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Bodenmechanische Probleme d e r  Fu ndatio n  
Von Prof. H.-J. Lang, ETH Zürich (VAWE) 

Vortrag, gehalten an der Studientagung der SIA-Fachgruppe der Ingenieure für Brückenbau und Hochbau (FG BH) vom 21. und 
22. Nov. 1969 in Zürich 

Viele der heute zur Sprache kommenden Bauverfahren 
waren vor etwa einem Jahrzehnt, mindestens in unserem 
Lande, noch so gut wie unbekannt, und die anderen, für 
welche das nicht zutrifft, haben in der gleichen Zeit eben
falls eine starke Entwicklung erfahren. Die heute erforder
liche intensive Baugrundnutzung hat Forderungen an die 
Bauwirtschaft gestellt; dies insbesondere bezüglich der si
cheren und wirtschaftlichen Erstellung tiefer Baugruben 
und bezüglich der Abgabe grosser Kräfte an den Baugrund. 
Wir dürfen feststellen, dass es der Bauwirtschaft gelungen 
ist, diese Forderungen zu erfüllen. Ausführungstechnisch 
stehen auf diesen Gebieten heute wesentlich grössere Mög
lichkeiten zur Verfügung als zu Beginn der genannten Ent
wicklungsperiode. 

Planung und Ausführung von Bauten bedingen auch 
im Grundbau eine innert vernünftiger Grenzen zutreffende 
Vorhersage über das Verhalten der einzelnen Bauelemente 
und über ihr Zusammenwirken, wobei man von der Vor
hersage a priori keine grössere Sicherheit erwarten darf, 
als sie in den Grundlagen eingeschlossen ist. Die Aussage 
bedeutet, dass es im Grundbau keine absolute Sicherheit 
gibt. Die zahlenmässige Voraussage so wichtiger Boden
eigenschaften wie Scherfestigkeit, Zusammendrückbarkeit 
und Durchlässigkeit (um nur diese zu nennen) ist sogar 
unabhängig von der Inhomogenität der Böden nicht bei 
jedem Boden gleich gut möglich, und da die Inhomogenität 
eine sich täglich neu bestätigende Tatsache ist, haben wir 
gelernt, auf übertriebene Genauigkeitsansprüche zu ver
zichten und die Möglichkeit örtlich auch grösserer Ände
rungen in Betracht zu ziehen. 

Auf dieser Grundlage dürfen wir die weitere Fest
stellung machen, dass es dem Bodenmechaniker im grossen 
und ganzen gelingt, die material-technischen und berech
nungsmässigen Grundlagen zu geben, welche für die An
wendung der heute besprochenen Baumethoden erforderlich 
sind. «<m grossen und ganzen» heisst in der Regel, dass 
die gemachte Aussage auf einzelne Fragen in unterschied
lichem Masse zutrifft. Dass dem auch hier so sein kann, 
sollen die drei weiter unten folgenden Ausschnitte aus Ein
zelproblernen zeigen. Unangenehm ist ganz allgemein die 
oft sehr unsichere Kenntnis über den wahren Sicherheits
grad der ausgeführten Bauten oder Bau-Massnahmen. Es ist 
dies einer der Gründe, welche uns veranlassen, nach bes
seren Untersuchungs- und Berechnungsmethoden zu stre
ben, soweit das möglich ist, und vor allem durch die Be
obachtungen von ausgeführten Bauwerken mehr über ihre 
Wirkungsweise zu erfahren. Die oft beträchtlichen Auf
wendungen für derartige Messungen müssen deshalb in 
Kauf genommen werden, selbst auf das immer vorhandene 
Risiko hin, dass sich schliesslich kein grosser unmittel
barer Gewinn ergibt. 

Bei dem Streben nach besseren Grundlagen dürfen 
wir aber die Verknüpfung zwischen materialtechnischer Un
tersuchung, Berechnungsmethode und effektivem Sicher
heitsgrad nicht ausser acht lassen. Stark vereinfacht soll 
dies am Beispiel der Stabilitätsberechnung wie folgt formu-

liert werden: Die Erfahrung zeigt uns, dass für eine be
stimmte Berechnungsmethode, in welche man auf bestimmte 
Art ermittelte Scherfestigkeitsparameter einführt, mit eini
germassen zutreffenden Aussagen über die Sicherheit einer 
Böschung gerechnet werden kann, obwohl wir wissen, 
dass damit verbundene Vorstellungen oder Annahmen über 
den Mechanismus ganz sicher von der Wirklichkeit ab
weichen. Da diese Verknüpfung noch für viele andere An
wendungen der Bodenmechanik zutrifft, müssen wir den 
Schluss ziehen, dass in jedem Fall bei Anwendung neuer 
Untersuchungen oder Berechnungsverfahren die Kongruenz 
zwischen allen Elementen überprüft werden muss. Es ist 
immer eine heikle Sache, in dem aus Überlegungen und 
Erfahrungen errichteten Gebäude der Bodenmechanik ein
zelne Bausteine durch Neuerungen zu ersetzen. 

Besonders aktuell ist dieses Thema heute selbstver
ständlich wegen der durch die moderne Rechentechnik zur 
Verfügung gestellten Möglichkeiten. Sie gestatten die 
Durchführung von rechnerischen Bemessungsverfahren, die 
vorher wegen des damit verbundenen Aufwandes nicht an
gewendet werden konnten. Solange es sich im wesentlichen 
nur um eine Nachbildung der herkömmlichen Berechnungs
methoden handelt, werden sich keine besonderen Probleme 
im Sinne der vorhergehenden Bemerkungen ergeben. Aller
dings wird auch keine übermässige Steigerung der Aussage
kraft erreicht werden, denn auch zum Beispiel eine elek
tronisch durchgeführte Stabilitätsberechnung kann ausser 
dem Vorteil, dass es möglich ist, mehr Varianten durchzu
rechnen, keine über den Wert oder Unwert der zugrunde
gelegten Scherfestigkeitsparameter hinausgehende Aussage 
liefern. 

Ganz anders verhält es sich demgegenüber bei der 
Anwendung bisher in der Bodenmechanik aus Gründen 
des Aufwandes nicht üblicher Berechnungsverfahren. Es 
ist möglich, dass uns diese neue Erkenntnisse und Impulse 
zu geben vermögen. Wir können uns aber hier nicht auf 
den Erfahrungsschatz stützen, der uns bei den herkömm
lichen Methoden eine Aussage über die Kongruenz zwi
schen Bodenkennziffern, Berechnungsverfahren und der 
Wirklichkeit erlaubt. Mit anderen Worten, wir müssen diese 
Kongruenz erst schaffen oder, präziser formuliert, wir 
müssen eine den jeweiligen Methoden adäquate Form der 
Bodenkennziffern und ihrer Ermittlung suchen. Das beste 
Rechenprogramm kann eben die grundlegende Schwierig
keit jeder bodenmechanischen Betrachtungsweise nicht aus 
der Welt schaffen, wonach im Prinzip der Grad der zu
treffenden Formulierung der Bodeneigenschaften die Aus
sagekraft begrenzt. 

Die vorhergehenden Feststellungen sind natürlich nicht 
neu; es scheint aber angebracht, sie wieder einmal in aller 
Deutlichkeit zu wiederholen. Als Schlussfolgerung verbleibt 
die alte Tatsache, dass in bodenmechanischen und grund
baulichen Fragen vielleicht mehr als anderswo die Erfah
rungen eine ausschlaggebende Rolle spielen. Die nachfol
genden Beispiele sollen aus dieser Sicht zeigen, in welcher 
Weise wir unter anderem mit der Problematik praktischer 
Beurteilungen konfrontiert werden. 
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Bild 1. Bohrprofil 

Eines der Standard-Probleme der im Rahmen der 
heutigen Studientagung liegenden Bauverfahren ist die 
Frage nach dem Tragfähigkeits- und Setzungsverhalten von 
Pfählen. Meist wird diese Fragestellung in die beiden Ein
zelproblerne Spitzenwiderstand und Mantelreibung zerlegt 
und entsprechend dem überwiegenden Anteil von Spitzen
widerstand oder Mantelreibung von einer «stehenden» oder 
«schwebenden» Pfahlfundation gesprochen. über die Nach
teile der letzteren ist schon ausreichend geschrieben wor
den, doch gibt es eben Fälle, in welchen wirtschaftliche Lö
sungen anderweitig nicht vorhanden sind. Bild 1 zeigt die 
Untergrundverhältnisse in einem solchen Fall, die durch 
das Vorhandensein von relativ weichen, tonigen Silten bis 
in grosse Tiefe gekennzeichnet sind. Im Bild 2 sind die 
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Bild 2. Belastungsversuche an Pfählen (Boden gernäss Bild 1 )  

Ergebnisse von Belastungsversuchen auf 20 m langen, ge
rammten Holzpfählen in diesem Boden aufgetragen, wo
bei es sich um einen klassischen Fall von «schwebender» 
Pfahlgründung handelt. Aus den Belastungsversuchen ist 
klar die ausgeprägte Gruppenwirkung zu erkennen, und 
zwar bei einer Gruppe von nur vier Pfählen, während für 
das ganze Bauwerk mehrere hundert Pfähle erforderlich 
sind. Insofern sind die Warnungen vor den Nachteilen der 
«schwebenden>> Pfahlgründung augenfällig begründet. 

Anderseits haben Versuche [1] ergeben, dass der An
teil der Mantelreibung oft grösser ist, als vielfach erwartet 
wird. Bild 3 zeigt die Ergebnisse von derartigen Versuchen. 
Das linke Diagramm ergibt gemessene Spitzenwiderstände 
von etwa 20 bis 30 % der Belastung am Pfahlkopf, d. h. 
Anteile der Mantelreibung an der gesamten Tragkraft von 
80 bis 70 %, und zwar mehr oder weniger unabhängig von 
der Grösse der Pfahlbelastung. 

Verteilung von Spitzenwiderstand und Mantelreibung 
sind abhängig von der Setzung des Pfahles, seiner Verkür-
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Bild 3. Links: Versuche von Dinesh Mohan. Gemessener Verlauf der Vertikalspannungen im Pfahl. Mitte: Berechnung der Vertikalspannun
gen im Pfahl nach Cambefort. Rechts: Berechnete Verteilung der Mantelreibung 
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Bild 4. Setzung eines einzelnen Bohrpfahles, berechnet nach Cambe- Bild 5. Belastungsversuch an einem Bohrpfahl 
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zung und von den Bodeneigenschaften. Gambefort [2] hat 
versucht, diese Zusammenhänge, d. h. das Zusammenwirken 
von Spitzenwiderstand und Mantelreibung, in einer Berech
nungsmethode zu erfassen, deren Ergebnisse sich weit
gehend mit den Versuchen decken (Bild 3, mittleres Dia
gramm). Im rechten Diagramm der selben Abbildung ist 
die resultierende Verteilung der Mantelreibung dargestellt, 
Parameter ist die Pfahlbelastung am Pfahlkopf. Die Man
telreibungsverteilung weicht von den üblichen Vorstellungen 
ziemlich ab. 

Im Bild 4 werden die Betrachtungen von Cambefort 
angewendet auf die Setzung eines einzelnen Bohrpfahles, 
der um die Länge h in eine Schicht mit dem Zusammen
drückungsmodul ME eingebunden ist. Darüber liegende 
weichere Schichten werden nicht weiter berücksichtigt. Das 
linke Diagramm gibt die Setzung in Funktion der wirk
samen Einbindelänge h für konstanten ME-Wert und kon
stante Spannung am Pfahlkopf sowie für verschiedene 
Pfahldurchmesser. Zu beachten ist die grosse Wirkung 
schon relativ kleiner Einbindelängen, d. h. es muss schon 
bei kleinem h ein beträchtlicher Anteil der Belastung über 
Mantelreibung aufgenommen werden. Im rechten Dia
gramm ist für konstante Last und konstanten Durchmes
ser der Einfluss des ME-Wertes aufgetragen, der erwar
tungsgernäss gross ist. 

1,0 
0,8 

<>:-lo.. 0,6 

� 0,4 

0.2 

Selzung s= .!.. . .!2__/).+(1- .:1)..!2..) F 11,( 0"' 
Ä = Spitzenwiderstand P1 P1 

Tolallasl p
= 

P,+Pz 

s =...!.. . ..!1... 
F ME 

8- äquivalenter Durchmesser 

fürfJ= 12-B � 0 (0,115+ 0,885-J.) 

(5580) 

fürs= 16_5mm L / 
/ 

V 
: v).=0,21 

V" rE �1166�kgjcm2 
2000 4 000 6000 

ME ( kgjcm2) 
Bild 6. Ermittlung des ME-Wertes aus Pfahlbelastungsversuch (ge
mäss Bild 5) nach Haefeli 

Alles in allem zeigt die Auswertung der Methode von 
Cambefort, dass schon bei relativ kleinen Einbindelängen 
grössere Anteile der Belastung durch Mantelreibung auf
genommen werden können, als man weithin annimmt. Diese 
Aussage steht in Einklang mit der Erfahrung, wonach die 
Setzung von Pfählen im allgemeinen kleiner ist als der
jenige Wert, den man bei kleiner Einbindelänge aus der 
Vorstellung des quasi nur auf Spitzenwiderstand bean
spruchten Pfahles erhält. Insofern ist jeder Pfahl, mit Aus
nahme natürlich des auf relativ sehr harter Unterlage 
stehenden und praktisch nicht eingebundenen Pfahles, ein 
Mittelding aus «Stehend» und «schwebend», wobei der An
teil «schwebend» in vielen Fällen überwiegt. 

Das hat natürlich auch seine Konsequenzen in der 
Beurteilung der Bodeneigenschaften auf Grund von Pfahl
belastungsversuchen. Bild 5 zeigt einen solchen Versuch 
an einem etwa 17,5 m langen Bohrpfahl von 0,75 m Durch
messer, welcher auf rund 9 m Länge in aufgearbeitete, 
aber infolge späterer Vorbelastung hart gelagerte Opalinu
stone eingebunden war. Dieser Pfahl erreichte eine Trag
last von etwa 530 bis 540 t bei rund 16,5 mm bleibender 
Setzung. Später wurde es aus Gründen, die mit dem Pfahl 
an sich nichts zu tun haben, notwendig, aus dem Verhalten 
dieses Pfahles Rückschlüsse auf die Zusammendrückbarkeit 
des Opalinustones zu ziehen. 

ERMITTLUNG DES M,-WERTES AUS PFAHLBELASTUNGSVERSUCH 
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[sols-Soils No 18-19/1966 u. No 20/1968) 
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Bild 8. Tiefenverdichtung RDV: Aufzeichnung des Tiefenschreibers 
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Zu dem Zwecke wurde zunächst das von R. Haefeli [3] 

vorgeschlagene Verfahren angewendet (Bild 6), wobei das 
Verhältnis A von Spitzenwiderstand und Gesamtlast in die 
Berechnung einzuführen ist. Dieses Verhältnis kann bei
spielsweise aus einer Betrachtung über die Grösse des 
Spitzenwiderstandes auf Grund der bekannten Tragfähig
keitsformeln bzw. einer davon unabhängigen Betrachtung 
über die mögliche Grösse der Mantelreibung geschätzt wer
den. Das Verhältnis A muss bekannt sein, weil die Setzung 
aus je einem Anteil infolge Spitzenwiderstand und Mantel
reibung zusammengesetzt wird, wobei für den letzteren die 
Ausbreitung auf einen ideellen «Fundamentdurchmesser» 
DM angenommen wird. Im Diagramm links im Bild 6 ist 
für die Last von 540 t und die Setzung von 16,5 mm der 
erforderliche ME-Wert in Abhängigkeit des Verhältnisses A 
dargestellt, wobei sich, wie erwartet, eine sehr starke Ab
hängigkeit ergibt. Eine Fehleinschätzung des Anteils des 
Spitzenwiderstandes an der Gesamtlast führt also zu erheb-
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liehen Variationen im resultierenden ME-Wert. Zu Ver
gleichszwecken sei erwähnt, dass für A = 0,21 sich ein ME
Wert von 1600 bis 1700 kg/cm2 ergibt. 

In Bild 7 wird der gleiche Pfahlbelastungsversuch nach 
dem bereits erwähnten Verfahren von Cambefort ausge
wertet. Da dieses das Zusammenwirken von Spitzenwider
stand und Mantelreibung in Abhängigkeit von den Ver
formungen berücksichtigt, ergibt sich die Verteilung der 
Mantelreibung und die Kräftebilanz aus der Berechnung 
(Bild 7 rechts unten). Die mittlere Mantelreibung errechnet 
sich mit rund 20 t/m2 in einer Höhe, welche auf Grund 
der Scherfestigkeit des Bodens als möglich erscheint; das 
Verhältnis A ergibt sich aus einer Kräftebilanz zu 0,21. 

Der ME-Wert beträgt nach dieser Auswertung für 530 t 
Last und 16,5 mm Setzung rund 300 kg/cm2 (Bild 7 rechts 
oben), gegenüber dem etwa 5- bis 6fachen bei der vorher
gehenden Auswertung. Solche Unterschiede sind natürlich 
recht bedeutend. 

Nach diesen Betrachtungen über das Tragverhalten von 
Pfählen sei nun, unter überspringen der Verankerungen 
im Lockergestein [4], zu einem anderen Problem im Zu
sammenhang mit dem Tagungsthema übergegangen: Aus
wirkungen einer Tiefenverdichtung. 

In Bild 8 sind Versenktiefe und Stromaufnahme der 
elektrisch angetriebenen Verdichtungsmaschine in Funktion 
der Zeit abgebildet. Man kann an der Stromaufnahme deut
lich die wachsende Einspannung des Rüttlers erkennen, die 
sich infolge Umlagerung des kohäsionslosen Bodens in ein 
dichteres Gefüge ergibt. In dem abgebildeten Fall, welcher 
einen siltigen Kies betrifft, stellt sich eine wesentliche Ver
dichtungswirkung allerdings nur ein, wenn durch Auf- und 
Abbewegen des Rüttlers der Materialfluss unterstützt wird. 

Tiefenverdichtungen werden ausgeführt, um die Trag
fähigkeit eines Bodens zu vergrössern, seine Setzungs
empfindlichkeit zu verkleinern oder um die Durchlässigkeit 
zu vermindern. Hier sollen die beiden erstgenannten Zweck
bestimmungen berührt werden. Bei der diesbezüglichen Be
urteilung der Auswirkung einer Tiefenverdichtung besteht 
die Schwierigkeit, dass der Boden nur teilweise, d. h. nur 
in einer bestimmten Zone, verdichtet und in seinen Eigen
schaften verändert ist. N. W. A .  Broug [5] hat den Ein
fluss einer Tiefenverdichtung auf die Tragfähigkeit eines 
Streifenfundamentes untersucht (Bild 9), folgerichtig für 
kohäsionslosen Boden, und ermittelt die Tragfähigkeitsbei-

SETZUNGSBERECHNUNG BEl ZONENWEISE 

VERDICHTETEM BODEN 

® Setzungsberechnung (für kenn 

zeichnenden Punkt)aus 2 Anteilen: 

Kreisrundes Fundament und kreisrunde 
Verdichlungszone 

(j) Sefzungsbef'echnung 
(für kennzeichnenden Punkt) 

ohne Berü.cksichfigung 
einer Veränd erung der 
Spannungsverteifung 
infolge der Verdichfung. 

