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1 Einleitung

In Frankfurt am Main wird zur Zeit im Auftrag der Dietz AG von der HOCHTIEF Construc-

tion AG als Generalunternehmer die Baumaßnahme Parktower durchgeführt, in deren Zu-

ge das bestehende, ehemalige SGZ-Bank Hochhaus (Bild 1) komplett entkernt und die

Fassadenkonstruktion demontiert wurde. Zusätzlich wurde das 22. bis 24. OG des alten

Hochhauses komplett abgebrochen. Die aus statischen Gründen zurück gebauten Ge-

schosse werden - konstruktiv verstärkt - als Stahlbetonskelettbau wieder hergestellt und

um drei zusätzliche Geschosse erhöht. Auf der Nordostseite wird unmittelbar neben dem

bis auf das Tragwerk zurück gebauten alten Hochhaus ein 28-geschossiger Neubau (Bild

2) errichtet, der mit dem Bestand kraftschlüssig verbunden wird.

Bild 1 SGZ-Bank Hochhaus Bild 2 Parktower: Modelldarstellung



Im Rahmen dieses Beitrags werden die bisherige Verformungshistorie des Bauwerks, die

Untersuchungen zum Entwurf des neuen Gründungssystems sowie die ersten Ergebnisse

der Messungen im Rahmen der Baumaßnahme vorgestellt.

2 Baumaßnahme

2.1 Bestand

Die Bestandsgebäude entstammen zwei unterschiedlichen Generationen. In den 70 Jah-

ren wurde zunächst ein 24-geschossiges Hochhaus mit 2-geschossigem Anbau errichtet

(Bild 3). Beide Gebäudeteile sind 2-geschossig unterkellert.

Das alte Hochhaus besteht aus einem Stahlbetonskelettbau mit einer vorgehängten Pfo-

stenriegelfassade. Es ist als Flächengründung auf einer 2,7 m starken Gründungsplatte in

10,8 m Tiefe (UK Platte) gegründet. Der Hochhauskern ist asymmetrisch auf der Nord-

westseite der Platte angeordnet und wurde beim Bau mit einer Gleitschalung in Ortbeton-

bauweise vorgezogen.

Bild 3 SGZ-Bank (1972)



Die Decken liegen auf Pendelstützen, die im EG als Fertigteilstützen und in den OG´s als

Ortbetonstützen ausgeführt wurden, und sind an dem Kern kraftschlüssig angehängt.

Schon während des Baus sind durch die planmäßige Asymmetrie des Kernes ungleich-

mäßige Setzungen mit einer zunehmenden Verkantung der Hochhausplatte in Richtung

Norden aufgetreten (Leonhardt 1972). Im Zuge der Fertigstellung des Rohbaus wurden

folgende, in Bild 4 dargestellte Maßnahmen zur Reduzierung der Verkantungen in ver-

schiedenen Baustadien umgesetzt:

- Unterschneidungen der Hochhausgründungsplatte entlang zweier Streifen am Süd-

westrand (Bereich Flachbau) und Südostrand (Bereich Ölkeller). Gemäß Leonhardt

(1972) hatte sich die Unterschneidung am Südwestrand noch während der Bauzeit im

März/April 1971 wieder geschlossen.

- Ballastierung des östlich an die Gründungsplatte als Kragplatte angehängten Ölkellers.

- Hohlgelegte Koppelplatte zum Flachbau mit Auflagerung auf der Hochhausplatte auf

dem südwestlichen Plattenrand als Streifenlast.

Bild 4 SGZ-Bank: Maßnahmen zur Reduzierung der Verkantung und Setzungen bis
 zum Jahr 1980



Die Hohllagerung bzw. der Effekt einer Kragplatte wurden erzeugt indem die Platten auf

Styroporpolster betoniert wurden, welche nachträglich durch Injektion von Lösemittel

(CKW) aufgelöst wurden. Die CKW Belastungen wurden im Rahmen der Wasserhaltungen

für den Abbruch und Neubau des Anbaus im Jahr 2000 sowie für die aktuelle Baumaß-

nahme festgestellt.

Die gegen die Verkantung ausgeführten Maßnahmen haben jedoch nur temporäre Erfolge

erbracht indem sich die Verkantungstendenz vorübergehend verminderte. Insgesamt hat

sich das Hochhaus 21 cm bis 31 cm gesetzt und weist über die Südost-Nordwest Diago-

nale eine Verkantung von 10 cm auf (Bild 4). Schäden am Bauwerk oder Beeinträchtigun-

gen der Nutzung (z.B. Aufzugsanlagen, Haustechnik) aus der Schiefstellung sind nicht

bekannt (Ripper & El Mossallamy 1999).

