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Messe Basel – Neubau: Abtragung von 60 MN - Stützenlasten durch 
Mikropfähle 

 
 
1 Einleitung 

 
Die Gesellschaft MCH Messe Schweiz (Basel) AG wollte seit Jahren ihre Ausstellungsflächen vergrössern 
und die Räume attraktiver gestalten. Bereits vor etwa 15 Jahren wurden verschiedene Varianten, neben 
Ausbaumöglichkeiten am bestehenden Standort auch ein Standort beim Euro Airport Basel-Mulhouse- 
Freiburg, geprüft. Schlussendlich fiel die Wahl - nicht ohne politische Pressionen - auf einen Teilneubau am 
bestehenden Standort in Kleinbasel. 

 
Das Architekturbüro Herzog & de Meuron aus Basel wurde mit dem Entwurf sowie der Ausführungsprojektie- 
rung beauftragt (Bilder 1 und 2). 

 

 
 

Bild 1: Fotomontage des Neubauprojekts in seiner städtischen Umgebung in Kleinbasel 
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Bild 2: Fotomontage des Neubauprojekts aus der Sicht des Fussgängers im Riehenring 
 
 
 
2 Übersicht Bauvorhaben 

 
 
2.1 Kurzbeschreibung 

 
Das Bauvorhaben umfasst einen Baukörper von 220 x 90 x 32 m. Die bisherigen Hallen 1 und 3 (später Bau- 
feld Nord und Süd bezeichnet, Bild 3) wurden in diesem Jahr zurückgebaut. Die Halle 1 stammte aus den 
Vierzigerjahren, die Halle 3 wurde 1965 in Betrieb genommen. Neu wird ein Baukörper entstehen, der auch 
den Messeplatz von ca. 60 m Breite mit 2 Geschossen überspannt. Er wird 4 Nord-Süd ausgerichtete, hohe, 
schmale Kernbauwerke in Stahlbeton aufweisen. Das Bauwerk reicht im Bereich der ehemaligen Hallen 1 und 
3 ca.10 m unter das Niveau des Messeplatzes. Das ganze Untergeschoss besteht ebenso aus Stahlbeton, 
wobei teilweise bestehende Kelleraussenwände der ehemaligen Halle 3 in den Neubau integriert werden. Der 
oberirdische, sichtbare Bereich stellt eine Abfolge von 3 Teilgebäuden dar, deren verbindende Tragstrukturen 
durch massive Stahlkonstruktionen gebildet werden. 
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Bild 3: Skizze Grundriss ganzer Baukörper 
 
 
2.2 Organisation des Bauherrn 

 
Für die Realisierung dieses Bauvorhabens hat der Bauherr die Generalunternehmung HRS Real Estate AG 
Basel beauftragt. Diese wiederum hat der Ingenieurgemeinschaft Ribi Blum AG Romanshorn/ Gruner AG 
Basel den Planungsauftrag für die Tragstrukturen inkl. Tiefbau erteilt. Die örtliche Bauleitung liegt in den 
Händen des Generalunternehmers. Die Fachbauleitung Tiefbau für die Arbeiten im Jahr 2012 wurde 
ebenfalls von der Ingenieurgemeinschaft wahrgenommen. 

 
 
2.3 Restriktionen in der Baurealisierung durch den Messebetrieb 

 
In den Räumlichkeiten der Messe Schweiz (Basel) AG werden teilweise Messen von beachtlicher Grösse und 
Ausstrahlung durchgeführt. Die weitaus bedeutendste Veranstaltung ist die Uhren- und Schmuckmesse, Basel 
World genannt. Sie findet jährlich statt, nächstes Mal Ende April 2013. 

 
Die Bauarbeiten dauern schlussendlich etwa 3 Jahre und werden während der wichtigsten Messen ganz 
eingestellt. Daraus ergaben sich nachstehende Bauphasen: 

 
Bauphase 1: Mai bis Dezember 2010 (unmittelbar nach der Art 2010) 
Bauphase 2: Mai bis November 2011 (unmittelbar nach der Art 2011) 
Bauphase 3: März 2012 bis März 2013 (unmittelbar nach Basel World 2012, aber noch vor Mustermesse 

und Art 2012, die während der Bauarbeiten stattfanden) 
 

Die totalen Baukosten erreichen ca. 430 Mio. CHF, wobei allein in der Phase 3 rund 250 Mio. CHF "verbaut" 
werden. 
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3 Projektbedingte und bauliche Erfordernisse 
 
 
3.1 Fundationskonzept 

 
Es gelangt ein gemischtes Fundationskonzept zur Anwendung. Das Untergeschoss sowie die Kernbauwerke 
sind flach fundiert. Die Vertikallasten des übrigen oberirdischen Gebäudekörpers werden mit Grossbohr- oder 
Mikropfählen in den Untergrund abgeleitet (Bild 4). Sämtliche Horizontallasten werden im Endzustand von 
den 4 flach fundierten Kernbauwerken aufgenommen [1]. 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Bild 4: Grundriss Untergeschoss Baufeld Süd (ehemalige Halle 3) 
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3.2 Vorgezogene Bauphasen 
 

Die erste vorgezogene Bauphase - auch Bauphase 1 genannt - umfasste möglichst viele Tiefbauarbeiten im 
Gebiet des Messeplatzes und im Keller der noch in Betrieb stehenden Halle 3. Im Rahmen dieser Bauphase 
wurden auch die Fundationen für die grossen Einzelstützen im Baufeld Süd erstellt, die die Lasten aus dem 
Überbau in den Untergrund abtragen. 

 
 
 
4 Baugrund 

 
 
4.1 Bodenschichten 

 
Als Grundlage für das Baugrundgutachten dienten 4 Sondierbohrungen, wobei 3 Bohrungen auf dem 
Messeplatz und eine auf dem südlichen Vorplatz der Halle 3 niedergebracht worden waren. Vom Geologen 
wurde ein Baugrundmodell entwickelt, das in normierter Form für das ganze Bauareal bis heute Geltung hat. 
Siehe hierzu [ 2 ], [9], Bilder 5 und 6 sowie Tabellen 1 und 2 . 

 

 
 

Bild 5 : Bodenaufschluss im Baufeld Süd Übergang Talauen - zu Niederterrassenschottern 
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Schicht 

 
Tiefe Unterkante (m) 

 
absolute Höhe (m ü.M.) 

Oberkante Terrain (OKT) ±0.00 256.90 

Künstliche Auffüllung -2.80 254.10 

Talauenschotter -5.60 251.30 

Rhein-Niederterrassenschotter (Rhein-NTS) -12.50 247.60 

Wiesenschotter -16.50 240.40 

Molasse verwittert (Annahme) -17.50 239.40 

Molasse unverwittert n/a n/a 
 

Tabelle 1: Standardbodenaufbau 
 
 

 
Schicht 

 
Mächtigkeit (m) 

 
Zusammensetzung 

Künstliche Auffüllung 1.0 - 4.0 Brauner, leicht siltig-toniger Kies mit reichlich Sand 
 
Talauenschotter 

 
0.6 - 4.7 

Kiesig-steinig mit wenig bis viel Sand, vereinzelt Rollkiesla- 
gen 

 
Rhein-NTS 

 
7.5 - 11.2 

Kiesig-sandig, Steine und Blöcke bis 30 cm führend, 
Nagelfluhbänke 

 
Wiesenschotter 

 
1.8 - 4.5 

Kiesig-sandig, Steine und Blöcke bis 30 cm führend, z.T. viel 
Sand 

Felsuntergrund (Molasse: Blauer 
Letten, Meletta, Septarienton) 

 
n/a 

Dunkelgraue, siltige Tone und Tonsteine, dünne Lagen von 
Feinsandstein/Siltstein 

 

Tabelle 2: Beschrieb Bodenschichten 
 
 
 

4.2 Bodenkennwerte und Baugrundmodell 
 

Vom Geologen wurden nachstehende Bodenkennwerte festgelegt (Tabelle 3): 
 
  

Feuchtraumgewicht 
γk (kN/m³) 

 
Reibungswinkel 

ϕ'k (°) 

 
Kohäsion 
c'k (kN/m²) 

 
Zusammendrückungsmodul 

ME (MN/m²)  
Auffüllung 21 (20-21) 27 (27-30) 0 25 (20-30) 

Talauenschotter 20 32 (32-35) 0 30 (25-35) 

Rhein-NTS 23 (22-24) 38 (38-40) 0 75 (50-100) 

Wiesenschotter 23 (22-24) 38 (38-40) 0 75 (50-100) 

Molasse (verwittert) n/a n/a n/a 100 

Molasse (unverwittert) n/a n/a n/a 350 (200 - 500) 
 

Tabelle 3: Bodenkennwerte [2], [4] 
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Für die Berechnung der Fundation wird folgendes Bodenprofil als "Standardprofil" definiert: 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Bild 6: Baugrundmodell, normiert [2] 
 
 
4.3 Grundwasser 

 
Der mittlere Grundwasserspiegel liegt bei ca. 246.70 m ü.M., rund 10 m unter dem Messeplatz, und der 
Höchstgrundwasserspiegel bei ca. 247.70 m ü.M. Das Grundwasser fliesst in Richtung WSW, somit von 
oben links nach unten rechts im Bild 3. Im Bereich der Isteinerstrasse, westlich des Messehochhauses, wird 
thermisch beeinflusstes Grundwasser dem Boden zurückgegeben, wodurch sich dort eine Grundwasserauf-
höhung einstellt. Diese beträgt gemäss einer zweijährigen Messreihe ca. 50 cm [2], [3]. 

 
Das Projekt reicht im Bereich der Halle 3 an seinen tiefsten Stellen in den Grundwasserschwankungs-
bereich. Die Flachfundationen liegen oberhalb des Grundwasserspiegels. Sämtliche Pfähle stehen im 
Grundwasser. 
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5 Projekt des Bauingenieurs 
 
 

5.1 Bauprojekt 
 

Aufgrund der im Rahmen des Bauprojekts verfeinerten Lastberechnungen ergaben sich bei der Halle 3 Stüt-
zenlasten von 12'000 bis 60'000 kN (d-Niveau). Da aus zeitlichen Gründen möglichst viele Bauarbeiten be-
reits in den beiden Vorphasen realisiert werden sollten, wurde eine Fundationsart ins Bauprojekt aufgenom-
men, deren Ausführung auch unter beengten Platzverhältnissen möglich war. Der bestehende Kellerboden 
stellt einen guten Fundationshorizont in nur 7 - 8 m Tiefe dar. Daher entschied man sich bei den hoch belas-
teten Stützen für je ein grosses Pfahlbankett mit 12 - 55 Mikropfählen. 
Es sollten möglichst grosse Traglasten je Mikropfahl erreicht werden, und trotzdem musste das System fle-
xibel und handlich sein [1]. Im bestehenden 2. UG war allerdings eine variable lichte Arbeitshöhe von nur 2.5 
- 4.5 m vorhanden. Der Bauingenieur entschied sich daher für Mikropfähle, Typ GEWI. Die notwendige Be-
wehrung konnte in Form von gemufften Stangen vorgesehen werden. Die Anzahl und Länge der Stangen-
schüsse konnten den lokalen Bodenverhältnissen und der vorgesehenen Last angepasst werden. Alle Mik-
ropfähle sind in der Molasse abgestellt. Die Mantelreibung wird in NTS und in der Molasse mobilisiert. Die 
Mörtelummantelung gewährleistet den Korrosionsschutz der GEWI-Stangen. Dadurch ergaben sich total 360 
Mikropfähle von ca. 22 m Länge. Das grösste Pfahlbankett besteht daher aus 55 Mikropfählen (Bild 7). 

 
Die damals vorgesehenen Mikropfähle wiesen folgende Hauptmerkmale auf: 

 

 
 

 

Bohrdurchmesser: 
 

GEWI-Stabdurchmesser: 

200 mm 
 

63.5 mm 

 Stablänge je Pfahl: 22 m1
 

 Stahlqualität: St 550/620 

 Totale Stablänge grösstes Pfahlbankett: 1'265 m1
 

 Gesamtpfahllänge: 7'920 m1
 

 Mikropfahl - Axabstand: 60 cm (3 x Ø) 

 Randabstand (Rand - Pfahlaxe): 25 cm 

 Kleinste Bankettabmessungen: 2.30 x 2.00 x 1.80 m 

 Grösste Bankettabmessungen: 5.90 x 4.30 x 2.20 m 

 Pfähle abgestellt in: Molasse (Blauer Letten) 

 Geschätzte, spezifische Pfahlwerte:  
•   Mantelreibung τs,k: 125 kN/m [1], [5] 
•   Spitzendruck σb,k: vernachlässigt 
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Bild 7: Beispiel eines grossen Mikropfahlbanketts (Last 60'000 kN, d-Niveau)  
 
 
 
5.2 Bauausschreibung 

 
Im Frühling 2010 erfolgte die Ausschreibung aller Spezialtiefbauarbeiten durch den Generalunternehmer. 
Für die Mikropfähle wurde eine Kubatur von 8'500 m1 im Leistungsverzeichnis eingesetzt. Der Grund für die 
erhöhte Pfahlgesamtlänge lag in den zusätzlichen Mikropfählen, die auf dem Messeplatz für die Fundation 
von Montagestützen, Baukrane und für den Tramschutztunnel erforderlich waren. 
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6 Vorschlag des Bauunternehmers und Handhabung durch den 
projektierenden Bauingenieur 

 
 
6.1 Beschrieb des vorgeschlagenen Mikropfahlsystems 

 
Mit der Einreichung der Offerten wurde von der Arbeitsgemeinschaft Implenia AG/Spaini AG zusätzlich eine 
Unternehmervariante präsentiert, die anstelle verrohrt hergestellter Mikropfähle das Selbstbohr-Verfahren 
vorschlug [6]. 

 
Der Unterschied zwischen den Systemen GEWI und Selbstbohrpfahl (Fa. Titan) ist in Bild 8 ersichtlich. Wei-
tere Details zum Vorgehen beim Herstellen sowie zum Aufbau des Selbstbohrpfahls sind in Bilder 8 und 9 
anhand Unterlagen der Fa. Titan dargestellt [6]. 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Bild 8: Systemskizze verrohrte Herstellung von Mikropfählen [6]  
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Bild 9: Systemskizze Selbstbohrvorgehen bei Mikropfählen [6]  
 
 
6.2 Bedenken des Bauingenieurs 

 
Erfahrungen für temporäre Nägel oder temporär vorgespannte Stabanker mit dem Selbstbohr-System lagen 
vor, jedoch nicht für den permanenten Einsatz. Aufgrund der vorgelegten Systembeschreibung ergaben sich 
daher nachstehende Bedenken bezüglich permanenten Selbstbohr-Mikropfählen: 

 

 Grundwasserbeeinträchtigung möglich durch pH-Erhöhung infolge Bohrarbeiten mit Zementmörtel (Was-
serspiegel GW-Mittelstand: Ca. 1,0 m unter OK bisheriger Kellerboden), insbesondere wegen Bohrarbei-
ten mit "Niederdruck-Jetting" 

 

 Gefahr eines hydraulischen Grundbruchs beim Bohren im NTS ohne Verrohrung (Einsturz des Bohrlochs) 
 

 Fehlende Kontrollmöglichkeit der Pfahlintegrität (bei verrohrter Herstellung klarer Arbeitsvorgang) 
 

 Statische Gleichwertigkeit der vorgeschlagenen Arco-Hohlstäbe (Fa. Arco Ciserano/Brescia I), 
f  ≤ 750 N/mm2, R    ≥ 1193 kN [6], [12]. 

 
 
6.3 Einigung auf Vorgehen 

 
Aufgrund obiger Bedenken haben wir als Projektant das Verfahren abgelehnt, auch wenn ein finanzieller 
Vorteil von ca. 500'000 CHF gemäss Unternehmerofferte vorlag. Die Verlockung des günstigeren Preises lag 
jedoch auf dem Tisch und liess sich nicht mehr wegdiskutieren: Es gab allseitige Besprechungen und Nach-
fragen, schlussendlich wurde mit allen Beteiligten ein gemeinsames Vorgehen zur Ausräumung der Beden-
ken des projektierenden Ingenieurs vereinbart. 
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Auf Kosten des Unternehmers sollten folgende Vorkehrungen getroffen und Tests vorgenommen werden: 

 

   Erstellung von 12 Versuchspfählen (Zugversuche) 
•   6 Pfähle mit 3 m Verankerungslänge LV nur im NTS 
•   6 Pfähle mit 3 m Verankerungslänge LV nur in der Molasse 
•   Davon jeweils 3 Pfähle verrohrt respektive mittels Selbstbohrung hergestellt. 

 

   Nachweis der versprochenen Zugfestigkeit der vorgeschlagenen Arco-Hohlstäbe mittels 3 Zugversuchen,  
für Betonstahl: charakteristischer Wert der Fliessgrenzspannung fs,k ≤ 750 N/mm2 
3.2.1.3) 

(Norm SIA 262, Art. 

 

   Kontrolle pH-Wert in Grundwasser, ober- und unterhalb der Bohrstellen; hierzu Erstellung von 5 Piezome-
tern 

 

   Integritätstests (Ultraschall-Methode) 
 
 
 
7 Vorabklärungen, Versuchspfähle 

 
7.1 Herstellung der Versuchspfähle 

 
Im Sommer 2010 wurden unter erheblichem Zeitdruck die versprochenen Mikropfähle mit beiden Verfahren 
im Keller der Halle 3 hergestellt. Vorgängig hatte der UN die 5 geforderten Piezometer im Kellerbereich, 
ober- und unterhalb der Versuchs-Mikropfähle, niedergebracht. Nachfolgend einige Einzelheiten zu 
Bohrver-fahren und Versuchspfählen: 

 
 
   Verrohrte Mikropfähle: 

• Bohr - Ø: 168 mm 
• Krone: Am Bohrrohr angeschraubt 
• Bohrverfahren: Dreh-Schlag (Imlochhammer), mit Luftförderung 
• Ø betonierter Pfahl: 168 mm (konservative Annahme) 
• Bewehrung: GEWI-Stange Ø 63.5 mm, S 550/620 

 
   Selbstbohr-Mikropfähle: 

• Bohr - Ø (Krone): 130 mm 
• Krone: Verlorene Krone 
• Bohrverfahren: Dreh-Schlag (Imlochhammer), Materialverdrängung, Einpressung des 

Mörtels mit Niederdruck (max. 30 bar an Bohrkrone) 
• Ø betonierter Pfahl: 200 mm (konservative Annahme gemäss Spezialtiefbauer) 
• Bewehrung: Arco Hohlstab Ø 76 x 10 TERMIC, Stahl S 355J2H [9] 

 

Die Erstellung der verrohrten Mikropfähle mit Materialförderung im Lufthebeverfahren bereitete etliche Mühe. 
Die Pfähle mussten in dem von der Messe noch teilweise genutzten Keller erstellt werden. Dies führte beim 
verrohrten System zu gegenseitigen Behinderungen und grossen Verschmutzungen (Bild 10). 
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Bild 10: Herstellung der Versuchspfähle, verrohrte Mikropfähle: Zustand im 2. UG nach der Herstellung  
 
 
7.2 Resultate aus den Versuchen und begleitenden Messungen 

 
7.2.1  Zugversuche bei Versuchspfählen 

 
Es wurden schlussendlich 11 Zugversuche, 5 an verrohrten und 6 an Selbstbohr-Mikropfählen, durchgeführt 
und 10 Versuche ausgewertet. Das Vorgehen bei den Versuchen entsprach dem Vorgehen für die Prüfung 
von ungespannten Boden- und Felsankern gemäss SIA Norm 267/1, Art. 7.1.2, Ausziehversuche. Nachste-
hende Kennwerte für Mantelreibung und spezifische Tragkraft konnten errechnet werden [7]: 

 
Pfahlsystem Verankerung 

in 
Anzahl 

Messwerte 
Mantelreibung 

τs,k 

Spez. Tragkraft 
Tm,k 

 

Bezeichnung 
 

Ø Bohrkrone 
[mm] 

 
 

– 

 
 

Stk. 

 

(Bruch) 
kN/m2

 

 

(Bruch) 
kN/m 

Verrohrt 168 NTS 2 285 150 
 168 Molasse 2 165 ** 90 ** 

Selbstbohr 200 * NTS 3 295 185 
 130 Molasse 3 250 100 

 

Tabelle 4: Errechnete Kennwerte aus Ausziehversuchen (jeweils kleinster Wert bzw. Bruchwerte)  
 

* =   angenommener Ø des Verankerungskörpers, Krone Ø 130 mm 
** =   Bruch nicht erreicht 
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Es lässt sich Folgendes feststellen: 
 

   Erwartungsgemäss sind die Kennwerte im NTS höher als in der siltig-tonigen Molasse. 
   Generell sind beim Selbstbohrverfahren die ermittelten Kennwerte höher. 
   Der Injektionsdruck von maximal 30 bar bei den Selbstbohrpfählen bewirkt nur beim NTS eine spürbare 

Vergrösserung des Pfahldurchmessers. 
   Obige Werte wurden aufgrund des jeweils kleinsten Messwertes ermittelt. 
   Bei den Selbstbohrpfählen wurde der Bruch immer erreicht, dagegen bei den verrohrten Mikropfählen nur 

ein Mal. 
   Der Aussendurchmesser des bei den Selbstbohrpfählen erzeugten Betonkörpers wurde im NTS aufgrund 

der Erfahrung des UN sowie der Versuchsresultate bei 200 mm gewählt. Von der Wahl des Durchmes-
sers ist der Wert der Mantelreibung jedoch stark abhängig (bei Ø = 175 mm: τ  = 335 kN/m2). 

   Warum es bei den verrohrt hergestellten Pfählen im NTS bereits bei einer niedrigen Kraftstufe zum Bruch 
kam, konnte nicht abschliessend geklärt werden. Wird dieser Versuch nicht mitgerechnet, ergibt sich im 
NTS ein τs,k = 345 kN/m 
verwendet werden). 

(statt 285 kN/m2) als kleinster Wert (jedoch kann dann nur noch ein Messwert 

 
 

7.2.2  Resultate Zugfestigkeit Arco-Stäbe (Zugversuche) 
 

Die Zugversuche wurden in Dortmund (MPA NRW) und Mailand (Politecnico di Milano, Laboratorio Prove 
Materiali) durchgeführt (Tabellen 5 und 6). 

 
A) Resultate MPA-NRW Dortmund 

 
 

Bezeichnung 
 

Probe 
Nr. 

 

Ø nom. 
 
 
[mm] 

 

Länge 
 
 
[mm] 

 

Fliesskraft 
 
 
[kN] 

 

Fliess- 
spannung 
fs0.2% 
[N/mm2] 

 

Bruch- 
grenze 

 
[kN] 

 

Bruch- 
spannung 
fs0.2% 
[N/mm2] 

Anker R76 x 10 1 75 2187 1367 659 1579 762 

Anker R76 x 10 2 75 2205 1368 660 1546 746 
 

Tabelle 5: Resultate Dortmund [11]. 
 

Obige Resultate entsprachen den Anforderungen hinsichtlich maximaler Fliessspannung. Jedoch war eine 
bessere Ausnützung des Materials durch Steuerung der Fliessgrenze näher an den erlaubten Wert er-
wünscht. Es wurden daher zusätzlich 3 Stäbe in Mailand geprüft. 

 
B) Resultate Politecnico di Milano 

 
 

Bezeichnung 
 

Probe 
Nr. 

 

Ø nom. 
 
 
[mm] 

 

Länge 
 
 
[mm] 

 

Fliesskraft 
 
 
[kN] 

 

Fliess- 
spannung 
fs0.2% 
[N/mm2] 

 

Bruch- 
grenze 

 
[kN] 

 

Bruch- 
spannung 
fs0.2% 
[N/mm2] 

R76 x 10 
(VPO-1) 

1 75 2187 1521,1 728 1683,7 806 

R76 x 10 
(VPO-2) 

2 75 2205 1534,2 740 1690,4 815 

R76 x 10 
(VPO-3) 

3 75 2190 1529,7 735 1675,2 805 

 

Tabelle 6: Resultate Mailand [12]. 
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Mit der Vorlage obiger Resultate aus den Zugversuchen in Mailand konnte gezeigt werden, dass das vorge-
schlagene Stabmaterial die Anforderungen des projektierenden Bauingenieurs erfüllt (siehe Kapitel 7.5). 

 
 
7.3 Kontrolle des Alkalinität des Grundwassers während der Versuchsarbeiten 

(pH-Wert) 
 

Während der Erstellung der 12 Versuchspfähle, somit während einer Dauer von 6 Wochen, wurden 10 pH- 
Messkampagnen inkl. Nullmessung in den 5 Piezometern durchgeführt [8]. Vier dieser 5 Piezometer lagen 
10 bis 15 m unterhalb der Mikropfahlstandorte (Bild 4) 

 
Der pH-Wert lag in der Nullmessung zwischen 7.40 und 7.51. Während des Bohrens wurde generell ein um 
ca. 0.2 erhöhter pH-Wert festgestellt. Als Ausnahmen wurden beim Bohren der unverrohrten Mikropfähle 
einmal ein Wert von 11.38 sowie beim Bohren mit dem Selbstbohr-Verfahren Werte von 11.48 resp. 9.25 
gemessen. Es stellte sich jedoch beidemal heraus, dass mit Zement stark verschmutztes Bohrwasser (ma-
ximaler Momentanwert: 11.7) einfachheitshalber in der Nähe des Piezometers P5 versickert statt wegge-
pumpt worden war. 

 
Es kann somit gefolgert werden, dass bei einem vorschriftsgemässen Vorgehen keine nennenswerte Beein-
flussung der Alkalinität des Grundwassers zu befürchten ist. Ausserdem ist hilfreich, dass aufgrund der ge-
messenen Wasserspiegellagen die Fliessgeschwindigkeit des Grundwassers unter dem Baufeld Süd nur ca. 
10 cm/Tag beträgt. 

 
 
7.4 Integritätstests 

 
Aus zeitlichen Gründen musste bereits Mitte August 2010 über das schlussendlich anzuwendende Bohrver-
fahren entschieden werden. Dieser Zeitpunkt gestattete nicht mehr, vor dem definitiven Variantenentscheid, 
auch die Resultate der Integritätstests abzuwarten. Damals im Jahr 2010 war in der Schweiz nur eine Firma 
bekannt, die Pfahlintegritätstests auch bei Mikropfählen zuverlässig durchführen konnte [10]. Deren Gerät 
war trotz intensivem Drängen des Bauleiters und des Bauführers während mehr als 2 Monaten wegen De-
fekts nicht verfügbar, so dass schlussendlich ohne diese Testresultate entschieden wurde. 