(d.h.gleiche Spannungs
verteilung wie ohne 
Ver dichtung, nur erhiihfer 
ME-Wert in der V-Zone) 

a) Sefzungsanfeil in der V-Zone,dh. 
zwischen UK.Fundamenf und UKV: 
Sa � p*. Tv wo p* = P. DF; 

MEv Dv 
Die gesamfe Las!- p· f· D/ wif'dan 
UKF an den Unfef'grund abgegeben 

b) Setzungsanfeil unferhalb def' 
V-Zone, d.h. im unverdichfefen 
Boden zwischen UKVund OK Fels: 
Als Sefzung eines kreisrunden 
Fundamentes vom 1> =D11, 
belastet- mit p * 

12 LL I o--Tv -O,B·OF 
10 ��'-�t---i-1--'''c-,--"'c.:;----Tv =1�2-DF 

unabhängig von Dv _ll \, [Dv=f,2· DF 

, 
:- I 

-. 
�>!J 110,�1,0 OF 

� I -��t.t:--� : �:;.�."c_'=r.=j�=o,�a�-o=j, �H������-;:;-��"'_.!�;i;�:;:;-�_ 
Ty= 1,2·0F Dv = 1�6-DF 

2 s 10 
Mev ' Meo 

2 5 10 

Bild 10. Einfluss einer Tiefenverdichtung auf die Setzungen eines 
kreisrunden Fundamentes; unzulässig vereinfachte Annahmen 



werte im Rahmen einer gewohnten TragfähigkeitsformeL 
Die Verbesserung der Tragfähigkeit ist sowohl von der Ver
grösserung des Reibungswinkels irrfolge Verdichtung als 
auch von der Grösse der verdichteten Zone abhängig. Bild 9 
zeigt, dass der Tiefenfaktor Ät (für rp = 30 ° ist Ät = 18,3) 
nur für grössere Winkel rt, d. h. für relativ grosse Breite des 
Verdichtungskörpers merklich anwächst und das auch nur 
bei einer relativ grossen Zunahme des Reibungswinkels 1/J. 
Diesbezüglich sagen deutsche Empfehlungen [6], dass bei 
Nichtvorliegen von gerraueren Untersuchungen mit einer 
Zunahme von 1/J um 5 ° gerechnet werden dürfe. Der Brei
tenfaktor Äb (für 1/J = 30 ° ist Äb etwa = 15) wird dagegen 
schon bei kleiner Verbreitung der Verdichtungszone gegen
über dem Fundament wesentlich erhöht und wächst mit 
steigendem 1/J rasch an. 

Meistens stellt sich aber die Frage nach dem Einfluss 
der Tiefenverdichtung auf die Setzung (Bild 10). Will man 
die Frage beantworten, so liegt die Schwierigkeit darin, 
dass die Spannungsausbreitung im Boden durch die ver
änderten Eigenschaften des Baugrundes in der Verdich
tungszone geändert wird und dass hierüber keine einfachen 
Aussagen verfügbar sind. 

Die einfachsten Möglichkeiten einer diesbezüglichen 
Betrachtung sind in Bild 10 dargestellt. Das Diagramm 1 
berücksichtigt nur den vergrösserten ME-Wert in der Ver
dichtungszone, nicht aber eine Veränderung der Spannungs
ausbreitung. Das ist sicher nur vertretbar für sehr breite 
Verdichtungszonen, d. h. Dv viel grösser als DF. Im Dia
gramm 1 ist dargestellt, wie nach dieser Betrachtungsweise 
die Setzungen mit wachsendem Verhältnis m = MEv : MEo 
relativ stark abnehmen. Für m = 1, d. h. ohne Verdich
tung, ergibt sich eine Setzung von rund 3,8 cm. Eine andere 
Betrachtungsweise wird in Diagramm 2 des Bildes 10 ge
zeigt; sie ist das andere Extrem. Man tut hierbei so, als ob 
aus der Verdichtungszone seitlich überhaupt keine Span
nungsabgabe erfolgen würde, d. h. die gesamte Fundament
Belastung wird erst an UKV an den unverdichteten Boden 
abgegeben. Die Tiefenwirkung der Zusatzlasten irrfolge 

SETZUNGSBERECHNUNG BEl TEILWEISE VERDICHTETEN BODEN 

·Grobe Annäherung für kreisrundes Fundament und u. kreisrunde V-Zone 

KZ P = Kennzeichnender Punht [Boden unverdichtet: HE0 
11Ev 

m = 11Eo 
Boden verdichtet: 11Ev 

lasfverleilung in 7iefe Z (für m •I) 

Ptot = q· FF = F([) � F@ 
f([) =Ptot-ip 
F@ -Ptot (l=ip) 

Pnrwp der Spannungs-..L_-fiJ:lli����z�·= verleilung in Tiefe Z für m >I 

Bauwerk wird also wesentlich vergrössert, und das führt 
je nach den Randbedingungen zu dem nicht sinnvollen 
Ergebnis, dass die Setzungen durch die Tiefenverdichtung 
nicht unbedingt vermindert, sondern je nach den Rand
bedingungen sogar vergrössert werden können. Beide in 
Bild 10 dargestellten Methoden werden demnach in der 
Regel als unzulässige Vereinfachungen abzulehnen sein. 

Ein Versuch, eine wenigstens qualitativ befriedigendere 
Aussage zu schaffen, ist in Bild 11 skizziert. Es handelt 
sich um eine Annäherung, beruhend auf einer Annahme 
über die Veränderung der Spannungsausbreitung im Bau
grund durch die Verdichtung. Massgebende Grössen dafür 
sind die Abmessungen der Verdichtungszone (Durchmes
ser Dv, Tiefe T) und die Vergrösserung des ME-Wertes 
durch die Verdichtung (Verhältnis MEv : MEo). Im einzel
nen wird vorausgesetzt, dass an der seitlichen Begrenzung 
der Verdichtungszone (in Natur ist das natürlich ein all
mählicher Übergang!) keine Setzungsdifferenz entstehen 
soll, und dass deswegen die senkrechten Druckspaarrungen 
unmittelbar innen bzw. aussen an der Begrenzung sich um
gekehrt wie die ME-Werte verhalten sollen. Das hat die 
weitere Folge, dass in jeder Tiefe z ein grösserer Anteil 
der gesamten Fundamentlast Ptot durch Druckspannungen 
im Innern der Verdichtungszone übertragen werden muss, 
als dies ohne Verdichtung der Fall wäre; für die Diffe
renz !::,. P ist eine weitere Annahme bezüglich Verteilung zu 
treffen. 

Das Ergebnis einer solchen angenäherten Betrachtungs
weise ist im Bild 11 rechts aufgezeichnet als Verhältnis 
der Setzungen mit und ohne Verdichtung. Das Ergebnis 
befriedigt rein qualitativ schon eher, indem doch wenigstens 
keine Vergrösserungen der Setzungen irrfolge Erhöhung des 
ME-Wertes ausgewiesen werden. Es zeigt sich, dass das 
Verhältnis von Dv : DF bei grösserer Mächtigkeit t der zu
sammendrückbaren Schicht von grösserem Einfluss ist, und 
dass grössere Verhältnisse Dv : DF als etwa 2 (bei kleinerer 
Verdichtungstiefe etwa 1,2 bis 1,5) unwirtschaftlich sein 
dürften. Von ausschlaggebendem Einfluss auf die über-

ilvR = iloR � � !JR) wegen 11vR > uR ändert sich auch die Lastverteilung in Tiefe Z: 
iiR = !ioR- � VR Ptot = q · FF = f([)' � f@' 
Mifl�vaR. ;;;�; Annahme für Ptot = 1; f([)'=f([) � JJP 

1-JJP =(1-ip) "} 
massgebend iii<zP = "ö I<ZP � JJ uKZP 

Annahme über die Verteilung •oR 
der Zusatzspannungen im 
verdichteten Boden 

JJP · F([)" 

P ( . ilUR ( . m- t A = 1-tp)OöR=I-tp)·m·r 

Bild 11 .  Einfluss einer Tiefenverdichtung auf die Setzungen eines kreisrunden Fundamentes; Näherungsbetrachtung 
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@ : Massgebend =JA (Gradient im Punkt A) nach Harza 

@ : Massgebend = JH (Gradient im Punkt M) nach Davidenkoff 

Bild 12. Sicherheit gegen hydraulischen Grundbruch 

haupt mögliche Setzungsreduktion ist selbstverständlich 
auch das Verhältnis X : Y = T : t (Bild 11), d. h. die Stärke 
der zusammendrückbaren Schicht unterhalb der Verdich
tungszone und ihr ME-Wert. Gerade hier liegen in der 
Praxis die am wenigsten sicher erfassbaren Grössen. 

Abschliessend soll nun noch kurz ein oft recht dornen
voller Aspekt der tiefen Baugruben gestreift werden: Die 
Frage des hydraulischen Grundbruches. In Bild 12 sind 
für eine angenommene Baugrube die Sicherheitsgrade gegen 
hydraulischen Grundbruches aufgetragen, wie sie sich bei 
Anwendung von drei Standardmethoden ergeben, nämlich 
I = mittlerer Gradient, II = Austrittsgradient nach Harza, 
III = Spundwandspitzengradient nach Davidenkoff. Auf
fallend ist ohne weiteres, dass für ein und dieselbe Bau
grube da nun ausserordentlich verschieden grosse Sicher
heiten ausgerechnet werden können, ganz besonders wenn 
man dazu noch die Breite der Baugrube variiert. Tatsäch
lich ist denn auch die Beurteilung der Grösse des «not
wendigen» oder «zulässigen» Sicherheitsgrades in der Praxis 
eine heikle und mitunter auch undurchsichtige Frage. 

Weiter ist zu beachten, dass die oben erwähnten Me
thoden Homogenität und Isotropie des Bodens in bezug 
auf seine Durchlässigkeit voraussetzen. Hierbei handelt es 
sich um eine praktisch sehr einschneidende Einschränkung, 
wie in Bild 13 gezeigt werden soll. Betrachtet wird eine 
Schicht von mindestens vertikal anderer Durchlässigkeit als 
der übrige Boden. Sie ist im Fall B nur innerhalb der Spund-
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Bild 14. Schema Baugrundverhältnisse 
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Bild 13. Einfluss einer Schichtung des Bodens auf die Sicherheit 
gegen hydraulischen Grundbruch 

wand vorhanden, könnte also künstlich hergestellt sein. 
Im Bild 13 wird der Versuch unternommen, den Einfluss 
dieser Schicht aufzuzeigen, wobei der Berechnung der mitt
lere Gradient entlang einer idealisierten Stromröhre zu
grunde gelegt ist; eine Betrachtungsweise, welche grosse 
Unsicherheiten aufweist und deshalb bei Anwendung mit 
den grössten Sicherheiten auszustatten ist. Rechts im Bild 13 

ist unten der innerhalb der undurchlässigen Schicht abzu
bauende Anteil der gesamten Druckdifferenz, und oben der 
resultierende Sicherheitsgrad aufgetragen, beides in Funk
tion des Verhältnisses der Durchlässigkeiten. Es ist zu be
achten, dass schon kleine Unterschiede in den k-Werten 
grosse Einbussen an Sicherheit nach sich ziehen können. 

Die bis hierhin bezüglich des hydraulischen Grund
bruches betrachteten Berechnungsmethoden haben wenig
stens den Vorteil aufzuweisen, dass sie uns das /,orh-, also 
den massgebenden vorhandenen Gradient (Sickergefälle) 
liefern. Die Frage ist nur, wie weit das im einzelnen 
Fall zulässig ist. Ganz sicher gibt es viele Fälle, die eine 
sehr kritische Beantwortung dieser Frage erheischen, so zum 
Beispiel Baugruben in Hanglagen oder am Hangfuss, Vor
handensein von verschiedenen Druck-Niveaux im Unter
grund, eventuell sogar von gespanntem Grundwasser, Un
sicherheit über Grösse und Ergiebigkeit des Wassernach
schubes bei Wasserhaltung in der Baugrube, starke Inhomo
genität des Baugrundes usw. In Bild 14 ist ein Fall schema
tisch dargestellt, für welchen viele dieser Punkte zutreffen, 

® 
F • Steherheil gegen hydtaulischen Grundbruch, 

F � .L.!_ � , L.!.!_ A·J'w-H a·rw·H 
Beispiel: Fa<� 

� :0 1·: J • I, 83 

© 
Betsptel ,;< I, I tjm� j' •2,0 ljm3 
f, � y'. 13 +J'·I2 
c - !w·(H+t2) 

t; � 1,1· 3,5•20·/.S •I 52 c I· ( 3,0+ 1,5) ' 

Bild 15. Näherungsweise Betrachtungen zur Sicherheit gegen hydrau
lischen Grundbruch 



und wo eine Baugrube in der angedeuteten Breite B herzu
stellen ist, die durchgehend in den «unteren Kiessand» bzw. 
in den sehr heterogen aufgebauten «Moränenkomplex» ein
bindet. In Bild 15 wird gezeigt, wie man sich hier eigent
lich mit ganz einfachen Überlegungen weiterhelfen muss. 
Es sind dies Überlegungen bezüglich des Gleichgewichtes 
zwischen einem Wasserdruck und dem Gewicht eines als 
massgebend erachteten Bodenkörpers. Zu schätzen und ge
gebenenfalls später zu kontrollieren ist die Grösse H, d. h. 
der innerhalb der als massgebend angesehenen Schicht 
unter der Baugrubensohle abzubauende Anteil der gesam
ten Druckdifferenz Ho. Wenn wie im Fall B eine undurch
lässige Schicht vorhanden ist, wird der Abbau von H inner
halb dieser Schicht anzunehmen sein, sofern man nicht 
(wie im Fall C) den Wasserspiegel unter diese Schicht 
absenken will. Nachteilig ist dabei die Vergrösserung der 
zu pumpenden Wassermenge. 

Der Vorteil dieser sehr einfachen Betrachtungsweise 
liegt vornehmlich darin, dass man mit der Wahl H = Ho 
eine maximal ungünstige Berechnung durchführen kann, 
deren Ergebnisse also auf alle Fälle auf der sicheren Seite 
liegen. Damit wird die Beurteilung des «notwendigen» 
Sicherheitsgrades wesentlich klarer: Er kann relativ klein 
sein. Die Erfahrung zeigt, dass Sicherheitsgrade von 1,3 
bis 1,5 ausreichen, und es liegen darüber hinaus Erfahrun
gen vor, nach welchen tatsächlich Grundbruch eingetreten 
ist, wenn der so errechnete Sicherheitsgrad in der Grös
senordnung von 1,0 lag. 

Etwas respektlos, aber nicht unzutreffend bezeichnet 
man solche Rechnungen im Grundbau oft als «Milchmäd
chen-Rechnungen». Man will damit zum Ausdruck bringen, 
dass sie sehr einfache Überlegungen zur Grundlage haben. 
Anderseits pflegen sie deshalb oft viel klarer zu sein, als 
komplizierte Berechnungen. Wenn man sich vor unzuläs
sigen Vereinfachungen hütet, ist die Klarheit ein wesent
licher Vorteil. «Milchmädchen-Rechnungen» können also, 
mit Mass und am rechten Ort angewendet, in der Praxis 
des Grundbaus durchaus ihre Berechtigung haben. 
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G rossbohrpfähle, Sonderausführu ngen i m  B rücke n bau 
Von Rudolf Ledergerber, dipl. lng. ETH, Bern 

Vortrag, gehalten an der Studientagung der SIA- Fachgruppe der Ingenieure für Brückenbau und Hochbau ( FG BH) 

Im folgenden Referat werde ich Probleme und Son
derausführungen bei Bohrpfahlfundationen im Brückenbau 
behandeln. Dies geschieht durch die Beschreibung einzelner 
ausgeführter Bauwerke. Folgende Themenkreise werden er
läutert: Aufnahme von Horizontalkräften, negative Man
telreibung, Bohrpfähle im offenen Wasser, Verhinderung 
der Grundwasserverschmutzung, besondere Baumethoden. 

Horizontalkräfte 

Die Aufnahme grösserer Horizontalkräfte bietet bei 
Pfahlfundationen oft Schwierigkeiten. Die Lösung kann 
gefunden werden durch die Anordnung von Schrägpfählen, 
Zugbändern oder Ankern. Bei günstigem Verhältnis der 
Grösse der Horizontalkraft zum Pfahlquerschnitt genügen 
oft auch vertikale Pfähle, um die Horizontalkräfte sicher in 
den Baugrund zu leiten. 

Die Anordnung von geneigten Grassbohrpfählen hat 
sich im Brückenbau bestens bewährt. Trotzdem begegnet 
man immer wieder der irrigen Ansicht, es sei ausführungs
technisch nicht möglich, Schrägpfähle im Bohrverfahren 
herzustellen. Dies mag für gewisse Systeme gelten wie zum 
Beispiel für unverrohrte Bohrungen unter Bentonitsuspen
sion, allgemein jedoch nicht, wie die folgenden Beispiele 
zeigen. 

Bei Lenzburg führt die Autobahn über das Tal des 
Aabaches, getragen von einer vorgespannten Betonbrücke 

A B 

über neun Felder (Projekt des Ingenieurbüros Rothpletz, 

Lienhard & Cie. A G, Aarau und Bern). Fundiert ist das 
Bauwerk in die Molasse und in : Niederterrassenschotter, 
teils mittels Bohrpfählen c/) 125 cm, teils als Flachfunda
tion. Beim Widerlager waren grössere Horizontalkräfte in
folge Erddruck der Anschlussdämme aufzunehmen. Eine 
Neigung der Bohrpfähle System HW 1) von 1:5 (Bild 1) ge
nügte, um diese Kräfte sicher in die Molasse zu leiten. 

Interessant sind die Ergebnisse der Setzungsmessungen 
dieses Bauwerkes (Bild 2). Die Fundationen A bis D liegen 
in Niederterrassenschotter, diejenigen von E bis K in der 
Molasse. Im Durchschnitt betragen in der Molasse die 
Setzungen der Flachfundamente 11,8 mm, diejenigen der 
Pfahlbankette 2,5 mm. Die geringere Einsenkung der Pfähle 
ist bedingt durch die grössere Einbindetiefe von rund 2,5 m 
in die Molasse. Dabei beträgt theoretisch die zentrische 
spezifische Bodenpressung unter dem Pfahlfuss rund 
50 kg/cm2 gegenüber 7 kg/cm2 der Flachfundation. Das 
Beispiel zeigt einmal mehr, dass die bei den Flachfunda
tionen üblichen Grössenordnungen der Bodenpressungen 
für den Tragfähigkeitsnachweis von Pfählen nicht verwen
det werden können. 