In 2000-2001 wurde der alte SGZ-Bank Anbau abgerissen und wie in Bild 5 dargestellt

durch das neue 6-geschossige Atrium-Gebäude der DZ-Bank ersetzt. Zur Vermeidung von

Hebungen am südwestlichen Rand des Hochhauses und damit einer Zunahme der Ver-

kantung infolge Wegfall der Streifenlast auf der Hochhausplatte und Entlastung des Bau-

grundes durch Abbruch und zusätzlichen Bodenaushub wurden am südwestlichen Platten-

rand vertikale Anker eingebaut, die über Vorspannung eine rückdrehende Verkantungs-

wirkung erzeugen (Stahlmann et al. 2001). Es wurden insgesamt 18 Einstabanker (LA =

46,5 m; D = 36 mm) jeweils in 3er-Gruppen angeordnet eingebaut, vorgespannt und nach

Gewährleistung einer ausreichenden Auflast durch das Atrium-Gebäude wieder entspannt.

Im Zuge dieser Neubaumaßnahmen wurden unvermeidliche Baugrundverformungen indu-

ziert die auch das Hochhaus erfassen, nämlich:

- Setzungen infolge Grundwasserabsenkung (gleichmäßig).

- Hebungen am südlichen Rand infolge Entlastung des Baugrundes durch Abbruch und

zusätzlichen Bodenaushub (Zunahme der Verkantung).

- Hebungen am südlichen Rand infolge Wegfall der Streifenlast auf der Platte (Zunahme

der Verkantung).

- Setzungen am südlichen Rand infolge Neubaulast (Abnahme der Verkantung).

- Hebungen infolge Wiederanstieg des Grundwasserspiegels (gleichmäßig).



Bild 5 Bau des Atrium-Gebäudes 2000-2001

Bild 6 Schiefstellungen des Hochhauskerns und der Hochhausstützen im August 2005

Der Ablauf der Baugrundverformungen wurde in der Planungsphase durch Verformungs-

berechnungen abgeschätzt und in der Bauphase durch intensive messtechnische Über-

wachung verfolgt (Stahlmann et al. 2001). Bei den letzten Setzungsmessungen nach Fer-

tigstellung des Neubaus des Atrium-Gebäudes wurden an den Bauwerksecken des Be-

standshochhauses bezogen auf den Beginn der Baumaßnahme Atrium-Gebäude Setzun-

gen zwischen 0,3 cm und 1,2 cm festgestellt (Bild 5).

Bild 6 zeigt die vor Beginn der aktuellen Baumaßnahme Parktower ermittelten Schiefstel-

lungen des Hochhauskerns und der Hochhausstützen im August 2005. Demnach wies der

Hochhauskern eine über die Bauwerkshöhe gemittelte Schiefstellung von 1/340 in Rich-



tung Norden auf während die Hochhausstützen im Mittel mit 1/700 nach Westen geneigt

waren. Die unterschiedlichen Schiefstellungen sind auf den vorgezogenen Bau des Hoch-

hauskerns und die während des Baus durchgeführte Korrektur (Bauen über dem Lot) zu-

rückzuführen.

2.2 Neubau

Im Zuge der neuen Baumaßnahmen wurde das Hochhaus von September 2005 bis März

2006 komplett entkernt, die Fassadenkonstruktion demontiert sowie das 22. bis 24. OG

abgebrochen. Die aus statischen Gründen zurückgebauten Geschosse werden - konstruk-

tiv verstärkt - als Stahlbetonskelettbau wieder hergestellt und um drei zusätzliche Ge-

schosse erhöht (Bild 7). Auf der Nordostseite wird unmittelbar neben dem bis auf das

Tragwerk zurückgebauten alten Hochhaus ein 28-geschossiger Neubau errichtet. Das

neue, rd. 111 m hohe Bauwerk mit einer Grundfläche von ca. 2 × 168 m² wird in die Stra-

ßenflucht der Bockenheimer-Anlage gestellt und umfasst den Baukörper des alten Hoch-

hauses.

