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Baugrundverbesserung: Nachweisführung – Theorie – Berechnung 
 
 
 
1 Einleitung 
 
1.1 Verbessern statt Überbrücken 
 
Als Baugrundverbesserung werden Methoden bezeichnet, die den anstehenden Boden durch entsprechen-
de Behandlung, wie z.B. Verdichtung, verbessern oder durch das Hinzufügen oder Einmischen von Materia-
lien dessen Eigenschaften verändern. Im Gegensatz z.B. zu einer Pfahlgründung, bei der nicht ausreichend 
tragfähige Schichten überspannt werden und diese an der Lastabtragung nicht beteiligt sind, erfolgt die 
Lastabtragung über den verbesserten Baugrund, eine Flachgründung ist somit möglich. 
 
Der zeitliche, technische und wirtschaftliche Aufwand für eine Baugrundverbesserung ist abhängig vom zu 
erreichenden Verbesserungsgrad, der zu bearbeitenden Tiefe und Dicke sowie dem anstehenden Baugrund. 
Der Verbesserungsgrad wird häufig als Verhältnis der Baugrundsteifigkeit nach und vor der Baugrundver-
besserung definiert. Ferner kann das Verhältnis der Scherfestigkeit nach und vor der Verbesserung verwen-
det werden. Bei der Reduzierung der Durchlässigkeit wird das Verbesserungsziel meist mit einer zulässigen 
Restwassermenge oder einem zu erreichenden Durchlässigkeitsbeiwert definiert. 
 
Die stetige Weiterentwicklung der Baugrundverbesserungsmethoden, der Gerätetechnik und der Bemes-
sungsmethoden bieten den Planern und Ingenieuren neue Möglichkeiten, verbunden mit wirtschaftlichen 
Vorteilen. Ein Vorteil vieler Methoden ist, dass der Grad der Verbesserung an wechselnde Baugrundverhält-
nisse und die Anforderungen der Nutzung angepasst werden kann. In Abhängigkeit der regionalen Bau-
grundeigenschaften und Randbedingungen haben sich z.T. sehr unterschiedliche Methoden entwickelt, z.B. 
Kalk-Zementsäulen in Skandinavien mittels trockener Einmischtechnik TET oder DSM-dry. 
 
1.2 Methoden 
 
Eine vollständige Aufzählung der Methoden ist aufgrund der ständigen Weiterentwicklung nicht möglich. 
Nachfolgende Liste gibt einen Überblick über die bekanntesten Methoden, einige der aufgeführten werden 
nachfolgend eingehender behandelt. Für weitergehende Informationen wird auf die Beiträge der Tagung und 
die angegebene Literatur verwiesen. 

• Bodenverbesserung durch Vorbelastung 
• Tiefendrains zur Beschleunigung der Konsolidation 
• Bodenverdichtung an der Oberfläche oder lagenweise 
• Bodenaustausch 
• Bodenverdichtung durch Tiefenrüttler 
• Bodenverdichtung mit Hilfe von Fallplatten (dynamische Intensivverdichtung) 
• Bodenverdichtung mit Hilfe von Sprengungen 
• Bodenverbesserung mit Schotter- und Steinsäulen 
• Mit Geokunststoffen ummantelte Sandsäulen 
• Vermörtelte Schottersäulen und Betonsäulen 
• Kalksäulen oder Kalk-Zement-Säulen 
• Deep Soil Mixing: DSM-Säulen und DSM-Wandelemente  
• Thermische Bodenverfestigung 
• Baugrundvereisung 
• Injektionen 
• Düsenstrahlverfahren - Jetting  

1.3 Ziel und Wirkung einer Baugrundverbesserung 
 
Die Mehrzahl der Baugrundverbesserungsmethoden zielt auf eine Erhöhung der Scherfestigkeit, eine Erhö-
hung der Steifigkeit oder Reduzierung der Durchlässigkeit des anstehenden Baugrunds ab. Dabei sollen die 
Eigenschaften des anstehenden Bodens darüber hinaus in vielen Fällen homogenisiert werden, so dass Un-
terschiede in der Scherfestigkeit und Zusammendrückbarkeit ausgeglichen werden. Ferner kann Ziel einer 
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Baugrundverbesserung sein, die zu erwartenden Verformungen oder Setzungen in kürzerer Zeit zu errei-
chen, z.B. durch den Einbau von Drains. 
 
1.4 Vorgehensweise – Methodenauswahl 
 
1.4.1 Allgemeines 
 
Die zu erreichende Verbesserung kann dadurch erzielt werden, dass der anstehende Baugrund oder die zu 
bearbeitende Schicht vollständig verbessert wird, z.B. durch eine Verdichtung bei rolligen Böden oder einen 
vollständigen Bodenaustausch.  
 