 
 
 
7.5 Formulierung von Anforderungen an das Selbstbohrverfahren/definitive Wahl 

 
Das Programm der Bauphase 1 gab vor, dass die Arbeiten im 2.UG bis November 2010 beendet sein muss-
ten. Am 20. August 2010 hat daher der Generalunternehmer auf Antrag des Bauingenieurs entschieden, die 
Mikropfähle im Selbstbohr-Verfahren herzustellen. Folgende Bedingungen wurden an den Spezialtiefbauer 
formuliert: 

 
   Das Rohrmaterial muss dem Material gemäss Zugversuche entsprechen (S 355J2H, Arco Rohr 76 x 10 

TERMIC, f ≤ 750 N/mm2). Höherfester Stahl darf nicht verwendet werden. 
 

   Im Bohrloch darf nie hydraulischer Grundbruch entstehen. Durch Einbinden der Mikropfähle um 3 m in 
die Molasse sowie durch den Überdruck gegenüber dem mittleren Grundwasserspiegel (ca. 1 m unter 
Arbeitsebene anstehend) wird dies gewährleistet. 

 

   Der pH-Wert darf nur ganz unbedeutend beeinflusst werden. Mit Zement verschmutztes Grund- oder 
Spülwasser ist normgemäss zu entsorgen. Es darf kein Wasser versickert werden. 

 

   Erstellung der definitiven Pfähle mit dem gleichen Vorgehen wie bei den Versuchspfählen (Bohr-Ø, Bohr-
krone, Injektionsdrücke beim Zementmörtel etc.) 

 
Aufgrund der höheren Mantelreibungswerte τs,k im NTS und in der Molasse infolge der günstig verlaufenden 
Versuche (NTS: 295 statt 125 kN/m2, Molasse: 250 statt 125 kN/m2), konnten die Pfahllängen massiv ge-
kürzt werden. Ab UK Pfahlbankette ergab sich noch eine Pfahllänge von 11 - 12 m (statt 22 m). 
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8 Bauausführung 

 
 
8.1 Versuche während der Ausführung 

 
Angesichts der knappen Ausführungszeit und der bereits zu Beginn durchgeführten 12 Zugversuche wurden 
während der Ausführung keine weiteren Versuche vorgenommen. Die örtliche Bauleitung kontrollierte die 
eingesetzten Materialien, das Arbeitsvorgehen, die Wasserbehandlung und den Grundwasserspiegel 
(Bild 11). 

 
 

 
 

Bild 11: Freigelegte Mikropfahlstangen, vor Erstellen des Pfahlbanketts 
 
 
8.2 Setzungen nach Abschluss der Bauarbeiten 

 
Die Setzungen der Mikropfahlfundamente werden nach DIN 1054:2005, Art. 8.6.2, als Pfahlgruppe für den 
Pfahlkopf, abgeschätzt. Für das grösste Fundament, Abmessungen L x B = 5.90 x 4.30 m, mit einer Last auf 
k-Niveau von 41'000 kN können Setzungen von 10 - 22 mm ermittelt werden [13]. 

 
Zu Beginn August 2012 sind Setzungspegel versetzt worden. Die Messgenauigkeit wird vom Vermesser zu 
± 0.8 mm (1 x σ) angegeben. Aussagen zu gemessenen Setzungsbeträgen können aufgrund der kurzen 
Messdauer noch keine gemacht werden. 
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9 Abschliessende Beurteilung des Selbstbohrverfahrens 
 

Selbstbohr-Mikropfähle, wie sie im vorliegenden Fall die Fa. Ghelma Spezialtiefbau AG, Meiringen, einge-
setzt hat, stellen ein sehr leistungsfähiges und kostengünstiges Mikropfahlsystem dar. Die erzielbaren Man-
telreibungswerte, insbesondere in der Molasse, sind insbesondere bei beschränkten Platzverhältnissen von 
grossem Vorteil. Nachteilig ist die fehlende, zerstörungsfreie Integritätskontrolle. Diese ist bis anhin nur 
schwierig zu realisieren. 

 
 
 
10 Gedanken zur Beauftragung des Bauingenieurs 

 
Oft erfolgt im Hochbau die Beauftragung der Ingenieurarbeiten an einen spezialisierten Bauingenieur. Dieser 
ist bei konstruktiven Ingenieurarbeiten gewohnt, dass er während der Bauausführung vor Ort nur die Funkti- 
on des Ingenieurs als Spezialist inne hat, mehrheitlich also Schalungs- und Bewehrungsabnahmen. Nun ge- 
hört aber meist zu einem konstruktiven Ingenieurbauwerk in irgendeiner Form auch eine Fundation, oft auch 
ein Baugrubenverbau. Für die örtliche Bauleitung dieser Arbeiten wird oft Personal vom projektierenden Ar- 
chitekturbüro gestellt. Dabei werden immer wieder schlechte Erfahrungen gemacht, insbesondere wenn ein 
Architekt der örtliche Bauleiter ist. 

 
Für die örtliche Bauleitung bei den Fundations- und Spezialtiefbauarbeiten muss unbedingt ein erfahrener 
Bauingenieur auf dem Bauplatz zuständig und auch anwesend sein. Er muss im Minimum die Funktion eines 
Fachbauleiters, mit Weisungsbefugnis an die entsprechenden Bauunternehmer, ausüben können. 
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Baugrube und Fundation des höchsten Hauses der Schweiz (Roche Bau 1) 
 
 
 
1 Einführung 
 
Der Pharmakonzern Roche baut am Hauptsitz in Basel ein Bürohochhaus für ca. 2’000 Mitarbeitende auf 41 
Stockwerken. Das Gebäude wird nach Fertigstellung im Jahre 2015 eine Höhe von 178 m aufweisen. Der 
Neubau ermöglicht es, dass Mitarbeitende, deren Büros zur Zeit in der Stadt Basel verteilt sind, auf dem 
Roche-Areal an der Grenzacherstrasse arbeiten können. Entworfen wurde das Gebäude von den Architek-
ten Herzog & de Meuron.  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Bild 1: Perspektive des geplanten Hochhauses "Bau 1" der F. Hoffmann-La Roche AG in Basel 
 
2 Baugrund- und Grundwasserverhältnisse 
 
2.1 Baugrundaufbau 
 
Der Baugrund kann in drei lithostratigraphische Einheiten unterteilt werden. Direkt unterhalb der Terrain-
oberkante wird eine wenig tragfähige, 3 bis 6 m mächtige, künstliche Auffüllung angetroffen. Unter dieser 
liegt der tragfähige Rhein-Niederterrassenschotter, der eine durchschnittliche Mächtigkeit von 13 bis 16 m 
aufweist. Unterhalb des Niederterrassenschotters befinden sich Cyrenenmergel und Elsässermolasse in 
wechselnder Abfolge, welche den tragfähigen Untergrund für die Fundation bilden.  
 
Dieser Untergrund wurde im Bodengutachten vom Büro Pfirter Nyfeler [1] wie folgt beschrieben: 
"Der Cyrenenmergel (Tertiär, Chattien) besteht aus siltigen, mergeligen Tonen und tonigen Mergeln. Die 
Elsässermolasse (Tertiär, Chattien) besteht aus den glimmerführenden Sandsteinen, Siltsteinen und teils 
unzementierten Sanden. Cyrenenmergel und sandige Elsässermolasse sind seitlich miteinander verzahnt. 
Sie wurden zeitgleich abgelagert. Die Mergel und Tone sind fest und erdfeucht, bisweilen bröckelig. Die 
Sandsteine sind, wenn gut zementiert, hart. Nicht zementierte sandige Varietäten fliessen bei Wasser-
einfluss im Bohrloch zusammen und werden weich oder breiig. Der Cyrenenmergel ist fest und wirkt als 
Grundwasserstauer." 
 
Die ursprüngliche Schichthöhe des damaligen Hochterrassenschotters im Quartär wird im Projektgebiet bis 
auf eine Höhe von ca. 390 m.ü.M. geschätzt (OKT heute im Projektgebiet ca. 258 m.ü.M.). Diese Schotter-
schichten wurden jedoch am Ende der einzelnen Eiszeiten wieder teilweise erodiert. Die heute anstehenden 
Schotter und Molasse (Cyrenenmergel und Elsässermolasse) sind demnach als vorbelastet einzustufen. 
Dies entspricht einer (heute nicht mehr vorhandenen) Überlagerung bzw. Vorbelastung der heutigen Boden-
schichten von ca. 100 m bis ca. 150 m Höhe. 
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Bild 2: Geologisches Profil im Baugrubenschnitt B-B  
 
 
Die Molasse wies im Zuge der Aushubarbeiten ausgeprägte Schichtungen in 3 Hauptrichtungen auf. Entlang 
dieser Schichtungen konnten eine verringerte Scherfestigkeit und eine höhere Wasserdurchlässigkeit fest-
gestellt werden. Die 1. Schichtungsfläche war leicht abfallend zum Rhein hin (Streichazimut Süd-Ost, Fall-
winkel 10°). Die 2. und  3. Schichtungsfläche hatten einen Fallwinkel von ca. 80° bei einer Streichazimut 
Nord-West bzw. West.  

2.2 Geotechnische Kennwerte 
 
In Tabelle 1 sind die Bodenkennwerte der massgebenden Bodenarten aus dem geologischen Bericht [1] 
aufgeführt. Kalkstein- und Sandsteinbänke wurden auf der sicheren Seite liegend nicht einbezogen. Auch 
aufgrund der Klassifizierung nach USCS ist ersichtlich, dass es sich beim Cyrenenmergel eher um die tonige 
Ausbildung (CL-CH) und bei der Elsässermolasse um die siltig-sandige Ausbildung der Molasse handelt 
(MH-SM). 
 
Tabelle 1: Bodenkennwerte der Hauptbodenarten (aus Geologischem Bericht: Pfirter, Nyfeler + 

Partner AG [1]) 
 

Bodenbezeichnung Wichte  
γ 

Reibungswinkel 
φ' 

Kohäsion  
c' 

ME-Wert Klassifizierung 
nach  USCS 

 (kN/m³) (°) (kN/m²) (MN/m²) (-) 

Künstliche Auffüllung 19   20 28 - 30 0 20 - 40 GP, GM 

Rhein-Nieder- 
terrassenschotter 22 - 24 38 - 40 0 80 - 100 GP, GW (SP, 

SW untergeordnet) 

Cyrenenmergel  
(Molasseuntergrund) 21 (20 - 22) 27.5 (20 - 35) 50 100 CL, CH 

Elsässermolasse 
(Molasseuntergrund) 22 (21 - 23) 29 (25 - 33) 

75 (50 - 100) 
(leicht verfestigte 

Sande)  

250 (200 - 500) 
(vertikal) 

 SM, MH 
200  

(Sandsteine) 
150 (100 - 200) 

 (horizontal) 
 

() Werte in Klammern sind minimale resp. maximale Werte 
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2.3 Grundwasser  
Das Grundwasser liegt im Mittel bei 245.6 m (ca. 12 m unter Terrainoberkante). Durch die Rheinnähe ist der 
Grundwasserstand stark abhängig vom Rheinpegel. Im extremen Hochwasserfall ist mit einem Grundwas-
serstand von 247.7 m (ca. 10 m unter Gelände) zu rechnen. Das Grundwasser ist vor allem in den gut 
durchlässigen Niederterrassenschotterschichten anzutreffen. In den sandigen, durchlässigen Ausbildungen 
der Molasse wird Porenwasser festgestellt. In den tonig-siltigen, wenig durchlässigen Molasseschichten ist 
Porenwasser kaum feststellbar, jedoch vorhanden. Im Zuge der Endaushubarbeiten wurden bis in ca. 22 m 
Tiefe Probeschürfungen im Cyrenenmergel ausgeführt. Dabei wurden ca. 1 Stunde nach Öffnung der Schür-
fung leichte Porenwassereinsickerungen entlang der Molasseschichtungen festgestellt.  
 
3 Baugrube 

3.1 Baugrubenkonzept 
 
Für die Erstellung der 3 Untergeschosse mit Geschosshöhen von bis zu 7.3 m war eine Baugrube von 
19.6 m Tiefe erforderlich. Im Westen konnte aufgrund der Verjüngung der Bodenplatte von 2.5 m auf 1.5 m 
die Tiefe auf 18.6 m reduziert werden. Im Bereich der Aufzugsunterfahrten war eine grossräumige Vertiefung 
bis auf 21.5 m erforderlich. Das Umfeld der Baugrube ist auf 3 Seiten durch direkt angrenzende, flach 
fundierte Bebauung gekennzeichnet. Typischerweise handelt es sich um Bauten der 50er- und 60er-Jahre in 
Stahlbeton-Skelettbauweise mit 6 Ober- bzw. 2 Untergeschossen. Auf der westlichen Seite steht der 62 m 
hohe Bau 52 mit 17 Obergeschossen. 
 
Aufgrund des anstehenden Grundwassers und der zu schützenden Nachbargebäude ist ein wasserdichter 
Baugrubenverbau kombiniert mit einer Grundwasserabsenkung innerhalb der Baugrube erforderlich.  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Bild 3: Grundrisssituation mit Baugrube und umliegenden Nachbargebäuden 
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Das Baugrubenkonzept sieht einen verformungsarmen Baugrubenabschluss mit 3 bis 4 Lagen Vorspannan-
ker vor. Ausgeschrieben wurde eine Bohrpfahlwand mit einem Pfahldurchmesser von 1.0 m bei einem 
Achsabstand von 0.8 m. Die Betongüte wurde auf C30/37 für die Baugruben- und Fundationspfähle gesetzt. 
Die daraus resultierende Bewehrungseinsparung liessen Kosten gegenüber einer minderwertigeren Beton-
güte einsparen. Im Zuge des Ausschreibungsverfahrens wurde eine Bohrpfahlwand mit Durchmesser 1.2 m 
und Achsabstand 1.0 m als Unternehmervariante offeriert. Da diese Lösung technisch mindestens gleich-
wertig war, jedoch Vorteile im Bereich Termine und Kosten brachte, wurde diese Unternehmervariante 
beauftragt. Der gewählte Achsabstand zusammen mit den Anforderungen bezüglich Herstelltoleranzen 
(Ansatzpunkt 2 cm, Neigung ≤ 1%) stellte sicher, dass im Aushubbereich die Bohrpfähle nicht auseinander 
klaffen. Dabei wurde angenommen, dass ein gegenläufiges Abdriften von 2 Nachbarpfählen sehr unwahr-
scheinlich ist. Eine Pfahlneigungsmessung im Zuge der Pfahlherstellung bestätigte diese Annahme, ebenso 
auch das Freilegen der Bohrpfahlwand, die keine nennenswerte Abweichung zur Solllage verdeutlichte.  
 
Auf der Westseite konnten Bauherr und Architekt in einer frühen Projektphase überzeugt werden, die Bohr-
pfahlwand um 5 m vor dem Nachbargebäude Bau 52 zurückzuversetzen. Dieser Vorschlag hat mehrere 
Vorteile. Einerseits wurde das Verformungsrisiko reduziert, da die Gebäudelasten nicht direkt neben der 
Bohrpfahlwand in den Baugrund eingeleitet werden. Weiter kam es zu einer Reduktion der Kosten, da 
dadurch die Anzahl der Anker und die Länge der Bohrpfahlwand parallel zur Grenzacherstrasse reduziert 
werden konnten. Schliesslich konnte die Bohrpfahlwand am Kopf durch eine auf der Erdseite angebrachte, 
horizontal liegende Aussteifungsscheibe festgehalten werden. Hierdurch liess sich die oberste von 
3 Ankerlagen einsparen (Bild 4). 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Bild 4: Baugrubenschnitt auf der Westseite bei Bau 52  
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Das Grundwasser wird nur innerhalb der Baugrube mittels Filterbrunnen abgesenkt. Zur Verhinderung eines 
hydraulischen Grundbruchs bzw. Auftriebsproblems werden Entspannungsbohrungen am Baugrubenrand in 
4 m Abstand angeordnet. Diese Bohrungen sollen den ursprünglichen hohen Wasserdruck von wasserfüh-
renden Schichten unterhalb der Baugrubensohle entspannen und so ein Aufschwimmen der Sohle verhin-
dern. Die Baugrubenpfähle binden bis zu 10 m unterhalb der Baugrubensohle ein, um die Anforderungen der 
Verformungsminimierung und der Statik zu erfüllen. Diese Einbindung verhindert zudem eine grossräumige 
Grundwasserabsenkung und die daraus folgenden Setzungen im Umfeld der Baugrube. Genauere Untersu-
chungen erlaubten, die unbewehrten Pfähle um 7 m zu kürzen, ohne dabei unverträgliche Auswirkungen auf 
Wasserhaltung und Setzungen im Umfeld der Baugrube zu erzeugen.  
 
Für die Baugrubenstatik wurde ein erhöhter aktiver Erddruck mit einem Erdruhedruckanteil von 25 % im 
Bereich der Strasse und einem Erdruhedruckanteil von 50 % im Bereich der Nachbargebäude angesetzt. 
 
3.2 Ankerversuche 
 
Ankerversuche wurden zu Beginn der Bauausführung durchgeführt, damit genügend Zeit verblieb, um die 
Ankeranzahl zu optimieren. Hierzu wurden innerhalb der Baugrube 9 vertikale Anker hergestellt, jeweils 3 in 
den massgebenden Baugrundschichten. Das Arbeitsplanum wurde bei 3 m unter Gelände festgelegt. Dies 
brachte den Vorteil, dass noch Restfundamente des Bestands als Ankerwiderlager genutzt werden konnten.  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Bild 5: Anordnung der Ankerversuche in der Baugrube  
 
Zunächst wurde eine geneigte Anordnung der Anker verfolgt. Jedoch stellte sich heraus, dass zum einen die 
Anker sehr lang werden, um die teilweise sehr tief liegenden Bodenschichten zu erreichen. Zum anderen 
wurden die notwendigen Ankerwiderlagerkonstruktionen infolge der hohen Horizontallastanteile sehr um-
fangreich. Schliesslich zeigten theoretische Überlegungen wie auch praktische Erfahrungen im Grossver-
such Limelette in Belgien [2], dass die Ankerneigung keinen nennenswerten Einfluss auf die Ankertraglast 
hat.  
 
Die Ankerversuche bestätigten unsere Erwartungen, dass die üblicherweise in Basel angesetzten Ankertrag-
lasten Optimierungspotential bieten (Tabelle 2). Leider war es trotz grösster Anstrengung seitens Ausfüh-
rung nicht möglich, die theoretische freie Ankerlänge überall zu erreichen, so dass gemäss SIA 267/1 6.2.2.3 
eine nicht vernachlässigbare Reduktion der ermittelten Tragkraft vorgenommen werden musste (Spalte 
"gewählt" in Tabelle 2).  
 
In den Niederterrassenschottern erwies sich die gewählte Traglast als richtig. Wegen der hohen Variabilität 
der Bodenausbildung (Rollzonen, Nagelfluhbänke, hohe Durchlässigkeit und daher Verlust von Ze-
mentsuspension bzw. Einpressen von sehr hohen Zementmengen) ergab sich eine Ausfallquote hinsicht-
lich des Erreichens der Prüfkraft von 8%. In der Molasse lag die Ausfallquote streng genommen bei 5%, 
wobei bei vielen Ankern die Prüfkriterien nur knapp nicht erfüllt wurden. 
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Tabelle 2: Ankertraglasten 
 
Bodenschicht Ankertraglast auf Bruch  

 
Bewertung nach der  

Ausführung aller Bauwerksanker 

 üblich  Versuch gewählt   

Nieder-  
terrassenschotter 

1200 kN* 1800 kN** 1600 kN*** Traglast realistisch,  
Ausfallquote 8% 

Cyrenenmergel  
(Molasse) 800 kN 1600 kN** 1200 kN*** gewählte Traglast zeigt noch Reserve, 

Ausfallquote gering 

Elsässermolasse 
(Molasse) 800 kN 1700 kN** 1200 kN*** gewählte Traglast zeigt noch Reserve, 

Ausfallquote gering 
 

* wie z.B. für die Planung der Nordtangente in Basel eingesetzt. 
** Verpresskörperlänge von 7 m, 8 Litzen à 0.62" Durchmesser, Bohrdurchmesser 133 mm. 
*** Verpresskörperlänge von 7 m in den Niederterrassenschottern bzw. 8 m in der Molasse bei 9 bzw. 7 Litzen à 0.5" 
Durchmesser. Bohrdurchmesser 133 mm. 
 
Aufgrund der positiv verlaufenden Ankerversuche konnten ca. 200 Anker eingespart werden, mit den sich 
daraus ergebenden positiven Auswirkungen auf Kosten, Termine und Bauablauf. 

3.3 Erfahrungen im Zuge der Ankerarbeiten 
Grosse Bohrlochabweichungen von der Solllage wurden bei flach geneigten Ankern (10-15°) in den Nieder-
terrassenschottern festgestellt. Diese Abweichungen hängen mit den sehr harten und meist horizontal 
verlaufenden Nagelfluhbänken zusammen, die dazu führen, dass der flach angesetzte Bohrkropf auf den 
harten Bänken gleitet und abgelenkt wird. Die festgestellten Abweichungen betrugen bis zu 10% der Anker-
länge, also 3 Mal die Toleranzen gemäss SIA 118-267 und 10 Mal die in der Ausschreibung festgelegten 
Anforderungen. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Bild 6: Endaushub mit Blick auf Bau 52  
 

30



Die Ankerköpfe wurden unterhalb des Grundwasserspiegels wasserdicht ausgebildet. Während der Ausfüh-
rung der Anker war der Wassereindrang meistens nicht sehr gross, so dass auf die ausgeschriebenen 
Preventer verzichtet werden konnte. In Einzelfällen wurde lediglich eine gelochte Gummidichtung um das 
Bohrgestänge gegen die Bohrpfahlwand mit einer starken Federung gedrückt, um den Wassereindrang zu 
reduzieren. Diese Massnahme erwies sich als wenig erfolgreich. Nach Abschluss der Ankerarbeiten wurde 
eine ringförmige, fest verspannbare Gummidichtung zwischen Ankerzugglied und Bohrlochwandung in der 
Bohrpfahlwand erfolgreich eingesetzt. In seltenen Fällen mussten dazu noch weitere Abdichtungsmassnah-
men getroffen werden, falls Wasserwegigkeiten zwischen Ankerlitzen und Hüllrohr bzw. zwischen Bohr-
pfahlwand und Ankerplatte stattfanden. 
 
Der Ausbau der Anker wurde an 6 vertikalen Ankern im Zuge der Versuche mit 2 verschiedenen Ausbausys-
temen getestet. Beide Systeme (Induktionsspule und Sollbruchstelle) brachten sehr gute Ergebnisse mit 
einer Ausbauquote von 100%. Für die Bauwerksanker wurde das System mit Induktionsspule gewählt. Beim 
Ausbau der Anker wurde eine weit geringere Erfolgsquote von ca. 70% festgestellt. In vielen Fällen funktio-
nierte die Induktionsspule zwar, jedoch reichte die eingebrachte Temperatur scheinbar nicht aus, um die 
Stahlzugfestigkeit der Litzen soweit abzumindern, dass sie geringer als die Vorspannkraft wurde und die 
Ankerlitzen brachen. Vermutet wird, dass ein nicht unerheblicher Teil der Last bereits vor dem Verpresskör-
per im Boden abgetragen wurde. Diese Vermutung wird durch die Ermittlung der freien Ankerlänge bestätigt 
und ist vermutlich auf die Primärverpressung im Zuge der Ankerherstellung zurückzuführen. Der Einsatz von 
PE-Hüllrohren um jede (gefettete) Litze und das dazu vorgesehene PE-Hüllrohr um das (gefettete) Litzenpa-
ket reichten nicht aus, um die freie Ankerlänge sicherzustellen, vermutlich, weil Injektionsmaterial in die 
Hüllrohren eindrang. 
 
 
4 Fundation 

4.1 Fundationskonzept  
Für die Fundation des Hochhauses wurde eine kombinierte Pfahl-Plattenfundation (KPP) gewählt. Eine 
kombinierte Pfahl-Plattenfundation ist ein Verbundtragwerk bestehend aus einer Bodenplatte und Fundati-
onspfählen. Dabei reduzieren die Pfähle die Bauwerkssetzungen und die Schnittgrössen der Bodenplatte. 
Weil die Grundbruchsicherheit durch die Bodenplatte allein gewährleistet werden kann, werden die Pfähle 
allein als Setzungsbremse berücksichtigt und können im Gebrauchszustand bis zum Bruch ausgenutzt 
werden.  
 
Varianten mit Flach- oder Tieffundation waren entweder unwirtschaftlicher als die KPP-Lösung oder erfüllten 
die Anforderungen der Gebrauchstauglichkeit nicht. 
 
Eine Variante mit Anbindung der Baugrubenwand an die KPP-Fundation wurde bis zur Submissionsphase 
verfolgt. Diese Lösung wurde bereits bei mehreren vergleichbaren Projekten erfolgreich eingesetzt. Im 
vorliegenden Fall sprachen einige Argumente dagegen. Zunächst liess der Hochbauplaner aus Ge-
brauchstauglichkeitsbedenken bzgl. Wasserdichtigkeit der weissen Wanne nicht zu, dass Hochhauslasten 
direkt am Verbauwandkopf eingeleitet werden. Stattdessen musste in Höhe der Bodenplatte über konsolen-
artige Konstruktionen die Last der Bodenplatte in die Bohrpfahlwand eingeleitet werden. Und dann ergab die 
Submission relativ günstige Pfahlmeterkosten und teure Konsolenkosten, so dass die Lösung mit Anbindung 
der Baugrubenwand nicht mehr wirtschaftlich war und daher aufgegeben wurde. 
 
Die Gesamtlasten des Hochhauses inkl. Auftrieb betragen auf Gebrauchsniveau ca. G + P = 2100 MN 
(210'000 to). Der Anteil aus ständiger Last beträgt ca. 70 % der Gesamtlast. Zum Abtrag der Hochhauslas-
ten ergab sich die Notwendigkeit einer Bodenplatte in Stahlbeton C30/37 von 2.5 m Stärke. Im westlichen, 
weniger belasteten Bereich konnte die Bodenplatte auf 1.5 m verjüngt werden. Es waren dazu 143 Bohr-
pfähle mit Durchmesser 1.2 m und Betongüte C30/37 erforderlich, um die Setzung auf dem festgesetzten 
Mass von 2 bis 3 cm einzuhalten. Die Pfahllänge betrug zwischen 15 und 24 m. Die Anzahl und Länge der 
Pfähle musste infolge der ungünstig ausgefallenen Pfahlversuche (siehe Kapitel 4.4) erhöht werden. Dabei 
betrug die Pfahlmehrlänge ca. 12% der ursprünglich ausgeschriebenen Pfahllänge. 
 
