ausblick

Die oben aufgefiihrten Ergebnisse und Einschriankungen in der Methodik zeigen, dass
weiterhin ein Bedarf nach einem einheitlichen und vergleichbaren methodischen Vorge-
hen besteht, welches eine greifbare Einordnung der Ergebnisse erlaubt. Im Hoch- und
Tunnelbau erfolgte bspw. eine Riickrechnung zur Einschatzung der Ergebnisse anhand
der vorliegenden Umsatzzahlen (BBSR, 2020; DAUB, 2025). Solche Zahlen sind fiir Bau-
gruben oder, noch spezifischer, Verbauten derzeit nicht verfiigbar. Im Idealfall sind im
Rahmen der Auswertungen politische Zielsetzungen, wieam Beispiel der Niederlande, in-
tegriert, sodass konkrete Handlungsfelder aus den Ergebnissen abgeleitet werden kon-
nen.

Auf Grundlage dieser Erkenntnisse sollten Referenz- und Grenzwerte entwickelt werden,
wobei die komplexen Wechselwirkungen beriicksichtigt werden miissen. Dies gelingt je-
doch nur, wenn - analog zu den bereits verbreiteten Analysen des Treibhausgaspotentials
von Bauverfahren (beispielsweise mittels des EFFC-Kalkulators (EFFC& DFI, 2014) - ver-
gleichbare Quantifizierungen auch fiir weitere Indikatoren vorgenommen werden
(DAUB, 2025). Vereinfachungen sollten erst dann erfolgen, wenn das Gesamtsystem um-
fassend verstanden wurde.
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Der Zeitpunkt fiir Nachhaltigkeitsbetrachtungen und entsprechende Optimierungen ist
entscheidend.In Abb. 11 wird der Zusammenhangzwischen dem erforderlichen Aufwand
im Verhiltnis zur Projektphase fiir eine Anderung aufgezeigt. Werden nachhaltige Ent-
scheidungen schon in der Planungs- oder Erkundungsphase getroffen, lassen sich durch
einverdichtetes Erkundungs- und Versuchsrasterund detailliertere Baugrundkenntnisse
scharfere Kennwerte ableiten. Optionen wie alternative Baustoffe oder thermisch akti-
vierte Systeme konnen frihzeitig in die Gesamtplanung integriert werden.

Auf einer weiteren Ebene sollte fiir eine praktikable Umsetzung auch die Detailscharfe
der jeweiligen Betrachtung bedacht werden. Abb. 11 zeigt, dass zu Projektbeginn nur
grobe Abschatzungen erfolgen kdnnen, diese dennoch mafigeblich fiir den Projekterfolg
sowohl monetéar als auch umweltbezogen sind. Insbesondere um diese Abschatzungen
bereits zu Beginn eines Projektes treffen zu konnen, ist es erforderlich, anhand von ver-
gleichbaren Auswertungen die mafdgeblichen Zusammenhdnge zu identifizieren und
diese auch in absolute Referenzen einzuordnen.

Die Auswertungenin Abb. 8 (Lebenszyklusphase D) zeigen, dass bei entsprechender Wie-
derverwendung und Recycling von Baustoffen und -teilen projektspezifisch monetare
und umweltbezogene Vorteile generiertwerden konnen. Ein Umdenken hin zur Kreislauf-
wirtschaft kann dazu fiihren undurchsichtige Lieferkettenabhangigkeiten zu lockern und
Ressourcen ldngerfristig zu nutzen. Dennoch erfolgt im Rahmen der Okobilanzierungs-
methodik keine Bewertung der Beeinflussung von Boden- und Grundwasserstrukturen
von im Boden verbleibenden Bauteilen, sodass aufderhalb der anrechenbaren Vorteile im
Modul (D) fiir Wiederverwendungen der Anreiz hierzu im Rahmen der Methodik nicht
gegeben wird.

Insbesondere die Nutzungsdauer und die Flexibilitatvon Bauteilen fiir zukiinftige Anwen-
dungen sollte mafdgeblich in die Betrachtung einfliefen, um der Definition von Nachhal-
tigkeit (siehe oben) gerecht zu werden und zukiinftige Bediirfnisse nicht zu beeintrach ti-
gen. Im Rahmen zukiinftiger Arbeiten konnten bspw. die Einbindung thermisch aktivier-
ter Elemente in im Boden verbleibende Elemente betrachtet werden oder die Weiter-
bzw. Wiedernutzung von Altfundamenten oder Altpfahlen untersucht werden.
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Abbildung 11: Schematische Darstellung der Zusammenhange zwischen den Planungs-
phasen, den damit verbundenen Detailtiefe und den Einsatzmoglichkeiten der
Okobilanzierung (dunkelblaue Pfeile) im  Hinblick auf die méglichen
Einflussmoglichkeiten nach Bertin et al. (2020) und Gantner et al. (2018).
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Zusammenfassung

Auf einem etwa 100 Meter langen Abschnitt der Bahnstrecke 5622 nordwestlich von
Feldkirchen Westerham wurden in den letzten Jahren kontinuierlich Gleislagefehler fest-
gestellt. Diese wurden temporar durch wiederholtes Stopfen der Gleise behoben. Um die
Ursachen dieser Bewegungen zu ergriinden und gezielte Gegenmafinahmen entwickeln
zu konnen, wurde im Jahr 2023 ein umfassendes geotechnisches Monitoring implemen-
tiert. In diesem Beitrag sollen die herausfordernden geologischenund hydrogeologischen
ortlichen Gegebenheitenbeschrieben werden, die mit Hilfe eines Monitoringsals Ursache
fir die Hangbewegungen identifiziert werden konnten und bei der Wahl eines Losungs-
ansatzes beriicksichtigt werden mussten. AnschlieRend werden die Uberlegungen darge-
stellt, die zum Sicherungskonzept fiihrten, wobei sowohl die Anforderungen des Natur-
schutzes als auch die Bedingung, dass die Arbeiten in unmittelbarer Gleisndhe und bei
laufendem Betrieb durchgefiihrt werden miissen, thematisiert werden.

1. Einleitung

Etwa 18 Meter oberhalb eines Prallhangs der Mangfall im Landkreis Rosenheim verlauft
die eingleisige, elektrifizierte Bahnstrecke 5622 im Abschnitt zwischen Kilometer 11,7
und 11,9 in einseitiger Dammlage, (Abb. 1).In diesem Bereich treten wiederholt Gleisla-
gefehler auf, welche durch Bewegungen des Dammes und des angrenzenden Hangs ver-
ursacht werden. Circa 8 Meter unterhalb der Bahntrasse, weistauch die in etwa parallel
verlaufende Strafde zunehmende Rissbildungen auf. Zudem sind entlang der Bahnlinie
und der Strafde grofflachige Vernassungszonen zu beobachten.

Die Sanierung des rutschgefahrdeten Hanges wurde als unumganglich eingestuft, wobei
neben den tiblichen geometrischen und hydrogeologischen Randbedingungen auch die
Aspekte des Natur- und Umweltschutzes eine bedeutende Rolle spielten, da das Projekt-
gebiet sich vollstandig in einem FFH-Gebiet (Fauna-Flora-Habitat) befindet.
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Abbildung 1: Malerisch gelegenes Projektgebiet, inmittendes FFH-Gebietes "Mangfalltal“.

2. Monitoring

Durch die deutlich sichtbare Ausprdagung eines abrutschenden Bereichs und die regelma-
3ig aufgezeichneten Gleislagefehler wurde im Rahmen der Gefidhrdungsabwehr fiir die
Betriebssicherheit voriibergehend eine Geschwindigkeitsbeschrankung von 30 km/h auf
einem 200 Meter langen Abschnitteingerichtet. Fiirden Nachweis der gleichen Sicherheit
und Aufrechterhaltung des Betriebs, wurde ein umfassendes, webbasiertes Mess- und
Monitoringsystem als Sofortmafdnahme installiert, das Inklinometer-, Grundwassermess-
stellen und Tiltmeter nutzt und durch geodatische Kontrollmessungen abgesichert wird.

Entlang der Schienen zwischen Kilometer 11,805 und 11,910 wurden horizontale Ketten-
inklinometerinstalliert, die tiber eine Lange von jeweils etwa 105 Metern Neigungsande-
rungen stlindlich erfassen und daraus vertikale Gleisverformungen ableiten.

Links und rechts der Bahnstrecke sind vertikale Ketteninklinometer angebracht, die die
Hangbewegungen tiberwachen. Mit Sensorabstiandenvon 1,0 Meter und 0,5 Meter, sowie
einem Messintervall von drei Stunden beziehungsweise einer Stunde, erfassen diese Nei-
gungen sowohl in hang- als auch gleisparalleler Richtung. Ebenfalls im Hang wurden
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zudem drei Tiltmeter installiert, die lokale Neigungsanderungen entlang der quer- und
langsgerichteten Achsen registrieren.

Um eine Validierung der kontinuierlich erfassten Daten der o0.g. Messsysteme zu ermogli-
chen, wird seit August 2023 eine etwa monatliche geodatische Vermessungdurchgefiihrt.
Dabei werden rund 62 Prismen entlang der Bahntrasse sowie zusatzliche Punkte an aus-
gewahlten Messstellen und am OLA-Mast dreidimensional vermessen.

Zur Erfassung der ortlichen Umweltbedingungen, werden Temperatur und Luftdruck
mithilfe integrierter Sensoren iiberwacht, wahrend zusatzliche Niederschlags- und Tem-
peraturdaten von der Wetterstation ,Feldkirchen-Westerham-Lenzmiihle“ abgefragt
werden.

3. Projektrandbedingungen

3.1 Geologie und Hydrogeologie

Das im Mangfalltal gelegene Projektgebietist durch grofdflachige Rutschungs- und Erosi-
onsprozesse gepragt, welche auch den hier beschriebenen Abschnitt stark beeinflussen.
Der Baugrund besteht aus einer komplexen Schichtung quartdrer und tertidrer Sedi-
mente, welche ein heterogenes geologisches und hydrogeologisches System bilden. Diese
Schichten umfassen Auffiillungen, Kiese, und Sande sowie nichtbindige Sedimente, teil-
weise stark verfestigt. Sie fungieren iiberwiegend als Kluft- oder Porengrundwasserleiter
mit gering bis mafdiger Durchldssigkeitund zumeist geringer bis mittlerer Ergiebigkeit,
wobei die Filtereigenschaften je nach Feinanteil von gering bis mafig variieren.

Unter den oberflachlichen Schichten liegen Sande der Oberen Siifwassermolasse, die als
Porengrundwasserleiter mit geringeren Ergiebigkeiten und méafdigem bis hohem Filter-
vermogen klassifiziert werden. Die unterliegenden tertidaren Tone und Schluffe weisen
eine generell geringe Durchldssigkeit auf. Jedoch konnen vorhandene Harnisch- und
Kluftflichen lokal wasserfithrend sein, die zu temporiren Offnungen und erhéhten
Durchldssigkeiten flihren konnen, was episodische Bewegungen innerhalb der Schichten
belegen.

Hydrogeologisch wird das Gebiet von einem in stidostlicher Flief3richtung orientiertem
quartdren Grundwasserstockwerk dominiert. Der nachste Vorfluter ist die Mangfall, wel-
che siidwestlich am Béschungsfuf’ verlauft.

Wahrend der gesamten Beobachtungszeit von September 2023 bis August 2025 zeigte
die neben dem Gleis errichtete GWM keine Wasserfiihrung. Hingegen wurde in der
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Messstelle auf Strafdenhohe ein mittlerer Grundwasserstand leicht tiber der stauenden
Schicht der tertidren Tone gemessen. Bei Niederschlag konnte in beiden Messstellen ein
Aufspiegeln des Wassers festgestellt werden.

Durch die Messdatenund die geologische Situation,insbesondere den Wechsel von nicht-
bindigen quartaren zu bindigen tertidaren Schichten, wurde die bau- und bemessungsre-
levante Grundwassersituation bewertet. Oberflaichennahe Sicker- und Schichtwasserzu-
tritte sind zusatzlich bedeutsam, da sie saisonalinfolge geringer Durchlassigkeitder ober-
flachlichen Auffiillungen und bindigen quartiren Sedimente auftreten konnen.

Vegetationsmerkmale wie z.B. Schachtelhalm und Sichelwuchs weisen auf Vernassungs-
zonen hin, die als Wasserzutritte sowie Wasseranstau in lokalen Mulden und Griaben be-
obachtet werden konnten. Besonders ausgepragtist eine Verndassungszone oberhalb des
Projektgebietes bei Kilometer11,825 (Abb. 2), wo ein Wasserzutritt Richtung Bahndamm
abflief3t. Eine weitere Vernassungszone (Abb. 3) unterhalb eines Rohrdurchlasses ist ver-
mutlich z.T. auf den unzureichend gefassten Ablauf zurtickzufiihren.

Die Hanglage, die heterogenen Sedimentabfolgenund der lokale Wasseraufstaubewirken
gemeinsam eine geotechnischrelevante Schwachung bestimmter Schichten. Die Auswer-
tung der Erkundungsdaten weist auf das Vorhandensein eines grofiflachigen, tief liegen-
den Rutschkorpers hin, dessen Gleitflache sich an der Grenze zu den tertidren Tonen be-
findet. An dieser Grenzflaiche kann es zu einem Wasseraufstau kommen, der zur Durch-
nassung und einer Verringerung der Scherfestigkeit fiihrt, was wiederum die Stabilitat
des Hangs beeintrachtigt.