Eine Verbesserungswirkung kann auch erreicht werden, wenn nur ein Teil des Bodenvolumens bearbeitet 
und verbessert wird. Aus dem Zusammenwirken des bearbeiteten Bodenvolumens mit dem nicht bearbeite-
ten ergeben sich die Eigenschaften des verbesserten Baugrunds. Mögliche Methoden zur Bearbeitung sind 
z.B. Verdichtung mit Tiefenrüttler oder die sogenannte tiefreichende Bodenstabilisierung mittels Nassmisch- 
oder Trockenmischverfahren, im Englischen „Deep Soil Mixing, wet or dry“, siehe auch EN 14679. 
 
Eine weitere Möglichkeit der Baugrundverbesserung besteht darin, dass in einem mit mechanischen Metho-
den nur schwer zu verbessernden Baugrund, wie z.B. Tone und Silte, anderes Material eingebracht wird. 
Dies kann z.B. mit Säulen aus Kies, Schotter, Mörtel oder Beton erfolgen. Die Eigenschaften des verbesser-
ten Baugrunds ergeben sich aus dem Zusammenwirken der Verbesserungselemente mit dem anstehenden 
Baugrund. Die geeignete Methode kann nur auf Basis ausreichender Baugrund- und Projektinformationen 
bestimmt werden. 
 
Für die Bemessung der Baugrundverbesserungen stehen je nach Methode analytische, empirische, numeri-
sche oder gemischte Verfahren zur Verfügung. Erfahrungswerte haben hierbei eine grosse Bedeutung. In 
vielen Fällen bieten Baugrundverbesserungsmethoden wirtschaftliche und technische Vorteile gegenüber ei-
ner Tiefgründung, z.B. mit Pfählen. Hinzu kommt ggf. ein weiterer Vorteil durch kürzere Ausführungszeiten. 
 
1.4.2 Methoden in Abhängigkeit des anstehenden Baugrunds 
 
In dem nachfolgenden Bild 1 sind Baugrundverbesserungsmethoden – in unvollständiger Aufzählung – in 
Abhängigkeit des anstehenden Baugrunds vereinfachend dargestellt, wobei die Anwendbarkeit anhand der 
Projektinformationen zu prüfen ist. 

 
Bild 1: Baugrundverbesserungsmethoden nach dem zu verbessernden Baugrund, nach [3] 
1.4.3 Einteilung der Methoden nach ihrer Wirkungsweise  
 
Eine Einteilung der Methoden kann auch entsprechend ihrer Wirkungsweise erfolgen. Die Wirkungsweise 
hat auch Einfluss auf die Ansätze zur Ermittlung der Verbesserungswirkung und Dimensionierung.  
 
Die untenstehende Tabelle verdeutlicht, dass es im Rahmen dieses Beitrags nicht möglich ist, alle Methoden 
und deren Bemessungsansätze im Detail zu behandeln. Im Weiteren werden deshalb Berechnungsmodelle 
und Bemessungsansätze einzelner Verfahren vorgestellt, um anhand dieser die grundlegenden Überlegun-

4



gen zur Wirkung und Bemessung von Baugrundverbesserungen zu erläutern. Darüber hinaus wird auf die 
vorhandene Literatur verwiesen, die in u.a. in [1] und [2] aufgeführt ist. 

 

Baugrundverbesserung 

Austauschen Verdichten Bewehren 

Bodenaustausch 

ggf. mit  
Verfestigung 

Statische 
Methoden 

Dynamische 
Methoden 

Mit verdrängender 
Wirkung 
 
(Umgebungs-
verdichtung) 

Ohne verdrängende Wirkung 

Mechanisches Ein-
bringen 

Hydrauli-
sches 
Einbringen 

Vorbelastung 

Vorbelastung mit 
Konsolidierungs-
hilfe 

Verdichtungs-
injektion 

Grundwasser- 
beeinflussung 

Vibrations-
verdichtung 

- Tiefenrüttler 
- Aufsatzrüttler 

Stossverdichtung 

Fallplatte 

- Sprengung 
- Luft-Impuls-  
  Verfahren 

Rüttelstopf-
verdichtung 

Rüttelstopf- 
vermörtelung 

Sandverdich-
tungspfähle 

Kalk/Zement- 
stabilisierungs- 
säulen 

Verdichtungs-
injektion 

MIP-Verfahren 

FMI-Verfahren 

Injektionen 

Vereisung 

Düsen-
strahl- 
verfahren 

 
Tabelle 1: Einordnung von Baugrundverbesserungsmethoden nach ihrer Wirkungsweise, nach [2]  
 
2 Verdichtung oder Konsolidierung anstehender Baugrundschichten 
 
2.1 Allgemeines 
 
Rollige Böden mit einem nicht zu hohen Feinkornanteil können durch Vibration verbessert werden. Nimmt 
der Feinkornanteil auf 10% bis 15% zu, ist eine Eigenverdichtung mit Vibration je nach Verfahren und Korn-
verteilung nicht mehr möglich. 
 