Als weiteres Beispiel für die Aufnahme horizontaler 
Kräfte durch geneigte Bohrpfähle sei die Fundation der 

1) Einlässliche Beschreibung dieses Systems siehe SBZ 196 1 ,  
H. 7, S .  108. 

c D E F G H J K 

H u m u s  Nieder terossenschot te r 

toniger S i l l  

Fhessrnergel 

ton1ger Sllt 

Mergel 

Sandstein 
Mergel 

Sondstem 

Bild 1 .  Aabachviadukt der N 1 bei Lenzburg, Fundation 
des Widerlagers Seite Zürich mit geneigten Bohrpfählen 

Süd s =  

Nord s =  

Flach Flach Flach Flach Pfähle Pfähle Flach Pfähle Flach Pfähle 

1,5 2,0 5,5 1 2,5 5,0 2,5 18,5 2,5 5,0 2,0 
2,5 3,5 5,5 14,0 3,5 2,5 18,5 2,5 5,0 0,0 

Bild 2. Aabachviadukt der N 1 bei Lenzburg, Ergebnisse der Setzungsmes

sungen in mm 
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Bild 3. Schiffalutsöffnung Seedamm Melide, .Brückenansicht 

neuen Brücken über die Schiffahrtsöffnung im Damm von 
Melide (Bild 3) erwähnt. Es handelt sich um vier teils vor
gespannte Eisenbetonbrücken von je fünf Feldern für die 
Autobahn, die Gotthardlinie der SBB und die Kantons
strasse, ein Projekt des Ingenieurbüros der Firma Locher & 

Cie. A G  in Zürich. Sämtliche Brücken sind mittels 20 m 

Bild 5. Schiffahrtsöffnung Seedamm Melide, Ausführung eines ge
neigten HW-Pfahles 

1 0  

Bild 4. Schiffahrtsöffnung Seedamm Melide, Fundation des 
Widerlagers mit geneigten Bohrpfählen 

langen Bohrpfählen (j) 90 cm in einer kiesigen Moräne fun
diert. Bedingt durch eine 4 m hohe Auffüllung auf dem 
alten aufgeschütteten Damm wirken in den Widerlagern 
beträchtliche Horizontalkräfte. Diese werden durch die 1 :5 
geneigten Bohrpfähle (Bild 4) aufgenommen. Die Ausfüh
rung der 20 m langen Schrägpfähle in der teils harten 
Moräne bot keine besonderen Schwierigkeiten. Durch das 
Versetzen des geschweissten Bohrrohres in einem einzigen 
Stück konnte die Beibehaltung der Pfahlneigung bis zum 
Pfahlfuss garantiert werden (Bild 5). 

Unsere nördlichen Nachbarn gehen in der Pfahlnei
gung noch etwas weiter als wir, indem sie Bohrpfähle bis 
zu einer Neigung von 1 :4 ausführen. Allerdings beschrän
ken sie dann die Pfahllänge auf 1 2  bis 15 m. 

Bild 6 .  Schema zur Berechnung einer Pfahlfundation mit geneigten 

Pfählen 

Herkömmliche Methode 

Richtig für dünne Pfähle 

Biegesteifer Rahmen 

Für Grassbohrpfähle 



Benote- Maschine 

Bild 7. Eisenbahnbrücke Roccabella bei Tenero TI, Querschnitt 1 : 300 
mit Pfahlfundation und Felsankern 

Für die Berechnung einer Pfahlfundation mit Schräg
pfählen wird in Lehrbüchern meist die in Bild 6 links dar
gestellte sogenannte Pfahlrostberechnung beschrieben. Diese 
nimmt eine gelenkige Lagerung der Pfähle im Pfahl
bankett und im Übergang zum festen Baugrund an. Sie 
gilt daher näherungsweise nur für schlanke Pfähle. Für 
Bohrpfähle von grösserem Durchmesser, welche wesent
liche Biegemomente übertragen können, ist die Fundation 
als biegesteifer Rahmen zu rechnen. Der Einspannpunkt 
der Pfähle als Funktion des horizontalen ME-Wertes des 
Bodens und des Trägheitsmomentes des Pfahles kann nähe
rungsweise nach der Theorie des elastisch gebetteten Bal
kens bestimmt werden. 

Eine weitere Möglichkeit, Horizontalkräfte aufzuneh
men, ist durch die Anwendung von vorgespannten Fels

oder A lluvialankern gegeben. Diese Lösung hat zur Be
dingung, dass die Horizontalkraft konstanter Richtung und 
einigermassen konstanter Grösse ist. Andernfalls könnte 
durch die Ankerkraft der Pfahl unerwünschte Biegemo-

Bild 9. Autobahnbrücke im Grüeblischachen über die Reuss bei Lu
zern 

Bild 8. Eisenbahnbrücke Roccabella, Ausführung der Benoto-Pfähle 
bei beengten Platzverhältnissen 

Bild 10. Grüeblischachen, Brückenquerschnitt 1:300 mit Pfahlfunda
tion 

43,00m 52, 20m 

Betfungsz i ffer 

k max = 10 kg /cm' 
k min = 1 kg/cm' 

50,60m 

Bild 1 1 .  Statisches System der Autobahnbrücke im Grüeblischachen 
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Bild 1 2. Eisenbahnüberführung M oosmatten bei Bern 

mente erleiden. Die Fundation der Eisenbahnbrücke Rocca
bella im Tessin zeigt eine Konstruktion mit Felsankern 
(Bild 7). Hier wurde das ursprüngliche Bahntrasse durch 
einen Erdrutsch zerstört. Eine 50 m lange Notbrücke half, 
den Bahnverkehr rasch wieder aufzunehmen. Die definitive 
Spannbetonbrücke wurde hierauf unter der Notbrücke hin
durch im vollen Betrieb der Bahnlinie erstellt. Sie ist ab
gestützt auf kräftigen Querträgern, welche ihrerseits auf 
Benotepfählen C/J 88 cm gegründet sind. Bedingt durch den 
steil abfallenden Fels hangseits, auf welchem das rutsch
gefährliche Material ruht, war mit erheblichen Kriech
drücken zu rechnen. Diese werden mit vorgespannten per
manenten Felsankern aufgenommen. Das Brückenprojekt 
stammt vom Ingenieurbüro Stucki & Hofacker in Zürich. 
Bild 8 zeigt die Benoto-Maschine beim Abteufen der Bohr
rohre. 

Am einfachsten werden Horizontalkräfte direkt durch 
vertikale Pfähle grossen Durchmessers aufgenommen. Dies 
ist bis zu einer bestimmten Grösse der Horizontalkraft 
durchaus möglich. Ein bemerkenswertes Beispiel einer Son
derausführung stellen die Autobahnbrücken über die Reuss 
im Grüeblischachen bei Luzern (Bilder 9 bis 11) dar, ein 
Projekt der beiden Ingenieurbüros E. Toscano und B. Ber

nardi, Zürich. Die Spannbetonbrücken sind abgestützt auf 

Bilder 14 und 1 5. Ausführung von Bohrpfählen im offenen Wasser 

Versetzen von Arm i e r u n g  

u n d  B l e c h m a nchette 

i n  d i e  Bohrung 

Fertiger Pfahl  

L= 

-
-

� . " ' 
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B o h r e n  

u n d  

B e t o n ie re n  

Unterführung 

5m 

Bild 13. Oberführung Moosmatten, kombinierter 
Pfahl zur Verminderung der negativen Mantelrei
bung 

Säulen C/J 120 cm, welche sich in Einzelpfählen C/J 125 cm 
fortsetzen, ohne Zwischenschaltung eines Bankettes. Diese 
Lösung war wirtschaftlich vorteilhafter als eine konven
tionelle Flachfundation im Flussbett, obwohl der Baugrund 
eine Flachfundation erlaubt hätte. Im Bereich der Fluss
sohle wurden in den Pfählen Blechmanschetten (Teil des 
Bohrrohres) versetzt, in deren Schutz die Pfeiler durch 
den Pfählungsunternehmer aufbetoniert werden konnten. 
Besonders wichtig ist in diesem Fall eine masslich exakte 
Ausführung der Bohrpfähle. In die statische Berechnung 
des Brückenüberbaues haben die Ingenieure die Fundation 
miteinbezogen, indem sie Stütze und Pfahl zusammen als 
ein Element in ihr statisches System einführten (Bild 1 1).  
Zur Aufnahme der horizontalen Kräfte und der Momente 
infolge Pfeilerkopfverdrehungen wurden die Pfähle als 

c:::_j 

-
-

• . 0 0 

Fe r t i g e r  Pfa h l  

Oberer Tei l  
B o h r r o h r  

wird abgebrannt  

Im Bauwerk 
verb l e i b e n d e r  

Tei l  d e s  
B o h r ro h re s  

Bild 14. Schalung im Wasser mit Blechmanschette Bild 1 5. Schalung im Wasser mit verlorenem Bohrrohr 
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Bild 16. Lungo-Lago Ponte Tresa, Brückenquerschnitt 1 :300 

elastisch im Baugrund gebettet betrachtet. Näherungsweise 
kann dieses elastische Verhalten durch die Einführung 
einer Bettungsziffer ausgedrückt werden. Zur Eingabelung 
der statischen Grössen wurde das System mit einer maximal 
(k = 10 kg/cm3) und einer minimal möglichen Ziffer 
(k = 1 kg/cm3) durchgerechnet. Obwohl durch die An
nahme einer Bettungsziffer das erdhaumechanische Ver
halten der F undation nicht exakt ausgedrückt werden kann, 

Bild 18.  Ausführung der Bohrpfähle bei Killwangen 

Bild 17. Autobahnbrücke über die Limmat bei Killwangen 

gestattete die genannte Eingabelung eine genügend sichere 
Ermittlung der auftretenden Kräfte und Verschiebungen. 

Negative Mantelreibung 

Die Fundation einer Brücke auf Pfählen bietet im 
Normalfall keine besonderen Probleme. Schwieriger wird 
die Aufgabe, wenn an die Widerlager hohe Dammschüt
tungen anschliessen. Diese Dämme belasten den schlecht 

Bild 19. Autobahnbrücke über die Limmat bei Killwangen, Schnitt 
1 :220 durch B augrund und Pfahl 

O. K. Pfah l  _ __ _ _ 

----···_Y-_ ______ _ 

Bohr r o h r  im Bau 
verble ibend 

U b e r g o n g  
Schlam m - K i e s  

Kies , Nage l f e l s  

Wass e r  

0 0 oi 
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tragfähigen Untergrund er-
heblich. Die so beanspruch
ten Bodenteilchen verschie
ben sich sowohl in verti
kaler wie in horizontaler 
Richtung und belasten die 
Pfahlfundation damit zusätz
lich. In jedem Fall müssen 
diese Zusatzkräfte (wir nen
nen sie negative Mantelrei
bung und Horizontaldruck) 
bei der Dimensionierung 
der Pfähle mitberücksichtigt 
werden. über die mögliche 
Grössenordnung dieser oft 
beträchtlichen Kräfte geben 
zum Beispiel die praktischen 
Versuche von Bjerrum und 
von Beyman Auskunft, wie 
sie in den Proceedings des 
Erdbaukongresses von Mon
treal beschrieben sind (kur
zer Beschrieb in «Hoch- und 
Tiefbau» Nummer 12 vom 
25. März 1966). 

Bild 20. Autobahnbrücke über die Limmat bei Neuenhof 

Im speziellen Fall der 

® 
H·w-Schwinge Fertiger Pfahl 

-- .-

Bahnüberführung Moosmat
ten bei Bern (Bilder 1 2  und 
13) wurde versucht, durch 
konstruktive Massnahmen 
die Auswirkungen der nega
tiven Mantelreibung zu ver
mindern. Man verwendete 
einen mit einer Fertigbeton-

�. Limmct 
Bohrrohr 

II 125 

stütze kombinierten Bohr
pfahl. Der Bohrpfahlfuss 
von grossem Durchmesser 
und rauher Oberfläche im 
festen Sand garantierte eine 
hohe Pfahltragfähigkeit, die 
schlanke und glatte Fertig
betonstütze im weichen Bo
den bot der negativen Man
telreibung wenig Angriffs
fläche. Dadurch konnte die 
aus dem Bauwerk zu über-
nehmende Nutzlast höher 
angesetzt werden als bei der 
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Ausführung eines normalen 
Bohrpfahles. Projektiert hat 
die Brücke das Ingenieur
büro R. Schmid in Nidau. 
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1.25 
Bohrpfähle im offenen 

Wasser 
Bild 2 1 .  Neuenhof: Schema der Pfahlherstellung mit Schutzrohr 
zur Verhinderung einer Grundwasserverschmutzung. 

Bild 22. Neuenhof: Querschnitt 
Pfeiler mit Pfählen, 1 : 400 

Die Fundation grosser 
Brückenbauwerke im offenen 

Massstab 1:400 

Wasser erfolgte bis noch vor wenigen Jahren hauptsäch
lich durch Flachfundationen in umspundeter Baugrube oder 
durch Caissonfundation. In den letzten Jahren hat sich die 
Pfahlfundation mit Grassbohrpfählen und hochliegenden 
Pfahlbanketten als die wirtschaftlichere Methode weit
gehend durchgesetzt. Einzig in Gewässern mit Schiffahrt 
ist eine Auflösung der Fundation in Pfähle nicht immer 
möglich, weil die hohen Horizontalkräfte infolge Schiffs
stoss berücksichtigt werden müssen. Die Vorteile der Pfahl
fundation sind offensichtlich: Keine Baugrube, keine 
Wasserhaltung, einfache Ausführung der Bankette usw. 
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Bei der Pfahlherstellung muss der frischbetonierte Pfahl
kopf gegen das Auswaschen durch das bewegte Wasser ge
schützt werden. Dies geschieht durch eine Schalung, welche 
am besten bis über den Wasserspiegel geführt wird, so 
dass der Pfahlkopf in beliebiger Höhe ausgebildet werden 
kann. Als Schalung dient ein Blechrohr, welches an der 
Pfahlschaftarmierung angeschweisst und mit dieser ins 
Pfahlrohr versetzt wird (Bild 14). Beim Rohrrückzug ver
bleibt das innere Rohr im Pfahl. Eine Verkleinerung des 
Schaftdurchmessers muss im obern, freien Teil in Kauf ge
nommen werden. Ist jedoch eine gewisse Stärke des den 



S c h a l e n  u n d  Beto n i eren d e s  Fu n d a m e n t k a stens 

Bild 23 . Autobahnbrücke Neuenhof, Querschnilt 
Fundament: Schalen und Betonieren des Kastens 

Pfahl umgebenden Stahlrohres erwünscht (zum Beispiel 
10 bis 12 mm), so kann beim HW- oder ähnlichen Systemen 
das Bohrrohr im Boden belassen werden. Der Rohrrückzug 
erfolgt dann nur bis einige Meter unter UK Flusssohle 
(Bild 15). 

Eine der ersten Ausführungen in der Schweiz nach 
dieser Methode war der Lungo-Lago von Ponte Tresa, ein 
Projekt des Ingenieurbüros Dr. G .  Lombardi in Locarno 
(Bild 16). Die Eisenbetonbrücke mit Spannweiten von 6,80 m 
umfährt das Dorf seeseits. Die Brücke ruht auf 183 Pfählen 
(/) 64 cm. Für den aufgehenden Teil der Pfähle fanden 
Blechmanschetten Verwendung, welche jeweils aus ästhe
tischen und wirtschaftlichen Gründen nach der Erhärtung 
des Betons unter Wasser entfernt und wiederverwendet 
,wurden. 

Besonders eindrücklich sind die Fundationsarbeiten 
für die beiden Autobahnbrücken über den Staubereich der 
Limmat bei Killwangen und Neuenhof. Bild 17 zeigt die 
Spannbetonbrücke von Killwangen, ein Projekt des Inge
nieurbüros Dr. Ch. Menn, Chur. Die dreifeldrige Brücke 
ist aufgeteilt in vier gleiche Hohlkastenträger. Diese sind 
auf Querträgern mit je zwei HW-Pfählen (/) 125 cm abge
stützt. Die P fahljoche tauchen nur wenig unter Normal
wasserstand, so dass sich deren Ausführung sehr einfach 
gestaltete. Die Erstellung der Pfähle erfolgte von einer 
schwimmenden Batterie aus. Dazu eignet sich das HW
System besonders, da die Drehbewegung des Bohrrohres 
unabhängig vom Trägergerät erfolgt. Somit sind von der 
Schwimmbatterie keine horizontal angreifenden Kräfte auf
zunehmen. Auf Bild 18 ist ein fertiger Pfahl mit der An
schlussarmierung für die Bankette und dem Schalungsrohr 
ersichtlich, nebst dem in Ausführung begriffenen Pfahl mit 
abgesenktem Bohrrohr. Als Schalungsrohre wurden in die
sem Fall Abschnitte der Bohrrohre im Boden belassen. 
Diese binden rund 1 ,5  m in die Flusssohle ein, um bei der 
grossen freien Länge dem frischbetonierten Pfahl die not
wendige Stabilität zu geben (Bild 19). Die maximale Pfahl
länge beträgt 21 ,5 m, die Beanspruchungen 550 t Vertikal
kraft und 110 mt Biegemoment 

Besondere Probleme stellten sich bei der Ausführung 
der Fundation für die Brücke Neuenhof (Bild 20). Einmal 
war die Wassertiefe bis zur ursprünglichen Flusssohle mit 

Bild 24. Autobahnbrücke über die Limmat bei 
Neuenhof, Querschnitt Fundament: Abgesenkter 
Kasten 

Aufg e h e n d er Pfeiler 

rund 13,5 m recht beträchtlich, zum andern musste der 
Grundwasserverschmutzung höchste Beachtung geschenkt 
werden. Die Spannbetonbrücke, ein Projekt des Ingenieur
büros Weder & Prim & Fontana, Mitarbeiter J. Nenadov, 

Bern, überspannt in vier Feldern den Fluss. Die Pfeiler 
ruhen je auf sechs Pfählen (/) 125 cm, mit einer zulässigen 
Nutzlast von 700 t pro Pfahl und maximalen Pfahlmomen
ten von 110  mt. 

Die Untergrundverhältnisse sind die folgenden (Bild 21) : 
über der ursprünglichen Flusssohle hat sich eine rd. 4,5 m 
tiefe Schlammschicht abgelagert. Der Untergrund besteht 
aus Kies, Sand und Silt. Etwa 6 m unter der Flusssohle 
befindet sich der Spiegel eines mächtigen Grundwasser
stromes, welcher zur Trinkwasserversorgung der nähern 
Umgebung dient. Das verschmutzte Limmatwasser kann 
nicht ins Grundwasser eindringen, da der Schlamm das 
Bett vollkommen abdichtet. Diese Abclichtung wird bei der 
Pfahlherstellung teilweise zerstört. Insbesondere befürchtete 
man, dass durch die ständigen Bewegungen des Pfahlrohres 
beim Abteufen und Ziehen im Bereich der Schlammschicht 
eine Wasserinfiltration ermöglicht würde. Um diese auszu
schalten, wurde vorerst bei jedem Pfahl ein Schutzrohr 
(/) 145 cm bis in die Flusssohle vorgetrieben (Phase 1). Die 
weitere Pfahlherstellung mit Rohren (/) 125 cm erfolgte im 
Schutze dieses Rohres (Phase 2). Dadurch wurden die Be
wegungen in der kritischen Zone auf ein Minimum be
schränkt. Das Schutzrohr diente nach dem Rückzug des 
Bohrrohres zugleich als Schalung des Pfahles im Schlamm 
und freien Wasser (Phase 3). Durch diese Massnahmen 
konnte die Grundwasserverschmutzung, welche in allen 
Fassungen laufend überprüft wurde, auf ein Minimum be
schränkt werden . Einzig bei den Pfeilern nahe am Ufer, 
wo die Schlammschicht sehr dünn war, erfolgte eine Infil
tration. Durch Zugabe von Bentonit, Sand und Opalinuston 
rund um das Bohrrohr konnte auch diese gemeistert werden. 