3.2 Technisch-geometrische Randbedingungen

Die Boschung, welche insgesamtca. 18 Meter hoch ist, weist lediglich eine mittlere Nei-
gung von 22° auf; unter den genannten hydrogeologischen Randbedingungen ist sie je-
dochrechnerischnichtals standsichernachweisbar.Zwischender Bahntrasse und der auf
halber Hohe bei 560 m NHN verlaufenden Strafde zwischen Westerham und dem Bahn-
iibergang bei Kilometer 11,3 sind Verkehrslasten der Bahn und der Strafde gemaf3 Ril 836
und EC-1 als vereinfachte Ersatzlasten in der Bemessung von Sicherungsmafinahmen zu
berticksichtigen.
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Abbildung 2: Obere Verndssungszone mit charakteristischem Ackerschachtelhalm-be-
wuchs neben dem Gleis.

Beide Verkehrslasten haben einen eher untergeordneten Einfluss auf die Gesamtsicher-
heit des Dammes, dennoch mussten sie insbesondere um ein lokales Versagen unterhalb
der Strafde zu vermeiden in die Nachweisfiihrung (Grenzzustand GEO-3) einflief3en.

Wahrend der Bauzeit war sicherzustellen, dass keine Verfahrenstechnik eingesetzt wird,
welche den voriibergehenden Zustand des Hanges weiterverschlechtert. Rammverfahren
sollten daher ebenso vermieden werden wie Bohrverfahren mit Wasserspiilung oder
schwerem Gerat. Aufierdem musste gewahrleistet werden, dass der Bahnbetrieb wah-
rend der Arbeiten weitestgehend aufrechterhalten bleibt. Dies bestimmte die Planung
und die Wahl der moéglichen Verfahrenstechnik.
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Abbildung 3: Obere Verndssungszone mit charakteristischem Ackerschachtelhalm-
bewuchs neben dem Gleis.

3.3 Umwelt- und Naturschutz

Aufgrund der Lage des Bauprojekts im FFH-Gebiet Nr. 8236-371 ,Mangfalltal“ war eine
entsprechende Vorpriifung notwendig, um festzustellen, ob die geplante Mafdnahme eine
erhebliche Beeintrachtigung der Erhaltungsziele des Schutzgebietes darstellen konnte
und ob eine vertiefte Natura 2000-Vertraglichkeitspriifung erforderlich ist. Um eine sol-
che Vertraglichkeitspriifungzu vermeiden und Beeintrachtigungendes Schutzgebieteszu
reduzieren, war eine friithzeitige Abstimmung der Tragwerks- und Entwéasserungspla-
nung fiir den Bau- und Endzustand mit einer Naturschutzfachplanung von grof3er Bedeu-
tung.

Mikropfahle wurden als Elemente der Hangsicherung in Betracht gezogen, jedoch wurde
eine liblicherweise dazugehorige flachige Oberflachensicherungen durch Spritzbeton
ebenso ausgeschlossen wie eine Ubernetzung aus Stahldrahtgeflecht. Auch der Bauab-
laufplan musste umweltgerecht gestaltet werden. Beispielsweise galt es zu beriicksichti-
gen, dass im Projektgebiet vorkommende Zauneidechsen wahrend der kalten Monate in
Winterstarre sind. Auf Flachen, die fiir Bauarbeiten oder deren Zuwegung benotigt wer-
den, musste vorher ein Vergramen erfolgen und eine anschlief3ende Sicherung mittels Ei-
dechsenzaun, um eine Riickkehr zu verhindern.
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3.4 Schadensbilder

Im gesamten Untersuchungs- und Béschungsbereich wurden verschiedene Schadensbil-
der und morphologische Auffilligkeitendokumentiert.Diese deuten sowohl auflokale als
auch grofiflachige (teilweise nicht aktive) Hanginstabilitdaten hin. Insbesondere im direk-
ten Umfeld der Bahntrasse sowie im Ubergangsbereich zur Hangbéschung sind deutliche
Deformationen erkennbar.

Einige der Schadensbereiche konnten visuell bei Erstbegehungen nicht identifiziert wer-
den und wurden erst durch das kontinuierliche Monitoring sichtbar. Die fortwahrende
Bewegung machte diese im Laufe des Projekts auch visuell verifizierbar.

Schadensbilder im Gleis- und Schotterbereich

Bei Kilometer 11,837 befindet sich links der Bahn eine etwa 8 Meter lange Senke unmit-
telbar neben dem Schotterkorper. Diese Senke reicht mehrere Dezimeter tief und neigt
sich in Richtung der Gleise. Zusatzlich zeigt sich eine leichte Absackung im Gleisscho tter.
Die Struktur wurde als mogliche Anrisskante interpretiert, die auf Bewegungen im Unter-
grund direkt unterhalb des Gleisbereichs hinweist. Die rasche Wiederkehr des Schachtel-
halmbewuchses nach Freischnittmafinahmen deutet auf einen zeitweiligen Wasseran-
stieg in der Senke hin.

Deformationen im Randweg und Bahnseitenbereich

Rechts der Bahn schliefd3t ein Randweg an den Schotter an. Dieser Weg erstreckt sich iiber
eine Lange von rund 45 Metern und istab Kilometer 11,810 deutlich talseitig geneigt. Der
Weg istin mehreren Abschnitten markant abgesacktund verkippt. Besonders auffallige
Absenkungen treten bei Kilometer 11,815, 11,835 und 11,845 auf. Bereits dltere Begut-
achtungen dokumentierten seit 2004 diese Formverdanderungen, sodass von einer lang-
sam kriechenden Hangbewegung ausgegangen werden kann. Ein deutlicher Hinweis auf
die fortlaufende Bewegung ist der stark nach aufden geneigte OLA-Mast 11/8 bei etwa
Kilometer 11,850 (Abb. 1).

Zudem deutet sich ein moglicher Rutschkorper zwischen Bahnstrecke und Strafie ab, der
durch eine wulstartige Stirnseite sowie eine angedeutete Anrisskante unterhalb des
Randwegs erkennbar ist. Verkippte Biume mit Sichelwuchs und eine vorgewdélbte bzw.
abgesenkte Berme weisen ebenfalls auf eine aktive Boschungsbewegung hin.

Schaden an der Strafde
Die Strafse, die oberhalb des Boschungsbereichs verlauft, weist tiber die Lange des Unter-
suchungsabschnitts eine signifikante Neigung und horizontale Auswdélbung zur Mangfall
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Abbildung 4: Rissbildung in der Straf3e.

hin auf. Der Strafdenkdrper zeigt zahlreiche Risse, einige bis zu 2 Zentimeter breit und
mehrere Meter lang (Abb.4). Trotz der offensichtlichen kiirzlichen Erneuerung des Stra-
3enbelags haben sich erneut Risse gebildet, was auf eine weiterhin aktive Hangbewegung
hindeutet. Im Rahmen der Baumafinahme wurde festgestellt, dass im Rahmen friiherer
Sanierungsmafinahmen bereits bis zu 70 cm Asphalt lagenweise aufgebracht worden
sind.

Schadensbilder unterhalb der Strafde und im Uferbereich

Im Bereich unterhalb der Strafie ist eine Vielzahl verkippter Biume zu erkennen, einige
davon zeigen einen ausgepragten Sichelwuchs. Zudem kénnen mehrere Rutschkorper
durch ihre wulstartigen Stirnseitenidentifiziert werden.Im Uferbereich der Mangfall sind
deutliche Unterspiilungen sichtbar, die aufgrund der schwierigen Zuganglichkeit nicht
vollstandig erfasst werden konnten. Es wird jedoch angenommen, dass diese Unterspii-
lungen stellenweise mehr als einen Meter in den Hang hineinreichen. In diesem Bereich
treten Nagelfluhbanke zutage, deren Erosionsanfalligkeit gemeinsam mit der Einwirkung
der Flief3gewdsserdynamik zur lokalen Destabilisierung beitragen.
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Die ganzheitliche Betrachtung der Schadensbilder deutete auf ein komplexes, grofdraumi-
ges Hanginstabilitdtssystem hin, das durch geologische Heterogenitat, Wasserzutritte
und topographische Randbedingungen gesteuert wurde.

3.5 Interpretation

Die beobachteten Schaden und die Auswertung der Messergebnisse der Inklinometer
deuten auf eine lokale, vermutlich auf den Gesamthang bezogene flachgriindige Rutsch-
bzw. Kriechbewegung hin. Diese Bewegung erstreckt sich iiber den Abschnitt von Kilo-
meter 11,825 bis Kilometer 11,855. Das Anrissgebiet befindet sich direkt unterhalb des
Bahndamms bzw. links der Bahn zwischen Kilometer 11,830 und Kilometer 11,845 und
reicht bis zum Béschungsfufd unterhalb der Strafde. Die genaue Tiefenlage der Gleitflache
im oberen Hangbereich bzw. im Bereich der Gleisanlage ist nicht bekannt. Diese kann im
Ubergangsbereich von nicht bindigen zu bindigen Béden, im Ubergangsbereich der bin-
digen Auffiillungen zu den anstehendentertidren Tonen und Schluffen oderinnerhalb der
tertidren Tone und Schluffe liegen. Letzteres konnte durch Wasserwegigkeiten innerhalb
von Kliiften bzw. die Ausbildung von groRflichigen Harnischen bzw. deren temporére Off-
nung innerhalb der Tone beglinstigt werden.

Im Ubergangsbereich von nicht bindigen zu bindigen Auffiillungen wurde zudemdas Po-
tenzial fiir Stauwasserhorizonte festgestellt, die dort zur Bildung einer Gleitflache fithren
konnten. Seit Dezember 2023 zeigt das Inklinometer im Strafdenbereich geringfiigige,
hangabwarts gerichtete Verformungen und weist auf die Entwicklung einer Scherflache
in einer Tiefe von etwa 3,5 bis 4,0 Metern unter der Geldndeoberflache hin. Diese Scher-
fliche befindet sichim Ubergangsbereich von quartiren Kiesen zu den wasserstauenden
tertidren Tonen.

4. Losungsansatz

Angesichts der festgestellten Schadensbilder wurden bauliche Mafdnahmen erforderlich,
um die dauerhafte Standsicherheit sicherzustellen. Diese Mafnahmen mussten die o.g.
Randbedingungen berticksichtigen und sowohl wahrend der Bauzeit als auch dauerhaft
nur geringfligige Auswirkungen auf die lokale Umwelt haben. Daher wurde im Rahmen
einer Vorplanung eine umfassende Analyse verschiedener Varianten durchgefiihrt, die zu
dem nachfolgend beschriebenen Losungskonzept fiihrte.

Das Losungskonzeptbestand aus zwei Hauptkomponenten: Zum einen wurde eine kon-
struktive Sicherung des Bahndamms mittels Mikropfahlen unterhalb der Bahnstrecke ge-
plant, um weitere Bewegungen zu verhindern oder zu reduzieren. Zum anderen war der
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Einbauvon gleisparallelen Rigolen oberhalb und unterhalb des Bahndamms vorgesehen,
um Oberflachen- und Sickerwasser effizient abzufangen.

4.1 Boschungssicherung

Die Planung zur Sicherung des Hangs sowohl oberhalb der Strafde am Bahndamm als auch
unterhalb der Straf3e an der Boschung zur Mangfall sah den Einsatzvon Mikropfahlen vor.
Die Nutzung dieser Pfahle zur Hangsicherungistein giangiges Verfahren, jedoch mussihr
grundlegendes Tragverhalten berticksichtigt werden, da Mikropfahle nur auf axiale Las-
ten bemessen werden diirfen, nicht fiir Schub- oder Biegungskrifte. Wenn eine potenzi-
elle Bruchfigur einen Pfahl durchquert, wird die stabilisierende Wirkung des Pfahls durch
eine in Achsrichtung wirkende Kraft berticksichtigt. Diese errechnet sich durch die Man-
telfliche des Mikropfahls, die auferhalb der Bruchfigur liegt, multipliziert mit der Man-
telreibung des umgebenden Bodens. Im Gegenzug muss diese im Mikropfahl auftretende
Zugkraft auch auf den Bruchkorper tibertragen werden. Falls die Lange des Mikropfahls
innerhalb der Bruchfigur hierfiir nichtausreicht, erfolgt typischerweise ein Kraftiibertrag
vom Pfahl auf die verwendete Oberflachensicherung, etwa durch eine Spritzbetonschale
oder eine Netzkonstruktion. Aufgrund der Umweltschutzauflagen musste jedoch diese
flachige Oberflachensicherung hier vermieden werden.

Daher wurden vergrofierte Kopfplatten der Mikropfahle bemessen, die einen Lasttiber-
trag der verbleibenden Pfahlkraft am Mikropfahlkopf lokal auf den Boden ermdoglichen.
Die maximale Pfahlkraft wurde mit25 kN festgelegt und sollte tiber die Kopfplatte mit 0,5
m x 0,5 m, und sofern erforderlich liber Keilplatten zum Winkelausgleich, auf den Boden
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Abbildung 5: Schematische Darstellung des Pfahlkopfes (nicht maf3stablich).
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libertragen werden (Abb. 5 und 6). Zu Nachweiszwecken war sicherzustellen, dass unter
der Kopfplatte ein Grundbruchversag- en ausgeschlossen werden konnte. In Anbetracht
des bindigen Bodens und der flachen Neigung der Boschung war kein oberflachennahes
Versagen zu erwarten, was eine weitere Oberflachensicherung tiberfliissig machte.

Um den Korrosionsschutz der Mikropfahle sicherzustellen, wurden die Kopf- und Keil-
platten sowie die Anker- und Verlegekomponenten werkseitig verzinkt, ahnlich wie bei
riickverhiangten Ubernetzungen. Die Wahl der Mikropfihle fiel auf SN-Anker, da diese im
Gegensatz zu Selbstbohrankern mithilfe eines verrohrten Verfahrens und Luftspiilung
hergestellt werden kénnen. Dieser zusatzliche Aufwand war gerechtfertigt, denn die Ver-
rohrung mit Luftspiilung stiitzt das Bohrloch, ohne dass eine Zementspiilung erforderlich
ist, und vermeidet Verschmutzungen am Hang. Die Stabilitdt des Bohrlochs

ermoglichte dariiber hinaus die Installation der Mikropfahle wahrend des laufenden Be-
triebs. Obwohl Wasserspulung aus umwelttechnischen Griinden moglich gewesen ware,
wurde diese Option ausgeschlossen, um eine zusatzliche Destabilisierung des Hangs
durch Wassereintritt zu vermeiden.