Rollige Böden und Böden mit einem höheren Feinkornanteil können mit dem Eintrag von Impulsen oder 
schlagenden Einwirkungen umgelagert und verdichtet werden.  
 
Eine Zugabe von Boden anderer Körnung oder Bindemittel ist bei der Eigenverdichtung nicht erforderlich. 
Das durch die Verdichtung reduzierte Bodenvolumen muss entsprechend ausgeglichen werden.  
 
2.2 Oberflächenverdichtung 
 
Die Tiefenwirkung der Verdichtung von vorwiegend rolligen Böden mit Geräten wie Walzen an der Oberflä-
che ist begrenzt auf ca. 1.0 m. Sollen anstehende mächtigere Bodenschichten verdichtet werden, müssen 
diese ausgebaut und lageweise verdichtet wieder eingebaut werden.  
 
2.3 Impulsverdichtung 
 
Bei der Impulsverdichtung wird mit einem Hydraulikhammer ein Gewicht zwischen 5 t und 9 t auf Höhen bis 
1.2 m angehoben und auf eine Fussplatte mit Durchmesser 1.50 m fallen gelassen. Dies erfolgt mit einer 
Frequenz von 40 Hz bis 60 Hz. Mit der dynamischen Stossbelastung können bei den diesen Frequenzen 
Verdichtungsenergien von ca. 2.0 bis 6.5 MNm/min in den Baugrund eingetragen werden. Die Verdichtungs-
punkte werden in einem Raster angeordnet, welches ggf. für einen zweiten oder dritten Durchgang verdich-
tet werden kann. 
 
Mit dem Verfahren kann eine Verdichtung bis in Tiefen von ca. 7.0 m erreicht werden, in besonderen Fällen 
auch darüber hinaus. Rasterabstände, Anzahl der Übergänge und eine ggf. auszuführende Verdichtung des 
Rasters sind bodenabhängig. Eine Ausführung ist in rolligen und gemischtkörnigen Böden möglich. Weiteres 
ist in [23] ausgeführt. 
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Die Bemessung von Gründungen auf einem mit diesem Verfahren verbesserten Baugrund erfolgt i.d.R. als 
Flachgründung. Für den verbesserten Baugrund ist die Steifigkeit 𝐸 bzw. 𝑀𝐸 oder der Bettungsmodul 𝑘𝑠 an-
zugeben. 
 
2.4 Fallplattenverdichtung 
 
Bei der Ausführung in rolligen Böden erfolgt durch den Eintrag der Schlagenergie eine Verdichtung des an-
stehenden Baugrunds. Bei der Wahl von Gewicht und Fallhöhe ist zu beachten, dass es durch die Stossbe-
lastung nicht zu einer ungewollten Kornzertrümmerung kommt. Die Verdichtungspunkte sind zunächst in ei-
nem grösseren Raster angeordnet, um eine grosse Verdichtungstiefe zu erreichen. Mit der Ausführung von 
Zwischenpunkten werden dann die mittleren Bodenschichten verdichtet, abschliessend die Oberfläche ge-
glättet. Unterhalb des Grundwasserspiegels ist die Wirkung geringer. 
 
Bei bindigen Böden entstehen durch die Schläge Risse im Bodengefüge, die die Entwässerung und Konsoli-
dierung des Bodens beschleunigen.  
 
Die erreichbare Verdichtungstiefe kann nach [4] wie folgt abgeschätzt werden: 
    𝐷 = 𝑎 ∙ √𝑊 ∙ 𝐻  

mit 𝐷: erreichbare Verdichtungstiefe in [m] 
     𝑊: Masse des Fallgewichts in [t] 
     𝐻: Fallhöhe in [m] 
     𝑎: Faktor zwischen 0.375 und 0.70 

 
Die Verdichtungstiefe kann mit dem Einsatz schwerer Fallgewichte oder Höhen nicht beliebig gesteigert 
werden. Die Setzungen können in Abhängigkeit der Verdichtungstiefe wie folgt abgeschätzt werden: 

Bodenart    Setzung in % der Verdichtungstiefe 
Natürliche Tone   1 – 3 % 
Tonige Auffüllung   3 – 5 % 
Sande     3 – 10 % 
Granulare Auffüllungen   5 – 15 % 
Torf     7 – 20 % 

 
Die Bemessung von Gründungen auf dem verbesserten Baugrund erfolgt i.d.R. als Flachgründung mit der 
Steifigkeit 𝐸 bzw. 𝑀𝐸 oder dem Bettungsmodul 𝑘𝑠 des verbesserten Baugrunds. 
 