Die Pfahlfundamente befinden sich mit ihrer Unter
kante etwa 5,5 m unter Wasserspiegel (Bild 22). Trotzdem 
gestaltete sich die Ausführung der Bankette recht einfach. 
Ein Stahlgerüst, abgestützt auf die Betonpfähle und ver-
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Bild 28 

Bilder 26 bis 28. Bauphasen zur Erstellung eines Fundamentes in s:ark wasserführendem Baugrund (Schiffahrtsöffnungen im Seedamm von 
Melide) 

sehen mit einer Absenkvorrichtung (Bild 23), diente vorerst 
als Träger einer Schalung zur Erstellung eines Betonkastens 
in Fundamentgrösse mit runden Aussparungen im Bereich 
der Pfähle. Dieser Kasten wurde nach dem Aufsetzen eines 
Blechmantels auf die gewünschte Tiefe abgesenkt (Bild 24). 
Nach dem Abdichten der Aussparungen und dem Ein
bringen einer Unterwasserbetonsohle konnte der Beton
kasten ausgepumpt werden. Im Trockenen erfolgte dann 
die Betonierung des Pfahlfundamentes und des Pfeilers. 
Zum Schluss wurde der Blechmantel entfernt. Diese Me
thode, ausgeführt durch die Firma Locher & Cie. A G  

i n  Zürich in Zusammenarbeit mit den Firmen Hebag A G  

und Losinger & C o  A G ,  Sektion Hebetechnik, ist äusserst 
rationell. 

I. Phase 

2. Phase 

3. Phase 

Bild 25. 
phasen 
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Vora u s h u b  u n d  Pfä h l u n g  

B r ü c k e  beto n ieren,  a u f  provisorische Stahlstützen abstel len 

A u s h u b  u n d  defi n i t i ve S t ü t z e n  

f 

Autobahnverzweigungsbauwerk bei Sargans; Bau-

Besondere Baumethoden 

Durch die Wahl des Bauvorganges kann oft erheblich 
an Kosten gespart werden, wie die Ausführung des 
Verzweigungsbauwerkes der Autobahn bei Sargans zeigt 
(Bild 25). Projektverfasser ist das Ingenieurbüro Frei & 

Krauer in Rapperswil. Eine bestehende Autobahn soll durch 
eine andere unterfahren werden. Um das Lehrgerüst für 
die Brücke zu sparen, wurde vorerst nur soweit ausge
hoben, als für die Schalung der Brücke erforderlich war. 
Dann erstellte man die Bohrpfähle System DAG, wobei 
in die Pfeilerpfähle Stahlträger als provisorische Stützen 
einbetoniert wurden. Mit einer einfachen Hochbauschalung 
konnte die Brücke betoniert werden. Nach dem Aushub 
unter der fertigen Brücke erfolgte die Erstellung der defi
nitiven Pfeiler. Diese Baumethode war äusserst wirtschaft
lich und erbrachte eine Kosteneinsparung von rund 8 % 
der totalen Baukosten. 

Ein ebenfalls vom wirtschaftlichen Standpunkt aus 
interessantes Detail der Ausführung zeigen die Bilder 26 
bis 28. Es handelt sich um die Erstellung der Fundamente 
für die bereits erwähnten Brücken in Melide. UK-Pfahl
bankett lag 6 m unter dem Wasserspiegel. Da die Durch
lässigkeit des alten, geschütteten Dammkörpers wie auch 
des darunter liegenden Kieses äusserst gross war, war an 
eine normale Wasserhaltung nicht zu denken. Daher wur
den die Pfähle im Schutze eines Spundwandkastens nach 
erfolgtem Aushub unter Wasser erstellt. Mittels Blechman
schetten führte man die Bohrpfähle etwa 1 m über die 
Aushubkote. Zur Abdichtung der Baugrube wurde nun eine 
Unterwasserbetonsohle eingebracht. An den Pfahlmanschet
ten angeschweisste Rundeisen sorgten für die notwendige 
Haftverbindung. Nach dem Auspumpen der Baugrube konn
ten Fundament und Pfeiler im Trockenen betoniert werden. 

Adresse des Verfassers: R. Ledergerber, dipl. lng. ETH, Balsiger
rain 14, 3028 Spiegel b. Bern. 



Das R ütte l d ruckverfahren z u r  B a u g ru n dverbesseru ng 
Von l ng. Peter Lüpold i n  Firma Schafir & M ugglin AG, Zürich 

Vortrag, gehalten an der FG BH-Studientagung vom 21 ./22. Nov. 1 969 in Zürich 

1. Einleitung 

Dürfen auf einen Boden in seinem natürlichen Zustand 
nur geringe Lasten übertragen werden, so ist es naheliegend, 
mittels einer Baugrundverbesserung annehmbare Fundations
verhältnisse zu schaffen. An eine solche Baugrundverbesserung 
sind in erster Linie die folgenden Anforderungen zu stellen : 

1 .  Die Lasten aus dem Bauwerk müssen ohne Schaden für 
dieses an den behandelten Boden abgegeben werden können. 

2. Es muss eine dauernde Homogenisierung des Untergrundes 
stattfinden, damit eine gleichmässige Lastverteilung ge
währleistet werden kann. 

3. Die Baugrundverbesserung muss kontrollierbar sein. 
4. Die Baugrundverbesserung soll wirtschaftlich sein 

Ein Verfahren, das diesen Anforderungen nachkommt, 
ist die Tiefenverdichtung nach dem patentierten Rütteldruck
verfahren. Es wurde vor dem Zweiten Weltkrieg in Deutsch
land entwickelt und 1958 erstmals in der Schweiz mit Erfolg 
angewendet. 

2. Die Benützung von Schwingungen zur Erhöhung der Lage

rungsdichte gewachsener Böden und von Schüttungen 

2.1 Allgemeines 

Während statischer Druck die Reibung im Korngefüge 
eines Bodens erhöht und dadurch eine Umlagerung erschwert, 
vermindert eine dynamische Einwirkung diese Reibung wesent
lich oder kann sie sogar aufheben und ermöglicht, in Ver
bindung mit dem Eigengewicht der einzelnen Bodenkörner 
und unter Einfluss strömenden Wassers praktisch die optimale 
Lagerungsdichte zu erreichen. 

Je nach Angriffsstelle des Verdichtungsgerätes spricht man 
von einer Oberflächenverdichtung oder von einer Tiefenver
dichtung. In beiden Fällen hängt die Verdichtungswirkung in 
erster Linie vom Verhältnis der Drehzahl des Schwingungs
erregers zur Eigenfrequenz des Systems Schwinger-Boden sowie 
vom Wassergehalt bzw. dem Sättigungsgrad des Bodens ab. 

Bild 1. Torpedo-Rüttler, System Johann Keller 

Da bei der Oberflächenverdichtung neben der Einwirkungs
dauer auch die Schichthöhe eine Rolle spielt, nimmt die Tiefen
wirkung der zur Anwendung kommenden Geräte mit zuneh
mender Schichtstärke rasch ab. Diese Schwierigkeit, von der 
Oberfläche aus nur eine beschränkte Schichtstärke behandeln 
zu können, wird beim Rütteldruckverfahren dadurch um
gangen, dass das Verdichtungsgerät im Boden versenkt wird. 

2.2 Das Verdichtungsgerät 

Das Verdichtungsgerät, auch Rüttler genannt, ist etwa 
5 m lang und hat einen Durchmesser von etwa 30 cm (Bild 1 ) .  
Es enthält einen Elektromotor, der mehrere Exzenterscheiben 
in Umdrehung versetzt, die in ihrer Funktion als Schlag
gewichte eine starke Vibration des Rüttlers hervorrufen. Die 
Verbindung zu den Verlängerungsrohren, die die notwendigen 
Zuleitungen für Strom und Wasser enthalten, erfolgt mittels 
einer elastischen Kupplung. Die ganze Apparatur wiegt je nach 
Länge 3 bis 6 t und kann z. B. von einem Pneukran aus bedient 
werden (Bild 2). 

2.3 Wirkungsprinzip und Verdichtungsvorgang 

Bei der Tiefenverdichtung erfolgt der Verdichtungsvorgang 
von unten nach oben, indem der Rüttler mit Hilfe der von ihm 
erzeugten Schwingungen und unter gleichzeitiger Verwendung 
von Druckwasser, das an seiner Spitze austritt, auf die ge
wünschte Tiefe eingespült wird (Bild 3). Je nach natürlicher 
Lagerungsdichte des Bodens variiert die Eindringgeschwindig
keit zwischen 0,5 m/min bis 2,0 m/min. Nach Erreichen der 
vorgeschriebenen Tiefe wird die Wasserzufuhr gedrosselt, und 
die eigentliche Verdichtung beginnt. 

Da im Bereich des Vibrators die Scherfestigkeit des Bodens 
durch die Schwingungen weitgehend überwunden wird, findet 
unter dem Einfluss der bereits genannten Kräfte die Umlage
rung des Korngerüstes in eine dichtere Lagerung statt. Ist die 
gewünschte Lagerungsdichte an der tiefsten Stelle erreicht, wird 
der Rüttler stufenweise hochgezogen und der Verdichtungs-

Bild 2. Torpedo-Rüttler mit Traggerät 
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vorgang so oft wiederholt, bis zur vorgeschriebenen Fun
damentkate ein zylinderförmig verdichteter Erdkörper ent
standen ist. Die Umlagerung erfolgt spannungsfrei, der Erd
körper ist auch gegen Erosion weitgehend unempfindlich, und 
damit die Verdichtung eine dauernde. Infolge der Porenvolu
menverminderung des Bodens entsteht an der Oberfläche ein 
Trichter (Bild 4), in welchen zum Ausgleich laufend Material 
zugegeben wird. 

Um eine optimale Verdichtung zu erzielen, muss dieses Zu
gabematerial diejenigen Komponenten enthalten, die dem 
gewachsenen Boden fehlen. Die Materialaufnahme beträgt 
je nach Lagerungsverhältnissen durchschnittlich 0,4 bis 0,8 m3 
pro Meter Verdichtungslänge und erlaubt eine gute Beurtei
lung der Verdichtungswirkung. 

2.4 Anordung der Rüttelpunkte 

Reiht man die einzelnen Rüttelpunkte so aneinander, dass 
ihre Wirkungsbereiche sich überschneiden (Bild 5), so entsteht 
ein Verdichtungskörper, welcher eine weitgehend homogene 

Bild 4. Trichterbildung und Materialzugabe 
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Bild 3. Verdichtungsvorgang beim 
patentierten Rütteldruckverfahren 

Lagerungsdichte aufweist, denn in locker gelagerten Zonen ist 
der Verdichtungseffekt natürlich sehr viel grösser als in bereits 
dichter gelagerten Zonen. Der Wirkungsbereich eines Rüttel
punktes hängt stark von der Bodenart ab und liegt im Maximum 
bei etwa 6 m2• Es ist zudem darauf zu achten, dass wirklich 
eine Vergrösserung der Verdichtungsfläche gegenüber der 
Fundamentfläche stattfindet (Bild 6). 

Enthält ein Boden auch wesentliche Mengen an Feinan
teilen wie Silt, so erfolgt durch deren teilweise Ausspülung und 
durch die Materialzugabe eine Kombination von Verdichtung 
und Bodenersatz. In diesem Fall muss die Anordnung der 
Rüttelpunkte enger gewählt werden, da ihr Wirkungsbereich 
im Mittel bis auf 60 % des Maximalwertes zurückgeht. 

Bild 5. Anordnung der Rüttelpunkte 

A P L  A r beitsplanum " ·  
T' 

U K F  UK Fundament 

O K V  OK Verdicht ungszone 

U K V  UK Verd ichtungszone 

T Verdichtungstiefe 

T' Lee r z u g t i e fe 
T 

Bild 6. Vergrösserung der Verdichtungsfläche gegenüber Fundament
fläche 



o> 
c 
0 

{ 
"0 
.0 
"' 

u; 

Q8 "' 
0 g g § o- 6  6 9 �  

K o r n g rö s s e  ( m m )  

Bild 7. Anwendungsbereich für das Rütteldruckverfahren (RDV) 

In bindigen Böden ist der Wirkungsbereich am kleinsten ; 
er kann bis auf 20 % des Maximalwertes absinken. In solchen 
Fällen erfolgt eine mechanische Verdichtung, indem Kiessand 
oder Schotter säulenförmig in den Boden eingerüttelt wird. In 
Bild 7 sind die Bereiche der zur Behandlung mit dem Rüttel
druckverfahren geeigneten Böden schematisch eingezeichnet. 

3. Kontrolle der Verdichtungswirkung 

3.1 Kontrolle während der Verdichtung 

Um die erreichte Lagerungsdichte während des Verdich
tungsvorganges zu kontrollieren, wird am Rüttler ein Tiefen
schreiber angeschlossen. Von diesem werden die jeweilige 
Tiefenlage sowie die Stromaufnahme des Gerätes laufend 
aufgezeichnet. Da die zunehmende Lagerungsdichte durch 
eine erhöhte Stromaufnahme gekennzeichnet ist, kann auf 
Grund der Erfahrung beim Erreichen einer bestimmten Am
perezahl auf eine optimale Verdichtungswirkung geschlos
sen werden. Die Beobachtung dieser Stromaufnahme gestattet, 
auch bei sehr unregelmässigen Lagerungsverhältnissen eme 
homogene Lagerungsdichte zu erzielen. 

3.2 Kontrolle nach der Verdichtung 

Hierfür kommen Setzungsmessungen und Rammson
dierungen (Bild 8) in Frage. Gemessene Setzungen an Bau
werken, die auf verdichteten Kiessanden gegründet worden 
sind, ergaben, dass in der verdichteten Zone ME-Werte von 
über 1 500 kg/cm2 vorhanden sein müssen. 

4. Anwendung und Wirtschaftlichkeit des Rütteldruckverfahrens 

In der Schweiz hat das Rütteldruckverfahren vor allem 
zwei Anwendungsformen. 

4.1 Erhöhung der Tragfähigkeit und Verminderung der Zusam
mendrückbarkeit 

Die erste Anwendungsform hat den Zweck einer Erhöhung 
der Tragfähigkeit bzw. Verminderung der Zusammendrück
barkeit anstehender Böden und vonAuffüllungen, insbesondere 
auch von solchen, wo die Wasserverhältnisse ein lagenweises 
Einbringen und Verdichten nicht erlauben. 

Die Wirtschaftlichkeit ist dann gegeben, wenn setzungs
empfindliche Bauwerke auf lockeren und unregelmässig 
gelagerten Kiessanden, die auch siltig oder leicht lehmig 
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Bild 8.  Rammsondierung vor und nach Durch
führung der Tiefenverdichtung (TV). Bärgewicht 
30 kg, Fallhöhe 20 cm, Spitzenquerschnitt 10 cm2 

sein dürfen, gegründet werden müssen oder wenn ein trag
fähiger Horizont erst in grosser Tiefe ansteht (Bild 9). Weiter 
ist die Wirtschaftlichkeit dann gegeben, wenn Bauwerke auf 
Schichten gegründet werden müssen, die nicht durch konzen
trierte Lasten beansprucht werden sollten, denn der verdichtete 
Boden lässt hohe Bodenpressungen und den Verzicht auf 
kostspielige Flachfundationen zu. 

4.2 Verminderung der Wasserdurchlässigkeit 

Die zweite Anwendungsform hat zum Zweck, die Wasser
durchlässigkeit von Kiesen und Kiessanden und damit die 
Wasserhaltungskosten herabzusetzen. Verwendet man nämlich 
als Zugabematerial Sand statt Kies, so erfolgt in Verbindung 
mit der Verdichtung eine gleichzeitige Verstopfung der Poren. 
Die sich daraus ergebende Verkleinerung der Wasserdurch
lässigkeit ist möglich bis hinab zu k-Werten von 10-s m/s. 
Das Verfahren findet Anwendung zur Verminderung des 
Wasserandranges bei Bauwerken, die unter dem Grundwasser
spiegel gegründet werden, und dort, wo aus wasserwirtschaft
liehen Gründen keine grossen Wassermengen aus dem Grund
wasserstrom entnommen werden dürfen. Da für die Durch
führung der k-Wert-Reduktion keine chemischen Mittel 
verwendet werden, ist eine Beeinträchtigung der Wasser
qualität ausgeschlossen. Der Wasserandrang in die Baugrube 
ist abhängig vom ursprünglichen k-Wert des Bodens, von der 
Baugrubenform sowie von der Wasserspiegeldifferenz LI W; 
er beträgt nach durchgeführter Tiefenverdichtung im Mittel 
3 bis 8 1/min und m2 Baugrubenfiäche. Die Ausführung der 
Tiefenverdichtung erfolgt normalerweise nach einer der drei 
auf Seite 4 beschriebenen Varianten (Bilder 10 bis 1 2). 

- - - - - - - - - - - -

Bild 9. Tiefenverdichtung, 
Methode RDV, für die Grün
dung von vier Brückenfunda
menten auf unregelmässig ge
lagertem Untergrund 

APL == OK Arbeitsplanum 
O KV = OK Verdichtungszone 

U K V =  UK Verdichtungszone 

Pfeiler Pfeiler 

t = Verdichtungstiefe 
t' = Leerzug 

t+t ' "" Versenktiefe 

Ar beitsvorgong 

1 .  Abstossen der Deckschicht 
2. Vorbereitung des APL 
3. Tiefenverdichtung RDV 
4. Resllicher Aushub bis UKF 
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Bild 10. k-Wert-Reduktion innerhalb von Spundwänden. t Ver-
dichtungstiefe, t' = Leerzugtiefe 
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Bild 1 L k-Wert-Reduktion mit seitlich hochgezogenem Dichtungs
schirm als Ersatz für die Spundwände 

Wsp. OK. T 

Bild 12. k-Wert-Reduktion beschränkt sich auf Dichtungsschirm, falls 
eine praktisch undurchlässige Schicht ansteht 

4.2.1 Variante 1 :  Verdichtung innerhalb von Spundwänden 

(Bild 10) 

Der anstehende Boden wird innerhalb der Spundwände in 
Form eines Deckels verdichtet. OK Verdichtungszone ent
spricht der Fundamentkote. Die effektive Verdichtungslänge 
t ist abhängig vom anstehenden Material, der Wasserspiegel
differenz Ll W und dem ursprünglichen Durchlässigkeitsbeiwert 
k des Bodens. Die Leerziehstrecke t' entspricht der Differenz 
zwischen OK Arbeitsplanum und OK Verdichtungszone. 

4.2.2 Variante 2: Verdichtung in Form einer Wanne (Bild 11) 

Diese Variante kommt in Betracht, wenn keine Spund
wände gerammt werden dürfen oder aus anderen Gründen nicht 
in Frage kommen. Die Spundwände werden in diesem Fall 
durch einen seitlich hochgezogenen Dichtungsschirm ersetzt. 
Im übrigen erfolgt die Durchführung wie bei Variante 1 .  

4.2.3 Variante 3 :  Verdichtung in Form eines Dichtungsschirmes 

(Bild 12) 

Steht in wirtschaftlich erreichbarer Tiefe eine praktisch 
undurchlässige Schicht an, so erfolgt die Verdichtung in Form 
eines Dichtungsschirmes, der in die undurchlässige Zone ein
gebunden und wie eine Spundwand rund um das Bauwerk 
gezogen wird. 