Bild 7 Baumaßnahme Parktower



Der Tragwerksentwurf sah vor, die Erweiterungsfläche von ca. 300 m² je Geschoss fu-

genlos an den Bestand anzubinden, um so Einschränkungen während der Nutzungsphase

des Gebäudes infolge erforderlicher Fugen zu vermeiden. Ferner sollten zusätzliche Stüt-

zen im Gebäudeinneren und Verstärkungsmaßnahmen des vorhandenen Hochhausker-

nes durch die Grundrisserweiterung und die Aufstockung des Gebäudes vermieden wer-

den. Daraus folgte für die Konstruktion der Erweiterung und Aufstockung, dass sie mög-

lichst geringe Lasten auf den Gebäudebestand abgibt und selbst einen Beitrag zur Abtra-

gung der Horizontallasten liefert.

Der Dachaufbau im Kernbereich des Bestandsgebäudes sowie die drei oberen Geschosse

wurden rückgebaut, da sie aufgrund Ihrer höheren Deckenkonstruktion die geforderte

lichte Raumhöhe nicht zugelassen hätten. Der Estrich wurde in sämtlichen Geschossen

entfernt, um verbunden mit einem neuen, leichteren Deckenaufbau die höheren Lasten

durch die geplante Aufstockung zum großen Teil kompensieren zu können. Durch die

Verwendung von Leichtbeton für die Kernwände der neu zu errichtenden Geschosse wur-

den die zusätzlichen Belastungen für die Bestandskonstruktion begrenzt.

Die Geschossfläche im Erweiterungsbereich wird durch eine 15 cm dicke Stahlbetondecke

gebildet, die im Raster der Fassadenachse durch insgesamt 28 cm dicke, gedrungene

Unterzüge versteift wird. Durch den biegesteifen Anschluss an die Fassadenstützen wird

der größere Teil der Deckenlasten aus der Erweiterung über die Fassade abgetragen (ca.

60%). Die verbleibenden ca. 40% der Deckenlasten werden über die fünf ehemaligen Au-

ßenstützen des Gebäudebestandes abgetragen. Der monolithische Anschluss der neuen

Decke an die vorhandene Deckenscheibe sorgt dafür, dass sich sowohl der alte Gebäu-

dekern, als auch die Lochfassade im Bereich der Erweiterung an der Abtragung der Hori-

zontallasten beteiligen.

Die vorhandenen Stahlbetonstützen erfahren zunächst zusätzliche Normalkräfte durch die

Aufstockung. Die größte Laststeigerung erfahren allerdings die Stützen im Verschnei-

dungsbereich von Bestand und Grundrisserweiterung. Mit dem Betonlabor der HOCHTIEF

Construction AG wurde daher frühzeitig ein Untersuchungsprogramm festgelegt, mit dem

die Betondruckfestigkeiten der Bestandsstützen anhand von entnommenen Bohrkernen

und zerstörungsfreier Prüfung bestimmt wurde. Die ehedem geplanten Festigkeiten im

Bauwerk wurden größtenteils übertroffen, so dass Stützenverstärkungen auf insgesamt 11

Geschossstützen beschränkt blieben.



Der Gebäudebestand wird allein durch einen Stahlbetonkern bestehend aus Treppenhaus

sowie Aufzugs- und Versorgungsschächten ausgesteift. Die Außenfassade der Erweite-

rung wird durch eine Stahlbeton-Lochfassade gebildet. Gemeinsam mit dem Kern über-

nimmt diese die infolge Aufstockung und Erweiterung erhöhten Horizontallasten. Die Stei-

figkeit der Lochfassade wird dabei über Abmessungen und Materialgüten so eingestellt,

dass die auf den Kern entfallenden Schnittgrößen ohne Verstärkungsmaßnahmen am Be-

stand aufgenommen werden können.

Durch Anbindung des neuen Kellerkastens an den Bestand ist es möglich, die zusätzli-

chen Lasten, die die ehemaligen Außenstützen durch die Erweiterung erfahren, im Bereich

der beiden Untergeschosse auf die neu zu erstellende Gründung zu übertragen. Dazu

konnte zum großen Teil die Anschlussbewehrung genutzt werden, mit denen der ehemali-

ge Ölkeller über Bodenplatte und Wände an den Kellerkasten des Hochhauses ange-

schlossen war. An der Nordseite des Gebäudes erfolgte der Anschluss über eingeklebte

Bewehrungsanschlüsse und eine Schubverzahnung. Über die Schotte im neuen Kellerka-

sten werden Querkräfte aus dem Bestand auf die Gründung übergeleitet. Der biegesteife

Anschluss erfolgt durch kraftschlüssige Verbindung der Bodenplatten sowie der im Modell

(Bild 8) nicht dargestellten Decke über 1.UG.