2.5 Rütteldruckverdichtung mit Tiefenrüttler 
 
Mit einem Tiefenrüttler können anstehende rollige Böden auch in grösseren Tiefen verdichtet werden. Der 
i.d.R. an einem Kran hängende Tiefenrüttler besteht aus einem horizontal schwingenden Vibrator mit einer 
Länge von 2.0 bis 5.0 m und einem Durchmesser von 0.3 bis 0.5 m. Die Schwingung wird durch eine um ei-
ne vertikale Achse rotierende Unwucht erzeugt. Der Antrieb erfolgt elektrisch oder hydraulisch. Durch Ver-
längerungsrohre können Tiefen von über 65 m erreicht werden. Als Eindringhilfen in den Boden werden 
Wasser, Druckluft oder beides verwendet. Über Versorgungsrohre gelangen diese entlang des 
Rüttlerstranges bis zur Rüttlerspitze. 
 
Eine geschlossene, analytische Berechnung der erreichbaren Verdichtungswirkung ist aufgrund der zahlrei-
chen Einflussparameter noch nicht möglich. Über die Auswertung der Rüttlerdaten – Leistungsaufnahme, 
Amplitude, Phasenwinkel – sind Aussagen zur Verdichtung möglich. Die Bemessung von Gründungen er-
folgt wie bei anderen Verfahren als Flachgründung mit den Parametern des verbesserten Bodens. Neben 
der Baugrundverbesserung kann das Verfahren zur Reduzierung der Verflüssigungsgefahr infolge dynami-
scher Einwirkungen oder Erdbeben eingesetzt werden. 
 
Die Anordnung der Verdichtungspunkte erfolgt üblicherweise in einem Dreiecksraster, das in Abhängigkeit 
der erreichten Verbesserung verdichtet werden kann. Sind grössere Bodenvolumina zu verbessern, ist die 
Ausführung von Testfeldern zur Optimierung des Verdichtungsrasters zweckmässig. 
 
2.6 Entwässerung und Konsolidierung 
 
Mit der Entwässerung feinkörniger Böden mittels Drains, Vorbelastung oder einer Kombination beider Ver-
fahren wird eine Konsolidierung mit Veränderung der Konsistenz erreicht, die mit einer Erhöhung der Scher-
parameter und Steifigkeit verbunden ist. Eine Abschätzung der bodenmechanischen Eigenschaften des ver-
besserten Bodens ist auf Basis von Erfahrungswerten, Korrelationen oder Laborversuchen möglich. Die Di-
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mensionierung von Drains – vorgefertigte Vertikaldrains ohne oder Granulatdrains mit Eigensteifigkeit - und 
die Abschätzung der Konsolidierungszeit basiert auf der Annahme, dass jeder Drain einen zylinderförmingen 
Bodenkörper entwässert. Damit können der Konsolidierungsgrad und die Konsolidierungszeit ermittelt wer-
den, siehe [2] und [5].   
 
2.7 Kontrolle der erreichten Verdichtung 
 
Eine Überprüfung der Verbesserungswirkung bei der Eigenverdichtung rolliger Böden kann mit in der Bau-
grunderkundung verwendeten Methoden wie Sondierungen erfolgen. Vor einer Überprüfung ist ggf. der Ab-
bau der durch die Verdichtung erzeugten Porenwasserüberdrücke abzuwarten, die trotz erreichter höherer 
Lagerungsdichte zunächst zu einer Reduzierung der Sondierwiderstände führen. 
 
Bei feinkörnigen Böden kann die Verbesserungswirkung bei einer Eigenverdichtung oder Konsolidierung mit 
für solche Böden geeigneten Methoden bestimmt werden. Darüber hinaus können die zeitabhängigen Ver-
formungen oder Setzungen gemessen werden, um den Konsolidierungsvorgang zu bewerten. 
 
Eine einfache oder geschlossene analytische Bemessung der o.g. Verfahren ist aufgrund der Vielzahl der 
Einflussfaktoren meist noch nicht möglich. Die Kontrolle der erreichten Verdichtung ist mit Methoden der 
Baugrunderkundung relativ einfach und preiswert möglich. 
 