5. Zusammenfassung 

Die Tiefenverdichtung nach dem Rütteldruckverfahren ist 
ein Verfahren zur Bodenverbesserung. Es werden keine Zu
schlagsstoffe chemischer Natur verwendet, und eine Versehrnut
zung des Grundwassers ist daher ausgeschlossen. Das Ver
hältnis von Arbeitsgerätfläche zu Wirkungsfläche ist klein 
und damit (bei gleichem Kostenaufwand) die erzielbare Homo
genität des behandelten Bodens viel grösser, bzw. die Wahr
scheinlichkeit des Auftretens unbehandelter Zonen wesentlich 
geringer, als dies bei anderen Verfahren der Fall ist. Die so 
behandelten Böden weisen bei gleicher Bodenpressung bedeu
tend geringere Setzungen bzw. bei gleichen zulässigen Setzun
gen eine wesentlich höhere Tragfähigkeit auf. Durch geeignete 
Wahl des Zugabematerials wird eine starke Herabsetzung des 
Wasserandranges in die Baugrube erreicht. Somit werden mit 
der Tiefenverdichtung die folgenden Verbesserungen eines 
Bodens erzielt : 

1 .  Verminderung des Porenvolumens in der Grössenordnung 
von 5 bis 1 0 %  und Erhöhung des Raumgewichtes. 

2. Erhöhung der Scherfestigkeit. 
3. Erhöhung des ME-Wertes. 
4. Verkleinerung des k-Wertes. 
5. Erhöhung der Sicherheit gegen Grundbruch. 

Adresse des Verfassers : P. Lüpold, 8307 Effretikon, Im Gassacher 1 6 .  
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Probleme der t i efen Baug ruben 
Von R obert Henauer, dipl .  Bau- lng., Zürich 

Vortrag, gehalten an der Studientagung der FG B H  über aktuelle Ingenieurprobleme am 21 . und 22. Nov. 1 969 an der ETH Zürich 

In meiner kurzen Übersicht gehe ich auf erdbanmecha
nische und ausführungstechnische Probleme ein, wie sie sich 
bei mehrfachen Unterkellerungen verbunden mit Hochbauten 
ergeben. Naturgernäss werden diese verhältnismässig teuren 
Tiefbauten in Kernzonen vorkommen, wo schon die behörd
lichen Anforderungen wie Garagierung, Luftschutz, Lager
möglichkeit und Ausnützung des Bodens zu immer grösserer 
Beanspruchung auch der Kellergeschosse führt. Zudem zählen 
diese Geschosse nicht bei der Berücksichtigung der Aus
nützungsziffer. Der teure Baugrund kann also besser genutzt 
werden. 

In Zürich haben wir Untergründe von schlechtestem bis 
zu gutem Seeboden, von lockeren bis zu festen Kiessand
schichten und mehr oder weniger lehmigen Moräneschichten. 
Molasse-Fels ist nur an den Hängen des Käfer- und Zürich
berges und im Giesshübel anzutreffen. Fast überall kommen 
die Bauten in den Bereich des Grundwassers zu liegen. 

Im Gebiet zwischen den Moränenhügeln des Lindenhofes 
und der Enge ist die feste Grundmoräne erst in Tiefen von über 
1 7  bis 40 m anzutreffen. Über diesen lehmigen Kiessanden 
liegen Sihlablagerungen von feinem Sand und Silt, die mit 
abnehmender Tiefe (von etwa 10 bis 1 2 m  an) immer mehr Kies
bänke und grosse Steine aufweisen können. Die Grenze der 
Seeablagerungen mit den bautechnisch ungünstigen Seekreide
schichten, bis 10 m Tiefe landseits, verläuft südöstlich der 
Nationalbank, des Hotels Baur au Lac und der Rentenanstalt 

Die meisten Baugruben reichen, zum mindesten in den 
tieferen Zonen, in die siltigen, dichten Böden mit k-Werten von 
uo-s bis 5 . 10-7 m/s. Sie zeigen verhältnismässig günstige 
Setzungseigenschaften dank der hohen Vorbelastung, sind 
aber ausserordentlich grundbruchgefährlich, besonders bei 
Variationen der Durchlässigkeit bei Sand- und Kieslagen. 
Auftriebe aus gespannten Grundwasserspiegeln können zu 
Überraschungen führen. 

Voraussetzung der Projektierung und der Wahl des 
Systems der Baugrubensicherung ist eine genaue Kenntnis der 
Bodenverhältnisse. Auch komplizierte erdhaumechanische 
Überlegungen z.B. bei Wand- und Verankerungsberechnungen 
können aber zu schweren Trugschlüssen führen, wenn die 
Konstanten falsch angesetzt sind. Man muss sich bei diesen 
Berechnungen auch immer die Heterogenität des Untergrundes 
vor Augen halten, sowie die Überraschungen irrfolge der Grund
wasserverhältnisse. 

Die Betreuung der Sicherheit einer tiefen Baugrube 
gehört gewiss zu den interessantesten Aufgaben des Ingenieurs. 
Er: muss sich aber gerade hier klar sein, dass vieles seinem 
Ermessen anheimgestellt ist, weil gerade den gefährlichsten 
Problemen rechnerisch oft nur ungenügend Rechnung getragen 
werden kann. Erfahrung bei Ingenieur und Unternehmung 
spielen eine grosse Rolle, sie erleichtert und begünstigt Ent
scheidungen. 

Es ist selbstverständlich, dass man die Begriffe der stati
schen und hydraulischen Grundbruchsicherung beherrschen 
muss. Sie geben Grössenordnungen der Sicherungsanforde
rungen, aber schon bei der Berechnung der Wände und Spriess
drücke bzw. der Verankerungskräfte beginnen die Unsicher
heiten. Schon ein Studium der mannigfachen Literatur zeigt 
das. Meist wird mit einer trapezförmigen Verteilung der Erd
drücke nach Leemann oder Terzaghi anstelle der Dreieck
belastung gerechnet. Natürlich müssen die Bauzustände 
berücksichtigt werden. 

Was oft viel zu wenig in Rechnung gesetzt wird, ist das 
Verhalten des Bodens bei passivem Erddruck, der mit Recht 
herbeigezogen wird, aber der besonders bei unseren schlechte
ren Böden erst nach ganz erheblichem Zusammenpressen, also 
nach Deformation der Wand, zur rechten Wirkung kommt. 
Der bei den Umschliessungswandberechnungen zu Grunde 
gelegte Momentennullpunkt in der tieferen Verankerungs
zone wird vielfach zu hoch angenommen. Daraus ergeben sich 
zu günstige Schlüsse in der Berechnung der aufzunehmenden 
horizontalen Auflagerkräfte bei Spriessen und Verankerungen. 
Während die Spriessungen normalerweise noch eine genügende 
Sicherheit gegen solche Überraschungen aufweisen und hier im 
Notfall auch geholfen werden kann, ist bei Verankerungen, die 
vielfach aus Kostengründen eher knapp berechnet werden, eine 
Katastrophe viel eher möglich, da ein Nachgeben auch schon 
identisch ist mit einem Abfall der Tragfähigkeit. Die Veranke
rungen, die ich selbst heute auch meist anwende, verlangen also 
gerrauere Überlegungen über das mögliche Kräftespiel und die 
Verhältnisse im Boden. Ein Fehler von 5° im zul. Böschungs
winkel oder in der Verankerungslänge kann sich unter Um
ständen schlimm auswirken. Es ist auch klar, dass Mehrfach
verankerungen aufeinander abgestimmt sein müssen, sich also 
gegenseitig nicht belasten dürfen. 

Vielfach unterschätzt wird auch die Gefahr des Grund
bruches irrfolge eines gespannten Grundwasserspiegels. Gerade 
beim Vorliegen verhältnismässig dichter Schichten über 
tieferen Kieslagen, die im Aushub nicht erreicht werden, ist 
ausserordentliche Vorsicht geboten. Ein geeignetes, eine relativ 
dünne, dichte Sohle entlastendes Brunnensystem wird oft 
unumgänglich sein und helfen können. 

Bei Verdichtung von stark durchlässigen Kiesböden zur 
Herabminderung der Wasserhaltung auf ein erträgliches Mass 
ist auf einen genügenden Gewichtsüberschuss über den Auftrieb 
auf der Verdichtungszone zu achten. 

Nach diesen kurzen notwendigen Hinweisen über die 
statischen Verhältnisse der Sicherungen möchte ich mich zur 
Hauptsache mit der praktischen Seite der Probleme der tiefen 
Baugruben befassen. 

Die heutigen Gruben sehen ganz anders aus als solche vor 
10 und 15 Jahren. Damals waren noch mit Holzspriessen 
gesicherte Spundwände normal. Der vorhandene Spriessen
wald liess nur mühsamen und zeitraubenden Handaushub zu. 
So ist man mehr und mehr zur schlankeren Stahlspriessung 
übergegangen, die zwischen den Etagen einen Traxaushub 
erlaubt. Das zunehmende Angebot der Aussenverankerungen 
und deren Vervollkommnungen, verbunden mit den Erfah
rungen, die zwar auch die Grenzen der Anwendung solcher 
Verankerungen zeigten, haben weitgehend zu mehr oder weni
ger spriessfreien Gruben geführt. Auch hier muss neben dem 
vorhin Gesagten darauf hingewiesen werden, dass die Ver
ankerungslänge abgewogen werden muss. Gerade unsere 
lehmig-siltigen Böden stellen gewisse Probleme in bezug auf 
die Dauerhaftigkeit des Spannungszustandes, die nicht ausser 
acht gelassen werden dürfen. 

Vielfach kann durch geeignete Einbeziehung der Decken 
oder zum mindesten von Teilen derselben in das Abstützungs
system an Spriessen und Verankerungen gespart werden. Es 
sind genügend grosse Öffnungen für den Aushubvorgang aus
zusparen. Die Decken werden am besten auf provisorische 
Pfähle abgestellt, die entweder im späteren Stützensystem auf-
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gehen oder daneben liegen. Massgebend sind hier die Möglich
keiten für die Lösung von Anschlüssen der allfälligen Grund
wasserisolierungen. Mit dieser Methode sollte es auch möglich 
sein, nach oben und unten zu bauen, wobei natürlich allfällige 
Setzungsunterschiede und Lastumlagerungen zu berücksichti
gen sind (Bild 1). 

Diese Methode wird sich auch besonders eignen, wenn in 
ausserordentlich schlechtem seitlichem Boden, wie z.B. beim 
Bau der Schweiz. Rückversicherung und dem Geschäftshaus 
Alfred-Escher-Strasse, eine Verankerung nicht möglich ist, 
wenn also auf alle Fälle innen gespriesst werden muss. Die Bau
grubenumschliessung selbst richtet sich dimensionsmässig in 
Stärke und Länge nach den berechneten Erddruckwerten, dem 
Wasserdruck und den nötigen Sicherheiten gegen die Grund
bruchgefahren. 

Normalerweise wird die Verankerungstiefe ähnlich der 
Wasserspiegeldifferenz zwischen innen und aussen sein. 
Höherer Wasserspiegel aussen verlangt also eine geschlossene, 
tiefer als die Baugrube reichende Wand. Die seit Jahren ver
besserte Technik der Betonschlitzwand hat dieser, auch im 
Hinblick auf den geringeren Baulärm als bei der Stahlspund
wand, zum fast vollständigen Durchbruch verholfen. Ähnliche 
Wirkungen werden mit den geschlossenenPfahlwänden erreicht. 
Beide verlangen sorgfältige Ausführung, so dass auch bei den 
Fugen der Beton durchgehend ist. Andernfalls können beim 
oder kurz vor dem Freilegen bei höheren Wasserdrücken sehr 
unangenehme Materialdurchbrüche vorkommen, die neben 
den Abdichtungsarbeiten eine sofortige teure Injektion hinter 
der Wand, also erkleckliche Kosten neben allfälligen Fremd
schäden z.B. wegen Setzungen zur Folge haben. 

Selbstverständlich verlangen die Aushubarbeiten für die 
Schlitzwände beim Vorliegen von Blöcken und Findlingen im 
Boden grössere Meisselarbeiten, die zu gewissen Erschütterun
gen führen können. Auch können Blöcke, die nur teilweise in 
den Schlitz ragen, zu unliebsamen Nachrutschungen, Setzungen 
und Mehrverbrauch an Material führen. Ich möchte auf diese 
Nebenfolgen hinweisen, da bei diesem System, das mit recht 
gutem Erfolg unmittelbar bei Gebäuden auch an Stelle von 
Unterfangungen ausgeführt werden kann, diese nicht ganz 
ausser acht gelassen werden dürfen. 
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Liegt der Grundwasserspiegel unter der Baugrubensohle, 
sei es auf natürliche Art oder durch Senkbrunnen oder Well
pointsystem abgeteuft, so kann rühlwandmässig vorgegangen 
werden. Da es sich um grössere Tiefen handelt, wird man mit 
dem Rammen von Profileisen keinen grossen Erfolg mehr 
haben. Man erstellt Bohrpfähle in angemessenen Abständen 
oder bohrt Löcher vor und stellt Profileisen hinein, die man 
entweder im untersten Teil noch rammt oder dann einbetoniert. 
In stark bewohnten Gebieten wird dieses lärmmindernde aber 
teure System von der Baupolizei auch vorgeschrieben. Man 
kann so gesichert, rühlwandmässig, von oben nach unten mit 
Aushub und Wanderstellung etappenmässig vorgehen. 

Es ist selbstverständlich, dass diese Art der Baugruben
sicherung im Grundwasser, verbunden mit unvermeidlicher 
Spiegelabsenkung ausserhalb der Baugrubenumschliessung, in 
bebautem Gebiet und mit volumenempfindlichen Böden wegen 
den grossen Setzungsgefahren ausgeschlossen werden muss. 

Ein recht gutes Beispiel in grösstenteils feinem Sand- und 
Siltboden bildete die Baugrube des «Hotel International» in 
Oerlikon, wo Stahlprofile in 2,20 m Abstand als Rühlwand
träger dienen und zugleich die Verankerungen bis zu 4 Stock
werken aufzunehmen haben (Bild 3). Da der Boden mit oder 
ohne Wasser praktisch kaum volumenempfindlich ist, konnte 
man eine offene Wasserhaltung wagen. Der Wasserandrang 
betrug bei 4000 m2 Grundrissfläche und 1 1  bis 1 2 m Wasser
absenkung in 1 3  Brunnen rund 1 000 1/min. 

Vor etwas mehr als 1 0  Jahren ist auch die Baugrube der 
vierten Etappe des Warenhauses Jelmoli durch zwei Rühl
wandetagen mit zugehöriger zweistufiger WeHpointanlage 
dreikellerig ausgeführt worden, wobei der unterste Keller 
grundrissmässig etwas kleiner gehalten wurde. Die Rühl
wände wurden hier normal gespriesst. Der Wasserandrang war 
sehr gering dank des günstigen k-Wertes und trotz der Absenk
tiefe von rund 8 m (Bild 2). 

Bei der tiefen Baugrube ergeben sich normalerweise keine 
grossen Probleme der Bodenpressungen und Setzungen. Vor
belastung und Auftriebe wirken sich günstig aus. 

Bei mehreren Bankgebäuden habe ich die einzelnen 
Bauetappen, die 2 bis 3 Jahre hintereinander folgten, fugenlos 
in den Kellergeschossen angeschlossen. Bei all diesen Bauten 

BENTONITWAND 

Bild 1 .  Geschäftshaus a n  der Alfred-Escher-Strasse i n  Zürich 2 .  Schnitt 1 : 250 
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war die zusätzliche Bodenpressung nach Abzug der Vorbe
lastung und eines reduzierten Auftriebes äusserst klein und 
damit auch die allfälligen Setzmasse. Irgendwelche Risse
schäden daraus konnten nicht festgestellt werden. Selbst
verständlich sind diese tiefen, etappenweise eingebauten Keller
geschosse mit mehr als 1 0  m Wasserdruck durch eine fugen
lose, elastische Isolierung gegen Grundwasser abgesichert 
worden. Die Gefahr feiner Schwindrisse bestand natürlich. 
Bild 4 zeigt den Schnitt durch die Baugrube der Zürcher 
Kantonalbank mit zwei Etappen und verschiedenen Bau
grubensicherungen. 

Fünf- bis sechsstöckige Überbauungen werden bei vier
kellerigem Unterbau nur bei sehr schlechten untersten Boden
schichten noch gepfählt werden müssen. Als Beispiele seien 
erwähnt : 
Gepfählt : «Rentenanstalt» und «Vita» mit 1 bis 2 Kellern 
Nicht gepfählt : «Rückversicherung» (Neubau) und «Zürich 

Unfall» (Neubau) mit 4 Kellern. 
Einzig bei Hochhäusern kann auch bei wenig schlechteren 

Bodenverhältnissen eine Pfählung notwendig werden. Heikler 
wird der Fall, wenn der Auftrieb grösser ist als die Gebäudelast. 
Man wird sich dann mit Verankerungen nach unten, sei es 
ähnlich wie bei den Wänden oder durch ein geeignetes Rei
bungspfahlsystem, behelfen müssen. Selbstverständlich werden 
auch das Gewicht und die Reibungskräfte der Umschliessungs
wände in angemessener Weise herangezogen werden können. 
Man darf aber diese zusätzlichen Verankerungen bei Kosten
vergleichen und Voranschlägen nicht ausser acht lassen, da sie 
zu ganz bedeutenden Kosten führen können. Auch ist darauf 
zu achten, dass nicht ein Verankerungssystem gewählt wird, 
das sich mit der Zeit infolge Schlupf abbaut oder der Korro
sion unterworfen ist. 

Häufig werden besonders beim Hochhaustyp die Unter
geschosse eine bedeutend grössere Fläche einnehmen als der 
aufgehende Teil. Das führt zu hohen Bodenbelastungen unter 
dem Hochhaus und im Extremfall unter Umständen sogar zum 
Überschuss von Auftrieb daneben. Hier wird man durch 
Erfassung der Setzungsmasse des tieferen Baugrundes eine 
tragbare Lösung z.B. durch eine tragende Pfählung in einem 

Teil und einer Verankerung im anderen Teil suchen müssen, 
wobei das Setzungsverhalten des Untergrundes und das 
elastische Verhalten unterer Einbauten zu berechnen sind und 
für die ganze Fläche in Einklang gebracht werden müssen. 
Andernfalls werden sich, grassflächig gesehen, ausserordent
lich grosse Kräfte und Momente in Fundamentplatte und 
Mauern der Untergeschosse auswirken, die aufzunehmen sehr 
unwirtschaftlich ist. Die Ausführung von Trennfugen im 
Grundwasserbereich ist meines Erachtens nicht zu empfehlen. 

Dieses Problem musste z.B. beim Neubau der «Rück
versicherung» gelöst werden. Auch beim Hotel «International» 
in Oerlikon tritt es auf ( siehe Bild 3). Zum ersten Mal hatte ich 
damit beim Neubau des Hochhauses «Zur Palme»') zu tun 

1) Siehe «Schweiz. B auzeitung» 1 965, H. 50, S. 9 1 1 .  

Jelmol i , 4 .  Etappe 

k-- 1·10-'cm/sec re· · 2.1 t/m$ 
reiner Sand 6& - 13 t/m,_ 

Bild 2. Warenhaus Jelmoli in Zürich 1 ,  vierte: Etappe. Schnitt 1 :  600 Bild 3. Hotel «International» in Zürich-Oerlikon, Schnitt 1 : 450 
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Bild 4. Zürcher Kantonal
bank an der Bahnhofstrasse 
in Zürich. Schnitte I :600 

gehabt. Beim Hotelneubau «Zürich» am Neumühlequai 
schneidet die Baugrube in den Fels ein, so dass dort die gleichen 
Probleme einfacher lagen. Dafür war auf die Gefahr der glei
tenden Felsschichten zu achten. 