Das Pfahlraster wurde so optimiert, dass moglichst wenige Pfihle benotigt werden, um
den 6kologischen Eingriff zu minimieren, gleichzeitig aber sicherzustellen, dass die von
der Kopfplatte iibertragene Last nicht 25 kN iiberschreitet. Die in Kapitel 3.4 beschriebe-
nen tief liegenden Bruchfiguren wurden in den Berechnungen zur globalen Standsicher-
heit im Grenzzustand GEO-3 als entscheidend bestatigt. Um diese groféen Bruchkoérper
mithilfe von Mikropfahlen abzustiitzen, sind etwa 18 Meter lange Mikropfahle notwendig.
Unmittelbar unterhalb der Strafde sind zudem zwei Reihen von etwa 9 Meter langen Mik-
ropfahlen vorgesehen, um ein lokales Versagen an dieser Stelle zu verhindern. Der hori-
zontale Abstand der Pfiahle betragt 1,75 Meter. Die vertikalen Abstdnde sind konsistent
auf 1,0 m oberhalb bzw. 1,25 m unterhalb der Straf3e festgelegt. Die Pfahlképfe werden
etwa 20 Zentimeter unter der Geldndeoberfliche unter dem Oberboden eingefiigt
(Abb.6). Nach der Herstellung der Ankerkopfe sollen diese mit dem zwischengelagerten
Oberboden abgedeckt werden, sodass die Mafdnahme letztlich keine sichtbaren Spuren
hinterlasst.

Da die Mikropfahle nicht zur oberflichennahen Sicherung gedachtwaren, konnte eine ho-
rizontale Abweichung von maximal 0,5 Meter zugelassen werden, um die Ansatzpunkte
der Mikropfahle an ortliche Gegebenheiten anzupassen.Zum Baubeginn befanden sich im
Bereich der Bahnbdschung oberhalb der Strafde keine Baume. Unterhalb der Strafie je-
doch gab es schiitzenswerten Buchenwald. Hier wurden die Ansatzpunkte der Mikro-
pfahle wahrend einer Begehung durch Statiker, Vermesser und Umweltplanung -
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Abbildung 6: Eingebaute Mikropfahle mit Kopfplatte.

gemeinsam eingemessen und angepasst, um Baumfallungen weitestgehend zu minimie-
ren. Besondere Aufmerksamkeitlagauf der Erhaltung dlterer Buchen, wobei ausgeschlos-
sen werden konnte, dass Hohlenbdume betroffen sind. Die Erstellung der Mikropfahle
bzw. die Andienung ihrer Herstellung im unteren Hangbereich zwischen Strafie und
Mangfall sollte moglichst von Arbeitsbiihnen oder Schreitbaggern von der Strafe aus er-
folgen (Abb. 7).

4.2 Entwasserung

Die Standsicherheit der Boschung konnte dauerhaft durch den Einbau der Mikropfahle
allein nicht gewahrleistet werden. Allen Projektbeteiligten war klar, dass Mikropfahle le-
diglich die Symptome der beschriebenen Schadensbilder behebenbzw. minimierenkonn-
ten, nicht aber deren Ursachen. Als zweites Element der Béschungssicherung wurde da-
her eine Tiefenentwdsserung mittels Rigolen geplant, die gezielt im Bereich des Wasser-
aufstaus auf Schichtgrenzen angeordnet wurde, basierend auf den umfangreichen voran-
gegangenen Erkundungen.
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Abbildung 7: Einbau Mikropfahle von der Straf3e aus.

Die erste Rigole wurde 6stlich, links der Gleise, bis zu einer Tiefe von etwa 5,5 Metern
unterhalb der Gelandeoberflache vorgesehen. Mit etwa 30 Metern Lange erstrecktsiesich
iiber den Abschnitt bei Kilometer 11,840, genau dort, wo die gréfsten Verformungen des
Gleises und der Inklinometersowie eine starke Vernassungszone festgestellt wurden. Die
Tiefe der Rigole wurde so gewahlt, dass sie die Schicht der tertiaren Schluffe und Tone
erreicht. Diese Schicht weist eine sehr geringe Durchlassigkeit auf, wodurch das norddst-
lich zustromende Wasser am Eindringen in den Bahndamm gehindert und in der Rigole
gebunden wird. Aufdiese Weise konnte der Wasserstand bei den Standsicherheitsberech-
nungen auf die Sohle der Rigole abgesenkt werden, was in Kombination mit den Mikro-
pfahlen gemafi Kapitel 4.1 die Boschungsstabilitat sicherstellte.

Um den Wasserzufluss zu blockieren, werden die Rigolen vollstdndig mit Naturstein-
schotter ohne Feinanteile verfiillt und mit Vlies umhiillt. In der Sohlenebene der Rigole
wird ein Vollsickerrohr mit geringer Neigung verlegt. Die Rigole sollte unter dem Schutz
eines Systemverbaus erstellt werden, der mit dem Fortschritt der Verfiillung sukzessive
zuriickgezogen werden kann. Dabei ist zu beachten, dass durch die Einbringtechnik eines
Systemverbaus gewisse Verformungen des Bodens entstehen, weswegen die Rigole
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aufderhalb des Druckbereichs des Gleises geplant wurde, damit die Arbeiten parallel zum
Bahnbetrieb erfolgen konnen. Das in der Rigole gesammelte Wasser wird durch eine neu
verlegte Rohrleitung durch den Bahndamm und unter der Strafde hindurchgefiihrt, um
schliefdlich in einem offenen Gerinne der Mangfall am Béschungsfufd als Vorfluter zuge-
filhrt zu werden.

Eine zweite Rigole wurde zwischen Gleis und Strafde bei Kilometer 11,780 geplant, dort
wo die zweite grofie Verndssungszone im Projektgebiet lokalisiert wurde (Abb. 3). Die
grundlegende Bauweiseistidentisch,aber in diesem Bereich gentigt eine Rigolentiefe von
1,5 Metern, da die wasserstauende Schicht der bindigen quartaren Ablagerungen nur
nahe der Oberfliche vorkommt.Die Entwasserungsleitungder Rigole wird am nérdlichen
Ende an einen Sammelschacht angeschlossen, in den auch ein neu zu errichtendes Kaska-
denbauwerk miindet, das am bestehenden, aber unzureichend gefassten Durchlass (s.o.)
bei Kilometer 11,764 angeschlossen wird. Von diesem Schacht aus wird das gesammelte
Wasser ebenfalls unter der Strafde hindurchgeleitet und anschlief3end {iber ein offenes
Gerinne der Mangfall zugefiihrt. Um zu verhindern, dass die am Ubergang von geschlos-
sener zu offener Wasserfiihrung gelegene Wirbelkammereine Gefahr fiir Amphibienoder
andere Kleintiere darstellt, wurde ein Kopfstiick mit Riickstauklappe eingeplant.

5. Fazit

Die Lage des Projektgebiets in einem Naturschutzgebiet oberhalb der Mangfall stellte be-
sondere Herausforderungen bei der Planung und Durchfiihrung der Bauarbeiten dar. Es
wurde ein umfassendes Hangsicherungskonzept entwickelt, das nicht nur die sichtbaren
Symptome der messbaren Rutschbewegungen adressiert, sondern gezielt die Ursachen,
wie die Bodendurchfeuchtung und den tieferliegenden Wasseraufstau, angeht.

Das Wasser, das in tiefen Rigolen gesammelt wird, wird zundchst durch unterirdische
Rohrleitungen und anschliefiend tiber eine Raubettsohle zur Mangfall geleitet. Dariiber
hinaus wurde der Einbau von tiefen Mikropfahlen vorgesehen, die den Rutschhorizont
durchdringen und die langfristige Stabilitdt des Hangs sichern sollen. Auf herkdmmliche
Oberflichensicherungen wie Spritzbetonschalen oder Ubernetzungen wurde verzichtet,
da diese den Naturschutzvorgaben nicht entsprochen hatten. Stattdessen wurde ein in-
novativer Ansatzmit vergrofierten Pfahlkopfplatten gewahlt, der eine flachige Lastvertei-
lung ermdéglicht und sich natiirlich in die Umgebung integriert.
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Zusammenfassung

Die Bauweise von Stiitzkonstruktionen aus geokunststoff-bewehrter Erde (KBE) wird seit
Jahrzehnten weltweit erfolgreich ausgefiihrt. Insbesondere in den Nachbarlandern
Deutschlands werden KBE-Konstruktionen auch als dauerhafte Briickenwiderlager ein-
gesetzt. In Deutschland wurden bislang im Wesentlichen temporare Briickenwiderlager
fiir Behelfsbriicken o. A. errichtet und nach einer kiirzeren Betriebsdauer wieder zuriick-
gebaut. Auf Grundlage eines Pilotprojektes, das im Jahr 2019 realisiert wurde, wurden
mittlerweile mehrere Dauerbauwerke im Bundesfernstrafiennetz und fiir die Straf3en-
bauverwaltungen umgesetzt. Antrieb hierfiir ist das Streben des BMV, im Hinblick auf die
derzeitige Altersstrukturder Briickenbauwerke in Deutschland, die ausstehenden Ersatz-
neubauten durch innovative Bauweisen zu beschleunigen. Der vorliegende Beitrag fasst
die besonderen Erkenntnisse des Pilotprojektes zusammen und bietet einen Uberblick
tiber die Erfahrungen mit den an das Pilotprojekt angelehnten Bauwerken in Deutschland
sowie die aktuelle Fortschreibung des Regelwerkes.

1. Veranlassung

Die aktuelle Briickenstatistik der Bundesanstalt fiir Strafden- und Verkehrswesen (BASt)
zeigt, dass mehr als 4 % der rund 40.000 Briicken im Bundesfernstrafiennetz eine Zu-
standsnote zwischen 3,0 und 4,0 aufweisen (Bundesanstalt fiir Strafden- und Verkehrs-
wesen, 2025). Dies entspricht einem nicht ausreichenden (3,0-3,4) beziehungsweise un-
geniigenden Zustand (3,5-4,0). In den kommenden Jahren wird daher bei einer betracht-
lichen Anzahl von Bauwerken eine Instandsetzung oder - aus konstruktiven oder wirt-
schaftlichen Griinden - ein Ersatzneubau erforderlich sein. Um Bauzeiten zu verkiirzen
und die Beeintrachtigungen fiir Verkehrsteilnehmer moglichst gering zu halten, hat das
Bundesministerium fiir Verkehr (BMV) daher verschiedene Pilotprojekte initiiert.

Eine der Bauweisen, fiir die ein Pilotprojekt umgesetzt wurde, ist das Widerlager aus ge-
okunststoff-bewehrter Erde. Grund dafiir sind u. a. die damit erreichbaren verkiirzten
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Bauzeiten und Kosteneinsparungen, die aus einer weniger aufwendigen Baustellenein-
richtung, reduziertem Gerateeinsatz und geringerem Platzbedarf resultieren. Dartiber
hinaus bietet die Bauweise weitere Vorteile wie eine einfache Riickbarbarkeit und - im
Vergleich zu Widerlagerkonstruktionen in Massivbauweise - erhebliche CO2-Einsparun-
gendurch die Verwendung deutlich geringerer Mengen von Baustoffenmit einem starken
CO2-Footprint, etwa Stahlbeton.

2. Begriffsdefinition und Tragverhalten

Widerlager aus KBE werden definiertals Stiitzkonstruktionen aus KBE und einem darauf
abgesetzten Auflagerbalken, der zumeistin Ortbetonbauweise oder Halbfertigteilen aus-
gefiihrt wird. Sie stellen damit eine Sonderform der Stiitzkonstruktion dar.

Stiitzkonstruktionen und somit Widerlager aus KBE bestehen aus einer flichig eingebau-
ten Zugbewehrung aus Geogittern, dem umgebenden Bodenmaterial (Fiill- und Hinter-
fiillboden) sowie einer Frontverkleidung. Durch die Bewehrung erhalt der Fiillboden ein
anisotropes Materialverhalten, das wesentlich durch die Interaktionzwischen Boden und
Bewehrung bestimmt wird. Geokunststoffbewehrte Erdkorper weisen im Vergleich zu
Widerlagern in Massivbauweise ein duktiles Tragverhalten auf. Aufgrund der hohen in-
neren Festigkeit des entstehenden Verbundsystems aus Boden und Geogittern verhalt
sich die Konstruktion erdstatisch dhnlich wie ein monolithischer Kérper.

Um die Dauerhaftigkeitzu gewahrleistenund zum Schutz der KBE vor Anprall, Brand, UV -
Strahlung, biologischen Angriffen (z. B. durch Nagetiere) und Vandalismus hat eine Ver-
blendung der KBE durch Frontelemente, etwa Stahlbetonfertigteile, Gabionen o. A. zu er-
folgen. Bei Frontelementen von KBE-Korpern wird allgemein unterschieden zwischen
passiven Elementen, die keine statischen Funktion beim Lastabtrag des Briickenbau-
werks iibernehmen, und aktiven Elemente, die kraftschliissigmit der Bewehrung verbun-
den werden und somit Teil der Systemstatik werden. Einen Langsschnitt durch ein Wi-
derlager aus KBE einschlieflich der wesentlichen Systemkomponenten zeigt Abb. 1.
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Abbildung 1: Prinzipdarstellung eines Widerlagers aus KBE mit passivem Facing.