3 Baugrundverbesserung mit säulenartigen Elementen 
 
3.1 Allgemeines 
 
Anstatt den anstehenden Baugrund in seinen Eigenschaften durch Verdichten oder Entwässern zu verän-
dern, wird der Baugrund durch das Einbringen säulen- oder wandartiger Elemente verbessert. Der anste-
hende Baugrund und die gegenüber dem Baugrund steiferen Säulen oder Elemente wirken zusammen und 
erhöhen die Steifigkeit und Scherfestigkeit. Im Gegensatz zu einer Pfahlgründung ist der allein nicht ausrei-
chend tragfähige Baugrund an der Lastabtragung beteiligt. Bei der Ermittlung der Verbesserungswirkung 
und Bemessung der Säulen ist zwischen starren und nicht starren Säulen zu unterscheiden. 
 
3.2 Starre Säulen 
 
Säulen werden als starr bezeichnet, wenn das Verhältnis der Steifigkeit der Säulen bzw. Elemente um mehr 
als den Faktor 100 grösser ist als die des nicht verbesserten Bodens, wie dies für Rigid Inclusions, unbe-
wehrte Betonsäulen oder Pfähle zutrifft. Von einigen Autoren wird auch ein Wert von 200 angegeben. 
 
Die Säulen werden überwiegend als unbewehrte Säulen ausgeführt. Hierfür stehen unterschiedliche Verfah-
ren und Ausführungstechniken zur Verfügung wie Rigid Inclusions, STS oder Kalk-Zement-Säulen, siehe 
auch [8]. Die Säulen werden meist verdrängend in den Baugrund eingebracht. Eine daraus ggf. resultierende 
Baugrundverbesserung wird oft nicht angesetzt, da sie gering oder auch zeitlich veränderlich sein kann.  
 

 
Bild 2: Vergleich der Lastabtragung bei einer Flachfundation, einer Pfahlgründung, einer kombi-

nierten Pfahl-Platten-Gründung und einer Gründung mit starren Säulen, aus [7] 

Bei pfahl- oder säulenartigen Elementen werden die Lasten durch Mantelreibung weckende Differenzverfor-
mungen zwischen der Lastübertragungsschicht und den Säulen in die Säulen eingetragen und im Bereich 
des Säulenfusses je nach Säulendurchmesser vorwiegend über Mantelreibung oder über Mantelreibung und 
Spitzendruck in den Baugrund eingetragen. Die Säulen können hierbei in eine ausreichend tragfähige 
Schicht einbinden, auf dieser aufstehen oder über dieser enden.  
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Die Säulen sind deutlich steifer als der anstehende Baugrund, Verformungen infolge Querdehnung der Säu-
len sind im Vergleich zu den Verformungen oder Setzungen des Gesamtsystems gering und werden i.d.R. 
nicht berücksichtigt. Voraussetzung für die Tragwirkung sind die Differenzverformungen zwischen Baugrund 
und Säulen. Die Verformungen des Gesamtsystems ergeben sich vorwiegend sich aus den zur Lastübertra-
gung auf die Säulen notwendigen Verformungen am Säulenkopf und Säulenfuss. Anders als bei einer kom-
binierten Pfahl-Platten-Gründung sind die Säulen nicht unmittelbar unter der Boden- oder Fundamentplatte 
angeordnet, siehe Bild 2. 
 
3.3 Säulen aus verdichtetem rolligem Boden  
 
Säulen aus verdichtetem rolligem Boden werden als Rüttelstopfsäulen mit einem Tiefenrüttler hergestellt. Ih-
re Steifigkeit ist geringer als die der o.g. starren Säulen. Das Verhältnis der Säulensteifigkeit zur Steifigkeit 
des unverbesserten Boden ist dabei meist kleiner als 50. Beim Einfahren des Rüttlers wird der Boden seitlich 
verdrängt und das Säulenmaterial stufenweise eingebracht und verdichtet. Aus dem Herstellvorgang folgt, 
dass der Säulendurchmesser grösser ist als der des Tiefenrüttlers, siehe Bild 3. In Schichten geringerer Stei-
figkeit wird bei gleicher Verdichtung ein grösserer Säulendurchmesser erreicht. Weiteres zum Herstellvor-
gang findet sich in [9] und [11]. 

          
Bild 3: Herstellen von verdichteten Kiessäulen bzw. Rüttelstopfsäulen mit dem Tiefenrüttler 
 