Die tiefe Baugrube ist immer ein massiver Eingriff, 
besonders im Bauzustand, der zu gewissen Gleichgewichts
störungen in der Umgebung führen kann, die sich in Setzungs
erscheinungen und Verschiebungen der weiteren Nachbar
schaft zeigen können, ohne dass z.B. wesentliche Deformatio
nen der Baugrubenumschliessung gemessen wurden, oder ohne 
dass der äussere Grundwasserspiegel abgesenkt wurde und 
sich diese Bewegungen daraus ableiten Iiessen. 

Nicht unterlassen möchte ich, noch auf zwei Probleme 
hinzuweisen, die erst neueren Datums sind. Das eine betrifft 
die Auswirkungen des Grundwasserschutzgesetzes und das 
andere die Übernahme der Bauten durch den Generalunter
nehmer. 

Das Grundwasserschutzgesetz kann sich wegen der 
Beeinträchtigung der Grundwasserströme sehr zuungunsten 
von tiefen Unterkellerungen auswirken. Eigentliche Grund
wasserträger sollen nicht abgeriegelt werden, ebenso sollte das 
Speichervolumen nicht vermindert werden. In gewissen Stadt
teilen wie z.B. dem Gebiet unterhalb dem Escher-Wyss-Piatz 
wird dadurch die Anlage von mehrkellerigen Unterbauten 
verwehrt. In anderen, wo noch 2 bis 3 Untergeschosse möglich 
sind, wie z.B. in den Kreisen 3 bis 5, wird man keine bleiben
den, tiefergehenden Abschlusswände ausführen können, wenn 
man die grösstmögliche Tiefe der Unterkellerung bis zum 
Grundwasser erreichen will. Das verbietet wiederum Beton
schlitzwände. Man muss auf Spundwände zurückkommen, die 
aber anderseits lärmmässig der Polizei oft nicht genehm sind, 
so dass diese Spundwände in im Bentonitverfahren geöffnete 
Schlitze gestellt werden müssen und höchstens noch in der 
Fusszone gerammt werden können. Sie sollen später natürlich 
wieder gezogen werden. 

Man muss sich also heute vor der Projektierung bei zwei 
Amtsstellen nach der Möglichkeit der Durchführung der 
Unterkellerung und der Ausführung selbst erkundigen. 

Die Übernahme eines Baues durch den Generalunter

nehmer verlangt bekanntlich die Erfassung der Kosten in einem 
möglichst gerrauen Vorausmass. Dieser Forderung ist wohl für 
gewisse Tiefbauarbeiten nicht nachzukommen. Man denke nur 
unter anderem an die Unsicherheiten der Wasserhaltung und 
die möglichen Meisselarbeiten und Zusatzkuhatmen bei den 
Schlitzwänden und den Verankerungen. Es wird am besten sein, 
alle diese Zusatzarbeiten, die nicht sicher erfasst werden kön
nen, aus der Pauschale herauszunehmen und gesondert auf
zuführen. Daraus ergibt sich für Bauherr und Generalunter
nehmer die sauberste und gerechteste Lösung und dem Ingenieur 
kann unter Umständen mancher Ärger und Vorwurf erspart 
werden, da die Abschätzung dieser Zuschlagsgrössen meist 
recht zufällig geschehen muss. Das gilt auch bei notwendigen 
Injektionen und Unterfangungen mit Sicherungen und Spries
sungen bei benachbarten Bauten. 

Die Übertragung an den Generalunternehmer kann auch 
bedingen, dass die Beschreibung des Bauvorganges, die 
normalerweise als integrierender Bestandteil der Ausschrei
bung der Tiefbauarbeiten gilt, besonders detailliert im Sinne 
eines Pflichtenheftes erfolgen muss. 

Ich hoffe, mit dieser Zusammenfassung von Problemen, 
wie ich sie in meiner Praxis als projektierender Ingenieur und 
Experte erlebt habe, einige Hinweise gegeben zu haben. Manche 
Probleme sind natürlich allbekannt, aber es war doch gegeben, 
im Zusammenhang auch diese zu erwähnen. 

Adresse des Verfassers: Robert Henauer, dipl. Bau-lng., 8038 Zü
rich, Thujastrasse 6. 



D i e  Anwend u ng d e r  Sch l itzwa n d ba uweise 

Von lng. Horst M a rker, in Firma Schafir & Mugglin AG, Zürich 

Vortrag, gehalten an der FG B H - Studientagung vom 21 ./22. November 1 969 in Zürich 

1. Einleitung 

Als kurzer historischer Rückblick 
sind in den Bildern 1 und 2 zwei Bau
grubenumschliessungen aus dem Jahr 
1 957 dargestellt. Bild 1 zeigt eine der 
ersten Anwendungen der Schlitzwand
bauweise, und zwar als Baugrubenum
schliessung des Kellers für den Staats
tresor der Irakischen Zentralbank Bau
grubensohle 8,20 m unter OK Strasse, 
Grundwasserhorizont 1,50 m unter OK 
Strasse. Es wurde hier auf jegliche Ab
spriessung während und nach dem 

zwingen. Da die Bauhöhen in Städten 
aber oft begrenzt sind, muss in die 
Tiefe gegangen werden. Hieraus erge
ben sich jetzt oft 5- bis 6-geschossige 
Unterkellerungen, die meistens ins 
Grundwasser zu liegen kommen. Ein 
Absenken des Grundwasserhorizontes 
ist aber wegen der Setzungsgefahr für 

Aushub verzichtet. In Bild 2 als Ver- � i "' i  gleich hierzu eine ebenfalls im Jahre 
1957 ausgeführte Baugrubenumschlies-
sung für den Schweizerischen Bank
verein in Zürich. Hier bestand die 
Baugrubenumfassung aus einer ge
rammten, eisernen Spundwand, die 
eine kräftige Ahspriessung erforderte. � � 
Baugrubensohle rund 13 m unter OK � �
Strasse, Grundwasserhorizont 3,4 m ., 
unter OK Strasse. 

Bentag - Wände -

2. Die wesentlichen Anwendungs

kriterien und Vorteile der Schlitzwand

hauweise <:>L ��Fo.�11.========4=4,=3o========� .... .11.69 
. an - ouoi 

General- GUJS 

die umliegenden Bauten selten mög
lich. 

Hier bietet sich die Schlitzwand als 
Baugrubenumschliessung mit den fol
genden Vorteilen an : Die Wand ist im 
wesentlichen wasserdicht (nicht trok
ken) ; die Sicherheit gegen Grundbruch 
ist gewährleistet; der fast direkte An-

PROFIL 

-7,60 ?� Seekreide 

:.!!/2Q :�, Mittelsand Grau 

Mittelsand 

Bänderton 

S CHNITT S 

Bentag - Wand 0=60 
386,00 Ein wesentlicher Grund, der zur ver

mehrten Anwendung dieser Baume
thode führte, ist der herrschende 
Mangel an B auland und die hohen 
Bodenpreise in den Grossstädten, die 
den Bauherrn zu einer maximalen 
Ausnützung seiner Grundstücksfläche 

Bild 3. IBM, Neubau Hauptsitz Schweiz, General-Guisan-Quai, Zürich 

Bild 1 .  Irakische Zentralbank in Bagdad, 1957 

Umfang der Baugrube 218 m. Wandtiefe zwischen 20 m und 22 m. Wanddicke 60 cm. Grund
wasserhorizont rund 1 , 5  m unter OK Strasse. Rückverankerung mittels Erdankern 

Bild 2. Schweizerischer Bankverein, Zürich 1957 
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Bild 4. Tiefgarage Jelmoli, Zürich 

Benlog -Wand · 
0�60 

380,00 

Auffüllung 

Sand m;� Ste inen 

�s�--= 
Sand lehmig 

Sand md Ste inen 

Moräne 

Fe insand 
wenig Ste ine 
hart gelagert 

schluss an bestehende Gebäudefluch
ten ist möglich; an Brandmauern kann 
z. B. bei nicht allzu grosser Tiefe der 
Schlitzwand bis zu 1 0  cm herangegan
gen werden, bei grossen Wandtiefen 
bis zu 20 cm. 

Die Schlitzwand kann und sollte im
mer als Bestandteil des Bauwerkes ge
plant, d. h. zur Übertragung der Ge
bäudelasten herangezogen werden. Ein 
weiterer Vorteil ist, dass jeder Ele
mentaushub eine gewisse Form einer 
Sondierung darstellt. Sind ferner z. B .  
bei hochliegendem Wasserhorizont in 
einer wirtschaftlichen Tiefe undurch
lässige Schichten vorhanden, so kann 
die Wand dort eingebunden und da
mit die Wasserhaltungskosten auf ein 
Minimum beschränkt werden. 

Für den nachfolgenden Baugruben
aushub sind immer mehrere Möglich
keiten der Wandsicherung gegeben : 

Umfang der Baugrube 140 m. Wandtiefe 30 m ab OK Strasse. Wanddicke 60 cm. Grund
wasserhorizont rund 6 m unter OK Strasse. Rückverankerung mittels 3 bis 4 Ankerlagen 

a) Eine normale Aussteifung in 
Holz, Eisen oder Betonbalken, wobei 
ohne Longarinen die Spriessabstände 
zwischen 3 und 5 m liegen können, so 
dass der Aushub mittels Raupenbagger 
bis auf die unterste Aushubsohle vor
genommen werden kann. Durch eine 
entsprechende Anordnung der Wand
armierung können die Spriesskränze 
in Abständen von 3 bis 4 m liegen. 

GRUNDRISS 

/ 

.;:::�:-.:�:=-
Bild 5.  U-Bahn Los 33, Köln 
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b) Will man die Spriesskräfte noch 
weiter konzentrieren, so dass Felder 
von 6 bis 7 m Länge und Breite ent
stehen, können von den Kellerdecken 
Randfelder in einer Breite von 2 bis 
4 m stockwerkweise vorbetoniert wer
den. Dadurch ist die Verteilung der 
Spriesskräfte auf eine grössere Wand
länge möglich, und die Spriesse selber 
werden noch kürzer. 

Wandlänge rund 300 m. Wandtiefe rund 15 bis 20 m. Wanddicke 60 cm. Rückverankerung 
mit 2 bis 4 Ankerlagen 

c) Ferner können anstatt Spriessun
gen ganze Kellerdecken während des 
Aushubes sofort geschaH und beto
niert werden, d. h. der Ausbau erfolgt 
von oben nach unten. PROFIL 

GRUNDRISS 

-4,30 

-550 
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SCHNITT 51 

SCHNITT 52 

d) Die Verankerung der Schlitz
wände mittels Erdankern. Hier liegt 
der Vorteil in der freien Baugrube und 
dem problemlosen Aushub. 

Ein weiteres Anwendungskriterium 
dieser Baumethode ist die Möglichkeit 
der überbauung von Grundstücken 
mit schlechten Bodenverhältnissen. 

Ist der vorhandene Untergrund zum 
Beispiel bis zu einer sehr grossen Tiefe 
wenig tragfähig, so kann das Bauwerk 
auch schwimmend erstellt werden, d. h. 
die Lasten des Bauwerks werden mit-

Bild 6. Tauchwand für das Tanklager 
Schwarzenbach. Wandlänge 620 m. Wand

Undurchlässig tiefe 4,5 bis 1 2  m. Wanddicke 40 cm (nicht ����� armiert). Grundwasserhorizont 2 m unter 
OK Bahnhofplatz 
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Bild 7. Geschäftshaus in St-Cloud, Paris 
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Wandlänge ohne Rippenzuschlag 140 m. Wandtiefe ab OK Terrain 22 m. d 
schliesslich Rippen. Rippenabstand 4 bis 4,6 m 
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Bild 9. Erste Phase, Aushub 
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Bild 8. SBB-Brücke in Mellingen 
Bentag-Kreuz als Fundation für Brücken
pfeiler. Tiefe 33 m ab OK Planum, wovon 
1 5 m Schacht. Dicke 60 cm. Abmessung 
4,6 X 4,6 m 

Bilder 9 bis 1 1 .  Längsschnitte durch die Betonschlitzwand, Bauphasen 
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Bild 1 0. Zweite Phase, Einbringen der Armierung 
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Bild 12. Erste Phase, Vorbohrung 
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Bild 13.  Zweite Phase, Aushub mit Vorbohrung 

Bilder 12 und 13:  Bauphasen beim Bauvorgang mit Vorbohren; Längsschnitte durch die Betonwand 

tels Wandreibung übertragen. Es kann 
hier mit höheren Reibungskoeffizien
ten gerechnet werden, da beim Beto
nieren der Schlitzwand erhebliche Sei
tendrücke auftreten und diese somit 
eine Vorbelastung des Erdstoffes be
deuten. 

Eckelement Schlusselement 

Ein neues, aber heute stark in den 
Vordergrund getretenes Anwendungs
kriterium der Schlitzwandbauweise ist 
die Lärm- und Erschütterungsfreiheit 
dieser Baumethode. Wenn früher in 
den Grossstädten Baugrubenumschlies
sungen mittels gerammten oder vib-

Zwischenelement Anschlusselement 

l 
Fugen - Detail 

bei stor kem Wasserdruck Normalausführung 

Dübel 
/K Wond 

Drahtnetz 

Bild 14. Elemente-Teilung, mit Einzelheiten 
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rierten Spundbohlen ausgeführt wur
den, ist dies heute wegen der Lärm
und Vibrationsbekämpfung nicht mehr 
möglich. 

Grundsätzlich muss auch noch ge
sagt werden, dass Schlitzwände in 
praktisch allen Bodenarten ausgeführt 

SCHNITT ANSICHT 

Normalarmierung 

Bild 1 5 .  Schlitzwandarmierung 
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Bild 1 6. Führungsmauern 
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werden können. Bei dichtgelagerten 
Schichten, Blöcken usw. können diese 
durchmeisselt, oder wenn es gar nicht 
anders geht, auch gesprengt werden. 

3. Anwendungsgebiete für die Schlitz

wandbanweise 

Die unter Punkt 2 gezeigten Kri
terien und Vorteile der Schlitzwand
banweise führten in den letzten Jah
ren vor allem in den Grossstädten zur 
verstärkten Anwendung dieser Bau
methode, und zwar beim Bau von Pri
vat- und Industriegebäuden, wie Ge
schäftshäuser, Banken, Warenhäuser, 
Tiefgaragen und auch beim V-Bahn
bau. Hierzu die Beispiele Bilder 1 
bis 5.  

Ein neueres wichtiges Anwendungs
gebiet der Schlitzwandbauweise im 
Zusammenhang mit dem Grundwasser
schutz sind die sog. Tauchwände als 
Umschliessungswände bei Tankanlagen 

für Erdölderivate (Benzine, Diesel
öle usw.). Hier wird die gesamte Tank
anlage mittels einer Schutzwand um
schlossen, die in den Grundwasser
strom hineintaucht Diese Wand sollte 
sogar ausserhalb des Umschlaggleises 
liegen, da bereits hier ölverluste auf
treten können. Auslaufendes öl z. B .  
schwimmt auf der umschlossenen Flä
che des Grundwasserspiegels und kann 
somit wieder abgepumpt werden, d. h. 

bestehendes 
Gebäude 

Typ 8 

12 65 20 

Erdstoff � 
,__-

die Bodenahdichtung des Auffang
beckens ist der eingeschlossene Wasser
spiegel, und das vorhandene unter
irdische Speichervolumen kann zum 
vorgeschriebenen Schutzraum hinzuge
rechnet werden. Hierin liegt die Wirt
schaftlichkeit der Tauchwände. Bild 6 
zeigt die Tauchwand für das Tank
lager Schwarzenbach. 

Ein weiteres Anwendungsgebiet sind 
Stützmauern, ausgebildet als Rippen

wände (Bild 7). Ist es z. B. nicht mög
lich, eine Umschliessungswand wäh
rend des Aushubes zu spriessen oder 
zu verankern, oder dürfen für den 
Endzustand keine horizontalen Kräfte 
aus Erd- und Wasserdruck auf das 
Bauwerk übertragen werden, so treten 
in der Wand grosse Einspannmomente 
auf. Genügt nun das Widerstands
moment der Wandscheibe nicht mehr 
oder müssten statt einer 60-cm-Wand 
zum Beispiel 1 00-cm- oder 1 20-cm
Wände gewählt werden, so können 
diese Stützmauern auch als 60-cm
Rippenwände ausgebildet werden. 
Diese werden dann so tief in den Bo
den verankert, dass sie als Konsol
arme in der Lage sind, die erforder
lichen Einspannmomente aufzuneh
men. 

Ein ebenfalls neueres Anwendungs
gebiet sind die sog. Flachpfähle aus 
Einzelwandelementen. Treten zum Bei-

Bild 17. Baustelle Tiefgarage Jelmoli in Zürich, Gesamtübersicht 

bestehendes 
Gebäude 

Typ C 
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Bild 1 9. Versetzen einer Armierung 

spiel bei der Fundierung von Brücken 
grosse Stützenlasten auf und liegt der 
tragfähige Untergrund in grosser Tiefe, 
so bieten sich hier Flachpfähle aus 
Einzelwandelementen an. Diese sind in 
den verschiedensten Grundrissformen 

Bild 1 8 .  Meisselarbeit mit Spezialgerät 
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möglich, wie z. B. Kreuz- (Bild 8) oder 
H-Querschnitt. Die Form kann so ge
wählt werden, dass die aus den ver
schiedensten Richtungen auftretenden 
Biegemomente aufgenommen werden 
können. 

4. Die Schlitzwandherstellung 

4 . 1 Ohne Vorbohrung 

Die Bilder 9, 10 und 1 1  zeigen den 
Bauvorgang bei der Schlitzwandher
stellung, d. h. den Aushub, das Ver
setzen der Armierung und das Beto
nieren des Elementes im Kontraktor
verfahren. Die Toleranz dieser Bau-
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weise liegt bei rund 1 % der Wand
tiefe ± 5 cm. 

4 .  2 Mit Vorbohrung 

Die Bilder 12 und 13 zeigen die 
Bauphasen bei diesem System. Das 
Vorbohren der Wandelemente ist bei 
Wandtiefen über 20 bis 25 m von Vor
teil. Es erhöht die Aushubleistung und 
bietet eine grössere Sicherheit bezüg
lich der Vertikalität der Wand. 

4 . 3 Elementeinteilung, A rmierungs

schema und Führungsmauern 

Im Bild 14 sind die Möglichkeiten 
der Elementeinteilung für eine 60-cm-

Schlitzwand bezogen auf eine beson
dere Greiferbreite gezeigt. Ferner sind 
aus dem Detail Formen der Fugen
sanierung, falls erforderlich, ersichtlich. 
Bild 15 zeigt das Schema einer Schlitz
wandarmierung mit den zusätzlichen 
Montageeisen. Bild 16 stellt drei ver
schiedene Typen von Führungsmauern 
bei einer 60-cm-Schlitzwand dar. 

4 .  4 Ausführung 

Hierüber geben die Bilder 17 bis 19 
einige Anhaltspunkte. 

Adresse des Verfassers: H. Marker, 8700 
Küsnacht ZH, Untere Heslibachstrasse 6. 



Vera nkeru ngen i m  Lockergestei n 
Von P. Lend i,  dipl. l ng. ETH,  Solexperts AG, Zürich 

Vortrag, gehalten an der Studientagung der SIA-Fachgruppe der Ingenieure für B rückenbau und Hochbau (FG B H ) vom 21 . und 
22. November 1 969 in Zürich 1 )  

1.  Einführung 

Unter einer Verankerung versteht der Baufachmann ein 
Verfahren, welches das Überführen von Zugkräften in den 
anstehenden Untergrund ermöglicht. 