3. Pilotprojekt

Vor dem Hintergrund eines steigenden Erneuerungsbedarfsim Briickenbestand der Bun-
desfernstrafden wurde 2019 das Pilotprojekt ,Stokkumer Straf3e” umgesetzt. Es handelt
sich dabei um den Ersatzneubau der Uberfiihrung eines Wirtschaftsweges iiber die BAB
A3 bei Emmerich. Die im Bauwerk eingebaute Messtechnik bestdtigte die Eignung der
Bauweise fiir dauerhafte Briickenwiderlager. Das Pilotprojekt wurde im Jahr 2023 mit
dem Sonderpreis,Nachhaltiges Bauen“ des Deutschen Briickenbaupreises ausgezeichnet.

Als Besonderheitim Zuge des Monitorings des Bauwerks sind eine vertikale Probebelas-
tung mit Belastungsfahrzeugen sowie die Durchfiihrung von horizontalen Belastungsver-
suchen (Bremstests) zu erwahnen, die sehr selten ausgefiihrt werden, um das Verfor-
mungsverhalten des Briickenbauwerks auf den Widerlagern aus KBE zu untersuchen. Mit
insgesamtdrei Belastungsfahrzeugen wurde das mit der Messtechnik versehene Wider-
lager iiber 3 Stunden mit etwa 360 kN vertikal belastet. Dabei wurden vertikale Verfor-
mungen des Auflagerbalkens im unteren Millimeterbereich gemessen. Zusatzlich wurden
horizontale Belastungen mit einem beladenen Lkw durch Auffahren und Abbremsen auf
dem Uberbau von rd. 120 bis 140 kN aufgebracht. Das Verformungsverhalten des Uber-
baus und des Widerlagers (Festlagers) wurden mit einer zusatzlichen und redundanten
Messtechnik gemessen. Aus den v. g. horizontalen Belastungen resultierten Horizontal-
verformungen zwischen 0,1 mm und 0,3 mm.

Die wesentlichen Erkenntnisse zu dem Pilotprojekt sind ausfiihrlich in Placzek et al.
(2022) zusammengefasst und werden durch Placzek, Marzahn & Lehmann (2025) er-
ganzt.
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4. Weitere Dauerbauwerke in Deutschland

Nach dem Pilotprojekt kamen KBE-Widerlager in Deutschland zunédchst nach der Hoch-
wasserkatastrophe 2021 beim schnellen Ersatzneubaumehrerer Briicken tiber Gewasser
zum Einsatz,unter anderem ander L182 tiber den Swistbach,der L12 iiber den Vichtbach
und der B56 tiber die Erft. Durch die Kombinationausbewehrter Erde und Fertigteiliiber-
bauten konnten diese Bauwerke in kurzer Zeit errichtet werden; die Briicke iiber den
Swistbach wurde beispielsweise innerhalb von rund dreieinhalb Monaten fertiggestellt.

Im deutschen Autobahnnetz wurden zwei weitere Briickenbauwerke mit Widerlagern
aus KBE realisiert. Die KBE-Widerlager des Bauwerks Hochlarmarkstrafie der BAB A43
in Recklinghausen besitzen eine Grundflache von etwa 17,0 m x 10,0 m und eine Hohe
vonrund 6,0 m biszur Sauberkeitsschichtdes Auflagerbalkens.Sie wurden miteinaxialen
Geogitternin Umschlagbauweise hergestellt. Zur Erh6hung der Steifigkeitwurde der Fiill-
boden mit Bindemittel verbessert, weshalb ein alkalibestdandiges PVA -Geogitter mit einer
Nennzugfestigkeit von 400 kN /m eingesetzt wurde. Der Auflagerbalken und der Uberbau
wurden in Ortbetonbauweise beziehungsweise mit Stahlbeton-Halbfertigteilen herge-
stellt. Die KBE erhielt anschlief3end eine Verblendung aus Stahlbetonfertigteilen. Den
Bauzustand der KBE zu Beginn der Erdarbeiten (Einbau des Fiillbodens in der 2. Beweh-
rungslage) zeigt die Abb. 2.

Zur Uberwachung der Gebrauchstauglichkeit wurden Messmarken am Auflagerbalken
angebracht. Dabei wurden maximale Setzungen von etwa 2 cm gemessen, die liberwie-
gend unmittelbar nach dem Einbauder Halbfertigteile auftraten. Spatere Messungen zeig-
ten nur noch geringe Verformungen von 0 bis 5 mm, die deutlich unter den mittels FEM
prognostizierten Werten lagen. Die Abb. 3 zeigt den zeitlichen Verlauf der Setzungen des
Auflagerbalkens ab Auflegen der Stahlbeton-Halbfertigteile des Uberbaus jeweils an den
beiden Messpunkten an der Vorderkante des Auflagerbalkens bis zur letzten Folgemes-
sung im Februar 2026.

Fiir den 8-spurigen Ausbau der BAB 40 zwischen Duisburg Homberg und AS Duisburg
Hafen wurde das bislang zweite Bauwerk mit Widerlagern aus KBE im Autobahnnetz er-
stellt. Zudem wurde im Jahr 2025 der Ersatzneubau einer Briicke liber die DB Neckartal
in Rottweil mit KBE-Widerlagern umgesetzt.
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Abbildung 2: Aufbau der KBE fiir die Widerlager des BW Hochlarmarkstrafie der BAB A43

(Heitkamp UG).

53,185

53,180

53,175 —_— —

\\'///><:

53,160

Héhe [m NHN]

53,155

53,150

Aug. 22
Nov. 22
Feb. 23
Mai. 23
Aug. 23
Nov. 23
Feb. 24
Mai. 24
Aug. 24
Nov. 24
Feb. 25
Mai. 25
Aug. 25
Nov. 25
Feb. 26
Mai. 26

| —e—10-101 —e—10-102 —e—20-101 —.—20~102|

Abbildung 3: Setzungsverlauf des Auflagerbalkens am BW Hochlarmarkstrafie BAB A43.
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5. Aktueller Stand der Regelwerke und Ausblick

Mit der aktuellen Fassungder DIN 1076:2026-01 (2026) wurden Widerlager aus KBE un-
abhangig von ihrer sichtbaren Héhe unlangst als Ingenieurbauwerke eingefiihrt. Damit
einher gehen eine fachtechnische Prifung und Qualitdtskontrolle der Planung und Aus-
fihrung sowie regelmafdige Bauwerksprufungen.

Grundsatzlich ist die Bemessung von Stiitzkonstruktionen aus KBE mit den Empfehlun-
gen fiir den Entwurf und die Berechnung von Erdkérpern mit Bewehrungen aus Geo-
kunststoffen, EBGEO (2010), die Normencharakter aufweisen, méglich. Die darin aufge-
fiihrten Nachweisverfahren konnen auch auf Standsicherheitsnachweise von Briickenwi-
derlagern aus KBE libertragen werden. Nach EBGEO (2010) handelt es sich bei Widerla-
gern aus KBE mit einer Hohe der KBE von H = 2,0 m um Bauwerke der Geotechnischen
Kategorie GK 3.

Alle Standsicherheitsnachweise sind unter Berticksichtigungder DIN EN 1997-1:2014-03
(2014) und DIN 1054:2021-04 (2021) zu erstellen. Die Verformungen der KBE-Konstruk-
tion werden tiblicherweise zunachst anhand von Erfahrungswerten aus der EBGEO
(2010) sowieder DINEN 14475:2006-04 (2006) tiberschldglich ermittelt und die tatsach-
liche Gebrauchstauglichkeit der Konstruktion mittels FEM-Berechnungen bestatigt.

Erstmalsinder Fassungvon 08/2025 und aktuell inder ZTV-ING (2026) werden in einem
Dokument der obersten Bundesbehorde zusatzliche technische Vorgaben fiir die Planung
und Konstruktion, Bauausfiihrung sowie Uberwachung der Bauausfiihrung und Qualitits-
sicherung fiir die Errichtung von KBE-Widerlagern aufgefiihrt. Erginzend dazu werden
derzeit detailliertere Hinweise zur Planung fiir die Richtlinien fiir den Entwurf, die kon-
struktive Ausbildung und Ausstattung von Ingenieurbauten (RE-ING) erarbeitet und da-
rauf aufbauend zu einem spateren Zeitpunkt das Vorgehen bei der Bauliberwachung in
das Merkblatt M-BU-ING ergénzt. Die Veréffentlichung und Einfithrung der entsprechen-
den Abschnitte dieser Regelwerke ist fiir das Jahr 2027 vorgesehen.
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Erfahrung mit KBE als (temporare)
Baukonstruktion und Briickenwiderlager

Lars Vollmert, Naue GmbH & Co. KG, Espelkamp

Zusammenfassung

Geokunststoffbewehrte Erdbauwerke (KBE) sind durch eine hohe Duktilitat des monoli-
thischenKorpers, der aus lagenweise eingebrachten Bewehrungselementenund definier-
ten Erdstoffen besteht, gekennzeichnet. Durch eine Abstimmung der Eigenschaften der
Bewehrungslagen sowie der Erdstoffe kann die Eigensteifigkeit und Tragfahigkeit der
Konstruktionen gesteuert werden. Uber die reine Nutzung als Steilbéschung und Stiitz-
konstruktion hinaus wird KBE im europaischen Umfeld zunehmend fiir Briickenwiderla-
ger eingesetzt. Der geokunststoffbewehrte Erdkorper stellt dann das Widerlager selbst
dar, auf dem ein Betonfundamentals Trager der Briickenlager aufgesetzt wird. Zu beach-
ten sind neben den Werkstoffen und deren Interaktion der Bauprozess und die Wechsel-
wirkung der unterschiedlichen Baukdrper. Die Konstruktionsweise stellt damit eine Mi-
schung aus geotechnischen Verfahren und konstruktivem Ingenieurbau dar. Infolge der
Komplexitdt der geotechnischen Konstruktion im Zusammenspiel mit den lokal kon-
zentrierten Flachenlasten ergeben sich besondere Anforderungen an die Bemessung,
Prognose von Verformungen und die Robustheit der Konstruktion.

1. Einfiihrung

Geokunststoffbewehrte Steilbdschungen und Stiitzkonstruktionen sind als Verbundbau-
werke aus Erdstoffen und Bewehrungslagen aus Geokunststoffen anzusehen, deren tech-
nische Eigenschaften vorwiegend durch das Zusammenwirken dieser beiden Baustoffe
bestimmt werden. Der Verbundbaustofferreicht eine hohe Tragfahigkeit und kann daher
auch als Briickenwiderlager mit hohen Flachenpressungen der Auflagerbank eingesetzt
werden (Abb. 1).

Als Bewehrungslagen werden Geogitter eingesetzt, deren Eigenschaften auf das Zusam-
menwirken mit den vorzugsweise verwendeten nicht-bindigen Boden und die Begren-
zung von Verformungen abgestimmt sind. Abb. 2 zeigt die Zuordnung der nach EBGEO
(2010) definierten Begriffe fiir eine in horizontalen Lagen hergestellte geokunststoffbe-
wehrte Stiitzkonstruktion. Die Konstruktion ist gekennzeichnet durch den bewehrten
Erdkorper mit den drei wesentlichen Konstruktionselementen Fiillboden, Bewehrungs-
lagen und Frontausbildung. Vor dem Hintergrund der groflen Ahnlichkeit dieser
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Bauweisemitdem im M SASE (2010) geregelten Bauverfahren Bewehrte Erde wird sie als

Kunststoff-Bewehrte-Erde (KBE) bezeichnet.
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Abbildung 1: Anwendung eines Geokunststoff-Bewehrten-Erdkorpers (KBE) als Wider-
lager einer Behelfsbriicke (i-Lent, Ruimte voor de Waal, Niejmegen, Niederlande).
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Abbildung 2: Definition von grundlegenden Begriffen fiir geokunststoffbewehrte Stiitz-
konstruktionen (EBGEO, 2010).

Als wesentlicher Unterschied zum Bauverfahren Bewehrte Erde nach M SASE (2010), bei
dem einzeln verlegte Stahlbdnder und meist daran gekoppelte Frontelemente aus Beton
oder Stahl genutzt werden, ist bei einer KBE die flachige Anordnung der Bewehrung zu
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sehen. Der in der Bemessung ansetzbare Verbund der Bewehrung zum Fiillboden ist di-
rekt von der Uberlagerungsspannung abhingig und kann in definierten Versuchen ermit-
telt und beschrieben werden. Bei allen Konstruktionsformen wird die Festigkeit der Be-
wehrungselemente als haltende Kraft angesetzt, wenn ein Bewehrungselement im Rah-
men der Bauteilbemessung durch eine potenzielle Bruchfuge bzw. einen potenziellen
Bruchmechanismus geschnitten wird, Abb. 2. Ist der Materialwiderstand einer Beweh-
rungslage grofder als der Herausziehwiderstand der Bewehrungslage aus dem aktiven
oder dem passiven Bereich, kann der Herausziehwiderstand mafdgebend werden; es sind
daher immer alle drei Versagensmechanismen zu betrachten, fiir jede geschnittene Be-
wehrungslage flir den jeweiligen Schnittpunkt zu berechnen und jeweils der geringste
Widerstand der einzelnen geschnittenen Bewehrungslagen summarisch zu berticksichti-
gen.