Die Verformungen der Rüttelstopfsäulen und des umgebenden Baugrunds, siehe hierzu auch [9], unter-
scheiden sich von denen, die sich bei starren Säulen einstellen. Erläutert werden kann dies an der soge-
nannten Einheitszelle, siehe Bild 4 Mitte, die für grosse Raster zutreffend ist. Für Einzel- und Streifenfunda-
mente sind andere Modelle erforderlich, auf die hier nicht näher eingegangen wird, siehe [12].  
Bei einem unendlich ausgedehnten regelmässigen Säulenraster, siehe Bild 4 links, sind vertikalen Verfor-
mungen wie bei einer unendlich ausgedehnten Flächenlast an jeder Stelle gleich gross. In horizontaler Rich-
tung finden Verformungen innerhalb der Einheitszelle statt. An der Berandung der Einheitszelle sind die ho-
rizontalen Verformungen wie in einer Ödometerzelle mit verhinderter Querdehnung gleich Null.  
Aus der Verformung der Säule und des die Säule umgebenden Baugrunds ergeben sich die vertikalen Ver-
formungen des Systems. Aus der Bedingung gleicher Vertikalverformungen sowie der unterschiedlichen 
Steifigkeit von Säule und Boden ergeben sich die Vertikalspannungen auf den Boden (Soil) 𝜎𝑆 und die Säule 
(Column) 𝜎𝐶. Voraussetzung für den Verformungszustand ist, dass der umgebende und zu verbessernde 
Boden die Säule, die aus rolligem Boden besteht, ausreichend durch Horizontalspannungen stützt. Untersu-
chungen von [10] haben ergeben, dass diese Stützung in Böden mit einer undrainierten Kohäsion  
𝑐𝑢 ≥ 5.0 𝑘𝑘𝑘 i.d.R. vorhanden ist. Bei zu geringer Stützung kommt es zu einem Versagen der Säule durch 
Ausbauchungen und andere Bruchformen, siehe [9]. Die fehlende seitliche Stützung der Säule kann durch 
Verwendung eines Mörtels oder Betons statt eines rolligen Säulenmaterials ausgeglichen werden. 

 
Bild 4:   links: regelmässige Raster für grosse Lastflächen, Mitte und rechts: Einheitszelle, aus [6] 
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3.4 Verformungsverhalten starrer und nicht starrer Säulen in der Einheitszelle 
 
Die vertikalen Verformungen einer nicht starren und einer starren Säule in der Einheitszelle sind in Bild 5 
gegenübergestellt. Die vertikalen Differenzverformungen zwischen nicht starrer Säule und Baugrund sind 
geringer als bei starren Säulen. Der umgebende Boden verformt sich vertikal gleich wie die Säule, siehe Bild 
5, linke Seite. Der Säulendurchmesser nimmt durch Querdehnung in Abhängigkeit der Stützspannungen zu.  
 

              
Bild 5: links: Verformungen einer elastischen Säule und starren Säule in der Einheitszelle 

rechts: Verformungen der Lastübertragungsschicht, des Bodens und der Säulen [7] 

 
3.5 Ansätze für die Bemessung 
 
3.5.1 Allgemein 
 
Sofern ein höherer Verbesserungsgrad des Baugrunds erforderlich ist, wird dieser nicht über Säulen mit ei-
ner höheren Tragfähigkeit oder Festigkeit erreicht, sondern über eine grössere Anzahl an Säulen mit enge-
rem Raster oder ein grösseres behandeltes Bodenvolumen bei anderen Verfahren. 
 
3.5.2 Verdichtete Kiessäulen oder Rüttelstopfverdichtung  
 
Empirisch-analytische Bemessungsansätze wurden vor allem von Priebe, siehe u.a. [13] und [14],  entwi-
ckelt. Grundlage hierfür sind die an der Einheitszelle abgeleiteten Spannungen und Verformungen in der 
Säule und dem umgebenden Boden, siehe Bild 4, rechts. 
 
Aus dem Flächenverhältnis der Grundfläche A zu den Säulenquerschnittsflächen AS eines gewählten Ras-
ters und dem Reibungswinkel der verdichteten Säule 𝜑𝑠 kann in einem ersten Ansatz ermittelt werden, um 
welchen Faktor die Steifigkeit des verbesserten Bodens gegenüber dem nicht verbesserten Zustand erhöht 
werden kann, siehe Bild 6, mit:  
Verbesserungsfaktor = EBoden, verbessert/ EBoden, unverbessert; µB: Querdehnzahl des Bodens; ϕB: Reib.winkel Säule 
  

  
 
Bild 6:  Berechnungsverfahren für Rüttelstopfverdichtung nach Priebe, [13].  

 
3.5.3 Bemessung einer Baugrundverbesserung mit starren Säulen 
 
Für die Bemessung einer Baugrundverbesserung mit schlanken, unbewehrten Säulen stehen neben ande-
ren Ansätzen auch die des Arbeitskreises der DGGT [8] und ASIRI [24] zur Verfügung.  