Bild 8 Parktower: Finite Elemente Modell zur Untersuchung des Anschlusses von Be-
stand (blau) und Neubau (grau)



Als Gründung des Neubaus kommt eine Kombinierte Pfahl-Plattengründung bestehend

aus einer 2,5 m dicken Fundamentplatte und 16 Pfählen mit einer Länge von 33,5 m zur

Ausführung um den hohen Anforderungen an die Verformungsverträglichkeit zwischen

Bestand und Neubau zu genügen.

Der Baugrubenaushub bzw. der Abbruch des Ölkellers erfolgt im Schutz einer dreifach

rückverankerten Trägerbohlwand mit Spritzbetonausfachung. Im Bereich des Ölkellers

wurden dazu die alten Bohrträger aus dem Jahr 1972 reaktiviert. Für die Herstellung der

10,3 m tiefen Baugrube wurde das Grundwasser mittels außerhalb der Baugrube ange-

ordneter Brunnen abgesenkt.

Die architektonische Entwurfs- und Genehmigungsplanung wurde von der AS&P Albert

Speer & Partner GmbH, Frankfurt/Main durchgeführt. Die Tragwerksplanung des Gebäu-

des erfolgt durch die RSP Remmel + Sattler Ingenieurgesellschaft mbH, Frankfurt/Main.

Das Baugrund- und Gründungsgutachten sowie die geotechnischen Planungen von Grün-

dung und Baugrube und das Abbruch- und Entsorgungskonzept für das Bestandshoch-

haus wurden von der CDM Consult GmbH, Alsbach erstellt.

3 Baugrundverhältnisse

Auf dem Projektgelände stehen unter etwa 5 m dicken Auffüllungen und quartären Boden-

schichten die als Frankfurter Ton bekannten tertiären Hydrobienschichten an. Die Hydro-

bien wurden im Standortbereich mit einer Schichtdicke von etwa 64 m erkundet. Die

Schichtuntergrenze liegt entsprechend auf einer Tiefe von ca. 33 mNN. Das Schichtpaket

der Hydrobien besteht aus steif-plastischem bis halbfestem Ton mit eingelagerten

Kalkbänken und Muschelsandschichten. Darunter folgen die Inflaten- und Cerithien-

schichten mit einem höheren Kalkstein- und Sandanteil, die ebenfalls dem Tertiär zuge-

ordnet sind

Das Grundwasser zirkuliert zum einen in den untersten Lagen der quartären Kiessande,

des weiteren sind die tertiären Sande und die Klüfte der Kalksteinbänke wasserführend.

Die Tone des Tertiärs selbst führen keine nennenswerten Wassermengen und können

örtlich eine dichtende Wirkung haben, so dass das Grundwasser bereichsweise in den

Hydrobiensanden und in den Kalksteinbänken gespannt ist. Die einzelnen Grundwasser-

leiter des Quartärs und des Tertiärs stehen jedoch meist mittelbar untereinander in Ver-

bindung.



Bei künstlichen Eingriffen in das tertiäre Grundwasser bilden sich in den wasserleitenden

Sandschichten und Kalkbänken temporär unterschiedliche Grundwasserstockwerke aus.

Die Reichweite der Entspannungswirkung z.B. über wasserführende Kalkbänke kann meh-

rere 100 m erreichen. Vor Beginn der Grundwasserhaltung wurde der Grundwasserspiegel

auf dem Projektgelände in einer Tiefe von rd. 6,8 m unter der Geländeoberfläche festge-

stellt.

4 Gründungsentwurf

4.1 Nachweiskonzept

Im Rahmen der Standsicherheits- und Gebrauchstauglichkeitsnachweise für die Kombi-

nierte Pfahl-Plattengründung werden die in Tabelle 1 zusammengestellten Bauzustände

und Lastfälle betrachtet. Im einzelnen wurden folgende Nachweise und Untersuchungen

durchgeführt:

• Nachweis der äußeren Tragfähigkeit im Gebrauchszustand 1 (GZ 1) am Gesamtsy-

stem bestehend aus Pfählen und Fundamentplatte für den Bauzustand Umbau, Lastfall

2⋅(GPlatte+G+P). Ein Einzelnachweis der Pfähle ist gemäß KPP-Richtlinie nicht erforder-

lich.