Im Unterschied zu z. B. Stahlbetonwinkelstiitzen oder freistehenden Spundwanden, bei
denen die Beanspruchungen infolge Erddruck aus dem Hinterfillbereich durch eine sehr
hohe Biegesteifigkeitaufgenommenwerden miissen, weisen geokunststoffbewehrte Erd-
korper eine hohe innere Strukturfestigkeitauf und wirken monolithisch. Durch die Viel-
zahl an Bewehrungselementen und die Moglichkeit, infolge der Interaktion Boden/Geo-
kunststoff Spannungen durch Verformungen umzulagern, ist ein inneres Strukturversa-
gen bei sachgerechter Dimensionierung erst bei sehr grofden Verformungen zu erreichen.
Uberbeanspruchungen fithren daher zunichst zu iibergrof3en Verformungen, die die Ge-
brauchstauglichkeit einschranken und im ungiinstigsten Fall ein Versagen friihzeitig an-
kiindigen. Die hohe Duktilitat der Konstruktionist daher ein weiteres charakteristisches
Merkmal der Bauweise, sodass sie international in Erdbebengebieten und auf verformba-
ren Untergriinden bevorzugt angewendet wird.

2. Entwicklung der Bauweise in Deutschland

2.1 Praktische Erfahrungen

Mit der Entwicklung polymerbasierter Textilienin den 1960er Jahren wurden diese auf-
grund ihrer sehr guten technischen Eigenschaften wie Bestandigkeit und hohe Zugfestig-
keit erstmals in Anwendungen des Erdbaus zur Verbesserung der Tragfahigkeit von Ver-
kehrswegekonstruktionen und als Trenn- und Filterlagen eingesetzt. Bereits mit Beginn
der Achtzigerjahre (1981) wurde die vermutlich erste geotextilbewehrte Stiitzkonstruk-
tion in Deutschland errichtet und 1983 die erste Vorschrift mit Berechnungsgrundlagen
fir den Bau von Steilb6schungen entwickelt (Lieberenz & Magel, 2012).
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Grundlagenuntersuchungen z. B. von Krieger & Thamm (1988) an grofdmafidstdblichen
Modellen und die Aus- und Bewertung von Feldmessungen z. B. unter Eisenbahnver-
kehrslasten (Jas, 1992) zur Verifizierung von Berechnungsverfahren fithrten zur Verbrei-
tung der Anwendung und Akzeptanz fiir komplexe und dauerhafte Konstruktionen. Die
Bandbreite reicht dabei im Verlauf der letzten dreieinhalb Jahrzehnte von Stiitzkonstruk-
tionen bei Autobahnprojekten (Stiegler & Floss, 1999) bis zu 25 m hohen Stiitzkonstruk-
tionen, bei denen aufgrund der sehr guten Bestandigkeit der Geogitter Fiillstoffe mit um-
weltrelevanten Inhaltsstoffen eingesetzt werden konnen (Greve et al,, 2007).

Die Anwendung und Bemessung geokunststoffbewehrter Steilb6schungen und Stiitzkon-
struktionen entsprichtz. B. im Bereich der Bundesfernstraf3en durch die Einfiihrung von
Technischen Lieferbedingungen TL GeoK E StB (2005) mit Checklisten und Merkblatt,
erstmals 1994, aktuell iiberarbeitet mit Fassung 2016 (M Geok E, 2016), sowie die Her-
ausgabe der EBGEO, erstmals in der Fassung von 1997 und aktuell in der Fassung 2010
(EBGEO, 2010) mit normativem Verweis durch DIN 1054 (2010), den anerkannten Re-
geln der Technik. Fir die Bemessung mit Bewehrungen aus Geokunststoffen sind tiber
den EC 7 und die DIN1054:2010 hinaus Teilsicherheitsbeiwerte notwendig, die fir
Deutschland in den EBGEO angegeben sind.

Eurocode 1
Einwirkungen

EC5S EC 6 1 ECT: | EC 8 EC9
DIN EN 1997-1 |
| Geotechnische |
| Bemessung I
l Nationaler Anhang: |
|
I DIN EN 1997-1/NA |
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Erganzende EAU ‘
Regelungen zu
DIN EN 19971 EAB ‘
DIN 4084:2009-1 N
Bagad EA-Pfahle ‘
Geldandebruch-
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| onxxxx |
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Abbildung 3: Einordnung der Empfehlungen fiir Bewehrungen mit Geokunststoffen
(EBGEO) mit normativem Verweis nach DIN 1054:2010.
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Konstruktionsformen fiir bewehrte Schiittkorper sind erganzend in der DIN EN 14475
(2006) beschrieben. Differenziert wird dort u. a. nach der Steifigkeit der Frontausbildung
in verformbare, bedingt verformbare und nicht verformbare Frontelemente, da diese ei-
nen Einfluss aufdas Verformungsverhalten ausiibt. Explizit genannt werden ebenfalls be-
wehrte Briickenwiderlager. In der Praxis findet die Bauweise insbesondere im Bereich
des Strafsenverkehrswegebaus Anwendung.

Die Erweiterung der Anwendung auf geokunststoffbewehrte Briickenwiderlager (Abb. 1)
findet die Konstruktionsform in Deutschland erstmals 2000 im Zuge eines Nebenangebo-
tes, bei dem auf die Tiefgriindung des Briickenwiderlagers verzichtet und der Widerla-
gerbalken stattdessenaufeiner KBE abgesetztwurde (Herold, 2001). Die in den Folgejah-
ren gesammelte Erfahrung mit KBE im Allgemeinen und Folgeprojekten wird von Herold
(2006, 2008) umfangreich dokumentiert und fallt positiv aus. Insbesondere im Hinblick
auf das Verformungsverhalten der Konstruktionen ist zu konstatieren, dass die Verfor-
mungen regelmaf3ig deutlich unter den Prognosewerten bleiben und auf einem fiir Erd-
bauwerke insgesamt sehr niedrigen Niveau liegen (Herold, 2007). Einen umfassenden
Uberblick zu Normen im Hinblick auf die Priifung und Zertifizierung von Geokunststoffen
als Baustein fiir die sichere Anwendung findet sich bei Magel (2014).

2.2 Grofdmaf3stibliche Modellversuche zu Verformungen und
Robustheit in Deutschland

Grundsatzlich sind geokunststoffbewehrte Briickenwiderlager als Stiitzkonstruktion an-
zusehen, auf denen ggf. hohe Flachenlasten aufgebracht werden. Die Erfahrungen mit ge-
okunststoffbewehrten Stiitzkonstruktionen kénnen, da die Beanspruchung auf die Kon-
struktion vorwiegend ruhender Natur ist, auch theoretisch auf Briickenwiderlager tiber-
tragen werden. Allerdings ist beim Nachweis der inneren Standsicherheit (vgl. Abschn. 3)
das Verhaltnis der Flachenpressung auf der Oberflache der Konstruktion cq zu den Span-
nungen aus dem Eigengewicht der Konstruktionan der Sohle der Konstruktion o sehr
viel ungiinstiger, als es fiir tibliche Steilbéschungen der Fall ist. Fiir ein Widerlager mit
einer Hohe von 5 m bei einer Wichte der Konstruktion von 21 kN/m?und einer Flichen-
pressung unter der Widerlagerbank von z. B. 64 = 300 kPa ergibt sich ein Verhédltniswert
von oq / o6 = 300 kPa / (5 m * 21 kN/m?) = 2,85. Bei Steilbéschungen ergibt sich die Be-
anspruchung der Bewehrungselemente vorwiegend aus dem Eigengewicht des Fiillbo-
dens und im Verhaltnis dazu geringen Verkehrslasten aus Straflenverkehr oder aufge-
setzten Boschungen. Der Verhaltniswert 64 / ocliegt dabei selbst im ungtinstigen Fall ei-
ner nur 2,5 m hohen KBE und einer Verkehrslast von 50 kPa bei 64 / 66 < 1,0.
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Zur Klarung, inwieweit die Erfahrungswerte iibertragbar sind, wurden z. B. von Krieger
& Thamm (1988), Zanzinger & Gartung (1992), Bussert (2006) und umfangreich von
Pachomowetal. (2007), vgl. Abb. 4 und Abb. 5, ausgewertetu. a. durch Ahmadi & Bezuijen
(2016), Grofdversuche an Stiitzkonstruktionen mit hohen Auflasten im unmittelbaren
Frontbereich durchgefiihrt. Eine Zusammenstellungund Bewertung wird von Vollmert et
al. (2017) gegeben.

Allen Untersuchungen gemeinist dabei, dass eine KBE weitgehend monolithisch reagiert,
d. h. die lagenweise angeordnete Bewehrung und der Fiillboden bilden im Hinblick auf
Steifigkeit und (Scher-)Festigkeit einen Verbundwerkstoff, dessen Eigenschaften vorwie-
gend durch die Eigenschaften dieser beiden Baustoffe und die Interaktion gebildet wer-
den (Ruiken, 2009, 2013). Besondere Beanspruchungen wie Brand oder Anprall im Front-
bereich wirken sich auf die Frontverkleidung aus, die daher revisionierbar ausgefiihrt
sein sollte. Die statisch tragende Konstruktion bleibt weitgehend unbeeinflusst bzw. wird
durch die angesetzten Teilsicherheiten ausreichend abgedeckt (Abb. 6).
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Abbildung 4: Versuchsaufbau der Grofdversuche an der BTU Cottbus und Verteilung der
aktivierten Zugkrafte entlang der Bewehrung mit starrer Frontkonstruktion (Pachomow
etal, 2007).
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Abbildung 5: Ergebnisse direkt vergleichbarer Grof3versuche mit nicht verformbarer
und bedingt verformbarer Frontausbildung und Bewehrungen unterschiedlicher Struk-
tur und Dehnsteifigkeit (Pachomow et al., 2007).
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Abbildung 6: Einfluss der Brandeinwirkung auf die Restfestigkeit der Geokunststoff-be-
wehrung unmittelbar hinter der doppelwandigen Frontkonstruktion NAUE DW (Herold
& Vollmert, 2013).

2.3 Zulassungsbedingungen

Flir Geokunststoffe liegen anwendungsbezogene EhN vor (vgl. Madgel, 2014), nach denen
die Leistung z. B. fiir die Anwendung in Stiitzkonstruktionen (DIN EN 13251, 2014) er-
klart und damit das CE-Zeichen angebracht werden darf. Die Anwendung des Bauverfah-
rens einer geokunststoffbewehrten Stiitzkonstruktion erfordert im Geltungsbereich der
Bundesfernstraflen und im Verkehrswegebau der Lander, die sich den Regelungen des
Bundesverkehrsministeriums anschliefien, keine gesonderte Zulassung. Als mafdgebende
Bemessungsgrundlage wird die EBGEO durch die Technischen Baubestimmungen (MVV
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TB, Ausgabe 2023) verbindlich festgeschrieben. Fiir die erwartete Uberarbeitung der
EBGEO wird die Aufnahme erganzender Regelungen zur Bestandigkeitspriifung und Pro-
duktkontrolle erwartet, die sich an die Bedingungen der Bundesanstalt fiir Materialfor-
schung und -priifung aus dem Zulassungsverfahren anlehnen, die fiir Bewehrungen zum
Einsatzim Rahmen der Deponieverordnung erarbeitet wurden. Infolgedessen wurde die
Anforderung einer bauaufsichtlichen Zulassung fiir die eingesetzten Bewehrungen fallen
gelassen.

3. Nachweise

Die Zuordnung der KBE-Konstruktionen zu den Geotechnischen Kategorien (GK) erfolgt
gemafd EBGEO nach Tab. 1. Soweit sich nach DIN 1054 (2010) eine Einstufungin eine ho-
here Kategorie ergibt, ist diese grundsatzlich zu verwenden. Fiir die Nutzung einer KBE
als Briuckenwiderlager miteiner Bauhohe H > 2,0 m ist verbindlich die Geotechnische Ka-
tegorie 3 anzusetzen.

Tabelle 1: Zuordnung von KBE-Konstruktionen zur Geotechnischen Kategorie gemaf3
EBGEO 2010

Geotechnische Kate-|Geotechnische Geotechnische Kate-
gorie 1 Kategorie 2 gorie 3

HohederKBE<3 m |3 m <HohederKBE<9 m |9 m <Hohe der KBE

Analog zu der in Abb. 2 gezeigten Bruchfuge ist nach EBGEO fiir alle anderen denkbaren
und kinematischmaglichen Bruchfugen der Nachweis gegen Bruch mit Schnittgréfienver-
fahren zu fiihren. Dabei sind auch Bruchmechanismen zu untersuchen, die Teile des Bau-
werks schneiden und den umgebenden Baugrund miteinbeziehen. Die Zuordnung zu den
entsprechenden Grenzzustanden istin den EBGEO explizit geregelt. Ergdnzend sind fiir
das monolithische Bauwerk Nachweise analog zu konventionellen Stiitzkonstruktionen
zu fiihren. Abb. 7 gibt einen Uberblick iiber die zu fiihrenden Nachweise fiir den Grenzzu-
stand der Tragfahigkeit.

Der Erddruck innerhalb einer potenziellen Schnittfliche bzw. Bruchfuge ist indifferent
und kann mit Schnittgroéf3enverfahren nicht eindeutig bestimmt werden. Da die Beweh-
rungselemente aus Kunststoff eine geringere Dehnsteifigkeit aufweisen als z. B. Beweh-
rungslagen aus Stahl, konnen sich wahrend der Herstellung des bewehrten Erdkorpers
geringe Verformungen einstellen, die jedoch giinstig wirkend die Mobilisierung des akti-
ven Erddrucks erlauben.
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Abbildung 7: Nachweise fiir den Grenzzustand der Tragfahigkeit (GZ 1 / ULS) (Abb. 7a.
bis g.) und der Gebrauchstauglichkeit (GZ 2 / SLS) (Abb. 7h.) nach EBGEO (2010).