Ebenen gleicher 
vertikaler Ver-
formungen 

𝑀𝐸,𝑣𝑣𝑣𝑣𝑣𝑣𝑣𝑣𝑣𝑣  / 𝑀𝐸,𝑢𝑢𝑢𝑢𝑢𝑢𝑢𝑢𝑢𝑢𝑢𝑢 

Bemessungsbeispiel:  
 
Flächenverhältnis  
Grundfläche/Säulenfläche 
------> 
Reibungswinkel der Säule 
------> 
Verbesserungsfaktor  

 
Die Bemessung kann auch in der ande-
ren Richtung erfolgen, ausgehend von 
einem erforderlichen Verbesserungsfak-
tor. 
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Die Bemessungsansätze unterscheiden sich von denen für Pfähle. Vereinfacht dargestellt wird folgender 
Ansatz verwendet: die Säulen werden so bemessen, dass die einaxiale Druckfestigkeit des Säulenmaterials, 
der innere Tragwiderstand, nur zu max. 50% ausgelastet wird. Der Lastanteil, der von den Säulen abgetra-
gen wird, und die Setzungen ergeben sich aus Ansätzen für die verformungsabhängige Mobilisierung der 
Mantelreibung und des Spitzendrucks und der erforderlichen Verformungen für die Lasteinleitung am Säu-
lenkopf. Der Spitzendruck kann bei Säulen mit kleinen Durchmessern, D ≤ 0.30 m, meist vernachlässigt 
werden. 
 
3.6 Tiefe Bodenvermörtelung – Deep Soil Mixing 
 
Mit den Verfahren der tiefen Bodenvermörtelung bzw. tiefreichen Bodenstabilisierung (EN 14679) wird der 
anstehende Baugrund mit mechanischen Werkzeugen mit den einzubringenden Bindemitteln vermischt und 
dadurch verbessert. Das Bindemittel kann hierbei trocken mit Luftförderung oder als Suspension eingebracht 
werden. Die Wahl des Verfahrens ist u.a. abhängig vom zu verbessernden Boden und weiteren Randbedin-
gungen wie Klima, Wassergehalt des Bodens und Anteil organischer Bestandteile. 
 
Die Wahl des Werkzeugs bzw. des Mischverfahrens ist abhängig vom Baugrund, der zu erreichenden Tiefe, 
der herzustellenden Form – Säulen oder wandartige Elemente - und weiteren Randbedingungen wie Ar-
beitshöhe und Tragfähigkeit der Arbeitsebene. Die Säulen können als Raster von Einzelsäulen, wandartige 
Elemente, Zellen und Blöcke hergestellt werden, siehe Bild 7, Mitte. 
 
Verfahren, Bodeneigenschaften, Bindemittelgehalt und eingebrachte Mischarbeit haben Einfluss auf die er-
reichbare Festigkeit und Steifigkeit der Säulen. Als Orientierung für das sogenannte nasse Verfahren kann 
Tabelle 2 dienen. Der Faktor „Blade Rotation Number“ bezeichnet die Anzahl der Umdrehungen aller vor-
handenen Werkzeugteile je hergestellter Säulenlänge und steht für das Mass der Behandlung des Bodens. 
Dieser kann schichtabhängig verändert werden. Weitergehende Informationen und Details finden sich u.a. in 
[1], [5] und [16].   
 

   
 

Bild 7:  Tiefreichende Bodenstabilisierung – Deep Soil Mixing [16, 17]:  
links: Beispiel für Mischwerkzeug, Mitte: Säulenanordnung, rechts: Behandlungsgrad  

Durch das Einmischen des Bindemittels werden die Festigkeit des Bodens, primär durch eine höhere Kohä-
sion, und die Steifigkeit vergrössert. Erzielbare Festigkeiten und Steifigkeiten sollten in vorlaufenden Misch-
versuchen an Proben des zu verbessernden Bodens mit dem vorgesehenen Bindemittel bestimmt werden. 
 
DSM-Säulen können wie pfahlartige Tragglieder bemessen werden oder entsprechend den Ansätzen für 
starre Baugrundverbesserungssäulen, siehe Abschnitt 3.5.3, bei denen dem Boden eine mittragende Wir-
kung zugewiesen wird. 
 

 
 
 

 
Tabelle 2:   Erfahrungswerte für Zementgehalt und Mischaufwand BRN, [25]   Bild 8: DSM-Säulen [16] 

Bodenart Zementgehalt 
[kg/m3] 

UCS einaxiale Druck-
festigkeit [MPa] 

Blade Rotation 
Number [rot/m] 

Mudde 250 - 450 01. – 0.5 500 - 600 
Organischer 
Schluff/Ton 

150 - 400 0.2 – 1.5 500 - 600 

Weicher Ton 150 - 350 0.5 – 2.5 450 - 500 
Steifer Ton 120 - 300 0.7 – 2.5 450 - 500 
Silt und siltiger Sand 120 – 300 1.0 – 3.0 400 - 450 
Fein- und Mittelsand 120 – 300 1.5 – 5.0 350 - 400 
Grobsand und Kies 120 - 250 3.0 – 7.0 300 - 350 