Im Regellastfall werden 75 % der Hochhauslasten durch die Pfähle übernommen (αKPP = 0.75), der restliche 
Lastanteil von 25% über Bodenpressung durch die Bodenplatte. Im Erdbebenfall (das Hochhaus wird für ein 
Erdbeben mit einer Wiederkehrperiode von 2000 Jahren ausgelegt) reagiert der Baugrund viel steifer und 
ein grösserer Teil der Last wird über Bodenpressungen durch die Bodenplatte übernommen. In diesem Fall 
werden je nach Steifigkeitsszenario 35 bis 60 % der den Regelfall übersteigende Last über die Pfähle 
abgetragen.  
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4.2 Modellierung 
 
Für die Bemessung der Bodenplatte und des aufgehenden Bauwerks ist es erforderlich, Bettungsmoduli für 
die Bodenplatte bzw. Federsteifigkeiten für die Pfähle zu definieren. Im Vorprojekt kann mit einfachen 
Modellen und Handberechnungen die Grössenordnung dieser Werte festgelegt werden. In späteren Pro-
jektphasen ist eine Modellierung des komplexen Tragverhaltens zwischen Pfählen, Bodenplatte und Bau-
grund mit der FE-Methode sinnvoll. Hierzu wurde im vorliegenden Fall zur Vereinfachung eine Scheibe der 
Gesamtsituation herausgeschnitten und mit entsprechenden Randbedingungen versehen (Bild 7).  
 

     
 
Bild 7: Ausschnitt FE-Modell der KPP-Fundation (links inkl. Baugrund, rechts nur Fundationspfähle, 

Verbaupfähle und Bodenplatte) 
 
Die Baugrundparameter wurden sowohl aus dem Baugrundgutachten als auch aus der Rückrechnung von 2 
vergleichbaren Bauwerken entnommen. Bei diesen Bauwerken handelt sich zum einen um den 100 m hohen 
Messeturm in Basel und zum anderen um den 85 m hohen Ultra-Brag Siloneubau in Basel-Kleinhüningen. 
Es wurde für den Baugrund ein rheologisches Modell vom Typ Hardening Soil gewählt.  
 
4.3 Dynamische Bodensteifigkeit 
 
Als eine der ersten Massnahmen zu Beginn der Baustelle wurden 3 Sondierbohrungen durchgeführt. Zu-
nächst konnten diese Bohrungen direkt unterhalb des künftigen Gebäudes platziert werden und die bisheri-
gen Erkundungsbohrungen sinnvoll ergänzen. Dann dienten sie dem Aufschluss des Baugrunds direkt an 
der Stelle der zu diesem Zeitpunkt noch nicht ausgeführten statischen Versuchspfähle. Schliesslich wurden 
2 dieser Bohrungen genutzt, um seismische Crosshole Tests durchzuführen. Seismische Crosshole Tests 
geben Auskunft über die dynamischen Baugrundeigenschaften. Angesichts des bezüglich Erdbeben sensib-
len Projektstandorts erlangte die Ermittlung dieser Eigenschaften eine besondere Bedeutung. 
 
Tabelle 3: Dynamische Baugrundsteifigkeit 
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Seismische Crosshole Tests erlauben die Bestimmung der Scherwellen- und Kompressionswellengeschwin-
digkeit zwischen 2 Bohrlöchern. Im ersten Bohrloch (Quelle) wird ein Schlag an der Bohrlochwand ange-
setzt. Im 2. Bohrloch (Empfänger) wird ein Geophon in gleicher Tiefenlage abgeteuft und pneumatisch oder 
mechanisch an die Bohrlochwand angepresst. Durch schrittweise Verschiebung der parallelen Quellen-
Empfänger-Anordnung in 1 m Intervallen wird der Tiefenbereich schrittweise untersucht [3]. 
 
Die Messergebnisse (Tabelle 3) zeigen insgesamt sehr hohe dynamische Feld-Elastizitätsmoduli auf. Da sie 
für sehr geringe Schubverzerrungen ermittelt wurden, müssen sie für die Fundationsbemessung vermindert 
werden, um den Einfluss der realen Schubverzerrungen im dynamischen Lastfall Erdbeben zu berücksichti-
gen (Reduktionsfaktor Feldversuch - Erdbeben in Tabelle 3). Die sich daraus ergebenden dynamischen 
E-Moduli (4. Spalte von Tabelle 3) können in dynamische ME-Werte umgerechnet werden. Nimmt man für 
diese Umrechnung einen Faktor von 1.5 entsprechend der aus den Versuchen ermittelten Poissonzahl von 
0.32, ergeben sich mittlere dynamische ME-Werte von ca. 2'300 bis 3'000 MN/m2 für die Molasse. Vergleicht 
man diese Werte mit den statischen (horizontalen) ME-Werten in Tabelle 1, ergibt sich ein Verhältnis von ca. 
20. Auffallend bei den Ergebnissen von Tabelle 3 ist die grosse Variabilität der Messergebnisse, vor allem im 
Cyrenenmergel, was vermutlich auf das Vorhandensein von Sandsteinbänken und "weichere" Mergelzonen 
zurückzuführen ist. 
  
4.4 Pfahlversuche 
 
Zu den üblichen dynamischen Pfahlversuchen wurden auch 2 statische Pfahlversuche in der Molasse nach 
der Methode Osterberg durchgeführt. Die zusätzlichen Kosten für diese Versuche waren wegen der weit 
höheren Einsparungen durch kürzere Bauwerkspfähle gerechtfertigt (auch im Falle von ungünstigen Ver-
suchsergebnissen ergeben sich Einsparungen durch den Einsatz von niedrigeren Sicherheitsfaktoren 
gemäss SIA 267). Hinzu kam eine grössere Planungssicherheit durch aussagekräftigere Versuchsergebnis-
se. Schliesslich waren wir überzeugt, im vorliegenden, guten Baugrund höhere Pfahltragwiderstände durch 
die statische Methode zu erreichen. Insgesamt bestätigte sich diese Annahme: die dynamischen Pfahlversu-
che ergaben niedrigere Widerstandsbruchwerte (Mantelreibung und Spitzendruck) als die statische Metho-
de. Jedoch überraschten die bei Letzterer festgestellten Verformungen durch ihr Ausmass (siehe nachfol-
gende Tabelle). Und die erreichten Werte lagen unter unseren Erwartungen. 
 
Tabelle 4: Ermittelte Pfahltraglasten nach der dynamischen und statischen Methode.  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 * Bruch nicht erreicht, maximales Kriechmass k=0,2 mm, maximale Verschiebung 2 mm 
 
Die zunächst erstaunlichen Ergebnisse in Bezug auf die grossen Verformungen der Pfahlspitze wurden 
intensiv untersucht und schliesslich auch im Vergleich mit anderen statischen Pfahlversuchen aus dem 
Ausland für richtig befunden. Daraus ergibt sich die Erkenntnis, dass die vorliegende Molasse eine hohe 
Tragfähigkeit aufweist, jedoch grosse Verformungen benötigt, um aktiviert zu werden.  
 
 
 
 

33



 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Bild 8: Lage und Ausbildung der dynamischen und statischen Versuchspfähle 
 
In Basel wurden in der Vergangenheit oft nachfolgende Werte angenommen: 
 
Mantelreibung  τk (Bruch) = 300 kN/m2 
 
Spitzendruck  σk (Bruch) = 7000 kN/m2 (bei einer Einbindung von mindestens 5 m in der Molasse). 
 
Diese Werte scheinen in Anbetracht der Auswertung der ersten je durchgeführten statischen Pfahlversuche  
in der Basler Molasse (Tabelle 4) relativ hoch. Bei vielen anderen Projekten in den letzten Jahren zeigte sich 
- allerdings nur auf der Grundlage von dynamischen Pfahlversuchen - ein ähnliches Bild. Wir schätzen, dass 
der in Basel weit verbreitete Ansatz " τk / σk = 300 / 7000 kN/m2 " zu hoch gewählt ist, jedoch durch hohe 
Sicherheitsbeiwerte in der alten Norm ausgeglichen wurde (siehe auch hierzu [4]). Wenn jedoch heute nach 
SIA 267 bemessen wird, wird die z.B. im Fall eines statischen Pfahlversuchs ermittelte Pfahltragfähigkeit um 
den relativ geringen Faktor von γ = 1.3 abgemindert. Es bleiben nicht viele Reserven, um ungenaue Ein-
gangsparameter auszugleichen.  
 
Alle Versuchspfähle lagen in der Basler Molasse. Ihre Oberkante entsprach der Unterkante der künftigen 
Bodenplatte. Ihre Herstellung wurde gleich zu Beginn der Baustelle ab einem Bohrplanum von ca. -3 m in 
Angriff genommen, so dass die Auswertung der Versuche noch in die endgültige Ausführungsplanung der 
Pfähle einfliessen konnte. 
 
5 Monitoring 
 
5.1 Baugrube 
 
Für die Überwachung der Baugrube wurde folgende Instrumentierung eingesetzt: 
 
- geodätische Messpunkte an Bohrpfahlwand und umliegenden Gebäuden 
- Inklinometer in der Bohrpfahlwand 
- Inkrex im Bereich des Baus 52 
- Neigungsmessgeber im Bau 52 
- Erschütterungsmessung 
- Piezometermessungen 
- Ankerkraftmessgeber 
- Webcam 
 
Alle Daten (mit Ausnahmen von Piezometern, geodätischen Messpunkten und Inklinometern/Inkrex) sind auf 
einer Internet-Plattform für alle Projektbeteiligten mit aktuellen Daten zugänglich.  
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Bild 9: Zusammenfassung der maximal gemessenen Verformungen im Zuge der Baugrubenarbeiten.  
 
Die Verformungen der Baugruben und ihres Umfelds blieben sehr gering. Vor allem das flachfundierte 
Nachbargebäude Bau 52 bewegte sich nur wenige Millimeter. An dieser Stelle wurden gezielt Feinstzemen-
tinjektionen unter der baugruben-zugewandten Gebäudeseite vorgenommen. Diese Massnahme half vor-
gängig, die Niederterrassenschotter zu versteifen und zu verfestigen und somit die Verformungen gering zu 
halten. 
 
Erstaunlich war das Ausmass der gemessenen Hebungen der Nachbargebäude von bis zu 12 mm, das auf 
die Aushubentlastung zurückzuführen ist. Auch Gebäude auf der anderen Strassenseite in einer Entfernung 
von ca. 30 m zur Baugrube erfuhren Hebungen von bis zu 7 mm. 
 
Das am 11.02.2012 kurz vor Mitternacht aufgetretene Erdbeben in Zug der Stärke 4.2 wurde durch die 
Erschütterungsmessgeber der Baugrubeninstrumentierung registriert. Die gemessenen Geschwindigkeiten 
lagen weit unter den typischen Erschütterungswerten, die an einem Werktag gemessen werden. 
 
5.2 Fundation 
 
Die Fundation wurde ebenso wie die Baugrube instrumentiert. Ziel der Messungen ist es, die getroffenen 
Berechnungsannahmen zu verifizieren und neue Erkenntnisse über das Tragverhalten von kombinierten 
Pfahl-Plattenfundationen im Basler Untergrund zu gewinnen. Wie in Kapitel 4 beschrieben, ist die Modellie-
rung solcher Fundationssysteme komplex, da das Tragverhalten von vielen unabhängigen Parametern 
(Baugrund, Ausführung, Tragsystem, Lasten, zeitliche Effekte...) abhängt. Eine Rückkoppelung an Messer-
gebnisse ist unabdingbar. Folgende Messungen werden durchgeführt: 
 
- Pfahlkraftmessdosen 
- Sohldruckgeber (inkl. Temperaturmessgeber) 
- Wasserdruckgeber 
- Setzung Bodenplatte 
 
Die Pfahlkraftmessdosen gekoppelt an die Setzung der Pfahlköpfe lassen es zu, die Pfahlfedersteifigkeit zu 
ermitteln. Die Sohldruckgeber und die Setzungen der Bodenplatte ermöglichen die Berechnung des Bet-
tungsmoduls. Schliesslich geben die Porenwasserdruckgeber Hinweise über die herrschende Auftriebskraft. 
 
Die Messungen erfolgen bis nach Fertigstellung des Bauwerks. Sie werden vollautomatisch erfasst und auf 
der für alle Projektbeteiligte zugänglichen Internet-Plattform zusammen mit den Baugrubenergebnissen zur 
Verfügung gestellt. 
 
Erst nachdem ein Grossteil der Last aufgebracht sein wird, d.h. im Jahr 2014, werden die getroffenen An-
nahmen definitiv bestätigt werden können. In den Berechnungen sind, um diesem Sachverhalt und der 
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Variabilität der Baugrundeigenschaften gerecht zu werden, diverse Szenarien bzgl. Baugrund- und Bau-
werkssteifigkeit berücksichtigt worden, die alle Eventualitäten abdecken sollen.  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Bild 10: Einbau einer Kraftmessdose am Kopf eines Fundationspfahls  
 
6 Ausblick 
 
Beim Projekt Roche Bau 1 wurden konsequent Versuche vorgezogen, um daraus die gewonnenen Erkennt-
nisse in die Planung einfliessen zu lassen. Daraus liessen sich z.B. bis zu 200 Anker einsparen. Die Versu-
che wurden so ausgelegt, dass nicht nur die Annahmen bestätigt wurden, sondern auch die Grenzen des 
Tragwiderstands erreicht wurden. Es wurde aufgezeigt, dass diese Grenzen teilweise höher liegen, als 
bisher allgemein in Basel angenommen. Teilweise mussten aber auch die in Basel als üblich angesehenen 
Werte zur Pfahlbemessung nach unten revidiert werden.   
 
Im Jahr 2014 werden nach Fertigstellung des Rohbaus alle Messergebnisse zur kombinierten Pfahl-
Plattenfundation vorliegen. Es wird sich dann herausstellen, ob die Messergebnisse eher am unteren, am 
oberen oder im mittleren Bereich der für die Berechnung der Federsteifigkeiten angenommenen Bandbreite 
liegen. Dieses Ergebnis wird eine wichtige Bestätigung für das gewählte Bemessungskonzept der Fundation 
von Roche Bau 1 darstellen. Weiter wird es aber auch von Interesse für die optimierte Bemessung von 
weiteren Hochhausfundationen in der Basler Molasse oder in ähnlichen Baugrundverhältnissen sein.  
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Hauptstrasse Pratteln Liestal (HPL)  
Anwendung verschiedenster Baugrubensicherungen 
 
 
1 Ausgangslage 
 
Mehr als 30 Jahren wurde über die Verkehrsproblematik im Ergolztal diskutiert. Ziel der Infrastrukturmass-
nahme Hauptstrasse Pratteln Liestal ist es eine Verkehrsentlastung um 60 - 70 % der, mit rund 40 000 Fahr-
zeugen pro Tag belasteten, Kantonsstrasse im Raum Frenkendorf/Füllinsdorf zu erreichen. Ab 2013 wird der 
Verkehr aus dem Ergolztal sowie den beiden Frenkentälern über die 4.5 km lange, zweispurige Hauptstras-
se H2 Pratteln-Liestal auf die Nationalstrasse A2 geleitet (Bild 1). Hauptbauwerk ist der gut 2 km lange Tun-
nel Schönthal im Siedlungsgebiet der Talsohle von Füllinsdorf und Liestal. Weitere grosse Bauwerke sind 
die beiden Vollanschlüsse im Raum Hülften und Liestal-Nord, die beiden Halbanschlüsse Frenken-
dorf/Füllinsdorf Nord und Süd sowie die neue Ergolzbrücke im Kessel in Liestal. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Bild 1: Gesamtübersicht Hauptstrasse Pratteln - Liestal 
 
Nach verschiedenen Projektplanungen, Umweltverträglichkeitsprüfungen, Variantenstudien, Beschwerdever-
fahren und Projektbereinigungen konnte 2009 mit dem Bau des Abschnitts Tunnel Schönthal begonnen 
werden.   
Der richtungsgetrennte, geschlossene Strassentunnel wird als Tagbautunnel erstellt. Bevor im Januar 2010 
der Spartenstich zum Bau des Tunnels erfolgte, mussten zunächst die Baugrubensicherungen erstellt und 
mehrere hunderttausend Kubikmeter Erde von Baggern, Dumpern und Lastwagen bewegt werden. Der Ge-
samtaushub für den Tunnel Schönthal beträgt über 600'000 m3. Etwa zwei Drittel davon wird für die Hinter-
füllung des Tunnels und die neue Geländegestaltung nach Abschluss der Betonarbeiten wiederverwendet. In 
der Zwischenzeit lagert das Aushubmaterial auf eigens dazu im Bereich der Baustelle erstellten Deponien. 
Diese sind durch eine entlang dem Tunnel verlaufende Baupiste erschlossen. Über die angewendeten Bau-
grubensicherungen wird in diesem Aufsatz berichtet. 
 
 
2 Baugrund 
 
Das Bauwerk Tunnel Schönthal befindet sich in der Talebene der Ergolz und schneidet teils die westlichen 
Talflanken. Die durch die Baugrube erforderlichen Terraineinschnitte betragen talseitig bis max. 6 m bzw. 
bergseitig bis max. 20 m. Bergseitig wird die Baugrube durch die stark befahrene Rheinstrasse und talseitig 
durch die bestehenden Siedlungsgebiete begrenzt.  
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2.1 Geologie 
 
Die geologischen Verhältnisse im Bereich des Tunnels Schönthal werden geprägt durch die für das untere 
Ergolztal typischen Schotterablagerungen. Der Untergrund kann von oben nach unten in folgende Schichten 
unterteilt werden: Deckschicht (Schwemmsedimente, künstliche Auffüllungen), locker gelagerter Ergolz-
schotter, dicht gelagerter Ergolzschotter, Molassefels. Die dicht gelagerten Ergolzschotter sind gut tragfähig 
und wenig setzungsempfindlich. Sie eignen sich gut zur Aufnahme von Anker- und Bauwerkslasten. Die 
Schotter sind abgesehen von mässig auftretenden Rollkieslagen in Baugrubenböschungen auch gut stand-
fest. Allerdings sind sie wegen ihres teils erhöhten Feinanteils wasserempfindlich, begrenzt verdichtbar und 
frostgefährdet. Die Wiederverwendbarkeit ist daher beschränkt auf Schüttungen mit begrenzten Anforderun-
gen. Die im Projekt verwendeten Bodenkennwerte sind in der nachfolgenden Tabelle aufgeführt. 
 
Bodenschicht γ 

[kN/m3] 
c' 
[kN/m2] 

ϕ' 
[°] 

ME 
[MN/m2] 

Bettungs-
modul 
ks 
[MN/m3] 

Deckschicht 
(Schwemm- und Überflutungssedimente 
und künstliche Auffüllungen) 

19 0 26 7.5 k.A. 

Ergolzschotter (locker gelagert) 20 0 35 30 k.A. 
Ergolzschotter (dicht gelagert) 22 0 37.5 70 50 

 
Die Molasseoberfläche (vermutlich Gipskeuper) ist tiefgründig verwittert und somit zur Aufnahme von kon-
zentrierten Lasten nicht bzw. wenig geeignet. Deshalb sind Pfähle mit einem ausreichenden Schotterpolster 
über der Molasse zu fundieren.  
 
2.2 Hydrologie 
 
Im Ergolzschotter zirkuliert Grundwasser in Fliessrichtung ca. NNE. Die darunter liegenden Keupermergel 
bilden den Stauer. Das Grundwasser wurde an verschiedenen Stellen gefasst und zu Trinkwasserzwecken 
genutzt. Im Bereich des Pumpwerkes Wanne durchschneidet die projektierte Linienführung die engeren 
Schutzzonen der Füllinsdorfer Grundwasserfassung. 
 
Aufgrund der zur Verfügung stehenden Pegelmessungen kommen die Bauwerke und somit auch die Bau-
grubenabschlüsse grösstenteils deutlich über den Grundwasserspiegel zu liegen. Bei sehr hohen Wasser-
ständen wurde in einzelnen Bereichen vorübergehend die Bodenplatte des Energieleitungstunnels benässt. 
 
 
3 Baugruben des Tunnels Schönthal 
 
Die Sohle des zu erstellenden Tagbautunnels liegt teilweise bis zu 20 m tiefer als die bergseitig gelegene 
Rheinstrasse. Aufgrund der Baugrundverhältnisse konnte, wo es der Platzbedarf zuliess mit Böschungsver-
hältnissen 1:1 gearbeitet werden. Um die Oberfläche vor Erosion durch Niederschläge und um die Bauarbei-
ter vor herunterfallenden Steinen zu schützen, wurde die Böschung mit Spritzbeton gesichert. Dieses Bau-
verfahren wurde vorrangig bei entsprechenden Platzverhältnissen eingesetzt, weil dieses in kurzer Zeit reali-
sierbar ist und einen kontinuierlichen Bauablauf ermöglicht. Zudem sind diese Massnahmen äusserst wirt-
schaftlich, da sie einfach in der Herstellung sind und keine Spezialgeräte erfordern. Des Weiteren sind es 
lärmarme und erschütterungsfreie Bauverfahren.  
 
Überall dort, wo neben der Rheinstrasse oder benachbarten Gebäuden für eine geböschte Baugrube zu we-
nig Platz vorhanden ist, müssen arbeitsintensivere Massnahmen eingesetzt werden. Bei den gebräuchlichs-
ten Verfahren handelt es sich um rückverankerte oder abgespriesste Konstruktionen, die sehr steil geböscht 
werden (Nagelwand) oder vertikal verlaufen (Spundwände, Rühlwände, Unterfangungswände, Bohrpfahl-
wände, Schlitzwände). Da Spundwände aufgrund der erschwerten Rammbarkeit des Bodens nicht realisiert 
werden konnten, kamen zur Sicherung der Baugrube beim Tagbautunnel Schönthal bei beengten Platzver-
hältnissen hauptsächlich rückverankerte Rühlwände zum Einsatz. 
 
Insgesamt wurden in 11 Abschnitten Rühlwände mit einer Gesamtlänge von rund 1120 m und zwei Unter-
fangungswände mit einer Gesamtlänge von rund 70 m projektiert und eine Wandfläche von 12 000 m2 ver-
baut. Die längsten Rühlwände mussten im Bereich des Schulhauses Schönthal (134 m bzw. 177 m), im Be-
reich der Holinger AG (117 m bzw. 96 m) und bei der Tankstelle Esso (112 m) realisiert werden. Des Weite-
ren wurden im Bereich der Mühlerainstrasse zwei tangierte Bohrpfahlwände errichtet. Ergänzt wurden die 
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Baugrubensicherungsmassnahmen durch zwei Durchlässe im Bereich der durchgehenden Baupiste sowie 
einer Schachtunterfangung für den Bau eines Wirbelfallschachtes (Bild 2).  

 
 
Bild 2: Übersicht der Baugrubenabschlüsse 
 
3.1 Rühlwände 
 
Für die Rühlwände wurden im Abstand von rund 3 m Bohrlöcher erstellt, die bis unter die Baugrubensohle 
reichen. Anschliessend erfolgte das Versetzen der Stahlträger (2xUNP 300) und das Betonieren des Träger-
fusses, der mit 2 m in den dicht gelagerten Ergolzschotter eingebunden wurde. Durch die Verwendung der 
Doppelt-U-Profile werden die Anker im Zwischenraum der Profil angeordnet, somit konnte auf den Einsatz 
von konnte auf den Einsatz von Longarinen verzichtet werden.  
Der Aushub der Baugrube erfolgt etappenweise. Dabei werden die Zwischenräume der Träger ausbetoniert 
und die Stahlträger mit vorgespannten Ankern zurückgehalten. In der Regel konnte mit einem vertikalen An-
kerabstand von 2.50 m die auftretenden Kräfte in den Boden eingeleitet werden. Im obersten Bereich (rund 1 
m) der Rühlwände wurden Holzbohlen anstellte des Betons eingebracht (Bild 3).  
 

 
 
Bild 3: Rühlwand Holinger West (links) und Holinger Ost (rechts) 
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Die besonderen Anforderungen lagen unter anderem bei der Baugrube Holinger darin, dass in diesem Be-
reich ein zentraler Knoten der Ver- und Entsorgungsleitungen befand, für die neben diversen Neubauten wie 
Wirbelfallschacht Bächliacker und Düker Mühlerain diverse Provisorien errichtet oder in den Bau der Rühl-
wände integriert werden mussten (Bild 4). Des Weiteren mussten bei der Projektierung und Ausführung die 
bestehenden Werkleitungen berücksichtigt werden, sodass stellenweise die vertikalen und horizontalen An-
kerlagen nicht versetzt werden konnten, da bei der Vorspannung der Anker die Festsetzkraft infolge von 
Holzräumen und inhomogenen Bodenschicht nicht aufgebracht werden konnte. Mit Hilfe von zusätzlichen 
Ankerlagen und dem Einsatz von Longarinen mussten diese Stellen „überbrückt“ werden. 

 
Bild 4: Schnitt durch den Baugrubenabschluss Holinger West im Bereich Wirbelfallschacht Bächli-

acker 
 
Das Tragwerkkonzept der Rühlwand setzt sich aus mehrfach abgespannten Stahlträgern und einer Ausfa-
chung mit Stahlbeton bzw. Holz zusammen. Dadurch ergibt sich für die Ausfachung eine einachsige Lastab-
tragung und die Ausfachung konnte aufgrund der moderaten Spannweiten mit Lagermatten bewehrt werden.  
 