• Nachweis der äußeren Gebrauchstauglichkeit im GZ 2, d.h. Ermittlung und Bewertung

der Setzungen und Winkelverdrehungen, für den Bauzustand Umbau, Lastfall GPlatte

+G+P/3-A.

Bauzustand Lastfall Last
[MN]

Erläuterungen

Bestand* GPlatte+G+P/3-A 230,5 Setzungsrelevanter Lastfall.

Umbau ∆GPlatte+∆G+∆P/3-∆A

GPlatte+G+P/3-A

185,8

334,9

Setzungsrelevanter Lastfall; Es wird sowohl der
Lastzuwachs zwischen den Bauzuständen Ab-
bruch und Umbau als auch die Gesamtlast be-
rücksichtigt.

Umbau ∆GPlatte+∆G+∆P

GPlatte+G+P

245,5

431,0

Bemessungslastfall Tragwerksplanung; Es wird
sowohl der Lastzuwachs zwischen den Bauzu-
ständen Abbruch und Umbau als auch die Ge-
samtlast berücksichtigt.

G = Eigengewicht aus aufgehender Konstruktion
P = Verkehrslast aus aufgehender Konstruktion
GPlatte = Eigengewicht der Fundamentplatte
A = Auftrieb
* nach Fertigstellung der SGZ-Bank 1972

Tabelle 1 Bauzustände und Lastfälle



Die Nachweise der inneren Tragfähigkeit und der inneren Gebrauchstauglichkeit der Fun-

damentplatte und der Pfähle erfolgte durch den Tragwerksplaner auf der Grundlage von

Berechnungen mit dem Bettungsmodulverfahren für den Bauzustand Umbau, Lastfall

GPlatte+G+P, wobei die Bettungsmoduln und Pfahlfedersteifigkeiten aus den nachfolgend

vorgestellten numerischen Untersuchungen abgeleitet wurden.

4.2 Numerisches Berechnungsmodell

Das Trag- und Verformungsverhalten des Baugrundes unter den Lastbedingungen der

Neubaumaßnahmen wird mittels nichtlinearer dreidimensionaler Finite Elemente Berech-

nungen (3D FE) untersucht. Das Finite Elemente Modell ist aus insgesamt rd. 12.000 qua-

derförmigen, 8-knotigen Elementen mit linearem Verschiebungsansatz aufgebaut. Die An-

zahl der Freiheitsgrade in dem Finite Elemente Modell beträgt rd. 38.000.

Bild 9 Dreidimensionales Finite Elemente Netz



Die Netzausdehnungen des FE-Strukturmodells betragen insgesamt 58,6 m in vertikaler

Richtung und 118 m bzw. 113 m in horizontaler Richtung. Der Boden oberhalb der UK

Fundamentplatte Neubau, die der Modelloberkante in dem Finite Elemente Netz ent-

spricht, wurde dabei durch sein Eigengewicht repräsentiert. Als Modellunterkante wurde

die Schichtgrenze zwischen Frankfurter Ton und Frankfurter Kalken gewählt. Bild 9 zeigt

das dreidimensionale Finite Elemente Netz für die numerischen Berechnungen.

Das Materialverhalten des Frankfurter Tons wurde mit dem in dem Programmsystem To-

chnog (FEAT 2005) implementierten elastoplastischen Hardening-Soil Modell abgebildet.

In diesem Ansatz wird das Verformungsverhalten des Bodens mit einer nichtlinearen, hy-

perbolisch verlaufenden, spannungsabhängigen Funktion beschrieben. Ferner können die

unterschiedliche Steifigkeit bei Erst-, Ent- und Wiederbelastung sowie Verfestigungsef-

fekte nach Scherbeanspruchung berücksichtigt werden. Die wichtigsten Materialgleichun-

gen des Hardening-Soil Modells lauten wie folgt:

Definition des Erstbelastungsmodul E50:

m

ref,50

3
ref,5050 'cotc

'cotc
EE 














ϕ⋅+σ

ϕ⋅+σ
⋅=

Definition des Ent-/Wiederbelastungsmoduls Eur:

m

ref,ur

3
ref,urur 'cotc

'cotc
EE 














ϕ⋅+σ

ϕ⋅+σ
⋅=

Fließbedingung:

p
ur

f
f

50 E

q2

R
q

q
1

q

E

1
f γ−

⋅
−

⋅−

⋅=

mit σ3 = kleinste Hauptspannung (Druck positiv), q = äquivalente Schubspannung, γp =

äquivalente plastische Schubdehnung und qf = Schubspannung im Bruchzustand; alle

weiteren Parameter sind in Tabelle 2 definiert.