Die Summe der Beanspruchungen nimmt daher gegeniiber dem Erdruhedruck ab. Die
Verteilung des aktiven Erddrucks iiber die Hohe der potenziellen Bruchfuge entspricht
allerdings nicht der des klassischen aktiven Erddrucks nach COULOMB, da die grundle-
genden Annahmen, insbesondere die Verschiebungsbedingungen, nicht der Erddruckthe-
orie entsprechen. In den EBGEO werden daher keine weiterfiihrenden Anforderungen
hinsichtlich der Verteilung von Erddruckkraften auf einzelne Bewehrungslagen gestellt.

Anders gehen die nationalen Normen in Frankreich, den Niederlanden und England mit
dem Erdruckansatz um. Da diese Lander nicht zwischen der Bemessung mit lagenweise
flachig verlegten Geokunststoffen und praktisch punktuell eingebrachten Stahlbandern
unterscheiden und letztere zum einen ein geringeres Potential aufweisen, Spannungen
durch Verformungen umzulagern, und zum anderen durch die punktuelle Anordnung
eine Verbundwirkung nur untergeordnet angenommen werden kann, muss hier mit dem
vollen aktiven Erddruck und im Kopfbereich der Konstruktionen z. B. mit einem um den
Faktor 1,6 erhohten aktiven Erddruck gerechnet werden (NF P94-270, 2009). Diese
Erddruckverteilung wird fiir eine fiktive Linie der starksten Beanspruchung abschnitts-
weise den einzelnen Bewehrungslagen zugeschlagen und muss durch diese aufgenom-
men werden konnen. In diesen Verfahren wird die Verbundwirkung eines geokunststoft-
bewehrten Erdkorpers daher nicht berticksichtigt, sie dhneln und gleichen zum Teil den
Bemessungsverfahren fiir mit Stahlbdndern bewehrte Erdkérper (M SASE, 2010).

Fiir die Ermittlung der Schnittkrifte im Ubergang zur Frontausbildung wurden anhand
von Messungenund numerischen Berechnungen Spannungsverteilungen in Abhangigkeit
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der Steifigkeit der Frontausbildung ermittelt (Pachomow et al., 2007), die in den EBGEO
vereinfachend durch Erddruckverteilungen auf Basis des aktiven Erddrucks angegeben
werden. Je nach Steifigkeit der Frontkonstruktion ergibt sich eine Erddruckfigur zwi-
schen 0,5 und 1,0 des aktiven Erddrucks. Im Kopfbereich ist mindestens der Verdich-
tungserddruck zu berticksichtigen. Auch in diesem Teilnachweis ergeben sich Abwei-
chungen gegeniiber einigen europdischen Nachweisverfahren, z. B. NF P94-270 (2009).
Dieselassen zwar ebenfalls eine Abminderung der Anschlussfestigkeitenzu, miteiner Ab-
minderung auf 75 % des aktiven Erddrucks fiir flexible Frontausbildungen allerdings in
geringerer GrofRenordnung als nach EBGEO mit 50 % des aktiven Erddrucks. Auch hier
ist nach Auffassung des Autors ursdchlich, dass nicht zwischen den unterschiedlichen
Konstruktionsformen (KBE gegentiber mit Stahlbdndern bewehrter Erde und Vernage-
lungen) mit unterschiedlichem Verbundverhalten differenziert wird.

Die Verbundwirkung zwischen Fiillboden und Geokunststoff kann das Verformungsver-
halten signifikant beeinflussen (Ruiken & Ziegler, 2009). Es kann davon ausgegangen
werden, dass das entstehende Verbundmaterial (Ruiken, 2013) deutlich geringere Ver-
formungen zeigt als sich allein aus dem Spannungs-Dehnungs-Verhalten der Geokunst-
stoffe und des Fiillbodens ergeben wiirde. Verformungsprognosen, die aus Schnittgro-
3enverfahren abgeleitet werden, und aus FEM-Berechnungen, liefern daher im Regelfall
stark konservative Aussagen. Letztere ist zwar ohne vorherige Kalibrierung nicht zur An-
gabe absoluter Verformungen geeignet, liefert aber nach Erfahrungen des Verfassers fiir
die praktische Anwendung ausreichend genaue Ergebnisse zur Bewertung der Baupha-
sen und Verformungsdifferenzen und kann daher in Kombination mit Verformungskon-
trollen in der Bauphase (GK 3) zum Nachweis des GZ 2 angewendet werden.

Die Setzungen des Untergrundes sind nach DIN 1054, Abschnitt7.6.3, zu ermitteln, wobei
die KBE als schlaffe Last angenommen werden kann. Eine KBE-Konstruktion ist dabei in
dem Sinne vorteilhaft, dass sie selbst setzungsunempfindlich ist. Setzungsunterschiede
konnen in der Regel durch Zerrungen im Fiillboden und Spannungsumlagerungen in den
Bewehrungslagen aufgenommen werden. Die zuldssigen Setzungen an der Griindungs-
sohle sind dabei haufig auf rd. 20 mm begrenzt (Herold, 2017 und Leppla & Paninski,
2026). Die Setzungsdifferenzen liegen erfahrungsgemafs bei rd. 20 % bis max. 50 % der
Gesamtsetzungen und sind fiir die Briickenkonstruktion im Regelfall vertraglich.

Soweit Geogitter werkseitig oder bauseitigin Beton eingebunden werden, ist der Nach-
weis der Bestdndigkeit und der Verbundfestigkeit unter Berticksichtigung der konstruk-
tiven Ausbildung zu fiihren. Fiir einzelne Produktgruppen aus monolithischen und ober-
flaichenstrukturierten Flachstdben aus Polyester (PES) und Filament-Geogittern aus Po-
lyvinylalkohol (PVA) liegen entsprechende Systemuntersuchungenund Nachweise insbe-
sondere fiir die erhohten pH-Werte vor. Schutzummantelungen diirfen bei derartigen
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Untersuchungen nicht gilinstig wirkend herangezogen werden, da Verletzungen der
Schutzummantelungen und offene Schnittflanken Angriffsflichen bieten. Bei der Verwen-
dung ausreichend tragfdhiger und frostsicherer Schiittmaterialien, im Wesentlichen
nichtbindige Biden mit guter Verdichtungsfahigkeit, kann und sollte auf den Einsatz von
Bindemittel schon vor dem Hintergrund der CO2-Bilanzierung und verminderten Riick-
baubarkeit verzichtet werden.

4. Konstruktion geokunststoffbewehrter
Briickenwiderlager

Anders als in Deutschland haben die Forschungsanstrengungen der letzten 30 Jahre, die
obenstehend nur exemplarisch und fragmentarisch wiedergegeben werden kénnen, und
die Erfahrungen mitder Bauartin der praktischen Umsetzungim Ausland zu einer breiten
Anwendung auch als Briickenwiderlager gefiihrt. Ebenfalls exemplarisch genannt wird
hier die britische Regelung BS 8006 (2010), in der bereits in der Fassung von 1995 expli-
zit Konstruktionsempfehlungen fiir die Anwendung als Briickenwiderlager gegeben wer-
den. Abb. 8 zeigt exemplarisch eine auf einer bewehrten Stiitzkonstruktion aufgesetzte
Widerlagerbank und einige wesentliche Konstruktionsempfehlungen. Sinngemaf3 sind
diese Empfehlungen im Beispiel Abb. 9 umgesetzt, wobei ein hochdurchlassiger Fiillbo-
den und eine hochdurchlassige Frontkonstruktion aus riickverhdangten Halbgabionen in
Kombination mit einer geschlossenen Asphaltdecke einen verringerten Anspruch an das
Dransystem stellt. Neben dem indirekten Hinweis zur Beachtung der Ausfithrungsreihen-
folge, die bereits in der Planungs- und Bemessungsphase definiert sein muss, istin Abb. 8
insbesondere die Anordnung einer hochverdichteten Schottertragschichtzur Begrenzung
lokaler Einstanzeffekte und die Entkoppelung der Widerlagerbank von den Frontelemen-
ten zu beachten.
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Abbildung 8: Entwurfshinweis nach BS 8006 (2010) zur Widerlagerkonstruktion.
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Abbildung 9: Beispiel einer Briickenauflagerung auf einer KBE (A23, Petite Forét, Valen-
ciennes, Frankreich).

4.1 Bauformen

Bedingt durch die verhdltnismafiig hohe Akzeptanz der Bauweise im europdischen Um-
feld und bedingt durch die Vielzahl an Infrastrukturprojekten mit Design-and-Build-Ver-
tragen hat sich eine grofRe Bandbreite an Bauformen entwickelt. Abb. 10 zeigt einen Uber-
blick tiber die Konstruktionsformen. Wahrend die KBE in den Varianten 10a. (vgl. auch
Abb. 11) und 10b. vorwiegend der Reduzierung der Kosten fiir die erforderliche Einfas-
sung der Anrampung durch den mehr oder weniger starken Entfall von Fliigelwanden
dientbzw. den Anteil der Biegebewehrung reduziert oder im Hinterfillbereich von integ-
ralen Briicken eingesetzt werden kann (Geieret al., 2017), kommen bei der Variante 10c.
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(Abb. 1,9, 14 bis 17) die Gesamtvorteile der Konstruktion zur Geltung. Zum einen entfal-
len Differenzsetzungen zwischen Auflagerkonstruktion und Anrampung praktisch ganz-
lich, sodass aufsetzungsvergleichmafdigende Bauteile verzichtet werden kann, zum ande-
ren werden hohe Kosten beim Bau und zum langfristigen Schutz der statisch tragenden
Stahlbetonkonstruktion mafdgeblich reduziert. Um Verformungseinfliisse aus dem Unter-
grund bei unzureichender Untergrundtragfahigkeit zu mindern oder zu vermeiden, sind
Kombinationen mit aufgestianderten Grindungspolstern moglich (10d.).
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i .
a. Widerlager mit KBE b. Kombiniertes Mischwiderlager

als Erddruckfanger
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c. ,Echtes” KBE-Widerlager mmmnmnm

d. KBE-Widerlagerin Kombiantion mit
einem aufgestandertem Griindungspolster

Abbildung 10: Bautypen von geokunststoffbewehrten Widerlagerkonstruktionen
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Abbildung 11: KBE als Permanentkonstruktion unter Eisenbahnverkehrslasten und als
innenliegender Erddruckfdanger hinter einem Briickenwiderlager (Utrecht, Niederlande).

4.2 Frontausbildung

Die Frontausbildung tibt einen - lokal auf den vorderen Bereich einer KBE begrenzten -
Einfluss auf das Gesamtverhalten einer KBE aus, da sie praktisch in den monolithischen
und weitgehend selbsttragenden KBE-Grundkorper riickverankert wird. Damit unter-
scheiden sich KBE-Konstruktionen maf3geblich von anderen aus dem Grundbau bekann-
ten Konstruktionen, bei denen eigensteife Bauteile wie Spundwéande, Tragerbohlwande
0. 4. durch mehrere Ankerlagen riickverankert werden. Da die KBE fiir den Fall, dass die
Bewehrungslagen im Frontbereich umgeschlagen werden, ein monolithisches Bauteil
darstellt, dient die Frontkonstruktion vorwiegend dem Schutz gegen Umwelteinfliisse
wie mechanischen Beschadigungen, Brand, Anprall und Witterung (Herold & Vollmert,
2013) und nimmt begrenzt Einfluss auf das Verformungsverhalten im vorderen Bereich
der KBE (Abschn. 2.2). Die Frontausbildung kann sehr unterschiedlich gestaltet und in
die Gesamtkonstruktion integriert werden.

Wird die Frontkonstruktion nachtraglich und weitgehend unabhédngig vom Bauprozess
des Grundkorpers aufgebaut, wird die Frontkonstruktionals passiv bezeichnet (Abb. 12a.
und 12c.). Die KBE wird hierbei zunachst unter Verwendung von wieder entfernten oder
im Bauwerk verbleibenden Hilfsschalungen errichtet und anschlief3end wird eine dauer-
hafte Frontkonstruktion angebracht. Nachtragliche Relativverschiebungen zwischen



Erfahrung mit KBE als (temporéare) Baukonstruktion und Briickenwiderlager 161

einer sehr steifen Frontkonstruktion und dem Fiillboden (z. B. aus Verdichtungssetzun-
gen oder Setzungen aus dem Untergrund, Abb. 16, kdnnen bei dieser Konstruktionsform
verhindert oder stark vermindert werden. Beispiele sind die nachtragliche Verblendung
mit Mauerwerk, punktuell befestigten Stahlmatten iiber die volle Bauwerkshéhe mit
Steinschiittung oder mit nachtraglich angebrachten Fertigteilelementen (Abb. 14).

Die Frontkonstruktion kann allerdings auch unmittelbar wahrend der Herstellung als
Schalung zur Herstellung der KBE genutzt werden. In diesem Fall (Abb. 12b. und 12d.)
wird zunachst die Frontkonstruktion aufgestellt und gegen diese lagenweise verdichtet.
Diese Bauform wird vorwiegend dann angewendet, wenn durch entsprechende Maf3nah-
men oder Randbedingungen Relativverschiebungen zwischen Frontkonstruktion und
Fiillboden vertraglich bleiben.

a. passive Betonpaneele b. aktive Betonpaneele

— 7

o =N

¢. passive doppelwandige d. aktive doppelwandige Front-
Frontausbildung ausbildung (Verwendung als
(nachtraglicher Anbau, Hilfsschalung wahrend der
nicht revisionierbar) Bauphase; revisionierbar)

Abbildung 12: Frontausbildungen fiir KBE-Widerlager.
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b. KBE nach der Verblendung mit Mauerwerk
(passive Frontverkleidung)

Abbildung: 13: Beispiel einer nachtraglichen Verblendung eines KBE-Briickenwiderla-
gers, passive Frontausbildung (Ecoduct Laarderhoogt, Laren, Niederlande).
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Abbildung 14: Kombination einer in Umschlagmethode konstruierten KBE mit einer seg-
mentweise hergestellten Frontkonstruktion als aktive doppelwandige Front-konstruk-
tion (A23, Petite Forét, Valenciennes, Frankreich).
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a. zur Sanierung vorbereitet b. nach Sanierung

Abbildung 15: Aktive doppelwandige Frontkonstruktion NAUE DW, partielle Sanierung
nach Fahrzeuganprall und Einfluss einer Brandeinwirkung (Herold & Vollmert, 2013).
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Wird die Frontkonstruktion abschnittsweise z. B. aus Gabionenkorben aufgebaut (Abb.
15), konnen nachtraglich einzelne Abschnitte der Frontkonstruktion nachgebessert oder
ausgewechselt werden (Revisionierbarkeit), soweit die Hinterseite der Konstruktionim
Bauwerk verbleibt bzw. das Bauwerk durch einen Umschlag der Geokunststoff-beweh-
rung gegen ein AusflieRen des Fiillbodens gesichertist (Abb. 15). Uber ein entsprechen-
des System berichten Herold & Vollmert (2013) und Wittek et al. (2011).