Die Rühlwände wurden anhand eines 2D-Modells mit dem Programm Larix der Cubus AG bemessen. Zur 
Bestimmung der Ankerkräfte und der Wandbeanspruchungen wurden die einzelnen Bau- und Aushubetap-
pen ermittelt. Dabei wurde der aktive Erddruck angesetzt. Bis zum Abspannen der obersten Ankerreihe wur-
de eine dreieckige Verteilung berücksichtigt. Nach dem Abspannen der obersten Ankerreihe wurde der akti-
ve Erddruck in eine Rechteckform umgelagert.  
Die erforderlichen Ankerlängen basieren auf Stabilitätsberechnungen. Als Anker kamen vorgespannte Litzen 
mit einem Querschnitt von 100 mm2 pro Litze zum Einsatz. Die Litzenanker wurden nachinjizierbar ausgebil-
det, so dass bei Bedarf der Verpresskörper vergrössert werden konnte, falls infolge inhomogener Boden-
schichten die Festsetzkraft nicht erreicht werden konnte. Da ausschliesslich temporäre Anker mit einer 
Standzeit kleiner zwei Jahre zum Einsatz kommen, konnte auf einen Korrosionsschutz verzichtet werden. 
Über den rund 2 km langen Bauabschnitt wurden mehr als 1500 Erdanker einbaut. Je Baugrubenabschnitt 
wurden mindestens drei Anker für die Dauer die Bauphase mit Kraftmessoden überwacht. Zusätzlich wurden 
vor Beginn der Spannarbeiten Versuchsanker auf ihre äussere Tragfähigkeit in situ getestet. Die getroffenen 
Annahmen einer maximalen Festsetzkraft von P0 = 500 kN bei einer vorhanden Überschüttungen von 4 m 
konnte hinreichend genau nachgewiesen werden. Dies entspricht einer Verankerungskraft von 100 kN/m im 
dicht gelagerten Ergolzschotter.  
 
Bei der Ausführung ist darauf zu achten, dass nicht alle Elemente einer Ausfachungsreihe zeitgleich ausge-
hoben werden (Bild 5). Bei zeitgleich ausgeführten Ausfachungsabschnitten (1.50 x 3.00 m) wurde ein Ab-
stand von 9 m gefordert.  
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Bild 5: Etappenweiser Bau der Rühlwände 
 
Wie wesentlich diese Definition und die Überwachung dieser Massnahmen sind, zeigte sich in Einzelfällen. 
Infolge Nichtbeachtens dieser Anweisungen kam es zum Nachrutschen von Erdmaterial in die Baugrube.  
 

 
3.2 Pfahlwände 
 
Bei der Planung und Realisierung ist die Mühlerainstrasse  für das Gebiet rund um die Baugrube des Tun-
nels Schönthal von zentraler Bedeutung. Diese Verkehrsader musste jederzeit aufrechterhalten werden. Um 
die Verkehrsbehinderungen auf ein Minimum zu beschränken wird der Tunnelabschnitt unter der Mühlerain-
strasse in Deckelbauweise erstellt. Der wesentliche Vorteil dieses Bauverfahren liegt darin, dass die Gelän-
deoberfläche schnell wieder für den Verkehr freigeben werden kann.  
Daher wurde in diesem Bereich ein Tunnelabschnitt auf einer Länge von 43.20 m und einer Breite von 16.20 
m mit der Deckelbauweise hergestellt. Das folgende Bild zeigt einen Schnitt durch die Bohrpfahlwände und 
die vier Pfahlfundationen für die Zwischenabstützungen aus Stahlrohren, die im Endzustand in den Beton-
wänden integriert wurden (Bild 6). Da in diesem Tunnelabschnitt zudem von den Röhren getrennte Ein- und 
Ausfahrtsrampen liegen, entspricht der Deckel einem Vierfeldträger. Für die Achsen 0 und 5 wurde eine tan-
gierte Bohrpfahlwand gewählt. Da der Deckel als Kopfsteife dient, können die horizontalen Erdlasten, die auf 
die Bohrpfahlwand wirken, direkt in den Deckel eingeleitet und müssen nicht durch temporäre Verankerun-
gen aufgenommen werden. Zudem sind keine Schalgerüste für die Deckelplatte erforderlich, da die Scha-
lung für den Deckel direkt auf dem Boden gelegt werden konnte. 

 
Bild 6: Normalschnitt durch Bohrpfähle und Pfahlfundationen 
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Insgesamt wurden 50 Bohrpfähle mit einem Durchmesser von 100 cm erstellt. Dabei wurden die Bohrpfähle  
7.0 m in die tragfähige, dicht gelagerte Ergolzschotterschicht eingebunden.  
 
Die nachfolgende Abbildung beschreibt schematisch die Bauzustände bzw. den Bauvorgang aus denen sich 
die für die statische Berechnung massgebenden Zustände ableiten lassen (Bild 7). In einem ersten Bauab-
schnitt wurde die Bohrpfahlwände in den Achsen 0 und 5 erstellt. Danach wurden die Pfahlfundation und die 
Verbundstützen in den Achsen 1- 4 errichtet. Im Anschluss wurde das Deckenelement in 2 Etappen beto-
niert, so konnte der Verkehr weitestgehend ohne Behinderungen aufrechterhalten werden. Nach dem Aus-
hub konnte mit dem Bau der Bodenplatten und Wände unter dem Deckel begonnen werden.  
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Bild 7: Schematische Darstellung des Bauvorgangs 
 
Für die Verbundstützen wurden betongefüllte Rundhohlprofile aus Stahl (ROR 406.4/8.8, S355) eingesetzt. 
Die Kraftübertragung auf das Pfahlfundament erfolgt mittels angeschweisster Kopfbolzenverbindung (d= 22 
mm). Für den Bauzustand 2 wurde der Deckle als Flachdecke (d = 70 cm) mit Wänden in den Achsen 0 und 
5 und einer Punkstützung mit elastischer Einspannung in den Achsen 2-4 bemessen. Die maximale Spann-
weite betrug rund 10 m. 
 
Bei den Pfahlfundationen unter den Verbundstützen wurde eine elastische Bettung berücksichtigt. Des Wei-
teren konnten bei der Bemessung ein Spitzendruck von 5 MN/m2, eine Mantelreibung von 0.15 MN/m2 und 
eine Bettungsziffer von 5 MN/m3 zugrunde gelegt werden. Die maximale Normalkraft (Bemessungslast) be-
trug 4.4 MN. 
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3.3 Unterfangungen 
 
Eine weitere bautechnische Anwendung war im Bereich der Ergolzbrücke Unterfeld notwendig. Für den 
Neubau der H2 musste die Stahlbetonbrücke rückgebaut werden. Das nördliche Brückenwiderlager wurde 
mit einer Unterfangung bis zur Baugrubensohle gesichert und konnte somit teilweise in den Baugrubenab-
schluss integriert werden (Bild 8). 
 

  
Bild 8: Unterfangungsarbeiten bei der Brücke Unterfeld (1. Etappe (links) bzw. 5. Etappe (rechts)) 
 
Da die Grenzzustände für das Widerlager als Stützmauer nicht erfüllt waren, musste dieses mit insgesamt 
vier Ankern stabilisiert werden. Die anschliessende Unterfangung hatte eine Länge von 20.00 m und einen 
Höhe von 8.50 m mit Elementgrössen von 3.00 x 1.50 m. Das statische System der Unterfangungswand 
entsprach in seiner Lastabtragung einer punktgestützten Flachdecke mit einem versetzten Raster von 3.00 x 
3.00 m. Der vertikale Abschluss wurde mit insgesamt 49 Litzenanker und einer maximalen Festsetzkraft von 
300 kN rückverankert. Aufgrund der Bauteildicke (d = 40 cm) betrug die Stabbewehrung lediglich 524 
mm2/m, so dass die kraftschlüssigen Verbindungen in den horizontalen und vertikalen Elementfugen mit 
Rückbiegeanschlüssen ausgebildet werden konnten. 
 
3.4 Sonderfälle 
 
Neben den bereits beschriebenen klassischen Baugrubensicherungen kamen auch Sonderfälle, die in der 
Regel auf Vorschlägen der Unternehmer basierten, zum Einsatz. Für die Baustellenlogistik ist die durchge-
hende Baupiste von entscheidender Bedeutung. Um arbeits- und zeitintensive Sicherungsmassnahmen zu 
umgehen, wurden biegeweiche, im Boden eingebettete Rohre aus vorgefertigten, profilierten Stahlelementen 
verwendet (Bild 9 und Bild 10). Diese Verfahren sind bereits bei Durchlässen seit vielen Jahren erfolgreich 
im Einsatz. 
 

  
Bild 9: Wellstahlrohr im Bereich Trülliweg Bild 10: Wellstahlrohr im Bereich Mühlerain 
 
Durch die Interaktion zwischen Wellstahlrohr und Boden lässt sich eine hohe Tragfähigkeit erzielen. Der Vor-
teil dieser Massnahmen gegenüber klassischen Sicherungen zeigte sich vor allem in der Baulogistik. Durch 
die vorgefertigten Segmente konnte das Zusammenfügen vor Ort erfolgen. Dadurch ergab sich eine sehr ef-
fizienten Montage und damit kurze Bauzeit. Bereits nach dem Aushub und dem Versetzen des Wellstahl-
rohrs konnte direkt mit der Auffüllung und Geländemodellierung begonnen werden. Je nach Neigungswinkel 
musste die Böschung zusätzlich mit Spritzbeton und/oder Rühlwänden gesichert werden. 
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Für den Bau des Wirbelfallschachtes lag die Baugrubensohle lokal bis zu 19.50 m tiefer als die westlich an 
die Rühlwand angrenzende Rheinstrasse. Gemeinsam mit dem ausführenden Unternehmen wurde noch Lö-
sungsansätzen für den Bau des Wirbelfallschachtes gesucht. Basierend auf der Zusammenarbeit zwischen 
Unternehmer und Projektverfasser wurde für den Bau des Wirbelfallschachtes Bächliacker im Bereich der 
Baugrube Holinger West eine Schachtunterfangung erstellt (Bild 11 und Bild 12).  
 

 
 

Bild 11: Schachtunterfangung Etappe 1   Bild 12: Endzustand 

 
Der Grundriss des Absturzbauwerks ist ein unregelmässiges Fünfeck. Die Schachthöhe betrug rund 7.5 m. 
In Querrichtung musste der Schacht zur Aufnahme der Erddruckkräfte mittig mit insgesamt 5 Stahlspriesse 
(HEA 300) gesichert werden. Die Elementgrösse der Betonausfachung umfasste 3.00 x 1.50 m. Für die Aus-
führungsarbeiten wurden die Aushubreihenfolge und das Umsetzen der Abstützungen explizit im Scha-
lungsplan beschrieben. 
 
 
4 Fazit 
 
Infrastrukturprojekte, vor allem grössere Massnahmen in dicht besiedeltem Gebiet, sind heute immer auch 
ingenieurtechnische Herausforderungen. Neben den unterschiedlichen Ansprüchen der verschiedenen Pro-
jektbeteiligten, den Rahmenbedingungen durch die engen Verhältnisse und die notwendigen Bauabläufe 
sind solche Projekte auch immer Mittelpunkt des öffentlichen Interesses der Gesellschaft und der Politik. 
Durch eine effiziente und optimierte Projektbearbeitung insbesondere auch bei den Baugrubenabschlüssen 
lassen wichtige Verkehrsprojekte auch bei begrenzten Platzverhältnissen wirtschaftlich realisieren. 
 
 
Autor:  
 
Daniela Raupp 
Dr.-Ing., dipl. Bauingenieurin (TH) 
Ingenieurbureau Aegerter & Bosshardt AG 
Hochstrasse 48 
Postfach 
4002 Basel 
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Die 2. SBB Rheinbrücke in Basel aus Sicht des Geotechnikers 
 
 
1 Einleitung 
 
1.1 Projektwettbewerb 
 
1993 fand das Vorauswahlverfahren zum Projektwettbewerb statt. Aus 31 Bewerbern werden 5 zum Wett-
bewerb eingeladen. 
 
Folgend Projektvorschläge gingen neben dem siegreichen Projekt AQUATRAIN der Ingenieurgemeinschaft 
WGG SCHNETZER PUSKAS UND CSD INGENIEURE AG ein. 

 
Bild 1: Wettbewerbsbeiträge, Ränge 2 - 5 
 
 
1.2 Das Siegerprojekt AQUATRAIN 
 
Die Brücke ist als vorgespannte Stahlbeton-Freivorbaubrücke ausgebildet. Das statische System ist ein  
Rahmentragwerk über drei Felder. 
 

 
Bild 2: 2. Rheinbrücke im Bau  

Stahlbeton Freivorbaubrücke 

Stahl-Beton-Verbundbrücke klassische Stahlfachwerkbrücke 

Stahl-Beton-Verbundbrücke 
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2 Geologie im Bereich der Brückenpfeiler 
 
2.1 Profil Pfeiler Grossbasel 
 
 

 
Bild 3: Geologisches Profil Pfeiler Grossbasel 
 
 
2.2 Felskennziffern 
 
2.2.1 Verwitterter Cyrenenmergel 
 
Raumgewicht: γ = 20 - 22 kN/m3 

Wassergehalt: w = 15 – 25 % 

Einaxiale Druckfestigkeit: ½ dc = 0.15 – 3.0 N/mm2 

Elastizitätsmodul: E = 133 – 330 N/mm2 

Spaltzugfestigkeit: dt = 0.11 – 0.24 N/mm2 

Kohäsion: c = 0.11 – 0.15 N/mm2 

Scherwinkel: φ = 20 – 22 ° 
 
2.2.2 unverwitterter Cyrenenmergel 
 
Raumgewicht: γ = 21.8 – 23.4 kN/m3 

Einaxiale Druckfestigkeit: ½ dc = 0.5 – 4.3 N/mm2 

Elastizitätsmodul: E = 260 – 813 N/mm2 

Spaltzugfestigkeit: dt = 0.27 – 1.20 N/mm2 

Kohäsion: c = 0.1 – 1.3 N/mm2 

Scherwinkel: φ = 5 – 36 ° 
 
 

 

unverwitterter 
Cyrenenmergel 

Rheinschotter 

angewitterter 
Cyrenenmergel 

10 m 

6 m 
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3 Pfeilerbaugrube 
 
3.1 Elemente 

 

 
Bild 4: Pfeilerbaugrube 
 
 
 
 
Für die Pfeilerbaugruben wurden Larssen 25 verwen-
det. Dabei waren mehr ausführungstechnische (einbrin-
gen in den harten Cyrenenmergel) Überlegungen und 
weniger die Schnittkräfte massgebend.  
 
Die Aussteifung erfolgt mit HEB 300 Profilen.  
 
 
 
 
 
 
Bild 5: Grundriss Pfeiler Grossbasel 

 
Bereits im Projektwettbewerb wurde durch die INGE AQUATRAIN ein Konzept für den Schiffsverkehr wäh-
rende der Bauphase ausgearbeitet, welches es ermöglichte den Lastfall Schiffsanprall auf die Pfeilerbaugru-
be als nicht massgebende zu erklären. 
 
Das Konzept bestand aus folgenden Hauptpunkten: 
 

 Die Pfeilerbaugruben und die Fundation werden zeitlich gestaffelt gebaut. Damit kann die flussabwärts 
führende Fahrrinne jeweils von der Baustelle weg ins nächste Brückenfeld (best. Brücke) verlegt wer-
den. 

 
 Es wird eine durch einen Wachposten zu bedienenden Warnanlage auf der Baustelle installiert. Dieser 

überwacht den Schiffsverkehr und kann bei Bedarf die Arbeiter in der Pfeilerbaugrube alarmieren. 
 

 Während dem Freivorbau werden die Baugruben gegen die Pfeiler abgestützt. Die Pfeiler werden an-
prallsicher ausgebildet. 

 
Mit diesem Konzept und dessen Umsetzung wurden eine schnellere Ausführung der Arbeiten und selbstver-
ständlich auch Einsparungen in den Erstellungskosten ermöglicht. 
 
Die Baugrube wurde auf ein 20-jährliches Hochwasserereignis ausgelegt. Dies entspricht im Bereich der 
Baustelle einem Rheinpegel von 249.50 m ü. M. OK Spundwand wurde auf 250.00 m ü. M. ausgeführt. Der 
höchste je erreichte Pegelwert, in der kritischen Bauphase der Pfeilerbaugrube, lag am 19. Juni 2010 bei 
248.17 m ü. M. 
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3.2 Einbringen der Spundwandprofile 
 
Das Projekt sah eine Einbindung der Spundwandprofile bis zu einer Tiefe von mind. 3.0 Meter in den unver-
witterten Cyrenenmergel vor. In einer frühen Planungsphase wurde darum im Bereich der zukünftigen Pfei-
lerbaugruben ein Rammversuch ab Ponton durchgeführt. Es 
sollte Klarheit darüber bestehen, wie und mit welchen Gerät-
schaften die Spundbohlen in den Cyrenenmergel einge-
bracht werden können. 
 
 
 
Der Rammversuch wurde mit einem Hydrohammer IHC-S30 
ausgeführt. Die Vortriebsleistung im unverwitterten Cyren-
enmergel lag dabei bei rund 10 cm /min. Die Bohlen konnten 
zwischen 2.5 bis 3.10 Meter in den unverwitterten Cyrenen-
mergel eingebracht werden. Die Ergebnisse des Rammver-
suches flossen in die Submission ein.  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
        Bild 6: Rammversuch mit IHC-S30 
 
In der Ausführung wählte die Bauunternehmung nun nicht den ausgeschriebenen IHC Hammer. Die Bohlen 
wurden stattdessen mit einem Einbringvibrator MS-32 HFV mit Rüttelspülverfahren eingebracht. Beim Rüt-
telspülverfahren wird über Lanzen, welche an den Profilen angeschweisst sind, zusätzlich Wasser in den 
Untergrund eingespült. Der Spüldruck liegt in der Regel in harten Böden bei ca. 2-3MPa und kann bei Bedarf 
variiert werden. Das Rüttelspülverfahren hat sich in diesem Fall bewährt. Die Bohlen konnten mit doppelter 
bis dreifacher Vortriebsleistung zum Rammversuch eingebracht werden. Weitere Vorteile waren die geringe-
ren Lärmemissionen und die kaum spürbaren Erschütterungen im Untergrund. 
 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Bild 7: Rammarbeiten ab Ponton     Bild 8: 2. Rammarbeiten ab Ponton 
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4 Fazit 
 
 
Die Planung, Dimensionierung und Ausschreibung von Baugruben wie die der beiden Pfeilerbaugruben im 
Rhein sind sicher eine geotechnische Herausforderung, die gut und ohne grössere Probleme gemeistert 
werden kann. Wichtig erscheinen mir in diesem Zusammenhang folgende Punkte: 
 

 Eine saubere Abklärung der Baugrundverhältnisse. Zentral sind dabei die Informationen über die Lage 
des Felshorizontes und dessen Rammbarkeit mit Spundbohlen. 

 
 Hat der projektierende Ingenieur keine direkten Kenntnisse über die Rammbarkeit des Untergrundes 

im Bereich der Baugrube, so ist die Durchführung eines Rammversuches vor der Submission schon 
fast zwingend.  

 
 Um Nachforderungen in der Ausführung zu verhindern, ist der Wahl des Einbringverfahrens grosse 

Aufmerksamkeit zu schenken. Aufgrund meiner Erfahrungen in diesem Projekt empfehle ich, die Wahl 
des Einbringgerätes nicht vorzuschreiben. Der Unternehmer sollte in einem technischen Bericht er-
läutern, wie und mit welchen Geräten er gedenke, die Bohlen in den Boden einzubringen. Dieser 
technische Bericht, zusammen mit Referenzobjekten, sollte als Zuschlagskriterium bei der Bewertung 
des Angebotes berücksichtig werden.  

 
 
 
 
 
 
 
 
Autor:  
 
Nägelin Thomas 
Dipl. Bauingenieur HTL 
CSD Ingenieure AG 
Grammetstrasse 14 
4410 Liestal 
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Jetting und Injektionen bei innerstädtischen Baumassnahmen: interes-
sante Lösungen für die Region Basel 
 
 
1 Jetting und Injektionen: Begriffsklärungen 
 
1.1 Injektionen 
 
Die Injektionsverfahren können nach ihrer Wirkungsweise im Boden unterschieden werden. In der europäi-
schen Ausführungsnorm EN 12715 werden die Injektionsverfahren wie nachstehend abgebildet unterteilt. 
Hierbei wird zwischen Injektionen mit Baugrundverdrängung und Injektionen ohne Baugrundverdrängung un-
terschieden.  
 

 
 
Bild 1: Einteilung der Injektionsverfahren nach EN 12715, Abb. Keller Grundbau GmbH 
 
Bei der Poren-, Auffüll- oder Penetrationsinjektion wird das Injektionsgut in den vorhandenen Porenraum 
eingepresst. Die Lage der Bodenteilchen zueinander soll dabei nicht verändert werden, so dass weder Set-
zungen noch Hebungen auftreten. Bei Verfüllungen werden natürliche oder künstliche Hohlräume aufgefüllt, 
die Poren- oder Hohlraumgrösse ist ein Zig-faches der mittleren Korngrösse des anstehenden Bodens. 
 
Bei den Verfahren mit Baugrundverdrängung soll der Boden mit Hilfe des einzubringenden Injektionsguts 
aufgerissen oder verdrängt werden. Die Injektion mit hydraulischer Rissbildung oder Aufreissinjektion wird 
überwiegend eingesetzt, um zu erwartende oder eingetretene Setzungen von Bauwerken mit hoher Genau-
igkeit auszugleichen, z.B. im Rahmen von innerstädtischen Tunnelvortrieben, siehe hierzu [1], [2]. 
 
Bei der Verdichtungsinjektion wird der anstehende Baugrund durch das einzubringende Injektionsgut ver-
drängt und dadurch verdichtet. Das Injektionsgut soll dabei nicht in die Poren eindringen und ist entspre-
chend abzustimmen. 
 
Die Verfahrensprinzipien sind in Bild 2 vereinfacht dargestellt. 
 
Für die Ausführung von Penetrations- und Aufreissinjektionen ist i.d.R. vorlaufend ein Manschettenrohr in 
den Baugrund mit hierfür geeigneten Bohrungen einzubringen. Auf die Bohrtechniken wird hier nicht näher 
eingegangen. Der Ringraum zwischen Manschettenrohr und Bohrlochwandung wird mit einer sogenannten 
Mantelmischung aufgefüllt, die beim Injektionsvorgang, meist ausgeführt mit einem Doppelpacker, aufgeris-
sen wird. Die Festigkeit ist darauf abzustimmen. 
 
Das Injektionsgut für Penetrationsinjektionen ist auf die Grösse der Poren oder die Engstellen zwischen den 
Bodenteilchen anzupassen. Kann das Injektionsgut nicht in die Poren eindringen, erfolgt eine Verdrängung 
der Bodenteilchen, verbunden mit einer Verdichtung oder Rissbildung. 
 
Für die Ausführung von Verdichtungsinjektionen wird das Bohrgestänge mit möglichst geringem Ringraum in 
den Boden eingebracht, bohrend, rammend oder vibrierend und dann stufenweise beim Verpressen gezo-
gen, siehe hierzu auch [1]. 
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Bild 2: Schematische Darstellung der Injektionsverfahren, Abb. Keller Grundbau GmbH 
 
1.2 Jetting oder Düsenstrahlverfahren 
 
1.2.1 Verfahrensprinzip 
 
Beim Jetting oder Düsenstrahlverfahren wird der Boden durch einen energiereichen Flüssigkeitsstrahl ero-
diert, seine Struktur aufgelöst.  
 

   
 
Bild 3: Links:  Schematische Darstellung des Düsenstrahlverfahrens Abb. Keller Grundbau GmbH 

Rechts: Monitor bzw. Düsenstock mit Suspensionsdüse und austretendem Wasserstrahl 
 
Beim Jetting wird das Bohrgestänge mit dem unten montierten Monitor mit einer Spülbohrung in den Bau-
grund abgeteuft. Hierbei wird durch den Überschnitt der Bohrkrone und ggf. eines zusätzlichen Räumers ein 
Ringraum zwischen Bohrgestänge und Bohrlochwandung geschaffen, durch den die Überschuss- oder 
Rücklaufsuspension an den Bohrlochmund gefördert wird. Das Bohrloch wird durch die Rücklaufsuspension 
gestützt. Hierzu ist eine ausreichende Aufstieggeschwindigkeit erforderlich. 
 
Bei ausreichendem Ringraum und fliessfähiger Rücklaufsuspension ist ein sogenanntes offenes System 
vorhanden, wodurch der Aufbau eines schädlichen Drucks im Boden verhindert wird. Der Flüssigkeitsdruck 
in der frischen Säule setzt sich aus dem hydrostatischen Druck der Suspension, überschlägig 20 kN/m³, und 
dem erforderlichen Druck zur Förderung der Rücklaufsuspension an den Bohrlochmund zusammen, der in 
sandig-kiesigem Baugrund ca. 1 – 2 bar beträgt. 

58



In einer 10 m langen oder tiefen Säule liegt der Suspensionsdruck somit bei ca. 4 bar. 
 
Der energiereiche Flüssigkeitsstrahl entsteht durch Energieumwandlung in der Düse. Die Suspension wird 
mit hohem Druck an die Düse gepumpt. Übliche Drücke liegen zwischen 300 bar und 500 bar oder 30 MPa 
und 50 MPa. An der Düse wird die potentielle Energie in kinetische Energie umgewandelt. Der Strahl tritt mit 
etwa halber Schallgeschwindigkeit oder ca. 150 m/s aus. Der hohe Druck ist somit nur in den Schläuchen 
zwischen Pumpe und Bohrgerät und im Gestänge vorhanden. Im Boden baut sich ein höherer Druck dann 
auf, wenn das Bohrloch bereichsweise zusammenfällt, der Ringraum zu klein oder die Viskosität der Rück-
laufsuspension zu gross ist. Dann kommt es wie bei einer Aufreissinjektion zu einer Rissbildung im Boden, 
verbunden mit Hebungen des Baugrunds und ggf. vorhandener Bauwerke. Eine ausreichende Druckentlas-
tung ist deshalb unerlässlich für eine kontrollierte Ausführung des Verfahrens. 
 
1.2.2 Verschiedene Jetting- oder Düsenstrahlverfahren 
 
Grundsätzlich werden drei Verfahren unterschieden, die je nach Baugrundsituation vorteilhaft sind.  
 
Beim sogenannten S- oder Single-Verfahren wird der Boden mit dem Suspensionsstrahl erodiert und ze-
mentiert, siehe Bild 4 links.  
 
Wird der Suspensionsstrahl beim D-Verfahren mit Luft ummantelt, Bild 4 Mitte, kann die Reichweite des Dü-
senstrahls gesteigert werden. Die Steigerung der Reichweite ist besonders bei rolligen und dicht gelagerten 
Böden vorteilhaft. Die Steigerung der Strahlleistung ist abhängig von der Luftgeschwindigkeit und Luftmen-
ge, siehe hierzu auch [1]. Eine gleichbleibende Leistung des Düsenstrahls wird erreicht, wenn die Suspensi-
onsparameter Druck und Menge und die Luftparameter Druck und Menge während des Düsvorgangs kon-
stant sind. Bei gleichbleibenden Baugrundverhältnissen werden bei gleichbleibenden Herstellparametern 
konstante Säulendurchmesser erreicht. Aus diesem Grund sollten diese Parameter für die Qualitätskontrolle 
auch kontinuierlich aufgezeichnet werden. 
 