Bei den durchgeführten Finite Elemente Berechnungen wird der Endzustand des Systems

unter Ansatz der drainierten Scherparameter c′ und ϕ ′ des Bodens betrachtet, d.h. zeitab-

hängige Effekte des Materialverhaltens wie Konsolidation und Kriechen werden nicht be-

rücksichtigt und das Ergebnis eines jeden Berechnungsschrittes gibt die Verformungen im

Endzustand nach Auskonsolidieren des Frankfurter Tons an.



Parameter Frankfurter Ton Platte Pfahl

Wichte γ kN/m3 20 25 25

Wichte unter Auftrieb γ′ kN/m3 10 15 15

Reibungswinkel ϕ′ ° 20 - -

Kohäsion c′ kN/m2 20 - -

Dilatanzwinkel ψ ° 0 - -

Bruchspannungsverhältnis Rf - 0,9 - -

Steifeexponent m - 1,0 - -

Referenzwert für den
Erstbelastungsmodul

E50,ref MN/m2 10 - -

Querdehnungszahl für Erstbelastung ν50 - 0,3 - -

Referenzspannung für den
Erstbelastungsmodul

σ50,ref kN/m2 200 - -

Referenzwert für den
Ent-/Wiederbelastungsmodul

Eur MN/m2 35 - -

Querdehnungszahl für
Ent-/Wiederbelastung

νur - 0,2 - -

Referenzspannung für den
Ent-/Wiederbelastungsmodul

σur,ref kN/m2 200 - -

Elastizitätsmodul E MN/m2 - 30.000 30.000

Querdehnungszahl ν - - 0,2 0,2

Tabelle 2 Stoffkennwerte in den FE Berechnungen

Das Materialverhalten der Fundamentplatte und der Pfähle wurde linear elastisch ange-

nommen. Die in den Finite Elemente Berechnungen angesetzten Stoffkennwerte für den

Frankfurter Ton sowie Fundamentplatte und Pfähle sind in Tabelle 2 zusammengestellt.

Der verwendete Parametersatz des Hardening-Soil Modells für die Hydrobien wurde durch

Rückrechnung der an dem Bestandsbauwerk gemessenen Setzungen kalibriert (siehe

Abschnitt 4.3).

In den 3D FE Berechnungen wurde eine schrittweise Abfolge der Belastungszustände

entsprechend des Bauablaufes wie folgt simuliert:

1. Primärspannungszustand

2. Bauzustand Bestand: Baugrube & GW-Absenkung

3. Bauzustand Bestand: Lastfall GPlatte+G+P/3 – A (entspricht dem Zustand nach Fertig-

stellung der SGZ-Bank 1972)

4. Bauzustand Umbau: Abbruch & Entkernung

5. Bauzustand Umbau: Einbau Pfähle



6. Bauzustand Umbau: GW-Absenkung

7. Bauzustand Umbau: Baugrube (Aushub & Abbruch Ölkeller)

8. Bauzustand Umbau: Einbau Platte wobei zunächst das Eigengewicht und dann die

Steifigkeit der Platte aktiviert wird.

9. Bauzustand Umbau: Sukzessive Belastung bis zu einer Belastung von 2 (GPlatte+G+P)

unter Berücksichtigung der Lastfälle gemäß Tabelle 1.

Die Modellierung von Grundwasserabsenkungen durch Wegfall des Auftriebs erfolgt durch

eine großflächige Erhöhung des Gewichts des Bodens oberhalb des abgesenkten Grund-

wasserspiegels und die Reduktion des Auftriebs auf Bauteile.

4.3 Kalibrierung des numerischen Berechnungsmodells

Der verwendete Parametersatz des Hardening-Soil Modells für die Hydrobien wurde durch

Rückrechnung der an dem Bestandsbauwerk gemessenen Setzungen kalibriert, wobei die

Unterschneidungen unter der Fundamentplatte des Bestandshochhauses (vgl. Abschnitt

2) in dem Finite Elemente Modell nicht berücksichtigt wurden.