Die Anwendung der heutigen Verankerungstechnik ist 
sowohl im felsigen Untergrund als auch in praktisch allen 
Lockergesteinsformationen möglich. Mit den neuzeitlichen 
Verankerungssystemen können Zugkräfte von einigen hundert 
Tonnen aufgenommen werden, indem der anstehende Unter
grund als mittragende Masse herangezogen wird. Im weiteren 
besteht auch die Möglichkeit, durch sogenannte Ankerpfähle 
Wechsellasten in Form von Zug- und Druckkräften in den Bau
grund zu übertragen. Je nachdem die Anker eine dauernde oder 
vorübergehende Tragfunktion zu erfüllen haben, unterscheidet 
man zwischen permanenten oder definitiven und temporären 
oder provisorischen Verankerungen. 

Nachstehend wird die mannigfaltige Anwendungsmöglich
keit von Verankerungen anhand einiger Ausführungsbeispiele 
kurz erläutert. Dabei werden vorerst die permanenten Ver
ankerungen behandelt. 

Für einen Erweiterungsbau der AG Brown, Boveri & Cie 
in Baden (Bild 1 )  musste das Gelände unterhalb des Wohl
fahrtshauses angeschnitten werden. Der Baugrubenaushub 
erfolgte im Schutze einer rückwärts verankerten Pfahlwand. 

1) Wegen Landesabwesenheit des Referenten hat sich Dir. 
J. Desca;udres, dipl. Ing. ETH, Zürich, in verdankenswerterweise zur 
Verfügung gestellt, das Manuskript dieses Vortrages zu verlesen. 
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Bild 2. A bstützung einer Trennwand in einem Hangar des 
Flughafens Kloten. 1 4  «Tubfix»-Anker 35 und 50 t 

Der Neubau kommt unmittelbar vor die Pfahlwand zu stehen 
und hat demzufolge keinen Erddruck aufzunehmen. 

Bild 2 zeigt die Abstützung einer Trennwand in einem 
Hangar des Flughafens Kloten. Je nach Windbelastung bei 
offenem Hangartor werden die in einem tonigen Untergrund 
stehenden Ankerpfähle auf Zug oder Druck beansprucht. 

Bild I .  Erweiterungsbau der AG Brown 
Boveri & Cie in Baden. Permanente Veranke
rung einer Pfahlwand 
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Bild 3. PTT-Betriebsgebäude in Zürich-Enge, Schnitt 1 : 750. 72 «Tub
fix»-Anker 25 und 85 t 
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Bild 4. Baustelle in Neuenhof, Sanierung eines Rutschhanges 

Beim PTT-Betriebsgebäude in Zürich-Enge (Bild 3) wählte 
man als Baugrubenumfassung eine Schlitzwand. Während des 
Bauzustandes wurde der Grundwasserspiegel abgesenkt. Mit 
fortschreitendem Aushub hatte man streifenförmige Teile der 
endgültigen Eisenbetondecken eingezogen, womit die Ban
grubenumfassung ausgesteift wurde. Die Ankerpfähle dienten 
während dieser Arbeitsphase als provisorische Deckenab
stützung und waren somit auf Druck beansprucht. Im heutigen 
Endzustand, das heisst bei unabgesenktemGrundwasserspiegel, 
arbeiten die Ankerpfähle auf Zug, weil das Eigengewicht des 
Gebäudes kleiner ist als der Auftrieb (ausführliche Darstellung 
siehe «Schweiz. Bauzeitung>> 1 968, S. 727 und 773). 

Bild 6. Baugrube für unterirdische Parkgarage Place Vendöme in 
Paris. Sicherung eines h istorisch bedeutungsvollen Bauwerkes mittels 
einer verankerten, partiellen Baugrubenwand 
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Bild 5.  Provisorische Verankerung einer Schlitzwand mit IRP-Ankern 
an der Rue de Clignancourt in Paris 

Die Sanierung eines Rutschhanges ist aus Bild 4 ersicht
lich. Das in Gleitgefahr befindliche Material hat man mit einer 
Pfahlwand aufgefangen und diese mittels Ankern von je 1 00 t 
Spannkraft mit dem standfesten Untergrund in Verbindung 
gebracht. Die Abbildung zeigt den Einbau eines Ankerkabels. 

Temporäre Verankerungen (Bilder 5 bis 7) werden als 
willkommeneBauhilfsmassnahmen zur Abstützung von Spund-, 
Rühl- und Schlitzwänden verwendet. Damit können die Bau
stellen weitgehend von Abspriessungen und Aussteifungen 
freigehalten werden. Dies ermöglicht den unbehinderten Ein
satz leistungsfähiger Grossgeräte, was sich naturgernäss auf 
die Baukosten ausgesprochen günstig auswirkt. Zudem können 
mit rückwärtigen Verankerungen auch recht erhebliche Ban
zeitverkürzungen erzielt werden, aus denen sich weitere wirt
schaftliche Vorteile ergeben. 

Als weiterer Vorteil derartiger Verankerungen ist anzu
führen, dass man Zugkräfte auch in Zonen überführen kann, 
die unter einer Überbauung liegen und somit von der Gelände
oberfläche her gar nicht mehr zugänglich sind. Es ergibt sich 
dabei oft eine intensivere Baugrundausnützung, was besonders 
in städtischen Gebieten von grosser Wichtigkeit sein kann. 
Wenn es überdies möglich ist, mit einer Verankerung einer 
Baugrubenumschliessung das zukünftige Bauwerk vor äus
seren zusätzlichen Beanspruchungen (z. B. Erddruck) zu schüt
zen, wie wir dies anhand des Ausführungsbeispieles BBC 
Baden gezeigt haben, lassen sich gesamthaft gesehen erheb
liche Einsparungen und Vorteile erzielen. 

Nicht zuletzt sei auch noch darauf hingewiesen, dass die 
heutigen Verankerungsverfahren ohne Lärmbelästigungen und 

Bi ld 7. Teilweise permanent verankerte Baugrubenwand in St. Gallen. 
Im unteren Teil reichen die Anker bis in den anstehenden Felsen 



ohne schädliche Erschütterungen an benachbarten Gebäuden 
eingesetzt werden können. Ebenso werden Störungen an 
Leitungssträngen für Gas, Wasser, Abwasser und Elektrizität 
usw. vermieden, sofern man sich vor Arbeitsbeginn über deren 
Lage gerrau informiert. 

Zusammenfassend kannman somit sagen, dass die heutigen 
Verankerungsverfahren wesentliche bautechnische, wirtschaft
liche und baubetriebliche Vorteile bieten, während gleichzeitig 
auch auf die Belange des menschlichen Zusammenlebens 
gebührend Rücksicht genommen werden kann. 

2. Ankertypen 

Ein Lockergesteinsanker besteht, allgemein gesehen, aus 
einem Zugglied und dem eigentlichen Verankerungskörper. Als 
Zugglieder verwendet man Stahldrähte, Stahlrohre oder Stahl
stäbe (Bild 8) [ 1 ]  [2]. Je nach Beschaffenheit des Zuggliedes 
lassen sich die verschiedenen Ankersysteme in drei Gruppen 
unterteilen : 

Drahtanker, z. B. System VSL, BBR V, IRP usw. Die 
Drahtbündel oder Litzen bestehen aus einem hochfestenSpann
stahl mit einer Bruchfestigkeit bis zu 1 80 kg/mm2• Das Trag
vermögen beträgt normalerweise 30 bis 250 t. Dabei sind 
Ankerlängen bis über 50 m möglich. 

Rohr-Anker, z. B. Mono-Anker, Tubfix-Anker, MV-Pfahl 
usw. Mit derartigen Ankern können sowohl Zug- als auch 
Druckkräfte normalerweise von 20 bis 1 50 t in den Untergrund 
übertragen werden. Man spricht deshalb oft von Ankerpfählen. 
Die gebräuchlichen Längen gehen bis 35 m. 

Stabanker, z. B. Bauer, Duplex, BBRV-Swissboring, 
Dywidag usw. Das Zugglied besteht aus einem Einzelstab oder 
einem Stabbündel aus hochfestem Spannstahl, z. B. St 1 40/160. 
Das Tragvermögen beträgt normalerweise 12 bis 60 t, bei ge
bräuchlichen Längen bis zu 25 m. 

3 .  Ausführung der Anker 

Für das Versetzen eines Ankers muss vorerst eine Bohrung 
niedergebracht werden. Je nach örtlichen Gegebenheiten und 
Untergrundverhältnissen arbeitet man nach dem Schlag- oder 
Rotationsbohrverfahren. Bild 9 zeigt ein Schlagbohrgerät, das 
für Arbeiten im städtischen Gebiet mit einer Schalldämpfungs
einrichtung versehen wird. Auf Bild 1 0  ist eine Rotationsbohr
maschine ersichtlich, die noch lärmfreier arbeitet. Beide Geräte 
ermöglichen das Abteufen von Bohrungen mit beliebigem 
NeigungswinkeL 

Bild 9. Schlagbohrgerät ROC 600 mit Schalldämpfungseinrichtung 

Drahtanker Rohranker Stabanker 
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B ild 8. Verschiedene Ankertypen 

Hat man mit der Bohrung die vorgesehene Tiefe erreicht, 
wird das Zugglied eingebaut, und anschliessend erfolgt die 
Injektion der Verankerungsstrecke. 

Beim einfachen Drahtanker (Bild 1 1) gelangt das In
jektionsgut durch ein besonderes Rohr in den durch eine 
Manschette begrenzten Bohrlochabschnitt Bei diesem Ver
fahren ist nur eine einmalige Injektion möglich. Aus diesem 
Grunde wird nötigenfalls vor dem Einbau des Zuggliedes eine 
Konsolidierungsinjektion durchgeführt. 

Beim Tubfix-Anker (Bild 1 2) wird in einer ersten Injek
tionsphase der Hohlraum zwischen der Bohrlochwandung 
und dem Ankerrohr ausgefüllt. In einer zweiten Arbeitsphase 
erfolgt sodann die Injektion der eigentlichen Verankerungs
strecke. Hierzu wird ein besonderes Gestänge in das Ankerrohr 
eingefahren, das am vorderen Ende mit einem Packer versehen 
ist. Das Injektionsgut kann dabei durch die am Ankerrohr 
im Bereich der Verankerungsstrecke angebrachten Öffnungen 
austreten. Oft wird auch mit einem Doppelpacker gearbeitet. 

Bild 1 0. Rotationsbohrmaschine Hausherr H B M  1 2  
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Bild 1 1 .  Korrosionsgeschützter Lockergestei nsanker Typ BBRV 
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Durch den Injektionsdruck wird die Ummantelung der Primär
injektion gesprengt, und das Injektionsgut findet Zugang zum 
anstehenden Untergrund. Dieses Injektionsverfahren kann im 
Bedarfsfalle in verschiedenen zeitlichen Abständen mehrmals 
hintereinander wiederholt werden. 

Aus der Schemaskizze Bild 1 3  ist zu erkennen, dass beim 
IRP-Drahtanker die Verankerungsstrecke mit Hilfe eines mit 
Injektionsgut aufblähbaren Packers abgegrenzt wird. Das In
jektionsrohr ist mit Klappventilen ausgerüstet. Nach Auf
blähen des Packers wird die Verankerungsstrecke in kurzen Ab
schnitten und mit zunehmendem Druck mehrmals injiziert. 

Für die Herstellung des Verankerungskörpers verwendet 
man bei allen Ankersystemen ein Injektionsgut, das den vor
liegenden Untergrundverhältnissen angepasst wird. Meistens 
arbeitet man mit einer Zement-Wasser-Suspension mit mög
lichst niedrigem Wasser-Zement-Faktor. Die Beigabe von 
Quellmittel verhindert Schwinderscheinungen und erzeugt 
durch Volumenvergrösserung eine zusätzliche Verspannung 
im Untergrund. 

In relativ undurchlässigen Böden bewirkt die Injektion 
unter hohem Druck manchmal ein Aufsprengen des Unter
grundes. Somit entsteht in der Umgebung der Ankerbohrung 
ein System von Injektionsgutlinsen, was eine Konsolidation 
und Verfestigung des Untergrundes zur Folge hat. Dadurch 
wird auch in undurchlässigen Böden das in der Umgebung der 

Aufblähbarer Packer 

Injektionsrohr mit 

Klappenventilen 

Bild 1 3 . Schema eines IRP-Drahtankers 
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Bild 12 .  Schema eines Rohrankers System Tubfix 
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Ankerbohrung anstehende Untergrundmaterial bis zu einem 
gewissen Bereich in den Verankerungskörper einbezogen. 

4. Wirkungsweise eines Ankers 

Bild 1 4  zeigt eine schematische Darstellung eines Locker
gesteinsankers. Die in den Baugrund einzuleitende Zugkraft 
wird am luftseitigen Ankerende direkt dem Zugglied über
tragen. Zwischen Geländeoberkante und Verankerungskörper, 
das heisst im Bereich der freien Ankerlänge lt, wird das Zug
glied mit einem plastischen Anstrich versehen oder ist von 
einem Hüllrohr umgeben. Das Zugglied bleibt demzufolge über 
die gesamte freie Länge frei dehnbar und ist hinsichtlich des 
Kraftabbaues statisch unwirksam. Dies hat zur Folge, dass 
die dem Zugglied aufgebrachte Zugkraft erst im Bereich des 
Verankerungskörpers durch Haftspaarrungen abgebaut wird. 
Oft erfolgt die Krafteinleitung in den Verankerungskörper auch 
mittels eines festen Ankerkopfes. Durch die geschilderte Kraft-

Normalspannungen auf 
Ueberstandsfläche 

Scherspannungen am 
Verankerungskörper 

Haftspannungen 

Fester Ankerkopf 

O.K. Terrain 

Zugglied mit 
Hüllrohr 

Bohrung 

Bild 1 4. Schematische Darstellung eines Lockergesteinsankers 



umlagerung erhält der Verankerungskörper eine axialsym
metrische Belastung. Dadurch werden an der Begrenzungs
fläche zwischen Verankerungskörper und dem anstehenden 
Untergrund Scherspannungen aktiviert, womit in einer zweiten 
Kraftumlagerung die dem Anker überbundene äussere Zug
kraft in den Untergrund eingeleitet wird. 

Vollständigkeitshalber sei noch erwähnt, dass der Anker
abschnitt, welcher den Verankerungskörper umfasst und der 
demzufolge statisch wirksam ist, als Verankerungsstrecke lv 
bezeichnet wird. 

Der Durchmesser des Verankerungskörpers ist normaler
weise grösser als derjenige im Bereich der freien Ankerlänge, 
weil letztere lediglich drucklos mit Injektionsgut ausgegossen 
wird oder von einem Hüllrohr umgeben ist. Dies hat zur Folge, 
dass am oberen Ende der Verankerungsstrecke eine Über
standsfläche entsteht, die beim Belasten des Ankers im Unter
grund nach aufwärts gerichtete Normalspannungen auslöst. 
Aus Bild 1 4  ist leicht zu erkennen, dass durch diese Span
nungen bereits am oberen Ende des Verankerungskörpers ein 
Teil der aufgebrachten Zugkraft direkt in den Untergrund 
übertragen wird. Man nennt diese Art von Kraftübertragung 
Kopfwiderstand. 

Bekanntlich vermindert sich der Scherwiderstand einer 
Bodenprobe nach Zurücklegung eines gewissen Scherweges. 
Bei verschiedenen Ankersystemen werden beim Aufbringen 
einer Belastung besonders am oberen Ende der Verankerungs
strecke Verschiebungen ausgelöst, durch die eine Abminderung 
der Scherfestigkeit verursacht wird. Weil jedoch beim Be
lasten solcher Anker zuerst der Kopfwiderstand ausgelöst wird, 
hat dies zur Folge, dass im Untergrund in der Umgebung 
des Verankerungskörpers infolge rückwärtiger Kraftaus
breitung gernäss Bild 1 8  der Korn-zu-Korn-Druck erhöht wird. 
Dies hat naturgernäss auch eine Erhöhung der Scherfestigkeit 
zur Folge. Die durch die vorgängig erwähnten Verschiebun
gen vermutete Abminderung der Scherbruchspannungen wird 
dadurch wieder weitgehend kompensiert. 

5. Bemessung der Verankerungsstrecke 

Die Erfahrung hat gezeigt, dass die verpresste Injektions
gutmenge sowie der Injektionsdruck für die spätere Trag
fähigkeit eines Ankers von ausschlaggebender Bedeutung ist. 
Es wäre daher verlockend, eine Tragfähigkeitsberechnung mit 
diesen zwei Grössen zu verknüpfen. Für eine derartige Be
rechnung stehen leider heute noch zu wenig Erfahrungswerte 
zur Verfügung. Man muss sich deshalb lediglich mit der 
Tatsache begnügen, dass durch die Injektion der Untergrund 
in der Umgebung der Verankerungsstrecke verfestigt wird. Es 
wurde immer wieder festgestellt (auch in relativ undurch
lässigen Böden), dass bei einer Belastung des Verankerungs
körpers ein Scherbruch nicht an der ehemaligen Bohrloch-

Bild 16.  Reichweite der Injektion. r = Halbmesser der 
Ankerbohrung. Rn = mittlerer Einflussbereich der Injek
tion 

Bild 1 5 .  Ausgegrabener Verankerungskörper 

wandung, sondern in einem gewissen Abstand von derselben 
auftritt. 

Die mittlere Reichweite der Injektion, welche die erdbau
mechanischen Kennziffern des Untergrundes in der Umgebung 
der Verankerungsstrecke wesentlich beeinflusst, wird gernäss 
Bild 1 6  mit Rn bezeichnet. Diese Grösse ist vorwiegend von den 
vorhandenen Durchlässigkeitsverhältnissen abhängig. Ist r der 
Halbmesser der Ankerbohrung, so beträgt Rn für praktisch 
undurchlässige Böden 1 ,5 bis 2,0 · r, während in einem sandig
kiesigen Baugrund diese Grösse bis auf 4 · r anwachsen kann. 

Weil ein Scherbruch an der Übergangszone zwischen in
jektionstechnisch behandeltem und unbehandeltem Unter
grund zu erwarten ist, wird in der Bruchlastberechnung eines 
Ankers die mittlere Reichweite Rn dem Halbmesser des Ver
ankerungskörpers gleichgesetzt. 

Für eine theoretisch exakte Tragfähigkeitsberechnung 
müssten die Spannungen und Verformungen im Untergrund 
ausgehend von den Deformationen am belasteten Veranke
rungskörper ermittelt und mit einer Bruchhypothese verknüpft 
werden. Ein derartiges Berechnungsverfahren würde zu äusserst 
verwickelten mathematischen Ausdrücken führen. Da in den 
meisten Fällen nur grobe Schätzungen hinsichtlich der erd
haumechanischen Kennziffern zu Verfügung stehen, würde 
sich eine solche Berechnung jedoch kaum lohnen. Wir wollen 
uns deshalb lediglich auf ein Berechnungsverfahren beschrän
ken, das eine grobe Abschätzung des Tragvermögens bzw. der 
Bruchlast ermöglicht. 