   
 
Bild 4: Links: S-Verfahren: Schneiden und Verfestigen mit dem Suspensionsstrahl 
 Mitte: D-Verfahren: Schneiden und Verfestigen mit dem luftummantelten Suspensions-

strahl 
 Rechts: T-Verfahren: Schneiden mit Wasserstrahl, der auch luftummantelt sein kann, Verfes-

tigen mit separater Suspensionsdüse und Austrag des Überschusses im Kontrak-
torverfahren Abb. Keller Grundbau GmbH 

 
In feinkörnigen oder bindigen Böden bietet die Trennung des Schneid- oder Erodiervorgangs und des Ver-
festigens Vorteile, siehe Bild 4 rechts. Der Boden wird mit einem Wasserstrahl, der luftummantelt sein kann, 
geschnitten. Ein Teil des mit Wasser geschnittenen Bodens wird durch den Bohrkanal zum Bohrlochmund 
gefördert. Die Viskosität der Rücklaufsuspension feinkörniger Böden ist geringer, wenn der Boden mit Was-
ser statt Zementsuspension geschnitten wird. Der im Boden verbleibende Teil wird mit dem Suspensions-
strahl verfestigt.  
 
2 Einfluss des Bodens 
 
2.1 Anwendbarkeit der Verfahren 
 
Bei der Poreninjektion ist Voraussetzung, dass das Injektionsmittel in die vorhandenen Poren eindringen 
kann. Bei Suspensionen oder Flüssigkeit-Feststoffgemischen kann dieser Zusammenhang durch sogenann-
te Injektionskriterien beschrieben werden. Bei kleineren Poren muss die Mahlfeinheit des Feststoffs reduziert 
werden. So können bei Mittel- und Feinsanden mit Feinstzementen noch Verfestigungen erzielt werden. Bei 
noch feineren Poren sind Lösungen oder Harze anzuwenden. 
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Bei Aufreissinjektionen und Verdichtungsinjektionen soll das Injektionsmittel nicht in die Poren eindringen, 
sondern den Boden aufreissen oder verdrängen. Bei der Verdichtungsinjektion werden hierbei häufig steife 
Mörtel mit hohem Sandanteil verwendet, bei denen beim Einpressen eine Verzahnung der rolligen Bestand-
teile erreicht wird. 

 
 
Bild 5:  Einsatz von Injektionsmitteln bei der Poreninjektion in Abhängigkeit der Kornverteilung des 

anstehenden Bodens, Abb. Tausch und Teichert 
 
Die Anwendbarkeit des Düsenstrahlverfahrens wird bei rolligen Böden durch den Anteil und die Grösse von 
Blöcken begrenzt, bei feinkörnigen Böden können Konsistenz und ggf. organische Anteile die Anwendung 
begrenzen. Vereinfachend sind die Zusammenhänge in Bild 5 dargestellt. 
 
2.2 Festigkeit, Homogenität, Durchlässigkeit und Reichweite 
 
2.2.1 Festigkeit 
 
Das Verfestigen von Boden mit Injektionen oder Jetting ist immer mit einer Reduzierung der Durchlässigkeit 
des Bodens verbunden, da vorhandene Poren mit Bindemittel gefüllt werden oder das Porenvolumen durch 
Verdichtung des Bodens reduziert wird. 
 
Die erreichbare Festigkeit ist u.a. abhängig vom verwendeten Injektions- oder Bindemittel und der Kornver-
teilung des anstehenden Bodens. Die Festigkeit bei Jettingsäulen kann durch die Wahl des Bindemittels und 
Steuerung des Bindemittelanteils in der Jettingsäule stärker beeinflusst werden als bei Injektionskörpern. 
Üblicherweise ist sie höher und gleichmässiger und kann durch Zugabe von Steinmehlen angepasst werden.  
 
2.2.2 Homogenität 
 
Die Homogenität des injizierten Bodens ist abhängig vom Raster (im Grundriss) und vertikalen Abstand der 
Injektionspunkte sowie der Schichtung des Bodens. Vereinfachend ist dies für eine Poreninjektion mit Man-
schettenrohr und Doppelpacker nachfolgend in Bild 6 links dargestellt. Auf der linken Seite wird ein homoge-
ner Injektionskörper erreicht, auf der rechten Seiten kann das verwendete Injektionsmittel nicht in die Poren 
des siltigen Sands eindringen, so dass diese Bereiche nicht verfestigt oder abgedichtet werden können.  
 
Wird ein solcher Injektionskörper, der als Abdichtung einer Lücke in einem Baugrundabschluss wirken soll, 
später horizontal durchströmt, kann Wasser und ggf. Boden in die Baugrube strömen. Dieser Einfluss ist bei 
der Abdichtung horizontal geschichteter Böden mit späterer vorwiegend horizontaler Durchströmung zu be-
achten. 
 
Die erreichbare Homogenität ist beim Jetting weniger von der Feinschichtung des anstehenden Bodens ab-
hängig als bei Poreninjektionen, da die Bodenstruktur durch den Düsenstrahl aufgelöst wird. Felsartig ver-
festigte Schichten wie Sandstein oder Nagelfluh können nicht erodiert werden. Ein statisch wirksames Ein-
binden solcher Schichten in einen Jettingkörper ist möglich, ein abdichtendes ist zu prüfen und verlangt be-
sonderen Aufwand bereits in der Baugrunderkundung. 
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Bild 6:  Links:  Einfluss der Schichtung des Bodens auf die Reichweite und Homogenität eines inji-

zierten Bodenvolumens 
 Rechts: Einfluss des Bodens auf die Reichweite des Düsenstrahls bei Jetting, Abb. Trunk 

(2007) 
 
2.2.3 Durchlässigkeit 
 
Soll eine Abdichtung erreicht werden, ist die Durchlässigkeit oder zuströmende Restwassermenge bei inji-
zierten Abdichtungskörpern, wie oben geschildert, abhängig von Schichtung und Strömungsrichtung. Bei 
Abdichtungen mit Jettingsäulen werden homogenere Abdichtungskörper erreicht.  
 
Die Materialdurchlässigkeit von Düsenstrahlkörpern ist i.d.R. kf ≤ 10-8 m/s, die erreichbare Systemdurchläs-
sigkeit wird durch die Ausbildung und Anzahl der Fugen zwischen den einzelnen Säulen bestimmt. Bei Ab-
dichtungen mit Injektionen sind bei Sohlabdichtungen mit Weichgelen Systemdurchlässigkeiten wie bei Jet-
tingsohlen erreichbar, siehe [3], [5].  
 
2.2.4 Reichweite 
 
Die Reichweite bei Poreninjektionen, siehe Bild 6 links, ist zunächst abhängig von der Durchlässigkeit und 
der Porengrössenverteilung des zu injizierenden Bodens. Hinzu kommen Einflüsse aus dem Injektionsmittel. 
Bei Suspensionen begrenzt ein Absetzen oder Verkeilen der Festbestandteile durch Filtratwasserabgabe un-
ter Druck in Engstellen die Reichweite, bei Lösungen wie Wasserglas ist die Reaktions- oder Kippzeit mass-
gebend. 
 
Beim Düsenstrahlverfahren wird die Reichweite von der Leistung des Strahls, der eingesetzten Energie  
– bestimmt durch Umdrehungszahl und Ziehgeschwindigkeit – und dem Widerstand des Bodens gegen das 
Lösen mit dem Flüssigkeitsstrahl bestimmt. Der Einfluss des Bodens ist in Bild 6 rechts idealisiert dargestellt. 
In einem geschichteten Baugrund wird durchgehend die gleiche Energie eingebracht. Aufgrund des Wider-
stands des Bodens ergeben sich in den einzelnen Bodenschichten unterschiedliche Säulendurchmesser. 
 
Der Einfluss des Bodens auf die Reichweite kann bei Injektionen und beim Jetting nur eingeschränkt auf Ba-
sis vorlaufender Baugrunduntersuchungen abgeschätzt werden, weshalb Probesäulen oder Injektionsversu-
che ausgeführt werden sollten, wenn keine hinreichenden Erfahrungen in vergleichbaren Baugrundverhält-
nissen vorhanden sind.  
 
Für die Bestimmung der Reichweite des Düsenstrahls stehen mehrere Verfahren zur Verfügung, wie Stan-
genpegel, Durchmessermessschirm, Temperaturmethode oder bei oberflächennahen Säulen auch Freile-
gen. Die Beurteilung der Reichweite bei injizierten Bodenvolumina, die nicht freigelegt werden können, ist 
nur indirekt möglich. Hier bietet das Düsenstrahlverfahren Vorteile. 
 
2.2.5 Bohr- oder Säulenraster 
 
Die Reichweite oder der erreichbare Säulendurchmesser, der erforderliche Überschnitt, Bohrtiefe und Bohr-
abweichung bestimmen neben anderen Randbedingungen das Bohr- oder Säulenraster.  
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In Abhängigkeit des Säulen- oder Injektionsdurchmessers sowie der Bohrabweichung eine sogenannte 
Grenztiefe ermitteln, bei der ein Überschnitt der Säulen oder Injektionsbereiche noch vorhanden ist. Ist die 
Bohrtiefe grösser als diese Grenztiefe, können Lücken zwischen den Säulen oder Injektionsbereichen ver-
bleiben, eine herzustellende Abdichtungswirkung würde dann nicht wie geplant erreicht werden. Das Bohr- 
oder Säulenraster ist darauf abzustimmen. Beim Jetten ergeben sich bei zu engem Raster Verschattungen 
infolge bereits hergestellter Säulen. Bei Injektionen kann man das Raster verdichten. 
 

   
 
Bild 7  Kritische Grenztiefe zur Gewährleistung eines ausreichenden Überschnitts zwischen Jet-

tingsäulen oder Injektionen in Abhängigkeit des Durchmessers, der Bohrtiefe und der mittle-
ren Bohrabweichung  

 
Häufig wird als mittlere Bohrabweichung hierbei ein Wert von 1% der Bohrtiefe in der Planung verwendet. 
Aus einem hohen Anteil an Steinen, verfestigten Schichten oder Hindernissen können sich grössere Bohr-
abweichungen ergeben. Werden alle Bohrungen vermessen, können die gemessenen Bohrlochabweichun-
gen in der Planung und der weiteren Ausführung berücksichtigt werden. Bei Bohrtiefen ab 12 bis 15 m soll-
ten je nach Baugrund alle Bohrungen vermessen werden. 
 
3 Lösungen für Bauaufgaben mit Injektionen und Jetting 
 
3.1 Allgemeines 
 
Typische Bauaufgaben, die mit Jetting gelöst werden, sind u.a. 

• Unterfangung von Bauwerken als verankerter oder nicht verankerter Baugrubenabschluss 
• Nachgründungen vorhandener Gründungen und Bauwerke 
• Abdichtung von vertikalen Fugen bei Baugrubenabschlüssen, z.B. Übergänge von Bohrpfahl- zu 

Spundwänden oder unterhalb von die Baugrube kreuzenden Werkleitungen 
• Dichtblöcke für das Ein- und Ausfahren von Tunnelbohrmaschinen 
• Dicht- und Aussteifungssohlen 
• Horizontale Jettingschirme für Tunnelvortriebe in nicht ausreichend standfestem Lockergestein 

 
Typische Bauaufgaben, die mit Injektionen gelöst werden, sind u.a. 

• Verkittungsinjektionen von sandarmen Kiesen 
• Abdeckinjektionen oberhalb von Tunnelvortrieben zur Erhöhung der Sicherheit gegen Ausbläser 
• Baugrundverbesserung mit Poreninjektion, Verdichtungsinjektionen oder Feststoffeinpressung 
• Abdichtung von vertikalen Fugen bei Baugrubenabschlüssen in dafür geeignetem Baugrund 
• Injektionsschleier unterhalb von Staumauern und Dämmen 
• Hebungsinjektionen für die Rückstellung von Verformungen an Gebäuden infolge Tunnelvortrieben 

oder anderen Einwirkungen 
• Injektionen zur Reduzierung der Durchlässigkeit beim Tunnelvortrieb 

 
Nachfolgend werden Bauaufgaben und Lösungen vorgestellt, die unter Berücksichtigung der Baugrundver-
hältnisse und Randbedingungen in der Region Basel je nach Aufgabenstellung vorteilhaft eingesetzt werden 
können. 
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3.2 Baugrundverhältnisse und Randbedingungen 
 
Bohrungen in den anstehenden dicht gelagerten Niederterrassenschottern, z.T. mit Steinen, können mit ge-
eigneten Bohrwerkzeugen abgeteuft werden, für Jettingarbeiten meist als Spülbohrungen. Durch den Ein-
satz von luft- oder wassergetriebenen Imlochhämmern können auch Blöcke oder Bauwerksreste durchbohrt 
werden. 
 
In sandarmen Kieshorizonten können beim Bohren Spülungs- oder Suspensionsverluste auftreten, denen 
ggf. mit Modifikationen der Bohrsuspension begegnet werden kann, um ein Eindringen in die vorhandenen 
Poren zu reduzieren, siehe Abschnitt 2.1 und Bild 5. Das mögliche Eindringen von Bindemittelsuspensionen 
wird durch die Kornverteilung der einzelnen Baugrundschichten bestimmt.  
 
Bei groben und steinigen Kiesen ist der Einsatz von Schäumen zur Stabilisierung der Bohrlöcher geeignet, 
wenn die Bohrung oberhalb des Grundwasserspiegels liegt.  
 
Treten Spülungsverluste auf, sind diese vorwiegend beim Bohren zu beobachten. Die Rücklaufsuspension 
beim Jetten weist einen höheren Sandanteil als die Bohrspülung auf, dies verhindert i.d.R. ein Verlaufen der 
Suspension. 
 
 
3.3 Unterfangungen und Nachgründungen 
 
Bei der Ausführung von Unterfangungen mit Jettingsäulen werden die Lasten durch das zu unterfangende 
Fundament in gleicher Weise abgetragen wie zuvor, siehe Bild 8 rechts. Die Verformungen infolge Lastum-
lagerungen können durch die Herstellabfolge und Wahl der Säulenformen und –abmessungen minimiert 
werden. Ein weiterer Vorteil ist darin zu sehen, dass die Baugrubenfläche optimal genutzt werden kann. Eine 
abdichtende Ausführung der Unterfangung ist möglich. Gegenüber der Ausführung mit Injektionen werden 
grössere Festigkeiten und eine bessere Homogenität erreicht. Muss der Unterfangungskörper nicht veran-
kert werden, kann der Aushub unmittelbar nach Fertigstellung der Unterfangung beginnen. 
 

   
 
Bild 8: Links:  Unterfangung Historisches Archiv, Erzbistum Köln 
 Rechts: Anschluss Jettingsäulen an bestehendes Mauerwerksfundament, Abb. Keller 

Grundbau 
 
3.4 Baugrubenabschluss unter Werkleitungen und Ausfachungen 
 
Im Bereich kreuzender Gasleitungen konnte der Baugrubenabschluss bei der Baugrube für einen U-Bahnhof 
nicht mit Spundwänden ausgeführt werden. Zwischen den Gasleitungen wurden Jettingsäulen hergestellt, 
die im unteren Bereich als vertikales Gewölbe, im oberen Bereich als horizontales Gewölbe bemessen wur-
den. Die Horizontalkräfte wurden durch die Spundwand und die Anker aufgenommen. Die Jettingsäulen wa-
ren in den anstehenden verwitterten Buntsandsteinkeuper dicht einzubinden, siehe Bild 9. 
 
Das Andichten von Jettingsäulen an vorhandene halbfeste bis feste bindige Schichten und in verwitterten 
Fels ist bei Wahl des geeigneten, ausreichend energiereichen Jettingverfahrens, siehe Abschnitt 1.2.2 mög-
lich und mehrfach erfolgreich ausgeführt worden. 
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Bild 9:  Links:  Schnitt durch Baugrube mit vorhandenen Werkleitungen, Spundwand und Block aus 

Jettingsäulen 
 Rechts: Grundriss mit Spundwand, Jettingsäulen und Werkleitungen, Abb. Keller Grundbau 
 
Jettingsäulen können auch als Ausfachung zwischen Rühlträgern oder Bohrpfählen unterhalb der Baugru-
bensohle verwendet werden, wenn eine Abdichtung erforderlich ist. Oberhalb der Baugrubensohle oder des 
Grundwasserspiegels kann die Ausfachung wie gewohnt erfolgen, siehe Bild 10. 
 

   
 

Bild 10: Links:  Baugrubenabschluss mit Rühlwandträgern und Holzausfachung oberhalb des 
Grundwasserspiegels, mit Jettingsäulen unterhalb des Grundwasserspiegels 

 Rechts: Schnitt mit Rühlwandträgern Jettingsäulen als Halbsäulen, Abb. Keller Grundbau 
GmbH 

 
3.5 Stabilisierungs- und Dichtblöcke 
 
Bodenstabilisierungen, auch mit abdichtender Wirkung, können mit Injektionen und Jettingsäulen ausgeführt 
werden. Diese dienen als Start- oder Einfahrblöcke für TBM-Vortriebe oder zum Schutz bestehender Bau-
werke, die im Zuge des Vortriebs unterfahren werden. Bei der Ausführung solcher Blöcke mit Jettingsäulen 
kann mit einer geringeren Anzahl an Bohrungen ein grösseres Bodenvolumen bei höherer Homogenität sta-
bilisiert werden.  
 
Bei Rohrvortrieben für Abwasserkanäle können im Schutz vorab hergestellter und im Zuge des Vortriebs 
durchfahrener Dichtblöcke z.B. Hausanschlüsse hergestellt werden. 
 
3.6 Feststoffeinpressung und Hebungsinjektionen 
 
Hebungsinjektionen als Aufreissinjektionen, siehe Abschnitt 1.1, werden zum Schutz vorhandener Bebauung 
bei innerstädtischen Tunnelvortrieben ausgeführt, z.B. in Rom, Bologna, London, Madrid, Antwerpen, Ams-
terdam, Berlin, Köln, Düsseldorf, Leipzig. Hierzu werden im Bereich zu sichernder Gebäude vorab Man-
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schettenrohre, meist aus Schächten, eingebracht und die Gebäude vorab auf ein verträgliches Mass ange-
hoben, das auf die zu erwartenden Setzungen abgestimmt ist. Die zulässigen Setzungen und Winkelverdre-
hungen der Gebäude sind Grundlage der Planung. Nach der Vorhebung kann der Vortrieb erfolgen. Sofern 
erforderlich, werden während des Vortriebs oder im Anschluss daran auftretende Setzungen ausgeglichen.  
 

   
 
Bild 11: Ausführung von Hebungsinjektionen zur Sicherung von Bauwerken für den Tunnelvortrieb 

Leipzig, City Tunnel, Abb. Keller Grundbau 
 
Beim Bau der Stadtbahn Nord-Süd in Köln waren im Bereich des Hauptbahnhofs aus einem Schacht heraus 
unterschiedliche Injektionsarbeiten auszuführen. Die Bohransatzpunkte lagen oberhalb des GW-Spiegels. 
 
Der Boden im Bereich eines auszuführenden TBM-Vortriebs war durch Feststoffeinpressungen mit Injektio-
nen zu verbessern, um den Vortrieb bei geringer Überdeckung und vorhandener Überbauung mit optimalem 
Stützdruck ausführen zu können, siehe [6]. Hierzu wurden über Kunststoffmanschettenrohre vorab festge-
legte Mengen feststoffreicher Suspensionen verpresst. Die Verformungen der Bauwerke wurden online 
überwacht, siehe Bild 12 links. 
 
Die Setzungen eines Pfeilers der S-Bahn-Strecke infolge des Tunnelvortriebs mussten ausgeglichen wer-
den. Es erfolgte zunächst eine Vorhebung, wobei die Setzungen aus dem Einbringen den Manschettenrohre 
abwechselnd zu den Bohrarbeiten ausgeglichen wurden. Nach Abschluss des Vortriebs wurde die Stütze 
nochmals angehoben, siehe Bild 12 rechts. 
 

    
 
Bild 12: Links:  Bodenverbesserung mit Injektionen, ausgeführt als Feststoffeinpressung vorab 

zum TBM-Vortrieb von einem Schacht aus, Stadtbahn Nord-Süd, Köln, Hauptbahn-
hof 

 Rechts: Hebungsinjektionen für einen Pfeiler der S-Bahn zum Ausgleich der Verformungen 
aus dem Tunnelvortrieb, Abb. Keller Grundbau GmbH 

 
3.7 Wiederherstellen der Durchlässigkeit von Dichtwänden 
 
Im Bereich des Bahnhofs „Am Moosfeld“, U-Bahn München, taucht der Tunnel aus dem dichten Tertiär in 
den quartären Kies auf. Um den bergmännischen Vortrieb ohne aufwendige Druckluftstützung ausführen zu 
können, wurde das Grundwasser im Quartär innerhalb eines Dichttrogs, der mit geneigten Jetting-

Die Verformungen werden hierbei permanent über-
wacht und sind auch Grundlage der Steuerung der 
Injektionsarbeiten. Hierzu werden überwiegend 
Schlauchwaagensysteme mit hoher Genauigkeit ein-
gesetzt. 
 
Schacht und Fächer mit den Manschettenrohren zwi-
schen Bauwerken und Tunnel für die Ausführung der 
Hebungsinjektionen sind in Bild 11 schematisch dar-
gestellt. 
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lamellenwänden hergestellt wurde, abgesenkt. Die Dichtwände wurden mit Einbindung in das Tertiär – Mün-
chener Mergel – hergestellt, siehe Bild 13 links. 
 
Das Aufbohren der Dichtwände war Bestandteil der Planung, da die Dichtwände sonst über eine Länge von 
ca. 200 m den unter ca. 45° auf die Bauwerke treffenden Grundwasserstrom abgesperrt hätten. Hierzu wur-
den im Bereich der geplanten Aufbohrungen, die in einem Abstand von 20 m vorgesehen waren, statt Jet-
tinglamellen Bohrpfähle ausgeführt, mit einer Neigung von 18° zur Vertikalen. Die Bohrpfähle wurden dann 
nach Fertigstellung der Innenschale mit Kiespfählen überbohrt [7], siehe Bild 13 rechts. 
 

   
 
Bild 13: Links:  Geneigte Dichtwände für einen Dichttrog, ausgeführt als Jettinglamellen mit Dicht-

bohrpfahlgruppen, Neigung 18° zur Vertikalen 
 Rechts: Lamellenwände und Dichtbohrpfahlgruppen mit Anordnung der später ausgeführ-

ten Kiespfähle, Abb. Keller Grundbau GmbH 
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1 Tagbautunnel der B317 beim „Schlipf“ in Riehen: Geotechnische Er-
kundung und Überwachungsmassnahmen 

 
 
1.1 Einleitung 
 
Der Verkehr zwischen der Stadt Lörrach und dem Rheinhafengebiet bei Weil a.R. spielte schon seit Jahrhun-
derten eine bedeutende Rolle, welche sich in mittelalterlich verbrieften Wegrechten und stetig erneuerten 
Staatsverträgen niederschlugen. So wurde mit der Planung für eine moderne, direkte Strassenverbindung in 
den 1970-er Jahren begonnen, um Riehen vom zunehmenden LKW-Verkehr zu entlasten. Die Linienführung 
wurde 1977 in einem Staatsvertrag wie folgt festgelegt: nach der Wieseüberquerung im Nordosten sinkt das 
Trassee rasch ab und unterquert die Weilstrasse etwa in der Mitte des rund 380 m langen Tagbautunnels (Figur 
1). Erst auf deutschem Gebiet steigt die Strasse in einem offenen Trog wieder in Richtung Weil bis auf Terrain-
höhe an. Im nördlichen Teil liegt der Tunnel etwa auf 100 m Länge eingeengt zwischen dem direkt östlich gele-
genen Wieseufer und dem Hangfuss des Tüllinger Hügels (westlich des Tunnels). 
 
Die wesentlichen Aspekte bezüglich Geologie und Hydrogeologie waren bereits in den 1970er Jahren erkundet 
und grundsätzlich bekannt [1-3]. Von 1975 bis 1986 haben mehrere Gutachter [4-6] die möglichen Baugrundri-
siken kontrovers diskutiert. Als besondere Gefährdung wurde die Querung des bekannten Rutschgebiets am 
„Schlipf“ mit dem Risiko einer Aktivierung von Rutschungen genannt. Zudem taucht der Tunneltrog als Riegel in 
den regional bedeutenden Grundwasserstrom im Wiesetal, woraus als Gefährdungen Beeinträchtigungen für 
die Trinkwasserversorgungen im Falle von Havarien während des Baus sowie möglicherweise eine Verände-
rung der Grundwasserströmung oder ein Aufstau des Grundwassers im Hangfussbereich folgen.  
Die Planung und Ausführung wurde durch Gerichtsverfahren verzögert, erst ab 2006 konnte das Bauprojekt 
fortgeführt werden. Angesichts dieser Ausgangslage sollten umfangreiche geotechnische und hydrogeologische 
Zusatzuntersuchungen die erforderliche Klarheit zu den lokalen Verhältnissen im Hangfussbereich ergeben und 
die Ursache der Geländedeformationen im weiteren Umfeld des geplanten Tunnels aufzeigen [7]. 
 
 
1.2 Geologische Erkundung 
 
Aus der Linienführung und der vorangegangenen kontroversen Diskussion der Gefährdungen eines Tunnelbaus 
am Hangfuss des Tüllinger Hügels standen folgende speziellen Problemstellungen für das Bauprojekt im Zent-
rum: 

- Erkundung der Geländedeformationen und Hanginstabilitäten 
- Abklärung der Deformationsmechanismen im instabilen Hangbereich des Tüllinger Hügels 
- Charakterisierung der Lockergesteine und detaillierter Beschrieb des Aufbaus am Hangfuss 
- Erfassung der Quellen und Hangwasserabflüsse sowie der Grundwasserströmung. 