5. Projektbeispiel Boele Staal, Niederlande

Im Rahmen der Entwicklung von Bauteilen fiir KBE-Systeme wurde 2011 der Aufbau ei-
ner aktiven Bentonpaneele messtechnisch begleitet (Vollmert et al., 2013) und das Be-
messungsmodell rechnerisch tberpriift. In Weiterfithrung der Untersuchungen wurde
die Konstruktion nachlaufend mit einem Fundamentbalken analog zu den Untersuchun-
gen von Pachomow etal. (2007) belastet. Abb. 17 zeigt den Querschnitt der Konstruktion
und die Entwicklung der Dehnungen im Anschlussbereich der Betonpaneele, in die die
Geogitter zur spateren Riickverankerung in den KBE-Korper werkseitig eingebunden
wurden. Die Riickverankerung in den KBE-Korpererfolgt ausschliefdlich iiber horizontale
Einbindung tiberlappend zur statisch erforderlichen Bewehrung der KBE. Die Dehnungen
bleiben klein und liegen hinsichtlich einer Bemessung nach den Vorgaben der EBGEO auf
der sicheren Seite. Obwohl an der Oberfliche der KBE keine Schottertragschicht einge-
baut wurde und das Fundament unmittelbar auf OK Sand mit einem Abstand von nur
0,6 m hinter der Betonpaneele aufgesetzt wurde, blieben die horizontalen Verschiebun-
gen der Betonpaneele klein und erreichten einen Maximalwert von 11 mm (Abb. 18), wo-
bei ca. 40 % der Verschiebung als elastischer Anteil zu verzeichnen war.

Teile der gewonnenen Erfahrungen wurden u. a. in der Ausfiihrungsphase des Projektes
Ecoduct Boele Staal, Niederlande, eingebracht. Abb. 19 zeigt den Aufbau der Fertigteilbe-
tonelemente mit der einbetonierten Anschlussbewehrung. Der Fiillboden wurde unmit-
telbar hinter den Frontelementen eingebaut und verdichtet, wobei die statisch erforder-
liche Bewehrung des KBE-Korpers konstruktiv als Polsterbdschung zusatzlich umge-
schlagen wurde (Abb. 20). Da hierzu, soweit die Bewehrung nach statischen Gesichts-
punkten in die Paneele einbetoniert wird (vgl. Abb. 20, Querschnitt), keine statische Not-
wendigkeit besteht, kann auf den Umschlag analog zu Abb. 17 verzichtet werden.
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Abbildung 19: Aufbau einer Betonpaneele, aktive Frontkonstruktion (Boele Staal, Nie-
derlande).
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Abbildung 20: Querschnitt Widerlagerkonstruktion (Boele Staal, Niederlande) (Vollmert
etal, 2013).
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6. Schlussbemerkung

Aus den vorliegenden Grofdversuchen mit einem Spannungsverhéltnis 64 / 66 > 1,0 kann
geschlossen werden, dass die Konstruktionsform einer geokunststoffbewehrten Stiitz-
konstruktion zur verformungsarmen Aufnahme hoher Flachenpressungen und Funda-
mentlasten geeignet ist. Die Bewehrungsfiihrung sollte dabei durch geringe Lagenab-
stinde, hohe Dehnsteifigkeiten und hohe Struktursteifigkeiten der Geogitter gekenn-
zeichnet sein, um lokale Grundbriiche unter dem Fundamentbalken zu verhindern und
die Verformungen anforderungsgerecht zu begrenzen. Die Verankerungslange der Be-
wehrung sollte dabei unabhdngig von den rechnerischen statischen Anforderungen unter
dem Fundamentbalken hindurchlaufen, um die Verformungen zu vergleichmaf3igen und
Lateralverschiebungen im Kopfbereich zu vermeiden.

Die ausgefiihrten Projekte im europaischen Umfeld weisen praktisch identische klimati-
sche Bedingungen und Verkehrslasten auf, wie sie fiir Deutschland typisch sind. Es kann
daher der Schluss gezogen werden, dass die Konstruktion in der praktischen Anwendung
einen hohen Reifegrad entwickelt hat, der eine Ubertragung der Erfahrung auf deutsche
Verhaltnisse erlaubt. Die in Deutschland aus Forschungsergebnissen gewonnenen Erfah-
rungen haben dabei einen entscheidenden Beitrag geleistet. Umgekehrt konnen die Kon-
struktionshinweise und -erfahrungen aus dem europaischen Umfeld unter Berticksichti-
gung deutscher Regelwerke und Vertragsbedingungen iibertragen werden und sollten,
soweit erforderlich, in die Uberarbeitungen einflief3en.

Insbesondere unter Beachtung des erforderlichen Finanzmittel- und Ressourceneinsat-
zes ist zu erwarten, dass die Bauweise mafdgeblich zur Reduzierung derselben beitragen
kann. Fiir geokunststoffbewehrte Stiitzkonstruktionen liegen bereits exemplarisch di-
rekte Vergleiche bzgl. z. B. des Carbon-Footprint vor (Frischknecht & Wallbaum, 2013),
bei denen hohe Einsparraten erreicht werden konnen. Da ein Grofdteil der Beton-Gesamt-
massen einer Widerlagerkonstruktion auf die Widerlagerfliigel und ggf. eine mit Stiitz-
wanden versehene Anrampung entfallt, kann bei konsequenter Anwendung der Ent-
wurfsvorteile geokunststoffbewehrter Erdkérper ein mafdgeblicher Beitrag sowohl zur
Kostenersparnis als auch zur Ressourcenschonung und Umweltentlastung geleistet wer-
den.
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Die zweite Generation der Eurocodes -
Was andert sich fiir die Geotechnik?

Markus Herten, Bergische Universitdt Wuppertal, Wuppertal

Zusammenfassung

Mit der zweiten Generation der Eurocodes steht der europdischen Geotechnik ein tiber-
arbeitetes Normenwerk zur Verfiigung. Die Uberarbeitung verfolgt offiziell die Ziele einer
verbesserten Benutzerfreundlichkeit,eines hohen internationalen Konsenses sowie einer
fristgerechten Umsetzung. Wahrend die beiden letztgenannten Ziele erreicht wurden, zei-
gen sich aus Sicht der geotechnischen Praxis erhebliche Herausforderungen bei der prak-
tischen Anwendbarkeit und Ubersichtlichkeit des neuen Regelwerks. Der Eurocode 7
wurde grundlegend neu strukturiert und in die drei Teile Allgemeine Regeln
(EN1997 -1), Baugrundkenngrofden (EN 1997 -2) und Geotechnische Bauwerke
(EN 1997 -3) gegliedert. Erginzt wird dies durch Anderungen im Eurocode 0, Grundlagen
der Tragwerksplanung und Planung geotechnischer Bauwerke, der nunmehr auch im Na-
men die geotechnische Bemessung integriert und jetzt aus zwei Teilen, einem fiir Neu-
bauten und einem fiir die Bewertung von Bestandsbauten besteht. Der Beitrag gibt einen
kurzen Uberblick iiber die wesentlichen Neuerungen und erldutert neue Begriffe und
Nachweiskonzepte. Des Weiteren wird speziell auf die neuen Regelungen zu Bodenbe-
wehrungen und Bodenverbesserungen eingegangen.

1. Einleitung und Motivation

Mit dem Mandat M/515 der Europadischen Kommission aus dem Jahr 2012 wurde ein eu-
ropaweiter Normungsprozess zur Weiterentwicklung der Eurocodes gestartet.In zahlrei-
chen internationalen Projektgruppen erfolgte die Uberarbeitung samtlicher Eurocodes.
Der Abschluss der formalen Abstimmungen konnte im November 2025 fristgerecht er-
reicht werden, begleitet von einer hohen internationalen Zustimmung von 99,7 %. Damit
wurden zwei der vom Obmann des CEN/TC 250 Dr. Steve Denton formulierten, zentralen
Programmziele - Termintreue und internationaler Konsens - erfiillt. Als drittes, liberge-
ordnetes Ziel wurde von Beginn an die Verbesserung der Benutzerfreundlichkeit der Eu-
rocodes benannt. Dieses Ziel ist aus Sicht der geotechnischen Praxis jedoch nicht erreicht
worden. Die zweite Generation zeichnet sich vielmehr durch eine deutliche Zunahme an
Umfang, Komplexitat und Querverweisen aus. Die starkere formale Systematisierung, die
neue Terminologie sowie die enge Verzahnung mehrerer Normteile - insbesondere
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zwischen EC 0 und EC 7 - erschweren die Nutzung fiir planende Ingenieurinnen und In-
genieure und erhohen den Aufwand fiir eine normkonforme Bemessung.

Gerade fiir die Geotechnik stellt die zweite Generation einen Umbruch dar. Wahrend der
EC 7 in seiner ersten Generation eher eine Sammlung nationaler Bemessungskonzepte
war, versucht die zweite Generation, ein einheitliches europdisches Konzept zu formulie-
ren. Dies istzumindest fiir den Nachweis der Gesamtstandsicherheit und der Pfahltragfa-
higkeit gelungen. So wird die geotechnische Bemessung systematischin den Eurocode 0
integriert und erweitert ihren Anwendungsbereich. Vor dem Hintergrund zunehmender
Komplexitat der Bauvorhaben, des verstarkten Einsatzes numerischer Berechnungsver-
fahren, steigender Anforderungen an Nachhaltigkeit und Lebenszyklusbetrachtungen ist
ein leistungsfahiges, zugleich aber auch praktikabel anwendbares Regelwerk von zentra-
ler Bedeutung.

Der vorliegende Beitrag verfolgt das Ziel, die wesentlichen Neuerungen der zweiten Ge-
neration flir die geotechnische Praxis pragnant darzustellen, ihre Konsequenzen fiir Ent-
wurf, Bemessungund Ausfiihrung einzuordnen und Orientierungshilfenzu geben. Ziegler
(2025) widmet sich demselben Thema etwas ausfiihrlicher. Da die fiir die Anwendung
erforderlichen deutschen Regelungen - insbesondere die nationalen Anhange (NA) zu
den jeweiligen Teilen - noch nichtvorliegen und auch die deutschen Ubersetzungen aller
Teile des EC 7 noch nicht verdffentlichtsind, stellen diese Beitrage lediglich einen Arbeits-
stand dar. Da auch die englischen Fassungender Teile des EC 0 und des EC 7 aktuell iiber-
arbeitetwerden und fiir den Teil 1 des EC 0 noch kein Gesamtdokumentmitallen Anlagen
veroffentlicht ist, wird in diesem Beitrag auch auf ein detailliertes Referenzieren der Eu-
rocodes mit Verweis auf den Bearbeitungsstand vom Dezember 2025 verzichtet.

2. Uberblick iiber die zweite Generation der Eurocodes

Neben den oben beschriebenen Zielen sollten im Rahmen der Uberarbeitung, die in der
Praxis aufgefallenen Inkonsistenzen der ersten Generation beseitigt, die Normen starker
aufeinander abgestimmt und moderne Entwurfs- und Bemessungsmethoden - insbeson-
dere numerische Verfahren - systematisch integriert werden. Eine wesentliche struktu-
relle Anderung betrifft EN 1990, Eurocode 0 - Grundlagen der Tragwerksplanung und
Planung geotechnischer Bauwerke, der jetzt im Namen auch die geotechnische Bemes-
sung umfasst. Der neue EC O istin Teil 1: Neubautenund Teil 2: Bewertung von Bestands-
bauten gegliedert und definiert die Begriffe der Sicherheit, Gebrauchstauglichkeit, Ro-
bustheit und Dauerhaftigkeit.

Zentrale Bedeutung kommenim neuen EC 0 den Verification Cases (VC1 bis VC4) zu, mit
denen fiir die permanente und temporare Bemessungssituationen, die anzusetzenden
Teilsicherheitsbeiwerte sowie die Art der Faktorisierung der Einwirkungen und Bean-
spruchungen festgelegt werden. Dieses System ersetzt einen Teil der bisher bekannten
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Design Approaches der ersten Generation, welche aber zusatzlich Regelungen zu den Wi-
derstinden enthielten. Parallel dazu wurden samtliche material- und fachbezogenen Eu-
rocodes (EC 2 bis EC 7) angepasst. Fiir die Geotechnik ist diese Entwicklung von beson-
derer Bedeutung, da zahlreiche Nachweise - etwa bei Stiitzkonstruktionen, Griindungen
oder Baugruben - eine enge Wechselwirkung zwischen Baugrund, Tragwerk und Einwir-
kungen bzw. Beanspruchungen aufweisen.