Aus Laboratoriumsversuchen ist bekannt, dass bei verti
kalen Ankern im Bruchzustand Gleitflächen entstehen, welche 
im Untergrund vom unteren Ankerende ausgehend nach auf
wärts verlaufen. Die Bruchbedingung für die Scherbeanspru-

BRUCHLASTANTEIL AUS SCHERBRUCHSPANNUNGEN �------�------� 
z = F ( G: ·  tg� + c - cos'p l 't M m 1+2 - tg p  

FM = 2 · R0 Jt · lv 
G'm = Druckspannung inlolge Erdüberdeckun, 
Tm = Scherbruchspannung 

Verankerungskörper 

J' = innerer Reibungswinkel 
C = Kohäsion 

BRUCHLASTANTEIL AUS KOPFWIDERSTAND 

I zk = R�·rt( p0 · Tr +  c Tc ) I 2 
p0 = Seitlicher Ruhedruck am oberen Ende des Verankerungskörpers 
T0; T  c = Tragfähigkeitsbeiwerte 

!Totale Ankerbruchlast Ztol = Z-r +  z k  I 3 

Bild 1 7. Rechnerische Abschätzung der Bruchlast eines vertikalen 
Ankers 
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Bild 1 8. Schematische Darstellung der Gleitflächenbildung infolge 
Kopfwiderstand im Bereich des oberen Endes des Verankerungskörpers 
sowie an den Überstandsflächen i nnerhalb der Vera_nkerungsstrecke 

chung ist somit durch das Konzept der Coulombsehen Formel 
r = a · tg e + c postuliert. Aus den Eigenspannungen im 
Untergrund im Bereich der Verankerungsstrecke kann anhand 
des Mohrsehen Spannungskreises die Scherbruchspannung in 
Abhängigkeit der Gleitflächenneigung ermittelt werden. In den 
meisten Fällen werden mit genügender Genauigkeit vertikale, 
das heisst zur Ankerachse parallel verlaufende Gleitflächen 
angenommen. Mit den Bezeichnungen des Bildes 1 7  lässt sich 
der Bruchlastanteil aus den an der Mantelfläche des wirksamen 
Verankerungskörpers angreifenden Scherbruchspannungen 
wie folgt berechnen :  

( 1 )  Z, = FM (am · ___ tg_l2_ - + c · cos2 e) 
1 + 2 . tg2 1}  

Die mittlere Druckspannung infolge Erdüberdeckung er
gibt sich aus 

a m = (tt + � ) · y (y je nach Grundwasserstand) 

Die an der bereits erwähnten Überstandsfläche des 
Verankerungskörpers auftretenden Normalspannungen haben 
eine Erhöhung des Tragvermögens zur Folge, und wir sprechen 
hier vom vorgängig erläuterten Kopfwiderstand. 

Aus Bild 1 8  ist ersichtlich, dass auch an der Mantelfläche 
des Verankerungskörpers eine Vielzahl kleiner Überstands
flächen auftreten kann, welche die Kopfwiderstandswirkung 
noch vergrössert. Der Berechnung des Kopfwiderstandes wird 
deshalb statt der Überstandsfläche die gesamte Querschnitts
fläche des Verankerungskörpers zugrunde gelegt. Damit kann 
in grober Annäherung angenommen werden, dass die partielle 
Kopfwiderstandswirkung in die Tragkraftberechnung einge
schlossen ist. Der Bruchlastanteil aus dem Kopfwiderstand 
lässt sich somit wie folgt anschreiben : 

Po = seitlicher Ruhedruck am oberen Ende des Verankerungs
körpers = y · lt  ( 1  - sin e) 
Ty ; Tc = Tragfähigkeitsbeiwerte aus Bild 1 9  
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Winkel der inneren Reibung ( p' ) 
Bild 1 9 .  Tragfähigkeitsbeiwerte für die Berechnung 
des Kopfwiderstandes in Funktion von I} 

Die totale Bruchlast eines vertikalen Ankers beträgt somit : 

(3) Ztot = Zr + ZK 
Für eine gegebene Gebrauchslast und eine zum voraus 

festgelegte freie Ankerlänge ft kann man die erforderliche 
Verankerungsstrecke lv anhand des Ausdruckes (3) ermitteln. 
Dabei ist noch zu erwähnen, dass für eine provisorische Ver
ankerung mit einer Sicherheit von 1 ,3 bis 1 , 5  gerechnet wird, 
während für permanente Anker eine Sicherheit von 1 ,5 bis 
1 ,8 zu empfehlen ist. 

Bei schiefer Ankerlage ist die rechnerische Tragkrafter
mittlung etwas komplizierter [3], und es ist nicht möglich, sie 
im Rahmen dieses Vortrages zu behandeln. 

6. Festlegung der freien Ankerlänge 

Mit der Wahl der freien Ankerlänge, bzw. der statisch un
wirksamen Ankerlänge, kann zum voraus bestimmt werden 
in welcher Tiefe die zu verankernde Zugkraft in den Unter� 
grund eingeleitet werden soll. Damit besteht unter anderem die 
Möglichkeit, die Verankerungsstrecke in eine besonders trag
fähige Schicht zu verlegen. 

Das Tragvermögen einer grösserenAnzahl relativnahe bei
einander liegender Anker (z. B. für eine Auftriebssicherung) 
ergibt sich aus der Bedingung, dass ein gesamthaftes Auf
brechen des Untergrundes verunmöglicht wird. Das dabei er
forderliche Erfassen eines möglichst grossen Untergrundbe
reiches erfolgt vorwiegend mit der Wahl einer grossen freien 
Ankerlänge. In einem weiteren Berechnungsgang wird sodann 
die Bruchlast des Gesamtsystems mit derjenigen aus den Einzel
ankern verglichen. 

In manchen Fällen kann die Sicherheit des Gesamtsystems 
nicht nur durch die Vergrösserung der Ankerlängen, sondern 
auch durch eine gut durchdachte Variation der Ankernei
gungen erhöht werden. 

Bei Baugrubenabschlüssen und Hangsicherungen er
geben sich die erforderlichen Ankerkräfte aus einer Erddruck
berechnung. Die Ankerlänge muss durch eine Stabilitäts
untersuchung ermittelt werden. Dabei sind zwei Bruchzustände 



Gleitfläche 

tiefe Gleitfuge 

Bild 20. Geländebruch und (unten) Bruch in der 
tiefen Gleitfuge 

zu unterscheiden (Bild 20) : a) Nachgeben des Stützwandfusses, 
b) Nachgeben der Anker und Kippen der Wand. 

Fall a) ist vorwiegend nur dann massgebend, wenn grosse 
Lasten vorhanden sind (Gebäude oder steil ansteigendes 
Gelände). Die Stabilität wird durch eine Geländebruchunter
suchung (z. B. mit Gleitkreisen oder logarithmischen Spiralen) 
nachgewiesen. Meistens werden hiezu die Berechnungsver
fahren von Fellenius, Bishop oder Janbu angewendet. 

Im Fall b) geht man davon aus, dass die Scherfestigkeit des 
Untergrundes, ausgehend vom Ankerfusspunkt, überschritten 
wird. Es bildet sich dadurch ein progressiver Bruch, der sich 
gegen die Wand ausbreitet, womit der Anker nachgibt, und 
es zum Kippen der Wand kommt. Die Gleitfläche zwischen 
Ankerfusspunkt und Drehpunkt der Wand wird als tiefe Gleit
fuge bezeichnet. Als besonders leistungsfähige Berechnungs
methode sei hierzu auf die Empfehlungen des Arbeitsaus
schusses «Ufereinfassungen» der Hafenbautechnischen Gesell
schaft und der Deutschen Gesellschaft für Erd- und Grundbau 
verwiesen [4]. 

Wie Bild 2 1  zeigt, lässt sich das Verfahren auch auf mehr
fach verankerte Baugrubenabschlüsse anwenden [5], [6] . Die 
Sicherheit der oberen Ankerlage erhält man aus dem approxi
mierten Gleitflächenverlauf durch die Punkte b, c und d, bzw. 
aus der Gleichgewichtsbetrachtung für den dunkel angelegten 
Bodenkörper a b c e (Bild 2 1  oben). Bei diesem Erdkörper wird 
der untere Anker zweimal geschnitten, und demzufolge geht die 
Kraft A2 in das Kräftepolygon nicht ein. Die Sicherheit in 
bezug auf die Gleitfläche b c ergibt sich als Quotient aus der 
grösstmöglichen und der vorhandenen Ankerkraft zu 

Ah ( bc) mögt 'lbc = ____ _:____ :::0: 1 ,5 
Alh  vorh -

Bei diesem gedachten Bruchzustand wird angenommen, 
dass von der Krafteintragungsstrecke des unteren Ankers keine 
tiefe Gleitfuge (b f) ausgeht. 

Für den Nachweis der Standsicherheit bezüglich einer all
fälligen Gleitfläche b f erhält man aus dem Kräftegleichgewicht 
des dunkel angelegten Körpers a b f h (Bild 2 1  unten) die auf
nehmbare Ankerkraft A" l bfl möglich. Weil in dieser Unter
suchung die beiden Anker nur einmal geschnitten werden, ist 
die Summe der Ankerkräfte (A1 + A2) als äussere Kraft auf
zufassen und der Sicherheitsquotient ergibt sich somit als 

1)bf = 
A" l bfl mögt ----------c- :::0: 1 , 5 

(Alh  + A2h vorh) -

Verankerte 

Baugrubenwand 

6 

Bild 2 1 .  
Ea 

6 

I llert. � 1,51 
Ermittlung der Standsicherheit bei zwei Ankerlagen. 
aktiver Erddruck (ohne Wasserüberdruck) auf die Bau
grubenwand von Oberkante bis zum Ansatzpunkt b der 
tiefen Gleitfuge 
aktiver Erddruck auf die Begrenzungsfläche c e bzw. f h 
Erdkörpergewicht 
Bodenreaktion, die mit der Normalen zur jeweiligen Gleit
fuge den Winkel (! einschliesst 
Ankerkräfte aus statischer Berechnung der mehrfach 
verankerten Baugrubenwand [7] (A rh vorh . ;  A2h vorh. : 
Horizontalkomponenten der Ankerkräfte A1 und A2) 

Ah möglich Horizontalkomponente der möglichen Ankerkraft aus 

(! 
ö 

Kräftepolygon 
Winkel der inneren Reibung 
Wandreibungswinkel 
Neigungswinkel der tiefen Gleitfuge 
Ausgangspunkt der tiefen Gleitfuge entsprechend den Auf
lagerbedingungen der Baugrubenwand im Boden (Quer
kraftnullpunkt) 

Bei der Wahl der freien Ankerlängen ist auch den 
nachträglichen Deformationen, die vorwiegend am luftseitigen 
Ankerwiderlager auftreten, gebührende Beachtung zu schen
ken. 

In der heutigen Bautechnik werden die meisten Anker 
vorgespannt. Die Vorspannung hat bekanntlich den Vorteil, 
dass die Längenänderung der Zugglieder beim Auftreten der 
Gebrauchslast vorweggenommen ist. Die aufgebrachte Vor
spannkraft wird durch das luftseitige Ankerwiderlager in den 
Untergrund zurückgeführt. Durch eine derartige Belastung 
kann das Ankerwiderlager je nach Untergrundbeschaffenheit 
grössere oder kleinere Setzungsbewegungen mitmachen, die 
erst im Laufe der Zeit allmählich abklingen. Infolgedessen 
kann sich die elastische Dehnung am vorgespannten Zugglied 
teilweise wieder abbauen. Dies hat eine Verminderung der 
Vorspannkraft zur Folge. Hierzu sei auf folgendes Zahlen
beispiel verwiesen. 

Für einen Anker mit 1 05 t Gebrauchslast und einer freien 
Ankerlänge von 20 bzw. 1 0  bzw. 5 m beträgt die elastische 
Dehnung des Zuggliedes 1 16 bzw. 58 bzw. 29 mm. Eine 
Widerlagereinsenkung von 5 mm verursacht entsprechend den 
vorgängig erwähnten freien Ankerlängen einen Vorspannkraft
abfan von 4,25 bzw. 8,5 bzw. 1 7,0 %. Daraus geht hervor, dass 
mit einer den jeweils vorliegenden Verhältnissen angepassten 
freien Ankerlänge der Vorspannkraftverlust weitgehend be
hoben wird. Ein Verlust der Vorspannkraft kann unter Um
ständen auch unbemerkt infolge einer Verschiebung des 
Verankerungskörpers entstehen. Um den vorgängig geschil
derten Vorspannverlusten zu begegnen, werden die Anker oft 
um 5 bis 1 0 %  über die Gebrauchslast vorgespannt. Es ist auch 

41 



zu empfehlen, die Vorspannkraft der Anker nach einer gewissen 
Zeit mindestens einmal zu kontrollieren und nötigenfalls zu 
berichtigen. Dies lässt sich in den meisten Fällen mit wenig 
Aufwand durchführen. 

7. Probeanker 

Für permanente Verankerungen, die mit bedeutungsvollen 
Bauvorhaben in Verbindung stehen, werden oft Probeanker 
erstellt .  Derartige Anker werden verschiedenen Belastungs
stufen bis zum Bruch unterworfen, wobei die Verschiebung 
des freien Ankerkopfes gemessen wird. Die Versuchsergeb
nisse werden in Form eines Kraft-Dehnungs-Diagrammes auf
gezeichnet. Dabei ist es nicht nur interessant, die Bruchlast zu 
ermitteln, sondern auch das Verhalten bei langfristigen Be
lastungen überprüfen zu können. 

Bild 22 zeigt die Ergebnisse eines derartigen Dauer
versuches. Es handelt sich um einen vertikalen Probeanker mit 
einer gesamten Länge von 28,0 m. Die Verankerungsstrecke 
liegt in einer glazialen Seeablagerung, bestehend aus einem 
lehmigen, sandigen Ton, und ist 8,0 m lang. 

Ein Dauerversuch mit einer konstant gehaltenen Belastung 
von 80 t ergab während 41 Tagen eine Gesamtbewegung von 
0,67 mm. Diese Bewegung war jedoch schon bei 20 Tagen 
erreicht. Ein weiterer Dauerversuch mit Z = 1 20 t während 
7 1  Tagen zeigte eine Gesamtbewegung von 1 ,09 mm. Auch 
unter dieser grösseren Versuchslast konnte ein deutliches 
Abklingen der Gesamtbewegung im Laufe der Zeit festgestellt 
werden. Aus dem Kraft-Dehnungs-Diagramm ist weiter zu 
erkennen, dass die Belastungs- und Entlastungskurven zwischen 
den theoretischen Dehnungslinien des Zuggliedstahles für die 
freie und totale Ankerlänge liegen. Der Anker zeigte nach 
einer Belastung von 1 80 t beim Ablassen der Spannkraft 
praktisch keine bleibende Deformation, die auf eine Ver
schiebung des Verankerungskörpers hinweisen würde. Die 
Bruchlast lag bei rund 205 t. Für den Anker wurde eine 
Gebrauchslast von 1 50 t zugelassen. 

Die Versuchsergebnisse eines weiteren Probeankers, dies
mal jedoch in Form eines Zeit-Dehnungs-Diagramms bei 
konstanter Spannkraft, sind aus Bild 23 ersichtlich. Es ist 
deutlich zu erkennen, wie die Hebung des Ankerkopfes bei 
einer konstanten Belastung von 75 bzw. von 1 10 t nach kurzer 
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Bild 22. Kraft-Dehnungs-Diagramm eines Probeankers 

Zeit abnimmt. Bei einer Belastung von 133  t ist das Abklingen 
der Ankerkopfhebung nicht mehr so ausgeprägt. Bei 1 35 t 
blieb die Bewegung nahezu konstant und bei 1 37 t konnte 
sogar eine Beschleunigung festgestellt werden. Der Bruch im 
Untergrund war also bereits bei einer Belastung von 1 35 t 
erreicht. Die gesamten Bewegungen sind aus dem Kraft
Dehnungs-Diagramm der oberen rechtsseitigen Bildhälfte 
ersichtlich. 

Beim Aufbringen der Vorspannkraft wird jeder Anker 
einer Belastung unterworfen, bevor er die ihm zukommende 
Tragfunktion zu erfüllen hat. Dabei wird für jeden Anker ein 
Spannprotokoll angefertigt. Der mit solchen Arbeiten ver
traute Ingenieur ist imstande, anhand dieser Unterlagen zu 
beurteilen, ob die ausgeführten Anker den gestellten Anforde
rungen in statischer Hinsicht genügen. Damit ist man in der 
Lage, kostspielige und zeitraubende Vorversuche auf ein 
Minimum zu beschränken. Dies bedingt jedoch eine enge 
Zusammenarbeit zwischen dem projektierenden Ingenieur und 
den ausführenden Organen, damit nötigenfalls eine sich auf
drängende Anpassung der Verankerungen an die tatsächlichen 
Bodenverhältnisse rechtzeitig vorgenommen werden kann. 
Permanente Anker werden meistens nach 3 Wochen nachge
spannt Die Erfahrung hat gezeigt, dass mit dieser Massnahme 
der spätere Vorspannkraftverlust bei normalen Baugrund
verhältnissen höchstens 5 %  beträgt. 

8. Korrosionsschutz 

Korrosion bzw. Rostfrass ist das heutige Schreckgespenst 
vieler Ingenieure. Es handelt sich hier um ein Problem, dem 
grösste Beachtung zu schenken ist. 

Im Bereich der Verankerungsstrecke sind die Zugglieder 
allseits von Zementmörtel umgeben, d.h. sie befinden sich in 
einem alkalischen Medium, und es besteht hier praktisch keine 
Korrosionsgefahr. In diesem Bereich können die Zugglieder 
jedoch noch mit einem Schutzanstrich versehen werden, was 
die Korrosionsgefahr weiter abmindert. Bei den meisten 
Draht- und Stabankertypen werden die Zugglieder im Bereich 
der freien Ankerlänge mit einem Hüllrohr aus Stahl oder 
Kunststoff versehen. Die Korrosion kann dadurch unter
bunden werden, indem das genannte Hüllrohr mit einer 
geeigneten verformbaren Masse ausgegossen wird. Rohranker 
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werden hingegen meistens nur mit einem gegen mechanische 
Einwirkungen widerstandsfähigen Antikorrosionsanstrich ver
sehen. 

In diesem Zusammenhang sei noch darauf hingewiesen, 
dass auch die luftseitigen Ankerköpfe mit einem geeigneten 
Korrosionsschutz zu versehen sind. Bei permanenten Veranke
rungen besteht die Möglichkeit, trotz diesen Korrosions
schutzmassnahmen die Vorspannkraft jederzeit zu überprüfen 
und im Bedarfsfalle ein Nachspannen durchzuführen. 

9. Schlussbemerkungen 

Die Verankerung von Zugkräften in Lockergesteinsböden 
hat sich erst in den letzten Jahren zu einer eigentlichen Bau
methode entwickelt, obwohl die Erstellung von Zugpfählen 
bereits in den dreissiger Jahren einen recht beachtlichen Stand 
erreicht hatte [8]. Die vielseitige Anwendungsmöglichkeit sowie 
die wirtschaftlichen Vorteile der heutigen Verankerungstechnik 
sind unbestritten. Für eine Weiterentwicklung dieses Verfah
rens stehen jedoch sowohl für den projektierenden Ingenieur 
und den Spezialunternehmer als auch für die Hochschulinstitute 
noch grosse Möglichkeiten offen. Mögen die vorstehenden 
Ausführungen im Rahmen unserer Studientagung über Fun
dation von Tragkonstruktionen hierzu einige Anregungen 
geben. 

Bilder 4; 7 ;  9 und 1 0 :  E. Briigger, VA WE, Zürich. 
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