 
Die Abklärungen der oben dargelegten Problemstellungen verlangten ein umfangreiches Sondierkonzept und 
den Aufbau von Messnetzen zur langfristigen Datenerhebung und Beweissicherung. Die dazu erforderlichen 
Arbeiten wurden im Jahr 2006 ausgeführt und umfassten folgende wesentliche Teilbereiche: 

- 12 Kernbohrungen, d.h. 7 im Talgrund entlang der Projektachse und 5 im Hangbereich  
- Geologische Detailkartierung (Karte der Phänomene am Tüllinger Hügel) 
- Konstruktion eines Baugrundmodells, Darstellung in 8 Querprofilen und einem Längenprofil 
- Bohrlochvermessungen, Einbau von Slope Indicator-Rohren in den neuen Bohrungen, Auswertung 

der Messungen von älteren Slope Indicator-Rohren 
- Auswertung von geodätischen Vermessungen 
- Aufnahme eines Quellenkatasters mit periodischen Abflussmessungen 
- Durchführung von Pumpversuchen und Einbau von Grundwasserpegeln mit Datenloggern 
- Auswertung sämtlicher hydrogeologischer Daten und 3-D Grundwassermodellierung 
- Erstellen eines Messnetzes zur Überwachung der Geländedeformationen (2006-2012) 
- Einrichten eines Grundwassermessnetzes zur Beurteilung und Überwachung der Grundwasserver-

hältnisse sowie der Quellen und Hangwasserabflüsse 
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Figur 1:  Geologische Karte mit Übersicht zur Linienführung aus [7]. Erläuterungen zu den Einheiten 
sind im Text Kap. 1.3 enthalten. 

 

 
 
 
1.3 Genereller geologischer Aufbau 
 
Die Resultate der Detailuntersuchung können hier nur gekürzt und zusammenfassend erläutert werden. In Figur 
1 sind die oberflächlich anstehenden geologischen Einheiten sowie die Lage von Profilspuren dargestellt. Das 
Profil Nr. 4 (Figur 2) zeigt den generellen Aufbau der unterlagernden Festgesteine:  
Das Südende des Tüllinger Hügels liegt zwischen der Rheintalflexur im Osten und dem Tertiärschollenland im 
Westen. Der Kern des Tüllinger Hügels beinhaltet eine Muldenstruktur aus Tüllinger Süsswasser-Molasse, wel-
che unterhalb von ca. Kote 280 m ü.M. in die Cyrenenmergel und die sandigen Partien der Elsässer Molasse 
übergeht.  
Bei den zur Elsässer Molasse gehörigen Cyrenenmergeln handelt es sich in erster Linie um siltig-sandige, teils 
glimmerführende Tonsteine und Tonmergel. Gelegentlich finden sich dünne, stark tonige Lägchen, Siltstein-
bänckchen, aber auch recht mächtige homogene Sandsteinpartien. In einzelnen Lagen ist organisches Material 
angereichert. Die Gesteinsfarben wechseln zwischen grau-blau, grau-grün, rot-braun und oliv; die zum Teil tief-
gründige Verwitterungszone ist durch rötlich-bräunliche Flecken, Kalkkonkretionen und rostig angewitterte Klüf-
te gekennzeichnet.  
In der Tüllinger Süsswassermolasse lassen sich zwei Hauptgesteinsgruppen unterscheiden: Den Hauptteil 
bilden wechselnd tonige und kalkige Mergel mit grünlichen, weisslichen, gelbbraunen, aber auch rotbunten 
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Farbtönen. Gelegentlich finden sich darin dolomitische und mit organischen Resten durchsetzte Lagen, aber 
auch fette Tonsteine. Im tieferen Teil der Bohrungen B10/06, B21 und B22 fanden sich darin eingebettet grosse 
Gipskristalle, welche über den tiefer gelegenen Gipsmergeln lagern. In diese Mergelfolge sind einzelne Süss-
wasserkalk-Bänke eingeschaltet. Ein erster, 6 bis 8 m mächtiger Horizont findet sich knapp über den Cyrenen-
mergeln bzw. den Tüllinger Basismergeln (vgl. Profile 4 und 7). Dieser stark zerbrochene Horizont ist sehr 
wahrscheinlich auch etwas verkarstet, wie der beim Bohren angetroffene Hohlraum zeigt. Ein zweiter Süsswas-
serkalk wurde in B11/06 und B22 erbohrt. Die Kalke wurden bereits von Wittmann als wasserführende Stufen 1 
und 2 beschrieben [1] und als verkarstungsanfällig eingestuft. 
Knapp über diesem Süsswasserkalk II findet sich in den Bohrungen B12/06, B22 und B23 ein recht scharfer 
Scherhorizont: Die Tüllinger Schichten darüber sind tiefgründig verwittert und gegen oben zunehmend zerrüttet, 
so dass dort die Rammsonde bis gegen 10 m in sie einzudringen vermochte. In den Profilen 4 und 7 haben wir 
diesen in Bewegung befindlichen Teil der Tüllinger Süsswassermolasse als Rutsch- und Sackungsmasse aus 
Tüllinger Schichten bezeichnet, welche noch eine dünne Decke aus instabilem Verwitterungslehm trägt. 
Vom Heissensteinweg abwärts wird der Fels von einer mehrere Meter mächtigen Deckschicht überlagert, die 
unterschiedliche Anteile an Gehängelehm und Rutschmaterial enthält. Die obersten Meter können je nach den 
lokalen Gegebenheiten eine ausgeprägte Kriechtendenz aufweisen und sind – durch Slope Indicator-
Messungen belegt – als kriechende Deckschicht abgetrennt. Es handelt sich dabei in erster Linie um die lehmi-
gen Verwitterungsprodukte der Tüllinger Mergel, durchsetzt mit Brocken von Süsswasserkalk unterschiedlichs-
ter Grösse. Die tonigen Silte und siltig-mergeligen Tone sind oft von steifer, gelegentlich aber auch weicher oder 
fester Konsistenz. Am Hangfuss verfingern sich Lagen von Gehängelehm und Rutschmaterial mit den Wie-
seschottern. Es finden sich auch einzelne isolierte Linsen aus Rutschmaterial in den Wieseschottern. Letztere 
bestehen aus sauberen bis wechselnd siltigen Kiesen und Kies-Sanden und liegen hier im Randbereich des re-
gional bedeutsamen Grundwasserträger entlang der Wiese. Zuoberst ist zwischen Wiese und Hangfuss immer 
wieder künstliche Auffüllung anzutreffen, bei der kiesiges Material dominieren wird. 
  
Figur 2: Auszug aus dem geologischen Profil Nr. 4 im Gebiet „Schlipf – Heissensteinweg“ am Tüllinger 

Hügel. 
 

 
 
 
1.4 Hanginstabilitäten am „Schlipf“ 
 
Angesichts der Vorgeschichte des Tunnelprojektes kam der Erkundung und Beurteilung der Hanginstabilitäten 
eine bedeutende Rolle zu. Entsprechend wurden die Resultate der Kartierung und des Slope Indicator-
Messnetzes mit den geodätischen Messungen [8, 9] verglichen. Dies erlaubte eine unabhängige Verifikation der 
Folgerungen. 
Im oberen Hangbereich wurde aufgrund von Slope Indicator-Messungen sowie von zahlreichen kartierten An-
zeichen für Hangbewegungen das Gebiet der aktiven Rutsch- und Sackungsmasse aus Tüllinger Schichten 
abgegrenzt. Sie wird von dünnem Gehängelehm bedeckt. Die Deformationsmessungen der Slope Indicator-
Rohre weisen auf eine wenig geneigte Hauptgleitfläche hin, die in B12/06 als bituminöser Horizont in 12.25 m 
Tiefe erbohrt wurde (vgl. Figur 3). Wenig oberhalb des Heissensteinwegs tritt der Scherhorizont über der Deck-
schicht aus Gehängelehm an die Oberfläche, was zu den kartierten Stauchwülsten führt. Zugspalten im 
Schwarzbelag der Strasse Weil - Tüllingen oder ausgeprägte Geländekanten und damit auch grosse differenti-
elle Setzungen sind typisch für die Abrisszone im obersten Teil einer Rutschung oder Sackung. Mauerbrüche, 
Spaltöffnung von mehreren Zentimetern und Geländedeformationen sind Zeichen einer Aufteilung in unter-
schiedlich bewegte Schollen, bzw. mehrerer Rutschhorizonte. 

71



Vom Heissensteinweg an talwärts wird der stark verwitterte Fels von lokal instabilem Gehängelehm über-
deckt. Lokal begrenzte Ausbauchungen und Brüche in Mauern sowie Geländedeformationen weisen auf ober-
flächennahe Kriechtendenzen des Gehängelehms hin (vgl. B10/06 in Profil 7).  
 
Figur 3: Detail aus dem geologischen Profil Nr. 7 mit Biegelinien der Slope Indicator-Rohre, welche in 

B11/06 einen Rutschhorizont in 7 m und untergeordnet in 12 m Tiefe belegen. In B10/06 ist eine 
Kriechtendenz des Gehängelehms sichtbar, während B8/06 nach 4 Jahren Messdauer praktisch 
stabile Verhältnisse anzeigt. 

 

 
 
Gegen den Hangfuss hin nimmt die Mächtigkeit der Lockergesteine generell zu: Es handelt sich um die hang-
fussnahe, mit Slope Indicator-Messungen nachgewiesene stabile Akkumulationsmasse von Rutschmaterial 
und Gehängelehm. Diese entstand durch mehrere murgangartige Ereignissen, welche Rutschmaterial vom obe-
ren Hangbereich zum Hangfuss verfrachtetet haben. Dabei wurde z.T. Wieseschotter verdrängt oder das 
Rutschmaterial hat z.T. auch Schotter überfahren. Durch die spätere Erosion der Wiese wurde bereichsweise 
Rutschmaterial wieder abgetragen, so sind schliesslich die Bereiche mit dieser Verfingerung von Schottern und 
Rutschmaterial und einem lokal stark wechselnden Aufbau entstanden. Solche Bereiche sind in der geologi-
schen Karte speziell ausgeschieden worden. Sie befinden sich sowohl unter oberflächlich anstehendem Ge-
hängelehm, als auch unter Wieseschotter. Das Rutschmaterial besteht aus Lagen mit einer Anreicherung an 
hellweissen kreideartigen Kalkbruchstücken in einer tonig-siltigen Matrix. Dazwischen liegen Schichten mit vor-
wiegend lehmiger Zusammensetzung mit Anteilen von aufgearbeitetem Wieseschotter. In B4/06 sind zwei La-
gen mit einer Mischung aus Schottern und Rutschmaterial sowie jeweils einer Gradierung erkennbar, welche 
auf mindestens zwei unterschiedliche Rutschereignisse und eine Unterteilung des Rutschmaterials hinweisen. 
 
Am Tüllinger Hügel wurden Probleme mit Deformationen sowie mehrere katastrophale Rutschereignisse in der 
Literatur überliefert, zuletzt riss 1912 ein grösserer Hangbereich ab. Aufgrund der nun vorliegenden Untersu-
chungsresultate kann angenommen werden, dass die starken Niederschläge zu einer durchnässten Rutsch-
masse geführt haben, welche im Bereich der Süsswasserkalk durch Karstwasserzutritte bewässert wurde. 
Dadurch glitt ein Teil der Deckschichten ab und floss als Murgang talwärts. Seit dem Bau des bergwärts gele-
genen Bahntunnels der DB werden die Kalke und gipsführenden Mergeln aber zusätzlich drainiert, was bei zu-
künftigen extremen Niederschlagsereignissen einen wesentlichen Unterschied darstellen kann.  
 
Die hier vorgestellte Unterteilung in eine Rutsch- und Sackungsmasse, einen Hangbereich mit lokaler Kriech-
tendenz und dem stabilen Hangfuss wurde mittels Slope Indicator-Messungen, geodätischen Messungen 
(Messreihen seit 1980) sowie Geländebefunden redundant ermittelt. 
 
 
1.5 Folgerungen für das Baugruben- und Tunnelbaukonzept 
 
Der Bau des Tagbautunnels war anspruchsvoll, da abgesehen von der Nähe zur Wiese und dem neuen Wiese-
sammler-Kanal ein sensibles Grundwassergebiet tangiert wurde und zudem die Hangstabilität von verschiede-
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nen Seiten in Frage gestellt wurde. Der Bau erforderte in diesem heiklen Umfeld immerhin einen bis zu 9 m tie-
fen Aushub. Auf einer Länge von rund 100 m ist der Tunnel direkt am Hangfuss im Bereich der Akkumulations-
masse (Wechsellagerung von Rutschmaterial mit Wieseschottern) zu erstellen. Im übrigen Bereich kommt der 
Tunnel in Wieseschotter und nur lokal an der Basis noch in Fels aus Cyrenenmergel zu liegen. Der Tunnel 
taucht somit in den Grundwasserstrom in den Wieseschottern ein, die Aushubsohle liegt bis zu 4 m unter dem 
Grundwasserspiegel. Da eine regionale Absenkung des Grundwasserspiegels nicht zur Diskussion stand muss-
te ein dichter Baugrubenabschluss erstellt werden.  
 
Von verschiedenen Varianten erbrachte die Erstellung einer Spundwand mit Einbindung im Fels am meisten 
Vorteile. Von Bedeutung war, dass zur Aufrechterhaltung der Grundwasserströmung der Einbau von Dükern 
möglich sein und der Verbau wieder entfernt werden musste. So wird nach dem Ziehen der Spundwand in Be-
reichen mit unterlagerndem Wieseschotter eine Unterströmung wieder möglich. Um eine genügende Dichtigkeit 
des Baugrubenabschlusses zu erreichen, musste dieser genügend in den Cyrenenmergel eingebunden werden, 
was nur mittels vorgängigen Lockerungsbohrungen gewährleistet werden konnte. Ein weiterer Nachteil der 
Spundwand war, dass der Baugrubenabschluss weicher ist und somit von grösseren Deformationen auszuge-
hen war. Um die Deformationen – insbesondere im Hangfussbereich mit ungünstigem Baugrund aus Rutschma-
terial – in einem geringen, vertretbaren Mass zu halten, wurde folgendes Vorgehen entwickelt (siehe auch Visu-
alisierung der Anker und des Baugrubenquerschnitts in Figur 6): 

- Voraushub (< 2 m), Erstellen der Baupiste und der Bachumlegung (des Weilmühleteichs) 
- Vorbohrungen und Einbringen der Spundwand 
- Aushub 1. Etappe und anschliessend setzen und spannen der 1. Ankerlage 
- Aushub 2. Etappe mit anschliessender Sicherung der 2. Ankerlage 
- Einbau der Horizontalspriesse mit Zugverbindungen zu den Longarinen zur Stabilisierung der talsei-

tigen (flussseitigen) Spundwand sobald als möglich. 
 

Zudem musste der Tunnel in mehreren Längsetappen erstellt werden. Mit dem Einbau einer Hilfsbrücke und der 
Strassenumlegung flussabwärts konnte die Weilstrasse während der gesamten Bauzeit offen gehalten werden.  
Für den Tunnelkasten konnte eine Flachfundation gewählt werden, da sich der Baugrund aus Wieseschottern 
oder Fels als genügend trag- und wenig konsolidationsfähig erwies. Aufgrund der leichten Hanglage und der 
dadurch bedingten unterschiedlichen Horizontalbelastungen des Tunnelkastens auf der Berg- und der Talseite 
waren Schubriegel in der Sohle erforderlich. Wegen der nur gering-mächtigen Überdeckung und der deshalb 
z.T. ungenügenden Auftriebssicherheit wurden die Fundament seitlich verbreitert, um durch die Hinterfüllung 
zusätzliche Auflast zu gewinnen. 
Um bergseits den Wasserspiegel zu begrenzen bzw. einen möglichen Rückstau von Hangwasser zu verhin-
dern, wurde dort auf dem Niveau des mittleren Grundwasserstandes eine Längs- bzw. so genannte Spitzenbre-
cherdrainage mit Ableitung in die Düker erstellt. 
Nach Abschluss der Aushubarbeiten wurde: 

- die Aushubsohle mit Unterlagsbeton vor Verwitterung geschützt 
- die Tunnelblöcke etappenweise betoniert (inkl. Einbau der Düker wo erforderlich) 
- der Tunnel hinterfüllt  
- die hangseitige Längsdrainage erstellt (Spitzenbrecherdrainage) 
- die Spundwände gezogen und  
- das Gelände instand gestellt. 

 
 
1.6 Resultate der geotechnischen Überwachung 
 
1.6.1 Messnetz und Kontrollplan 
 
Die Überwachung der Baugrube sowie des Hanges wurde in einem Kontrollplan festgelegt und nach ausführli-
cher Diskussion mit den Aufsichtsbehörden festgesetzt. Dabei wurde das mit der Baugrunduntersuchung er-
stellte Messnetz am Tüllinger Hügel mit zusätzlichen Instrumenten und Messpunkten im Bereich der Baugrube 
ergänzt. Das Messnetz der weiteren Umgebung beinhaltet rund 40 geodätische Messpunkte sowie 12 Slope In-
dicator-Messstellen verteilt im gesamten Hangbereich. Die Messungen vor Baubeginn (Juni 2010) erfolgt zwi-
schen 1985 und 2010 periodisch. Die Messergebnisse dienten einerseits zur Abklärung der tatsächlich beweg-
ten Hangbereiche sowie schliesslich der Beweissicherung.  
Das Messnetz im unmittelbaren Umfeld der Baugrube (vgl. Figur 4) wurde im Einklang mit dem Baufortschritt 
schrittweise in Betrieb genommen. Es wurden 4 Messquerschnitte definiert, in welchen jeweils nahe der 
Spundwandbohlen berg- und talseitig ausserhalb der Baugrube je 1 Slope Indicator-Rohr in Bohrlöchern und bis 
mind. 3 m unter die Spundwandbohlen aufgeteuft sowie innerhalb der Baugrube jeweils in 3 Tiefenlagen geodä-
tische Messpunkte an den Spundwänden versetzt. Die bergseitige Spundwand wurde mittels Longarine und 
Vorspannankern gesichert und die Anker der 4 Messquerschnitte zusätzlich mit Messdosen ausgerüstet.  
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Die Messintervalle richteten sich vor allem nach den Aushubetappen bzw. dem dazwischen liegenden Spannen 
der ersten und zweiten Ankerlage. So wurden die Deformationen des Baugrubenabschlusses mit den Slope In-
dicator-Rohren jeweils zu Beginn und am Ende der Aushubetappen gemessen. Bei unverändertem Bauzustand 
erfolgten die Messungen jeweils ca. alle 4 Wochen. Die geodätischen Messbolzen der Baugrube wurden häufi-
ger, d.h. 1 bis 3 Mal wöchentlich gemessen und die Ankermessdosen in gleichen Intervallen wie die Slope-
Messungen ausgelesen.  
 
Figur 4: Situation (ca. 1:1'000) mit Messnetz am Hangfuss des Tüllinger Hügels und der Lage der Mess-

querschnitte MQ 1 bis 4, der Slope Indicator-Rohre (SL1 bis SL8) entlang der Baugrube sowie 
der geodätischen Messpunkte (101 bis 801) am Kopf der Slopes. Zudem ist die Tunnelachse 
eingetragen. Die Baugrube war rund 10 m breit. 

 

 
 
1.6.2 Messresultate 
 
In Figur 5 sind die Resultate der Deformations- und Ankermessungen über den gesamten Zyklus der Aushube-
tappen bis zur Hinterfüllung für die Messquerschnitte 1 bis 4 dargestellt (Auszug aus [10]). Die geodätischen 
Verschiebungsmessungen am bergseitigen Baugrubenabschluss zeigen bis zum 25.2.2011 Deformationen zwi-
schen +15 mm (d.h. in Richtung Baugrube) und -101 mm (d.h. in Richtung Hang). Die Verschiebungsmessun-
gen auf der »Talseite« zeigen bis zum 25.2.2011 Deformationen im Bereich von +13 mm (Mpt. 401) bis -
 119 mm (Mpt. SL 2/201/202); [+] bedeutet eine Verschiebung in Richtung Tal und [-] in Richtung Baugrube 
bzw. bergwärts. 
Die Slope-Indicator-Rohre zeigen in den Messquerschnitten 2, 3 und 4 bergwärts gerichtete Verschiebungen in-
folge der Vorspannung der Anker von ca. 60, 95 und 70 mm in 0.3 m Tiefe und in 5 m Tiefe bei 15, 10 und 
7 mm (ebenfalls bergwärts). Auf der Talseite sind in den drei MQ 2 bis 4 Verschiebungen nahe der Terrainober-
fläche von 23, 0 und 0 mm und in 5 m Tiefe lediglich 5, 1.5 und 3 mm gemessen worden. Im Messquerschnitt 1 
musste der Bauablauf wegen der randlichen Lage und der nahe gelegenen Fundation der Wiesebrücke leicht 
geändert werden. Wegen dem späten Einbau der Spriesse ergaben sich talseitig maximale Verschiebungen bis 
120 mm in Richtung Baugrube. Der gegenüberliegende (bergseitige) Slope hingegen zeigte bis zum Rückbau 
der oberen Ankerlage praktisch keine Verschiebungen. Erst mit dem Rückbau ist oberflächlich eine Verschie-
bung von 13 mm in Richtung Baugrube eingetreten. In 5 m Tiefe erreichten die Verschiebungen des talseitigen 
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Baugrubenabschlusses Werte von 55 mm und zwar bergwärts und die bergseitige Spundwand max. 7.5 mm 
talwärts.  
Alle Messdosen zeigen nach dem Einbau i.d.R. eine mehr oder weniger deutliche Abnahme der Vorspannkraft, 
was mit den bergwärts gerichteten Verschiebungen auch zwangsläufig erfolgen muss. Die Lastabnahmen lie-
gen zwischen 10 bis 20 % bzw. 13 bis 95 kN. Mehrere Anker zeigen Differenzen, welche zwar deutlich über 
dem Meldewert von 50 kN liegen. Diese Melde- und Alarmwerte waren allerdings für Lastzunahmen und nicht 
für Abnahmen festgelegt worden. Die Lastabnahmen waren bedingt durch die bergwärts gerichteten Verschie-
bungen des Baugrubenabschlusses. Diese Verschiebungen sollten nicht durch das Nachspannen der Anker 
zusätzlich vergrössert werden. 
Die Resultate im weiteren Umfeld gaben anfänglich ein überraschendes Bild: Die vier am Hangfuss gelegenen 
– d.h. in einem Abstand von bis zu 50 m vom Baugrubenabschluss entfernten – Slope Indicator-Rohren zeigten 
in grösserer Tiefe (17 ÷ 22.5 m) eine deutliche Verschiebung talwärts (vgl. Fig. 5). Diese sind durch die Veran-
kerung bzw. die Einleitung sehr hoher Kräfte in den Fels bzw. durch das Komprimieren des klüftigen Felsens zu 
erklären. Die Verschiebungen waren mit bis zu 10 mm in der Tiefe allerdings relativ bescheiden. Lediglich beim 
Slope B33 wurde an der Oberfläche knapp 20 mm gemessen. Ein geringer Teil der Verschiebungen könnte 
auch auf Messtoleranzen zurückzuführen sein. 
Die weiter bergwärts liegenden Slope Indicator-Rohre wiesen hingegen praktisch keine Verschiebungen auf und 
bestätigten – soweit vorhanden – die früheren Trends sowie die beobachteten Bewegungshorizonte.  
 
Figur 5:  Grafik mit den Messresultaten: Verformungen der Slope Indicator-Rohre in unterschiedlichen 

Tiefen (oben) sowie die Entwicklung der Ankerlasten (unten). Die Entwicklung der Aushubko-
ten ist in der unteren Grafik (rechte Skala) eingetragen. 
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1.6.3 Diskussion der Messergebnisse 
 
Die geodätischen sowie die Slope Indicator-Messungen nahe der Baugrube zeigen dort Übereinstimmung, wo 
diese gleichzeitig und über die gleiche Messperiode gemessen worden sind. Allerdings weisen die Messdaten 
von verschiedenen geodätischen Messpunkten wegen der durch bauliche Aktivitäten zeitweise verdeckten Sicht 
auf die Messbolzen z.T. Lücken auf, so dass die Überprüfung der Übereinstimmung nicht lückenlos möglich ist. 
Die aufgrund der hohen Stützkräfte erwarteten, bergwärts gerichteten Verschiebungen des bergseitigen Bau-
grubenabschlusses haben sich bei den Messquerschnitten MQ 2 ÷ MQ 4 mit Verschiebungen zwischen 55 und 
100 mm in Oberflächennähe bestätigt. Die Lastabnahme der Anker der obersten Lage beträgt bis zu 92 kN und 
korrespondiert mit den bergwärts gerichteten Wandverschiebungen.  
Durch die Ankervorspannung bzw. die sehr hohen Stützkräfte von 800 kN/m' wurde der Baugrund zwischen 
Verpresskörper und Ankerkopf komprimiert, was zu einer Volumenänderung und im Nahbereich der Lasteinlei-
tung an der Oberfläche – nebst der Konsolidation des relativ weichen Baugrunds – auch zu leichten Hebungen 
geführt haben könnte (keine Kontrollmessungen vorhanden). 
Beim MQ 1 hingegen zeigen beide Messsysteme auf der Bergseite praktisch keine Verschiebungen des Bau-
grubenabschlusses und auch die Ankerkräfte bestätigen dort mit bescheideneren Lastabnahmen von 7 bzw. 
13 kN (kurzfristig 25 kN) dieses Deformationsverhalten. Dies ist mit dem dort vorliegenden, wesentlich steiferen 
Baugrund (vorwiegend Wieseschotter) sowie den dort früher vorhandenen, bzw. nahen Bauten zu erklären. Die 
sehr grossen Verschiebungen am talseitigen Baugrubenabschluss im MQ 1 beim Slope SL 2 mit über 100 mm 
in Richtung Baugrube sind die Folge des späten Einbaus der Spriesse.  
Abschliessend ist anzumerken, dass das lokale Kriechverhalten von Gehängelehm in den obersten 1 bis 5 m 
am Tüllinger Hügel mit den jüngsten Slope-Messungen wiederum bestätigt worden ist. Zudem konnte die ra-
schere Geländeverformung in der aktiven Rutsch- und Sackungsmasse weiter bergseits ebenfalls verfolgt wer-
den. Bereichsweise konnten 2 oder 3 diskrete Rutschhorizonte mit unterschiedlichen Bewegungsgeschwindig-
keiten nachgewiesen werden.  
 
Figur 6:  Detail aus dem geologischen Profil Nr. 5 mit eingetragenen Biegelinien der Slope Indicator-

Rohre sowohl am Baugrubenrand (SL5 an Spundwand) wie auch im bergseitigen Hangbereich 
(B35 und B34) nach dem Spannen der Anker. 