Bild 10 Lastfall Bestand, GPlatte+G+P/3-A: Vergleich der gemessenen und
 berechneten Setzungen



Bild 10 zeigt die Isolinien der berechneten Setzungen für den Bauzustand Bestand, set-

zungsrelevanter Lastfall GPlatte+G+P/3-A, d.h. nach Fertigstellung der SGZ-Bank beste-

hend aus Hochhaus, Flachbau und Tiefgarage. Die gemessenen maximalen Setzungen

können rechnerisch nachvollzogen werden. Die in die Berechnungen eingeführten, o.g.

Vereinfachungen liegen hinsichtlich der Verkippungstendenz des Bestandshochhauses

auf der sicheren Seite. D.h. die Setzung der Süd-Ecke der Gründungsplatte wird unter-

schätzt und die Verkippung damit überschätzt

4.4 Ergebnisse der numerischen Berechnungen für den Umbau

Bild 11 zeigt die Isolinien der berechneten Setzungen für die Ausführungsvariante der KPP

(Pfahlanzahl np = 16; Pfahllänge Lp = 33,5 m; Pfahldurchmesser dp = 1,38 m) für den Bau-

zustand Umbau, ∆GPlatte+∆G+∆P/3-∆A. Die wichtigsten Ergebnisse der 3D FE Berechnun-

gen, d.h. die maximale Setzungen und die maßgeblichen Winkelverdrehungen im Bereich

des Bestandshochhauses und im Bereich des Neubaus sowie der Pfahlplatten-Koeffizient,

sind in Tabelle 3 für den Bauzustand Umbau, Lastfall ∆GPlatte+∆G+∆P/3-∆A für die Ausfüh-

rungsvariante der KPP und zum Vergleich für eine Flächengründung zusammengefasst.

Der Pfahlplatten-Koeffizient, αKPP, beschreibt das Verhältnis der Summe der Pfahlwider-

stände, ΣRpile, zum Gesamtwiderstand der Gründung, Rtot:

tot

pile

KPP
R

RΣ
=α

Mit der KPP werden die Anforderungen an die Gebrauchstauglichkeit erfüllt. Gegenüber

der Variante Flächengründung können die Verformungen signifikant reduziert werden.

Variante smax,B

[cm]
sMW,B

[cm]
smax,N

[cm]
sMW,N

[cm]
δδδδB1,3

[-]
δδδδB4,2

[-]
δδδδN2,1

[-]
δδδδN2,3

[-]
ααααKPP

[-]

Flächengründung 19,6 9,5 25,0 17,2 152 492 220 233 -

KPP (np = 16; Lp = 33,5 m;
dp = 1,38 m)

2,7 2,1 3,6 2,7 2253 5837 8391 4583 0,720

smax,B maximale Setzung im Bereich Bestand

sMW,B mittlere Setzung im Bereich Bestand
smax,N maximale Setzung im Bereich Neubau
sMW,N mittlere Setzung im Bereich Neubau

δB Winkelverdrehung im Bereich Bestand
δN Winkelverdrehung im Bereich Neubau
αKPP Pfahlplatten-Koeffizient

Punkte B1 bis B4 sowie N1 bis N3 gemäß Bild 9

Tabelle 3 Bauzustand Umbau; Lastfall ∆GPlatte+∆G+∆P/3-∆A:
 Ergebnisse der 3D FE Berechnungen



Bild 11 Lastfall Umbau; ∆GPlatte+∆G+∆P/3-∆A: Berechnete Setzungen für die
 KPP (dp = 1,38 m ; Lp = 33,5 m)

5 Pfahlherstellung

Die 33,5 m langen Gründungspfähle der KPP wurden von der Fa. Grund- und Pfahlbau

GmbH im Juni und Juli 2006 hergestellt. Wegen der kleinen Grundfläche der Baugrube

war es nicht möglich, die Gründungspfähle in der Baugrube von einem Voraushubniveau

zu bohren. Die Gründungspfähle wurden daher von der Geländeoberfläche gebohrt, nach-

dem der Ölkeller bis auf die Fundamentplatte abgebrochen und wiederverfüllt worden war.