3. Neuerungen im Eurocode 7

3.1 Neue Struktur des Eurocode 7

Der EN 1997, Eurocode 7 - Entwurf, Berechnung und Bemessung in der Geotechnik
wurde in der zweiten Generation grundlegend neu gegliedert und besteht nun aus drei
Normteilen:

e EN 1997 -1: Allgemeine Regeln
e EN 1997-2: Baugrundkenngrofien
e EN 1997-3: Geotechnische Bauwerke

Wahrend in der ersten Generation nahezu alle bemessungsrelevanten Regelungen in
EN 1997-1 enthalten waren, erfolgt nun eine funktionale Trennung: Teil 1 enthalt die all-
gemeinen sicherheitstechnischen und methodischen Grundlagen, Teil 2 beschreibt die
Ableitung der mafdgebenden Baugrundkenngrofien, und Teil 3 behandelt die einzelnen
geotechnischen Bauwerke mit ihren spezifischen Nachweisen (Abb. 1). Erwdhnenswert
ist auch, dass neben dem Boden als Baugrund verstarkt der Fels berticksichtigt wird.
Der neue Teil 3 weistdabeiden gréfiten Umfang auf. Neben der Uberarbeitung der bereits
bekannten Kapitel zu Boschungen, Flachgriindungen, Pfahlgriindungen, Stiitzbauwerken
und Ankern wurden zahlreiche neue Kapitel aufgenommen.

e bewehrte Schiittkonstruktionen,

e Bodenvernagelungen,

e Felsnigel und Systeme zur Sicherung der Felsoberflache,
e Baugrundverbesserung und

e Grundwasserhaltungsmafinahmen.

Damit erweitert sich der Anwendungsbereich des Eurocode 7 erheblich und bildet viele
bisher nur in nationalen Regelwerken oder Empfehlungen behandelte Bauweisen erst-
mals europaweit einheitlich ab.

Um eine iibermafdige Anzahl an Dokumenten zu vermeiden, ist geplant, die DIN 1054 und
die DIN4020 in den nationalen Anhdngen zum EC7 zu integrieren. Ebenso sollen
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informative Anhdnge des EC 7 entsprechend vorhandener deutscher Regelwerke iiberar-
beitet oder durch diese ersetzt werden.

DIN EN 1990: DIN EN 1997 DIN EN 19897:
Eurocode 0 Eurocode 7 Teil 1 Eurocode 7 Teil 2
Grundlagen der Allgemeine Regeln Erkundung und
Tragwerksplanung Untersuchung des ...
Nationaler Anhang | | Nationaler Anhang | | Nationaler Anhang
DIN 1054: DIN 4020:
Erganzende Regelungen | |Ergdnzende Regelungen

Erste Generation der Eurocodes

Zweite Generation der Eurocodes

DIN EN 1990: DIN EN 1990: DIN EN 1997: DIN EN 1997: DIN EN 1997:
Eurocode 0 Teil 2 Eurocode 0 Teil 1 Eurocode7 Teil 1 Eurocode 7 Teil 2 Eurocode 7 Teil 3
Bewertung von Neubauten Allgemeine Regeln Bodenkennwerte Geotechnische

Bestandsbauten Bauwerke
| Nationaler Anhang | | Nationaler Anhang || Nationaler Anhang || Nationaler Annang

Abbildung 1: Anderung der Struktur der Eurocodes.
3.2 Neue Begriffe und Klassifikationen

Mit der zweiten Generation werden zentrale Begriffe neu definiert oder erweitert. Beson-
ders hervorzuheben sind:

Representative Value (Xrep)

Der reprasentative Wert (Xrep) ersetzt die Bezeichnung des bisherigen charakteristischen
Wertes als primaren Eingangsparameter der Bemessung. Er wird entweder statistisch
aus Messdatenabgeleitetoder - bei unzureichender Datenbasis - als vorsichtige Abschat-
zung festgelegt. Ersterer wird jetzt als neu definierter charakteristischer Wert und der
Zweiteals Nominalwertbezeichnet. Fir die Berticksichtigungvon Einflissen wie Feuchte,
Alterung, Spannungszustand und Bauausfiihrung, die beispielsweise bei Geotextilien re-
levant sind, kann ein Anpassungsfaktor eingesetzt werden.

Ground Model (GM)/ Geotechnical Design Model (GDM)

Die Norm fordert explizit die Erstellung eines standortspezifischen Baugrundmodells
(GM), das alle relevanten geologischen, hydrogeologischen und geotechnischen Informa-
tionen zusammenfiihrt. Dieses Modell ist fortlaufend zu aktualisieren und dient erganzt
mit den Baugrundkennwerten der Herleitung des geotechnischen Bemessungsmodells
(GDM).

Consequence Class (CC)/ Geotechnical Complexity Class (GCC)
Die geotechnische Kategorie (GC) wird nicht mehr direkt festgelegt, sondern ergibt sich
aus der Kombination von Versagensfolgeklasse (CC) und geotechnischer Komplexitats-
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klasse (GCC). In Deutschland soll jedoch zur besseren Anwendbarkeit die direkte Festle-
gung beibehalten werden. Ebenso soll in Deutschland zumindest in der Geotechnik die
Versagensfolge keinen Einfluss auf die Teilsicherheitsbeiwerte haben, wodurch die Be-
riicksichtigung der im EC 0 vorgesehenen Versagensfolgefaktoren ks, km und k- die vor-
zugweise zwischen 0,9 und 1,1 liegen sollen, entfallen kann.

3.3 Neue Nachweiskonzepte

Die bekannten Design Approaches (DA) der ersten Generation, die wie oben beschrieben
die Anwendung der Teilsicherheitsbeiwerte sowohlauf die Einwirkungen und Beanspru-
chungen als auch auf den Widerstand regelten, werden durch die Kombination der Veri-
fication Cases (VC1 bis VC4) mit einem von zwei wahlbaren Sicherheitskonzepte ersetzt:

e Material Factor Approach (MFA):
Abminderung der Baugrundkenngréfien vor der Berechnung der Widerstéande.

e Resistance Factor Approach (RFA):
Berechnung der Widerstande mitreprasentativen Werten und anschlieféende Abmin-
derung der Widerstande.

Diese Kombinationenwerdenfiir jedes geotechnische Bauwerkim neuen EN 1997 -3 fest-
gelegt. Die Kombination von VC3 mit MFA entspricht dem alten DA3 bzw. GEO3 und die
Kombination VC4 mit RFA dem DA2* bzw. GEOZ2.

4. Auswirkungen auf die geotechnische Praxis

Die strukturellen und methodischen Anderungen fithren zu entsprechenden Konsequen-
zen flir Planung, Bemessung und Ausfiihrung geotechnischer Bauwerke. Die zweite Gene-
ration des Eurocode 7 verdndert nicht nur einzelne Nachweisformate, sondern das ge-
samte Verstdandnis des geotechnischen Entwurfsprozesses.

4.1 Auswirkungen auf die Planung

Die verpflichtende Einfiihrung eines standortspezifischen Baugrundmodells und eines
darauf aufbauenden, geotechnischen Bemessungsmodells fiihrt zu einer deutlichen Auf-
wertung der Planungsphase. Die Baugrunduntersuchung, die Modellbildung und die Ab-
leitung der mafdgebenden Baugrundkenngréf3en werden nicht mehr als vorgelagerte
Hilfstatigkeit verstanden, sondern als zentraler Bestandteil des Entwurfsprozesses.
Planer sind kiinftig starker gefordert,

e Unsicherheiten explizit zu dokumentieren,
e Modellannahmen zu begriinden und
e die Modellbildung wahrend Planung und Bau fortzuschreiben.
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Dies erhoht die Qualitat, fliihrt aber gleichzeitig zu einem héheren Koordinationsaufwand
und steigenden Anforderungen an die Qualifikation der beteiligten Ingenieurinnen und
Ingenieure.

4.2 Auswirkungen auf die Bemessung

Durch ein hohes zeitliches Engagement der deutschen Vertreter bei der Entwicklung der
zweiten Generation der Eurocodesist es moglich,im Wesentlichen die in Deutschland iib-
lichen Ergebnisse bei der Dimensionierung beziiglich erforderlichen Materials und Ab-
messungen beizubehalten. Der Aufwand ist jedoch gestiegen und der Rechengang un-
tibersichtlicher geworden. Der hohere Dokumentationsaufwand, zusatzliche Zwischen-
schritte, die Umbenennung etablierter Begriffe, sowie die engere Verzahnung von EC 0
und EC 7 fiihren nicht zu einer Verbesserung der Nutzerfreundlichkeit. Dieses Vorgehen
war jedoch im Sinne einer europdischen Einigung erforderlich und eréffnet auch zusatz-
liche Méglichkeiten fiir die Zukunft.

4.3 Auswirkungen auf Ausfiihrung und Lebenszyklus

Neuistdie explizite normative Verankerung der Uberwachung, Inspektion, Kontrolle und
Instandhaltung iiber den gesamten Lebenszyklus eines Bauwerks. Die Geotechnik wird
damit starkerin ein integrales Qualititsmanagement eingebunden. Dies ist neben den im
folgenden Kapitel beschriebenen Erganzungen beziiglich der Bemessungen weiterer ge-
otechnischer Bauwerke mafdgeblich verantwortlich fiir die Steigerung des Textumfangs
und wird auch mehr Dokumentation erfordern.

5. Neue genormte Bauweisen

Mit der Aufnahme eigenstandiger Kapitelzu bewehrten Schiittkonstruktionen, Bodenver-
besserungen, bodenvernagelten Konstruktionen sowie Grundwasserkontrollmafinah-
men im neuen EN 1997-3 erfahrt die Geotechnik eine erhebliche inhaltliche, normative
Erweiterung. Bauweisen, die bislang vor allem durch nationale Regelwerke, Empfehlun-
gen oder Herstellerangaben gepragt waren, erhalten nun erstmals eine europaweit nor-
mative Grundlage.

5.1 Bewehrte Schiittkonstruktionen

Der neue EC 7 Teil 3 enthdltumfassende Regelungen fiir den Entwurf und die Bemessung
von Erdkorpern mit Bewehrungselementen aus Geokunststoffen oder Stahl. Dabei wer-
den sowohlinnere als auch dufdere Grenzzustande systematisch behandelt. Die Norm in-
tegriert viele Inhalte der bisherigen Empfehlungen, etwa aus der deutschen EBGEO
(2010) und dem M SASE (2010), in ein verbindliches europaisches Bemessungskonzept.
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Besondere Bedeutung kommt der Berticksichtigung der zeitabhdngigen Materialeigen-
schaften, der Dauerhaftigkeit sowie der Qualitatssicherung beim Einbau und bei der Her-
stellung zu. Detaillierte Ausfiihrungen hierzu finden sichin Brau (2025) und Lehmann &
Hangen & Vollmert (2025).

5.2 Bodenvernagelungen und Felsndgel

Bodenvernagelungen werden, wie die bewehrten Schiittkonstruktionen, als Verbundbau-
werk betrachtet, wobei Aufsenhaut und Bodennégel einen monolithischen Kérper erzeu-
gen. In der Bemessung nehmen die Bodennagel nur Zuglasten auf. Die Bemessung und
Ausfiithrung einer Bodenvernagelung war bisher nicht normativ geregelt. In bauaufsicht-
lich relevanten Fallen erteilt das DIBt allgemeine Bauartgenehmigungen flir die Bemes-
sung und Ausfiihrung von Bodenvernagelungen, ggf. in Kombination mit einer allgemei-
nen bauaufsichtlichen Zulassung fiir regelungsbediirftige Komponenten. Im neuen EC 7
Teil 3 gibtes hierzu jetzt entsprechende Regelungen, die iiberwiegend der bisherigen Pra-
xis entsprechen. Felsnigel hingegen werden zur Stabilisierung von Felsbéschungen und
einzelnen Felsblocken eingesetzt, wobei die Neigung von Felsnageln von der Ausrichtung
der Trennflichen im Gestein abhdngt. Wichtige Hinweise zu den Unterschieden von Bo-
denvernagelungen und Felsndgeln, die in getrennten Kapiteln behandelt werden, geben
Maca & Dietz & Stille & Virely (2023).

5.3 Baugrundverbesserung

Auch der Bereich der Bodenverbesserung wird erstmals umfassend normativ geregelt.
Verfahren wie Riittelstopfverdichtung, Tiefenverdichtung, Injektionen, Bodenmischver-
fahren oder Vorbelastungen werden systematisch erfasst. Der Entwurf basiert auf einem
engen Zusammenspiel aus Baugrundmodell, Versuchsfeldern, Uberwachung und Anpas-
sung des Entwurfs wahrend der Ausfiihrung. Damit wird die bisher oft projekt- und er-
fahrungsbasierte Anwendung dieser Verfahren in ein strukturiertes, normatives Gesamt-
konzept tiiberfiihrt.

6. Ausblick und Empfehlungen

Die zweite Generationdes Eurocode 7 stellt die geotechnische Praxis vor eine der gréfdten
Umstellungen des letzten Jahrzehnts. Sie eréffnet neue Moglichkeiten, bringt jedoch zu-
gleich eine erhebliche Zunahme an Komplexitat mit sich. Bis September 2027 miissen die
neuen Eurocodes veroffentlicht sein und ein halbes Jahr spater sind die alten zurtickzu-
ziehen. Fiir die Praxis ergeben sich folgende zentrale Handlungsempfehlungen:

e friihzeitige Schulung und Qualifikation der beteiligten Fachingenieure,
e Aufbau systematischer Modelle fiir Baugrund und Bauwerk,
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e enge Verzahnung von Planung, Bemessung, Ausfiihrung und Uberwachung,
e aktive Mitwirkung bei der Erarbeitung der Nationalen Anhénge.

Nur durch eine konsequente Umsetzung dieser Mafdnahmen kann das Potenzial der
neuen Normengeneration ausgeschopft und gleichzeitig die praktische Anwendbarkeit
gewahrleistet werden.
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