 

 
 
 
1.7 Schlussbemerkung 
 
Die gewählte Linienführung sowie der Bau eines Tunnels am Hangfuss des Tüllinger Hügels gaben Anlass zu 
vielseitigem Widerstand gegen das Projekt. Die geologisch-geotechnischen Risiken spielten dabei eine bedeu-
tende Rolle in der Argumentation der Projektgegner. Obwohl die geotechnischen Fragestellungen nach den um-
fangreichen Detailuntersuchungen im Jahr 2006 einer sicheren Lösung zugeführt werden konnten, stand das 
Projekt weiterhin einer kritischen Öffentlichkeit gegenüber. Dies erhöhte den Druck sowohl auf die Bewilli-
gungsbehörden (Kanton Basel Stadt) wie auch auf den Bauherrn (Regierungspräsidium Freiburg) um sich für 
die grösstmögliche Sicherheit bei der Bauausführung einzusetzen. Der Bauherr engagierte sich in besonderem 
Masse für eine umfangreiche Bauüberwachung mit einem lokalen Messnetz (Normalfall) und zudem einem weit 
über den Einflussbereich der Baustelle hinausreichenden Messnetz im Gebiet des Tüllinger Hügels. Ebenso 
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praktizierte die Bauherrschaft eine transparente Kommunikation, legte die Projektgrundlagen offen und disku-
tierte diese sowie die Sicherheitsnachweise mit den Betroffenen. So fand eine Vielzahl von Sitzungen vor Bau-
beginn auch zur Erläuterung des Mess- und Kontrollplanes statt. Während der Ausführung wurden die Behör-
den mit regelmässigen Zwischenberichten über den Erfolg der messtechnischen Überwachung informiert. Diese 
Massnahmen trugen massgeblich zur Akzeptanz des Projektes und zur Beruhigung der Situation bei. 
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Karst im Gipskeuper – Auswirkungen auf Infrastrukturbauten 
 
 
1 Einführung in die Problemstellung 
 
1.1 Ausgangslage 
 
Gipskeuper, dieses Wort wurde in den letzten Jahren immer wieder im Zusammenhang mit Problemen, 
hauptsächlich im Tunnelbau, erwähnt und jüngst auch im Zusammenhang mit Geothermiebohrungen in 
Staufen (D). 
Aus dem Tunnelbau kennen wir den Gipskeuper als festes, hartes Gestein, welches aus Ton und Anhydrit 
besteht. 
Sobald dieses Material mit Wasser in Berührung kommt, beginnt es relativ rasch zu quellen. Im Falle einer 
Behinderung der Quelldehnung entstehen Quelldrücke, wie dies im Belchentunnel im Jahre 1967 mit dem in 
der Fachwelt bekannten Versagen des Sohlgewölbes, der Fall war. Kann sich hingegen die Quellhebung 
ausbilden, dringt das Material in den geschaffenen Hohlraum ein, wie damals beim Chienbergtunnel vor we-
nigen Jahren.  
Im Extremfall kommt es durch die Umwandlung von Anhydrit zu Gips zu Hebungen mit den entsprechenden 
Schäden, welche ganze Ortsteile erfassen und in Mitleidenschaft ziehen können. 
Alle diese Probleme haben gemeinsam, dass sich der Gipskeuper als Folge der Umwandlung von Anhydrit 
zu Gips ausdehnt resp. eben hohe Drücke entstehen lässt. Da Anhydrit erst in einer gewissen Tiefe unter 
OK Terrain anzutreffen ist, wird dieser Prozess erst bei Gesteinsschichten, welche tiefer als ca. 40 m unter 
OK Terrain liegen, auftreten.  
Wird der Gipskeuper in Zonen angetroffen, welche näher an der Erdoberfläche liegen, so ist erfahrungsge-
mäss nur noch Gips vorhanden. 
Wird diese gipshaltige Zone durch zirkulierende Wässer durchsickert, wird der Gips allmählich aufgelöst und 
mit dem Wasser wegtransportiert. Dadurch geht dem Boden Material verloren. Es kommt zu einer Auflocke-
rung des Gipskeupers. Am Schluss dieses Prozesses ist nur noch ein aufgelockertes Haufwerk von Ton und 
Mergel vorhanden.  
Und damit stehen wir mitten in der Karstproblematik. 
 
 
1.2 Vorhandene Infrastrukturbauten Birswuhr und Autobahn H18 
 
In Münchenstein, nahe bei Basel, steht das Birswuhr. Daneben verläuft die H18 mit einem DTV von >50'000 
Fahrzeugen. 
Dabei handelt sich um zwei unterschiedliche Bauwerke unterschiedlichen Alters.  
Die Geschichte des Birswuhrs geht ins Jahre 1625 zurück. Damals wurde am heutigen Standort mit dem 
Bau eines Wuhrs begonnen, um Wasser ins St. Albantal zu leiten. Das Bauwerk wurde mehrere Male durch 
Hochwasser beschädigt oder ganz zerstört. 1884 wurde mit dem Neubau des heutigen Bauwerks begonnen. 
Es wurden verschiedentlich Sanierungs- und Unterhaltsmassnahmen durchgeführt, weil immer wieder diffe-
rentielle Setzungen Schäden am Wuhr entstehen liessen.  
 
 
1.3 Vorhandene Probleme an den Infrastrukturbauten 
 
Seit langer Zeit ist demnach bekannt, dass sich das Birswuhr setzt. So musste z.B. die Wuhrkrone im Jahre 
1949 auf der Ostseite (Seite der heutigen H18) um 48 Zentimeter aufgeschiftet werden. Bei Niedrigwasser 
ist erkennbar, dass auf der rechten Seite mehr Wasser über die Wuhrkante strömt als auf der linken Seite, 
was die Verkippung des Wuhrs gegen Osten verdeutlicht. 
Beim Bau der Birsbrücke für die H18 oberhalb des Birswuhrs musste ein Brückenpfeiler ca. 30 m tief fundie-
ren werden, weil man erst in dieser Tiefe auf den unverwitterten, tragfähigen Felsuntergrund gestossen war 
(oberer Muschelkalk).  
Für den Bau der H18 wurde im Bereich des Birswuhrs ein Erddamm aus stabilisiertem Birskies geschüttet 
Dieser ist mehrere Meter mächtig und belastet den Untergrund zusätzlich. 
Seit der Inbetriebnahme der H18 im Jahre 1982 werden die Kunstbauten vermessungstechnisch überwacht. 
Nach einer relativ kurzen Beobachtungsdauer musste festgestellt werden, dass sich die Bauwerke im weite-
ren Umfeld des Birswuhrs differentiell setzen. 
Die Senkungsmulde in der Fahrbahn der H18 zeichnete sich im Verlaufe der Jahre immer deutlicher ab. Sie 
wurde beim Befahren der Strasse auch deutlich verspürt. Am extremsten Punkt hatten sich bis zur Sanie-
rung im Jahre 2007 Setzungen von 21 Zentimeter eingestellt. 
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An den Kunstbauten kam es stellenweise zu Abplatzungen als Folge von Zwängungen. Zudem stellte sich 
immer mehr die Frage, weshalb diese Senkungen auftreten und ob eine unmittelbare Gefährdung der Stras-
senbenützer besteht. 
Unser Büro wurde deshalb vom Tiefbauamt Basel-Landschaft mit den Abklärungen der Ursachen und an-
schliessend mit der Ausarbeitung von möglichen Sanierungsmassnahmen beauftragt. 
 
 
2 Geologischer Aufbau des Untergrundes  
 
Der fragliche Abschnitt liegt im Oberrheintalgraben im Birstal am Rande der Rheintalflexur. Der Felsunter-
grund besteht aus den mergelig-tonigen und gipsführenden Schichten des Gipskeupers (Trias). Die unver-
witterten, gipsführenden Tone sind durch die frühere Überlagerung vorbelastet und deshalb überkonsolidiert. 
Der Felsuntergrund ist als Folge des Absinkens des Rheintalgrabens von Brüchen durchzogen. Die Schich-
tung fällt mit ca. 35° gegen Westen ein. Auf der abgedeckten geologischen Karte sind die anstehenden 
Schichten dargestellt. Speziell ist erkennbar, dass auf der Ostseite des Birswuhrs, dort wo heute die H18 
verläuft, Gipskeuper ansteht, während auf der Westseite Schilfsandstein vorhanden ist. 
 

 
 
Bild 1: Geologisches Profil Birswuhr Neue Welt nach Gutzwiller 1908 
 
 
Bild 2 zeigt einen geologischen Schnitt mit Blick Richtung Norden. Die mit dem Bau der H18 vorgenomme-
nen Terrainveränderungen (künstliche Aufschüttungen) sind darauf gut erkennbar. Der aufgeschlossene 
Gipskeuper ist teilweise stark verwittert (breiig) und er weist Hohlräume auf (Karst). 
 

 
 
Bild 2: Geologisches Profil durch die H18 
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3 Durchgeführte Abklärungen  
 
3.1 Felduntersuchungen 
 
Seit 1995 wurden in verschiedenen Sondierkampagnen 22 Sondierbohrungen abgeteuft. Damit wurde auf 
der einen Seite der Baugrund detailliert erkundet und anderseits wurden in die Bohrungen Messinstrumente 
eingebaut (Inklinometer, Gleitdeformeter und Piezometer). Beim Abteufen der ersten Bohrung im Jahre 1995 
wurde ein schlammgefüllter Hohlraum von ca. 2 m Mächtigkeit in ca. 15 m Tiefe angetroffen. Andere Boh-
rungen haben stark verwitterte bis breiartige Zonen im Gipskeuper aufgeschlossen. 
Anhand eines Markierungsversuches wurde die mittlere Fliessgeschwindigkeit des Wassers im Gipskeuper-
karst ermittelt. Diese liegt bei 3.5 bis 4.6 m/h, also etwa 77 bis 110 m/Tag. 
Am Böschungsfuss unterhalb der H18 wurde eine Quelle entdeckt, von welcher Wasserproben entnommen 
werden konnten. Die Analyse ergab einen Gipsgehalt von bis zu 2430 mg/l. Anhand dieser Werte haben wir 
abgeschätzt, dass pro Jahr ca. 30 m3 Gips in Lösung gehen, d.h. pro Jahr geht dem Gipskeuper unter der 
H18 ca. 30 m3 Material verloren. Die Hohlraumbildung nimmt entsprechend zu.  
Weiter konnte mit den Piezometermessungen nachgewiesen werden, dass das Birswuhr als Sperrstelle wirkt 
und der Grundwasserstrom das Wuhr auf der Ostseite umfliesst. Der Gradient des Grundwassers ist dabei 
auf Wuhrhöhe am grössten. 
Am rechten Birsufer tritt in Quellen sulfathaltiges Wasser zur Birs aus. 
 
 
3.2 Historische Nachforschungen Bereich Birswuhr 
 
Die Geschichte des Birswuhrs wurde in der Festschrift von Ed. Golder zum 100-jährigen Bestehen des Birs-
wuhrs Neue Welt (1884 bis 1984) dokumentiert.  
Erste Hinweise für die Existenz eines Wuhrs resp. eines Gewerbekanals in Richtung Kloster St. Alban in Ba-
sel sind in Dokumenten aus dem 13. Jahrhundert aktenkundig. Das Wuhr lag damals im Bereich St. Jakob. 
Über den Kanal wurde das Birswasser ins St. Albantal geleitet, wo Mühlen und anderes Gewerbe ansässig 
waren.  
Im Jahre 1625 wurde am heutigen Standort ein erstes Wuhr gebaut. Dieses wurde aber immer wieder durch 
Hochwasser beschädigt.  
Von 1882 bis 1884 wurde an der gleichen Stelle der heutige Querdamm aus Beton gebaut. Schon bald stell-
ten sich unterhalb des Wuhrs Erosionserscheinungen ein, was dazu führte, dass der unterwasserseitige 
Sturzboden verstärkt und ausgedehnt werden musste.  
Ab ca. 1905 machten sich Risse im Querdamm bemerkbar. Diese konzentrierten sich auf die rechte Wuhr-
hälfte. Nach eingehenden Abklärungen wurden 1912 mittels dem Caissonverfahren vor dem Querdamm 
zwei Stützkörper ca. 11 m unter den damaligen Sturzboden geführt. Die beiden Stützkörper wurden mit ei-
nem Querriegel miteinander verbunden. Zwischen Querriegel und Querdamm wurden vier Betonscheiben 
zur Aussteifung des Wuhrs erstellt. Während dem Absenken des Caissons drang im untersten Abschnitt 
Schlamm ein, was im nahen Umfeld zu weiteren Setzungen geführt hat. 
Nach diesen Massnahmen senkte sich das Wuhr auf der rechten Seite bis zum Jahr 1949 um weitere 15 
Zentimeter. Die Verkippung betrug damals ca. 50 Zentimeter. Bis zu diesem Zeitpunkt wurde mit behelfs-
mässigen Konstruktionen auf der Wuhrkrone versucht, die Staukote von 266.23 m ü.M. aufrecht zu erhalten. 
Nur so war gewährleistet, dass genügend Wasser in den Teich Richtung St. Albantal abgeleitet werden 
konnte. Im Jahre 1949 wurde die Wuhrkrone rekonstruiert und wieder auf die Sollkote 266.235 angehoben.  
1982 / 1983 wurde der untere Sturzboden nach erneuten Auskolkungen mittels Pfählen gesichert und der 
Kolk mit einem Blocksatz aufgefüllt. Beim Bohren der Pfähle kam es wiederum zu grundbruchartigen Er-
scheinungen, indem Schlammmaterial ins Pfahlrohr eindrang.  
Dieser Abriss belegt, dass die vorhandene Setzungsproblematik im Bereich der H18 in engem Zusammen-
hang mit dem Birswuhr und der vorhandenen Geologie steht. 
 
 
3.3 Setzungsmessungen an der H18 
 
Die vorhandenen Messungen an den Bauwerken belegen, dass ab dem Erstellen der Konstruktionen die 
Setzungen aufgetreten sind. Die Mittelmauer hat sich von 1982 bis 2007 um 4 bis 21 Zentimeter gesenkt. 
Die Senkungsmulde auf der H18 war über eine Länge von ca. 200 m gut erkennbar. 
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3.4 Setzungsmessungen am Birswuhr 
 
In der gleichen Beobachtungsperiode hat sich das Biswuhr auf der rechten Seite um 4 Zentimeter gesenkt 
während die linke Seite kaum Setzungen aufgewiesen hat.  
 
 
3.5 Ursachen der Senkungen 
 
Die umfassenden Abklärungen haben zu folgenden Erkenntnissen geführt: 
1. Das Birswuhr liegt auf der rechten Seite (Osten) auf Gipskeuper, linksseitig (westlich) auf Schilfsand-

stein auf. 
2. Die H18 verläuft im Bereich Birswuhr über Gipskeuper. 
3. Das Birswasser sickert oberhalb des Wuhrs in den Untergrund und umströmt dieses auf der rechten 

Seite. 
4. Mit der Umströmung nimmt die Wasserführung im Gipskeuper zu und damit steigt auch der Gipsaustrag 
5. Die vorhandenen Hohlstellen stellen ein Risiko für die Sicherheit der H18 dar. Ein Tagbruch im Fahr-

bahnbereich der Autobahn ist möglich 
6. Die H18 muss zwingend stabilisiert werden 
7. Die seitliche Umströmung des Birswuhrs ist zu unterbinden 
 
 
4 Geprüfte Sanierungsmöglichkeiten  
 
Im Vorfeld der Ausarbeitung des Massnahmenprojektes wurden verschiedene Lösungsansätze für das Prob-
lem „Senkungsmulde Rütihard“ diskutiert. 
Diese Lösungsansätze können wie folgt umschrieben werden: 
 
 
4.1 Sanierungsmassnahmen am Objekt 
 
Folgende Massnahmen standen zur Diskussion: 
1. Stabilisierung des Autobahndamms mittels seitlich angeordneter Injektionen 
2. Unterbrechung der Wuhrumströmung 
3. Bau einer Brückenplatte über Betonpfählen 
4. Stabilisierung des gesamten Untergrundes (Felsuntergrund, Birskies, Dammschüttung) mittels eines 

Pfahlrasters 
 
 
4.2 Umfahrung der Problemstelle mit einer neuen Linienführung der H18  
 
Unter Abwägen aller Vor- und Nachteile musste festgestellt werden, dass die vorhandenen Randbedingun-
gen eine Umfahrung der Problemstelle nicht zulassen. Das Brückenwiderlager der Birsbrücke sowie der An-
schluss Muttenz sind Zwangspunkte, welche eine neue Linienführung ausschliessen. 
 
 
4.3 Nullvariante  
 
Ebenfalls wurde die Nullvariante geprüft. Das Risiko eines Tagbruchs wurde als hoch eingeschätzt. Bei ei-
nem solchen Ereignis wäre die H18 für mehrere Wochen bis Monate unpassierbar. 
 
 
5 Gewählte Sanierungsmassnahme  
 
Aufgrund der vorhandenen Randbedingungen wurde die nachfolgende Sanierungslösung vorgeschlagen.  
 

1. Grundwasserabschottung mittels einer dichten Wand 
2. Stabilisierung des Untergrundes der H18 
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6 Projekt und Ausführung  
 
6.1 Projekt Grundwasserabschottung 
 
Mit der Grundwasserabschottung wird eine dichte Wand entlang der Birs erstellt, welche die Infiltration von 
Grundwasser in die Birsschotter und den verkarsteten Gipskeuper unterbindet (Ursachenbekämpfung). Die 
Wand muss entlang der Birs verlaufen und zur Unterbindung der Längszirkulation über die H18 geführt wer-
den. Damit kann im abgeschotteten Bereich der Karstprozess (Gipsauslaugung) gestoppt werden.  
Die Wand muss, damit sie dicht ist, in einer Tiefe von ca. 20 bis 25 m im festen Gipskeuper eingebunden 
werden. Da sie als reine Dichtwand wirkt muss sie statisch gesehen keine grossen Anforderungen erfüllen.  
Mit einer überschnittenen Pfahlwand kann den geologischen Gegebenheiten am besten begegnet werden.  
Damit eine genügend grosse Überschneidung der Pfähle (ca. 20 cm) erreicht wird, soll der Pfahldurchmes-
ser 1'000 mm betragen. Die Pfahlwand wird ca. 250 m lang. Es werden 300 Pfähle benötigt.  
 

 
 
Bild 3: Situation mit Dichtwand (rot) und Pfahlraster (grün) 
 
 
Im Bereich der Querung von Leitungen und bei der Querung der Mittelmauer können keine Pfähle ausge-
führt werden. Damit die Abschottung aber durchgängig dicht ist, werden diese kurzen Abschnitte mittels Jet-
ting abgedichtet.  
 
 

6.2 Projekt Stabilisierungspfähle 
 
Mit den in einem Raster angeordneten Grossbohrpfählen werden Elemente in den Untergrund eingebracht, 
welche zu einer Vergrösserung der Bodensteifigkeit führen. Gleichzeitig werden angeschnittene Hohlräume 
mit Beton verfüllt.  

 
Bild 4: Schematischer Schnitt mit den Stabilisierungspfählen und der Dichtwand 
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Die lokale Pfahlverdickung wirkt dann als zusätzliche Abstützfläche des über dem Karst liegenden Auto-
bahndamms. Die Last aus dem Autobahndamm wird mit dieser Versteifung neu teilweise über die Pfähle 
(Mantelreibung) direkt in den tragfähigen Untergrund abgetragen. Die Pfähle werden bis in den festen Fels 
geführt, damit die Lastabtragung gewährleistet ist. Es sind 166 Pfähle in den beiden Fahrbahnen nötig. Die 
Pfahllängen betragen 20 bis 25 m. Sie binden 2 m in den unverwitterten Gipskeuper ein.  
Eine vollständige Übertragung der Lasten über die Pfähle ist nicht möglich. Die im verkarsteten Gipskeuper 
vorhandenen weichen, lokal breiigen Zonen werden aber durch die Pfähle entlastet. Setzungen werden 
durch das Verfüllen der Hohlräume und die stützende Wirkung der Pfähle gedämpft.  
 
 
6.3 Ausführung 
 
Die Ausführung der Sanierungsarbeiten erfolgte in den Sommerferien der Jahre 2006 und 2007. Diese Zeit-
fenster waren zwingend, weil gleichzeitig die Fahrbahnen der im Süden angrenzenden Birsbrücke saniert 
wurden und damit die jeweiligen Strassenabschnitte gesperrt werden mussten.  
In den Sommerferien 2006 (12 Wochen) wurden die Stabilisierungspfähle auf der Fahrbahn Richtung Basel 
ausgeführt sowie der Teil der Dichtwand, welcher die Fahrbahn quert. In dieser Phase wurden 2 Grossbohr-
geräte eingesetzt.  
Die Ausführung der Stabilisierungspfähle auf der Fahrbahn Richtung Delémont sowie der Dichtwand entlang 
der Birs wurde im darauf folgenden Sommer ausgeführt. Zeitweise standen 3 Pfahlbohrmaschinen im Ein-
satz. Der Betonmehrverbrauch belief sich auf ca. 168 m3, d.h. es wurden ca. 168 m3 Holräume mit Beton 
verfüllt. 
Mit den Pfählen wurde ein starres System eingebaut. Es besteht daher das Risiko, dass sich die Pfähle als 
Folge von weiteren Setzungen im Untergrund in der Fahrbahn mittelfristig als Höcker abzeichnen werden. 
Dieses Risiko musste mit geeigneten Massnahmen reduziert werden. Einerseits wurden die Pfähle nur bis 
maximal zwei m unter OK Fahrbahn aufbetoniert. Darüber wurde Kiesmaterial eingebaut.  
Um die Hebungen zu dämpfen wurde der Strassenkoffer mittels Geotextilbahnen verstärkt. Ca. 50 cm des 
Kieskoffers wurden abgetragen und zwei übereinander liegende Geotextilbahnen verlegt. Anschliessend 
wurde dasselbe Koffermaterial wieder eingebaut. 
 

 
 
Bild 5: Detail Kopf Stabilisierungspfahl 
 
 
7 Überwachung der Deformationen  
 
Vor Baubeginn im Jahre 2006 wurde eine Nullmessung aller Messpunkte und aller Pegel vorgenommen.  
Bild 6 zeigt den Verlauf der Setzungen des Wuhrs. In der Grafik ist die Rekonstruktion der Kronenkote im 
Jahre 1949 als vertikaler Versatz markant erkennbar. Zwischen 1949 und 1982 hat sich die Wuhrkrone be-
reits wieder um ca. 15 Zentimeter gesetzt. Als klare Zäsur ist das Jahr 2007 erkennbar. Die Ausführung der 
Massnahmen im Bereich der H18 hatten Setzungen von ca. 1.5 Zentimeter auf der rechten Seite des Wuhrs 
zur Folge.  
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Bild 6: Setzungsverlauf der Wuhrkrone 1884 bis 2010 
 
 
8 Nachkontrolle der Deformationen  
 
Seit der Stabilisierung in den Jahren 2006 / 2007 haben die Setzungen im Bereich der H18 stark abgenom-
men. Die Massnahmen haben sich bewährt.  
Vom Birswuhr liegen noch keine neuen Messungen vor. Die nächste Messung wird erst in einem oder zwei 
Jahren vorgenommen. 
Weiter konnte nachgewiesen werden, dass nach dem Schliessen der Dichtwand der Grundwasserstand im 
Gipskeuper gesunken ist. Die Massnahme des Abschottens des Grundwasserzuflusses funktioniert.  
Auf der Fahrbahn der H18 sind seit der Sanierung keine Unebenheiten erkennbar, welche auf Setzungen als 
Folge des Auslaugungsprozesses zurückzuführen wären. 
 
 
9 Beurteilung und Schlussfolgerungen  
 
Der Lösungsansatz mit einer Dichtwand entlang der Birs und den Stabilisierungspfählen hat sich aus heuti-
ger Sicht bewährt. Die Setzungen haben sich reduziert und der Grundwasserfluss im Gipskeuper konnte 
stark verringert werden. 
Aus unserer Sicht wurde mit den umgesetzten Massnahmen eine unkonventionelle Lösung umgesetzt, de-
ren Wirkungsweise nicht 100% prognostizierbar war. Die Messergebnisse belegen aber, dass der einge-
schlagene Weg der richtige war und ist. 
 
Ich danke Ihnen für Ihre Aufmerksamkeit. 
 
 
 
 
Autor:  
 
Jürg Nyfeler 
Dipl. Bauing. ETH SIA 
Pfirter, Nyfeler + Partner AG 
4132 Muttenz 
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Gefahrenkarte BL – Geotechnische Grundlagen und Aufgaben in der 
Umsetzung 
 
 
1 Die Naturgefahrenkarte Baselland 
 
Der Kanton Baselland hat eine Naturgefahrenkarte (NGK) für das Siedlungsgebiet erstellen lassen. Die Ge-
fahrenkarte ist vor allem als Werkzeug in der Raumplanung zu verstehen. Durch Naturgefahren bedrohten 
Gebieten soll ausgewichen werden oder bestehende Objekte sollen sinnvoll geschützt werden können, um 
Schäden so weit als möglich zu verhindern.  
 
Projektträger der Erstellung der NGK waren der Bund (33%), der Kanton Baselland (27%) und die Basel-
landschaftliche Gebäudeversicherung (40%, Leitung des Projektes). Ausführliche Informationen über das 
Projekt finden sich im Internet unter (www.naturgefahren.bl.ch). Das Arbeitsgebiet wurde in 7 Lose (Teilge-
biete) aufgeteilt, welche zwischen 2007 und 2011 von unterschiedlichen Ingenieurgemeinschaften bearbeitet 
wurden. 
 
1.1 Inhalt der Gefahrenkarte 
 
Die NGK weist die folgenden Prozessarten aus: 

- Überschwemmung / Übersarung 
- Steinschlag / Blockschlag 
- Rutschungen permanent 
- Rutschungen spontan 
- Hangmuren 

 
Diese Prozessarten werden auch als gravitative Naturgefahren bezeichnet, da sie hauptsächlich von der 
Schwerkraft angetrieben werden. Ausserdem sind sie standortgebunden, d.h. ihr räumliches Auftreten ist 
nicht zufällig, sondern aus lokalen Bedingungen ableitbar. Die Gefahrenkarte wurden getrennt nach Pro-
zessart flächig für das gesamte Siedlungsgebiet ausgewiesen und besteht aus den folgenden Gefahrenstu-
fen: 

- Rot: erhebliche Gefährdung (Verbotsbereich) 
- Blau: mittlere Gefährdung (Gebotsbereich) 
- Gelb: geringe Gefährdung (Hinweisbereich) 
- Gelb/Weiss: Restgefährdung (Hinweisbereich) 
- Weiss: Keine oder vernachlässigbare Gefährdung 

 
Zusätzlich zu den Gefahrenstufen sind noch Gefahrenhinweise ausgewiesen, bei denen sich die Prozess-
wirkungen schlechter abschätzen lassen (Ufererosion, Murgang, Hangwasser, Grundwasseraufstoss, Rück-
stau Kanalisation, Erdfall). 
 