Die Pfähle wurden bis in eine Tiefe von 14,5 m unter der Geländeoberfläche verrohrt mit

einem Durchmesser von 1,5 m hergestellt, wobei es sich bei den obersten 10,1 m um eine

Leerbohrung handelte. Darunter erfolgte die Bohrung unverrohrt mit Hilfe einer Suspensi-

onsstützung und einem auf 1,38 m verjüngten Pfahldurchmesser bis auf 43,6 m unter der

Geländeoberfläche. 13 Pfähle wurden in Festigkeitsklasse C30/37, die drei höchstbela-

steten Pfähle in Festigkeitsklasse C35/45 ausgeführt.



Pfahl Festigkeits-
klasse

Rechenwert gemäß
Festigkeitsklasse

Versuchsergebnisse

Charakteristische
Betondruckfestigkeit

fck

[MN/m²]

Mittlerer
Elastizitätsmodul

Ecm

[MN/m²]

Einaxiale
Druckfestigkeit*

σσσσu

[MN/m²]

Elastizitätsmodul*

E
[MN/m²]

MP1 C30/37 30 31.900 31,8 17.700

MP2 C30/37 30 31.900 32,3 16.400

MP3 C35/45 35 33.300 36,0 15.100

*Mittelwert aller an einem Pfahl durchgeführten Versuche

Tabelle 4 Ergebnisse der einaxialer Druckversuche an den aus Kernbohrungen
 gewonnen Pfahlbeton-Proben

Der mittlere Elastizitätsmodul des Pfahlbetons wurde für die drei Messpfähle (siehe Ab-

schnitt 6) an der Versuchsanstalt für Geotechnik der Technischen Universität Darmstadt

mittels einaxialer Druckversuche an 9 der aus Kernbohrungen gewonnen Proben bestimmt

(TU Darmstadt 2006). Tabelle 4 zeigt die Gegenüberstellung der Versuchsergebnisse mit

den der jeweiligen Festigkeitsklasse zugeordneten Rechenwerten.

Die in den einaxialen Druckversuchen ermittelten Elastizitätsmoduln sind kleiner als der

jeweilige Rechenwert. Ähnliche Ergebnisse, d.h. eine Verminderung des Elastizitätsmo-

duls des Pfahlbetons gegenüber dem Rechenwert gemäß Festigkeitsklasse, ist von Fran-

ke & Lutz (1994), Holzhäuser (1998) und Reul (2000) für Bauvorhaben in Berlin und

Frankfurt dokumentiert.

6 Geotechnische und geodätische Messungen an der Gründung

Die KPP-Richtlinie (DIBt, DGGT, DAfSB 2001) ordnet die Kombinierte Pfahl-Platten-

gründung der geotechnischen Kategorie GK 3 zu und definiert die messtechnische Über-

wachung als elementaren und unverzichtbaren Bestandteil des Sicherheitskonzeptes.

Beim Bauvorhaben Parktower wurden drei Gründungspfähle mit jeweils drei Betondeh-

nungsaufnehmern zur Messung der Pfahlwiderstände ausgerüstet. Die Sohlnormalspan-

nungen und die Porenwasserdrücke unter der Fundamentplatte werden mit jeweils sechs

Sohldruckgebern und Porenwasserdruckgebern ermittelt. Mit einem 4-fach Extensometer

mit Verankerungspunkten in 25 m, 45 m, 65 m und 85 m Tiefe unter der Geländeoberflä-

che wird das Verformungsprofil über die Tiefe bestimmt. Die Lage der geotechnischen

Messeinrichtungen ist in Bild 12 im Grundrissplan dargestellt.



Bild 12 Darstellung der Gründung im Grundriss und im Schnitt mit
 geotechnischen Messeinrichtungen

Zur Kontrolle der Setzungen werden baubegleitende geodätische Beweissicherungs-

messungen an im 2. UG sowie im Erdgeschoss angeordneten Messpunkten ausgeführt.

Bild 13 zeigt die Verformungen des Parktowers zum Zeitpunkt der letzten vorliegenden

Setzungsmessung am 04.12.2006 nach Fertigstellung der Decke 7. OG im Neubaubereich

bzw. Fertigstellung der Decke 24. OG im Bereich des Bestandshochhauses. Die Verfor-

mungen sind bezogen auf den Zeitpunkt vor Betonieren der Fundamentplatte im Neubau-

bereich dargestellt. Demnach betragen die maximalen Verformungen im Neubaubereich

sN,max = 0,6 cm und im Bereich des Bestandshochhauses sB,max = 0,3 cm.



Bild 13 Verformungen des Parktowers bezogen auf den Zeitpunkt
 vor Betonieren der Fundamentplatte im Neubaubereich
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