1.2 Geotechnische Grundlagen 
 
Obwohl die Wassergefahren im Kanton Baselland die flächenmässig weitaus grössere Bedeutung haben, 
werden im Rahmen dieser Arbeit nur die Rutschprozesse vorgestellt. Die Erarbeitung der Gefahrenkarte er-
folgte auf folgenden Grundlagen: 
 
1.2.1 Ereigniskataster 
 
Im Amt für Wald beider Basel besteht ein Ereigniskataster, in dem historische Ereignisse dokumentiert sind. 
Spätestens seit 1998 werden Ereignisse auf standardisierten Formularen (StorMe) erfasst, um sie schweiz-
weit auswerten zu können. Der Schwerpunkt der Dokumentationen liegt eindeutig bei den Hochwasser Er-
eignissen. Rutschungen und Sturzprozesse wurden in der Vergangenheit aufgrund ihrer zumeist geringen 
Grösse seltener erfasst. Im Rahmen des Projektes wurden auch Zeitungs- und Gemeindearchive ausgewer-
tet und erfahrene Bürger befragt. 
 
1.2.2 Karte der Phänomene 
 
Aus Luftbildern, geologischen Karten und Feldbegehungen werden Hinweise auf Phänomene (sog. Stumme 
Zeugen) gesammelt. Nach einer standardisierten Legende werden hier vor allem Hinweise auf Sturz- und 
Rutschprozesse gesammelt. Dazu gehören aktive oder historische Abrisskanten, Rutschbuckel, Stauchwuls-

91

http://www.naturgefahren.bl.ch/


te etc. . Dabei sind Reliefdarstellungen aus ALS-Daten (Airborne Laser Scanning) ein wertvolles Hilfsmittel, 
da sie die Morphologie auch in bewaldeten Gebieten offenlegen.  
 
1.2.3 Prozess-Modellierungen 
 
Zusätzlich zu den Feldbegehungen wurden auch GIS-gestützte Prozessmodellierungen durchgeführt 
(Bild 1). Dabei wurde versucht, aus den lokalen Verhältnissen bei bekannten Ereignissen (z.B. Hangnei-
gung, geologischer Untergrund, Einzugsgebiet) die Disposition an vergleichbaren Hängen zu bewerten. 
Ausserdem kann die Reichweite für Rutschprozesse anhand eines empirischen Ansatzes (Pauschalgefälle) 
aufgezeigt werden. Das Ergebnis der Modellierung kann je nach Qualität der Grunddaten als zusätzlicher 
Hinweis für die Beurteilung herangezogen werden. Es ersetzt nicht die Beurteilung des Experten vor Ort. 
 

 
Bild 1: Beispiel für eine Prozessmodellierung Hangmuren (Modell ProMo, Ingenieure Bart AG) 
 
 
 
1.2.4 Gefahrenquellen und Szenarien 
 
Nach den Feldkartierungen wurden Hänge mit ähnlichen Eigenschaften zu sog. Gefahrenquellen zusam-
mengefasst. Für jede Gefahrenquelle wurden Szenarien definiert, welche immer aus einer Wahrscheinlich-
keit und einem dazugehörigen Ausmass bestehen. 
 
Die (Eintretens-)Wahrscheinlichkeit einer Rutschung wird im Kanton Baselland unterteilt in 

- hoch (1-30 Jahre) 
- mittel (30 – 100 Jahre) 
- gering (100 – 300 Jahre) 

 
Das Ausmass wird durch die Intensität beschrieben, welche im Kanton Baselland im Fall der spontanen Rut-
schungen und Hangmuren nicht differenziert wird. Die Szenarien für jede Gefahrenquelle sind in sog. Szena-
rienblättern erfasst und müssen als Hintergrundinformationen zur Gefahrenkarte immer hinzugezogen wer-
den. 
 
 
1.3 Inhalt der Gefahrenkarte 
 
Seit Anfang 2012 sind alle Gefahrenkarten aller Lose im Internet veröffentlicht. Die Gefahrenkarte kann über 
einen Web-Browser im Geoportal des Kantons eingesehen werden (www.geo.bl.ch -> Gefahrenkarte). Fol-
gende Informationen sind getrennt nach Layers abrufbar: 

92

http://www.geo.bl.ch/


 
1.3.1 Intensitätskarten 
 
Zeigen die vorhandenen Intensitäten (stark, mittel, schwach) für die Wahrscheinlichkeiten 1-30, 30-100 und 
100-300 Jahre an. Aus den Intensitäten wird mittels des Intensitäten-Wahrscheinlichkeits-Diagramms die 
Gefahrenstufe festgelegt. Alle Intensitäten aller Gefahrenquellen werden gleichzeitig dargestellt, das heisst, 
es können sich auch Prozessräume überlagern. Informationen über Gefahrenquellen und Bearbeiter können 
abgerufen werden (Info Button). 
 
1.3.2 Gefahrenkarten Rutsch, Sturz und Wasser 
 
Aus den Intensitätskarten wurde die Gefahrenkarte pro Hauptprozessart erstellt. Sie ist vor allem dann hilf-
reich, wenn sich an einem Ort mehrere Prozessräume überlagern. So kann der massgebliche Prozess ermit-
telt werden.  
 
1.3.3 Die synoptische Gefahrenkarte 
 
Die Überlagerung der Gefahrenkarte Rutsch, Sturz und Wasser führt zur synoptischen Gefahrenkarte 
(Bild 2). Hier ist der massgebliche Prozess durch einen Buchstaben angezeigt (R für Rutsch, S für Sturz, W 
für Wasser). 
 

 
Bild 2: Beispiel für die synoptische Gefahrenkarte in der Gemeinde Pratteln (screenshot) 
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2 Umsetzung in der Praxis 
 
Der Umgang mit der Gefahrenkarte ist für alle Beteiligten noch neu. So wird derzeit nur bei Bauvorhaben in 
der roten Zone eine Berücksichtigung der Gefahrenkarte vorgeschrieben, obwohl auch die blaue Gefahren-
zone (Gebotsbereich!) theoretisch zu Auflagen an Bauvorhaben führen kann. Es ist davon auszugehen, 
dass in Zukunft – mit ein wenig mehr Routine – auch die blaue Gefahrenzone beachtet werden wird. 
 
2.1 Bauen in der roten Gefahrenzone 
 
Die bestehenden Gefahrenkarten sind bei Planungs- und Bautätigkeiten in der roten Zone zu Berücksichti-
gen. Begleitend zu den Bauanträgen an das Bauinspektorat (BIT) müssen Formulare zu den vorhandenen 
Naturgefahren ausgefüllt werden. Die Basellandschaftliche Gebäudeversicherung (BGV) berät das BIT zum 
Objektschutznachweis. 
 
Für die Architekten oder Planer ist von der BGV ein Leitfaden für den Objektschutznachweis entworfen wor-
den (www.bgv.ch/praevention/elementarschadenprvention.html). Dafür werden folgenden Informationen be-
nötigt. 
 

- Welche Prozessarten treten auf (Gefahrenkarte) 
- Welche Intensitäten treten auf (Intensitätskarte) 
- Wie kann der Gefahr bei dem Bauvorhaben begegnet werden 

 
Grundsätzlich kann der Gefahr entweder mit einer Verbauung an der Gefahrenquelle oder mit Objektschutz 
begegnet werden. Für einzelne Gebäude ist zumeist der Objektschutz die wirtschaftlichere Lösung. In einer 
Gemeinde kann es z.B. bei Wassergefahren auch Sinn machen, durch Verbauungsprojekte eine ganze rote 
Zone in eine gelbe oder weisse Zone umzuwandeln, anstatt nur einzelne Gebäude gegen Hochwasser zu 
sichern.  
 
Für die Ausarbeitung des Objektschutznachweises ist ausserdem ein Leitfaden der kantonalen Gebäudever-
sicherer hilfreich. Die „Wegleitung Objektschutz gegen gravitative Naturgefahren“ ist ebenfalls im Internet 
verfügbar (www.vkf.ch) und zeigt für alle Prozessarten die wesentlichen physikalischen Grössen und deren 
Berücksichtigung an Gebäuden auf.  
 
2.2 Beispiel Objektschutzmassnahmen 
 
Zur Illustration wird ein beliebiger Hang in der Gemeinde Pratteln herangezogen, der eine rote Gefahrenzo-
ne aufweist. Obwohl es sich um einen Extremfall handelt, der im Kanton Baselland nur selten vorkommt, 
zeigt es doch die wesentlichen Überlegungen auf.  
 
Die rote Zone entsteht durch den Prozess Hangmuren. Die Hangneigung, der tonig/siltige Untergrund und 
das Vorkommen von muschelförmigen Geländemulden (stumme Zeugen) sprechen für eine hohe (Eintre-
tens-)Wahrscheinlichkeit von Hangmuren (1-30 Jahre). Bild 3 zeigt die Intensitätskarten, welche der Gefah-
renkarte zugrunde liegen. Gut zu erkennen ist, dass die Reichweite der Hangmuren mittlerer und geringer 
Wahrscheinlichkeit jeweils erweitert wurden. Aus dem Intensitäts-Wahrscheinlichkeits-Diagramm folgt am 
höchsten Teil des Hanges eine erhebliche Gefährdung (rote Gefahrenzone).  
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Bild 3: Beispiel für Intensitätskarten an einer Gefahrenquelle und die daraus resultierende Gefahren-

karte Rutsch. 
 
Für einen Neubau oder Umbau in der roten Gefahrenzone (eigentlich auch in der blauen Zone im Auslaufbe-
reich der Hangmuren) muss ein Objektschutznachweis erbracht werden. Der Nachweis soll belegen, dass 
eine Hangmure an dem Haus keinen grösseren Schaden anrichten kann und Personen ausserhalb und in-
nerhalb des Gebäudes sicher sind. Dieser kann z.B. aus den Massnahmen in Tabelle 1 bestehen: 
 
Tabelle 1: Mögliche Massnahmen zum Objektschutz gegen Hangmuren 
 

Massnahmen ausserhalb des Gebäudes Massnahmen am Gebäude oder innerhalb 
Ablenkdamm / Mauer errichten Bergseitige Gebäudeöffnungen schützen 
Sitzplätze / Balkon auf Talseite ausrichten Bergseitige Aussenwände verstärken 
Spaltkeil am Gebäude anbringen um Hangmu-
re abzulenken 

Schlaf- und Wohnräume auf die Talseite 
ausrichten 

 
Bei der Planung eines Ablenkbauwerks muss nachgewiesen werden, dass die Ablenkung der Gefahr nicht 
zu einer Bedrohung an anderer Stelle werden kann (Verlagerung auf den Nachbarn). Die Dimensionierung 
der Massnahmen muss im Kanton Baselland auf die Intensität der seltenen Ereignisse (100 – 300 Jahre) 
ausgerichtet werden. Der Staudruck einer Hangmure auf das Gebäude wird dafür aus Ablagerungsmächtig-
keit, Geschwindigkeit und Anprallwinkel berechnet. Die dafür notwendigen detaillierten Angaben zu jeder 
Gefahrenquelle sind aus Szenarienblättern zu den Gefahrenkarten zu entnehmen. Die Berichte sind nach 
Losen und Gemeinden aufgeteilt ebenfalls über die Homepage www.naturgefahren.bl.ch abrufbar. 
 
In der Regel sollten die zusätzlichen Kosten für den Objektschutz kleiner sein als die potentiellen Schäden 
bei einer Hangmure. Auch hier gilt es für den Planer einen sinnvollen Kompromiss zwischen Sicherheit und 
Kosten zu finden. 
 
Autor:  
 
Dr. Michael Ruff 
Geologe 
Kiefer & Studer AG 
Rheinach 
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Novartis Campus - Basel 
Baugrube und Site Clean-up WSJ 182+183 
 
 
1 Einleitung 
 
 
Im Bereich des Werksareals St. Johann in Basel wird das ehemalige Produktionsareal Novartis in einen an-
spruchsvollen Campus der Forschung und der Bildung verwandelt. Die veralteten Produktionsgebäude wer-
den rückgebaut und durch erstklassige architektonische Labor- und Bürobauten ersetzt. Das ganze Gebiet 
trägt den Namen „Novartis Campus“. 
 

  
Bild 1: Übersichtkarte mit Lage vom Areal  (Novartis visitor’s map) 
  
 
Für die neue Bebauung des Areals wurde ein Masterplan erarbeitet, der den Standort und die Abmessungen 
der Gebäude definiert. Im Osten des Areals, am Rheinufer gelegen, sollten die neuen Gebäude WSJ-183 
und WSJ-182 entstehen. In Bezugnahme auf die Strassenplanung werden die Gebäude Virchow 14 (WSJ-
183) und 16 (WSJ-182) genannt. 
Das Projekt Site Clean-up beinhaltet die Baugrube der beiden Gebäude sowie die Baugrube für das An-
schlussbauwerk des neuen ELT West, Seite Nord. Die derzeit im Planungsperimeter vorhandenen Gebäude 
WSJ-105/106 sowie der Leitungstunnel wurden innerhalb von Projekt „Demolition“ rückgebaut.  
Nach dem Vorprojekt wurde beschlossen, in einer ersten Phase nur das Laborgebäude WSJ-182 und den 
neuen ELT zu bauen, aber die Baugrubensicherung für die künftigen Untergeschosse des zweiten Laborge-
bäudes zu fertigen. Infolgedessen haben sich die Geometrie der Baugrubensohle und die Ankeranordnung 
verändert, während das gespundete Perimeter gleich geblieben ist. Die Grundidee ist, dass die Spundwände 
auf der süd-östlichen Seite der Baugrube nach der Herstellung vom Virchow 16 Gebäude mehrheitlich im 
Boden belassen werden, um die für den baldigen Bau des benachbarten Gebäudes verwendet werden zu 
können. Nur einige Bohlen werden vor dem Hinterfüllen der Grube gezogen, um die Grundwasserströmung 
in den Rhein während der etappierten Realisierung nicht massgeblich zu verändern. 
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Bild 2: Grundriss der Baugrube mit im Boden verbleibender Spundwand 
 
 
2 Vorstellung des Baugrubenkonzepts 
 
 
2.1 Projektbeschreibung 
 
Die Baugrube hat in Richtung West-Ost eine Breite von ca. 67m und in Richtung Süd-Nord eine Länge von 
ca. 78m bis 91m.  
Die grossflächige Baugrubentiefe von WSJ-182 beträgt ca. 11m (exkl. Vertiefungen). Da die Baugrube un-
terhalb des Grundwasserspiegels liegt, wurde ein wasserdichter Verbau mittels Spundwände entlang der 
ganzen Baugrube hergestellt. Die Spundwand wurde mit 1 bis 3 Ankerlagen rückverankert. Innerhalb der 
gespundeten Baugrube wird der Grundwasserspiegel um rund 4m ganzflächig abgesenkt, damit der 
Restaushub und die Baumeisterarbeiten im Trockenen erfolgen können. 
Im Zuge des Baugrubenaushubes und dem Ausführen der Spundwände werden auch die 60 Druck- und  
6 Zugpfähle für den Hochbau und Erdsonden für den Geospeichers erstellt. 
 

 
Bild 3: Baugrube am Beginn der Hochbauarbeiten 

Im Boden verbleiben-
de Spundwand 

Im Boden verbleibende Spundwand 

WSJ 182 

Zukunft. WSJ 183 
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Im nordwestlichen Bereich der Baugrube soll ein 12x14m grosser Aushub für die Herstellung vom neuen 
ELT gegraben werden. Während der Projektphase war in diesem Bereich eine rückverankerte Rühlwand 
vorgesehen, die das direkte Erreichen der Zielkote (-11m ca.) ermöglichen sollte. Aufgrund von Untersu-
chungen der archäologischen Bodenforschung, war während des Bauablaufes die Herstellung der ganzen 
Rühlwand in einer ersten Phase aber nicht möglich. Das Ausheben vom ELT im nordwestlichen Bereich war 
nur nachträglich durch eine Kombination von Böschung und einer Vernagelung möglich.  
 
 

 
Bild 4: Grundriss Baugrube mit Angabe der wesentlichen Elemente 
 
 
Der dicht gelagerte Kies des Niederterrassenschotters, als auch der kompakte Tonstein liess ein Rammen 
der Spundwände nicht zu. Um das Einbringen der Spundbohlen zu vereinfachen und die Erschütterungen in 
den angrenzenden Gebäuden zu minimieren, wurde der ganze Bohrperimeter vorgebohrt und die Bohrun-
gen mit unverdichtetem Kies gefüllt. Zur Erschütterungsüberwachung wurde in jedem angrenzenden Ge-
bäude Messgeräte aufgestellt. 
 
2.2 Geologie und Grundwasser 
 
Die Geologie vom Areal ist gekennzeichnet durch eine mächtige Schicht von Niederterrassenschotter, die 
den Molassafels überdeckt. Die Stärke der Rheinschotterschicht im Projektperimeter liegt zwischen 18m und 
25m. Der Rheinschotter besteht aus siltigem bis stark siltigem Kies, mit wenig Sand- und Steinenanteil. Die 
Lagerung des Materials kann als mitteldicht eingestuft werden. Die Melettaschichten bestehen aus kompak-
tem Tonstein, der eine geringe Wasserdurchlässigkeit ausweist. Die dem Baugrundmodell zugrunde geleg-
ten Kennwerte sind in der nachfolgenden Tabelle zusammengestellt. 
  

Seite Süd 

Seite West 

Seite Nord 

Seite Ost 

Baugrube 
ELT, Sei-
te Nord 

Allschwiler-
schwiler-
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Parameter Rheinschotter Melettaschichten

Feuchtraumlast                      
γk [kN/m3] 21-23 23-24

Reibungsw inkel                      
Φ'k [°]

35-38 22-25

Kohäsion                                 
c'k [kN/m2] 0 >20

Zusammendrückungsmodul 
ME   [MN/m2] 50-80 >200

Durchlässigkeitsbeiw ert           
k [m/s] 10-3 - 10-4 10-8 - 10-9

 
Tabelle 1: Charakteristische Bodenkennwerte gemäss SIA 267 nach Angabe von Friedli Partner AG 
 
 
Innerhalb vom Projektareal liegen Grundwasserfliessverhältnisse in Richtung Rhein vor. Die Resultate der 
Piezometermessungen zeigen, dass der Grundwasserspiegel langfristig einen Schwankungsbereich von ca. 
1.50m besitzt. Es wurde angenommen, dass für die Zeit der Bauarbeiten der Hochwasserstand bei ca. -10m 
von Geländeoberkante liegt. Für den Endzustand, der nur das Gebäude betrifft, wurde ein Grundwasser-
hochstand von -8.6m angenommen. Innerhalb vom wasserführenden Rheinschotter ist während der Bau-
phase unterhalb des Wasserniveaus mit Wasserzutritten zu rechnen. Aus diesem Grunde wurde ein was-
serdichter Verbau mittels Spundwänden, die mindestens 2m in den undurchlässigen Melettaschichten ein-
gebunden werden, erstellt. 
 
 

 
Bild 5: Geologischer Schnitt (Friedli Partner AG) 
 
Beim Senken des Grundwasserspiegels wurde das abgepumpte Wasser analysiert. Da es als frei von 
Schadstoffen klassifiziert wurde, konnte es direkt in den Rhein geleitet worden. 
 
 
3 Anpassungen während der Bauprozess 
 
 
3.1 Archäologische Bodenforschung im Bereich Rühlwand Nord-West 
 
Im nördlichen Bereich der Baugrube befindet sich eine Zone, deren Aushub eine Untersuchung der Archäo-
logischen Bodenforschung der Stadt Basel benötigt. Die Grabungsfläche befindet sich im Bereich der Rühl-
wand für die Baugrube des Anschlussbauwerks vom neuen ELT. Im Projekt war das Bauen der Rühlwand, 
die das Erreichen der endgültigen Aushubkote ermöglichte, in einer ersten Phase vorgesehen. Die Spund-
wand wirkte nur für die Wasserhaltung in der vertieften Baugrube vom Gebäude. 
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Bild 6: Schnitt: Bauvorlauf im Projekt 
 
Da die Dauer der Behinderung durch die Bodenforschung nicht abschätzbar war, wurde beschlossen die 
Spundwand ab den vorhandenen Terrainniveau (ca. -4.30m) rückverankert herzustellen. 
Damit konnte die Baugrube des Hochbaus weitergeführt und der sogenannte Rucksack für die Übergabe-
kammer der ELT nach der Beendigung der Grabung ausgeführt werden. Da der Arbeitsablauf parallel mit 
den Hochbauarbeiten verlaufen musste und die Position des Baustellenzauns sowie die Geländegeometrie 
das Einbringen der Rühlwandträger erschwerten, wurde eine Lösung mit freistehender Böschung und Na-
gelwand anstelle der mit Rühlwand entwickelt. Damit konnte die Behinderung der Hochbauarbeiten minimiert 
werden. 
 

 
Bild 7:  Schnitt: Bauvorlauf in der Ausführung 
 
Das Ausheben des ELT-Bereiches erfolgte nach der Fertigstellung der Gebäudebaugrube und wurde im Juli 
2012 beendet. Die Aushubarbeiten im Bereich der Allschwilerbachdole wurden mit entsprechender Sorgfalt 
durchgeführt, so dass der Kanal nicht beschädigt worden ist.  
 

Phase 2: Setzen 
der Spundwand 

Phase 1: Herstellen der 
Rühlwand und Aushub 
bis ca. -11m 

Phase 1: Setzen der rück-
verankerten Spundwand ab 
Kote -4.30m 

Phase 2: Herstellen des Ruck-
sacks durch freistehende Bö-
schung und Nagelwand 

BODENFORSCHUNG 
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Bild 8: Herstellung der Nagelwand im Bereich ELT-Nord 
 
 
3.2 Erschütterungskonzept 
 
In den Vorbohrungen wurden für den Baugrubenabschluss Doppelbohlen einvibriert. Diese Arbeiten erzeug-
ten Erschütterungen, die die Arbeiten in der Umgebung beeinträchtigt haben. Zur Erfassung der Erschütte-
rungen wurde in jedem angrenzenden Gebäude ein Messgerät installiert. Da die Gebäude verschiedene 
Nutzungen und Eigenschaften aufweisen, wurden für jedes Gebäude unterschiedliche Grenzwerte ange-
setzt.  
Während des Vibrierens der Spundbohlen wurden die Erschütterungsgrenzwerte nicht überschritten. Das 
Vorbohren der Spundwände hat sich bewährt: Das Einbringen der Spundbohlen ist schnell und erschütte-
rungsarm abgelaufen.  
 
  
4 Spezielle Ausführungsvorschriften 
 
 
4.1 Kiesmanagement 
 
Die Novartis Pharma AG strebt an, die im Areal ausgehobenen unverschmutzten Kiese für Hinterfüllungen 
und Auffüllungen von den Baugruben auf dem Campus wiederzuverwenden. Dazu musste das angefallene 
Aushubmaterial analysiert werden. Nachdem das Material als „sauber“ klassifiziert wurde, konnte es auf ei-
nem betriebenen Lagerplatz zwischengelagert werden. Mit diesem sogenannten „Kiesmanagement“ möchte 
die Bauherrschaft in einer ökonomischen und ökologischen Weise die Entsorgung und den Transport von 
Kies minimieren.  
Dieses Vorgehen wurde auf die WSJ-182/183 Baustelle intensiv angewendet.  
Um eine bessere Kenntnis vom Bodenaufbau entlang der Spundwandachse zu haben und das gebohrte Ma-
terial direkt für die Auffüllung benutzen zu dürfen, wurde im ersten Schritt jede zwanzigste Vorbohrung der 
Spunwandbohlen ausgeführt und beprobt. Anhand dieser Resultate aus Vorbohren und Sondierung der Flä-
che wurde die Höhe des belasteten Bodens interpoliert und somit die Menge des belasteten Materials des 
gesamten Bauperimeters festgelegt.  
Der Schotter vom Baugrubenaushub wurde vor einer eventuellen Wiederverwendung gleichermassen tria-
giert und analysiert. Während der Aushubphase wurde jeweils nach 500m3 die Kiesqualität stichprobenweise 
kontrolliert. 
 
4.2 Sicherheits- und Gesundheitsschutz 
 
In bestimmten Teilen des Projektareals wurde durch chemische Untersuchungen eine starke Belastung des 
Bodens festgestellt. Bei den insgesamt 15 Bohrungen der Anker im kontaminierten Bereich auf der Westsei-
te musste darauf geachtet werden, dass das Personal nur im Schutzanzug und mit Vollmaske arbeitete, um 
das Einatmen des feinen Staubs zu verhindern. 
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Bild 9: Ankerbohrungen im stark belasteten Boden 
 
 
Beim Ziehen der Spundbohlen sollte keine Gefährdung bestehen, da die Profile in den ausgetauschten Bo-
den einvibriert worden sind. Um eine eventuelle Kontamination der Spundbohlen im Boden auszuschliessen, 
ist ein separates Reinigen und eine exemplarische Beprobung dieser Zone vorgesehen. 
 
 
5 Schlussfolgerungen 
 
 
Der Aushub, die Baugrubensicherung und die hydrologische Überwachung auf einem ehemaligen Industrie-
areal am Rheinufer, innerhalb von einem komplexen und sehr ambitiösen Entwicklungsprojekt der Novartis 
Pharma AG in der Stadt Basel, ist eine grosse und anspruchsvolle Herausforderung.  
Bei der Planung und Herstellung dieser Baugrube in einem ehemaligen chemischen Industriegebiet hat man 
grosse Aufmerksamkeit auf die Umwelt gesetzt. Die intensive Kontrolle des Aushubmaterials und die Bepro-
bung des Bodens  haben zugelassen, den Grossteil vom Material wiederzuverwenden. So konnte die Ent-
sorgung und die Materialtransporte minimiert werden. 
Die Baugrube hatte mehrere Schnittstellen zu anderen fünf Projekte von Virchow 16: Demolition (Abbruch), 
Energy re-allocation (ELT), Building (Hochbau), Geospeicher und Landscaping.  Die Koexistenz verschiede-
ne Projektbeteiligten hat die Planung und die Bauleitung zu einer grossen Herausforderung gemacht. 
Die lange und intensive Planung hat es ermöglicht, flexibel und schnell zu bauen, und gut auf das Unvorge-
sehene während der Ausführung zu reagieren und die Kosten einzuhalten. 
 
 
 
 
 
 
 
Autoren:  
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Dipl. Ing. 
Schnetzer Puskas Ingenieure AG 
Basel 
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