𝑀:𝐴𝐴𝐴𝐴ℎ𝑙 𝑑𝑑𝑑 𝑀𝑀𝑀𝑀𝑀𝑀 𝑜𝑜𝑜𝑜 𝑆𝑆ℎ𝑒𝑒𝑒𝑒𝑒𝑒𝑒𝑒 

𝐵𝐵𝐵 − 𝐵𝐵𝐵𝐵𝐵 𝑅𝑅𝑅𝑅𝑅𝑅𝑅𝑅 𝑁𝑁𝑁𝑁𝑁𝑁  

𝐵𝑅𝑁 = 𝑀 ∙ ∑ �𝑅𝑝𝑝
𝐿𝑝𝑝

+ 𝑅𝑤𝑤
𝐿𝑤𝑤
�𝑛

𝑖=1      �𝑟𝑟𝑟
𝑚
�  

mit: 
𝑅𝑝:𝑈𝑈𝑈𝑈𝑈ℎ𝑢𝑢𝑢𝑢𝑢 𝑏𝑏𝑏𝑏 𝐸𝐸𝐸𝐸𝐸ℎ𝑟𝑟𝑟  
𝑅𝑤:𝑈𝑈𝑈𝑈𝑈ℎ𝑢𝑢𝑢𝑢𝑢 𝑏𝑏𝑏𝑏 𝐴𝐴𝐴𝐴𝐴ℎ𝑟𝑟𝑟  
𝐿𝑝: 𝑏𝑏ℎ𝑎𝑎𝑎𝑎𝑎𝑎𝑎 𝐿ä𝑛𝑛𝑛 𝑏𝑏𝑏𝑏 𝐸𝐸𝐸𝐸𝐸ℎ𝑟𝑟𝑟  
𝐿𝑝: 𝑏𝑏ℎ𝑎𝑎𝑎𝑎𝑎𝑎𝑎 𝐿ä𝑛𝑛𝑛 𝑏𝑏𝑏𝑏 𝐴𝐴𝐴𝐴𝐴ℎ𝑟𝑟𝑟  

 𝑛:𝐴𝐴𝐴𝐴ℎ𝑙 𝑑𝑑𝑑 𝑀𝑀𝑀𝑀ℎ𝑣𝑣𝑣𝑣ä𝑛𝑛𝑛 𝑖 
 

Empfehlung:  𝐵𝐵𝐵 ≥≈ 360 𝑟𝑟𝑟/𝑚  
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4 Injektionen 
 
4.1 Injektionsverfahren 
 
Die Injektionsverfahren können nach ihrer Wirkungsweise entsprechend der europäischen Norm EN 12715 
eingeordnet werden, siehe Bild 9. 

 
Bild 9:  Einordnung der Injektionen nach EN 12 715, Abb. [18]  

 
4.2 Poreninjektion ohne Baugrundverdrängung 
 
4.2.1 Wirkungsweise 
 
Mit einer Poren- oder Penetrationsinjektion ohne Baugrundverdrängung wird das Injektionsgut – in vielen 
Fällen Suspensionen auf Basis von Zementen und Bentoniten oder Lösungen für Silikatgele - in den vorhan-
denen Porenraum des Bodens eingebracht. Dies erfolgt häufig über Manschettenrohre, bei Sohlen über In-
jektionsleitungen mit Fussventilen. Das Bodengefüge und die Anordnung der Bodenkörner zueinander soll 
mit dem Einpressen des Injektionsguts nicht verändert werden. Das eingebrachte Injektionsgut führt nach 
dem Abbinden oder Erstarren zu einer Reduzierung der Durchlässigkeit des injizierten Bodenbereichs, auch 
wenn nur eine Verfestigung Ziel der Injektionsmassnahme ist. Eine Verkittung oder Verfestigung setzt eine 
ausreichende Festigkeit des Injektionsguts voraus. 
 
4.2.2 Entwurf und Bemessung 
 
Sofern eine Verfestigung erreicht werden soll, sind die erreichbare Homogenität und Festigkeit stark abhän-
gig vom anstehenden Baugrund, der vorab in ausreichendem Umfang zu erkunden ist. Die maximal erreich-
baren Festigkeiten liegen je nach Injektionsgut in Sanden und Kiesen bei maximal 5.0 bis 10.0 MPa, die an 
Bohrkernen als Bruchwerte nachzuweisen ist. Bohrverfahren und –werkzeug sind auf die Matrix des Bodens 
abzustimmen. 
 
Bei Abdichtungsmassnahmen erfolgt die Festlegung des Injektionsziels oft über eine einzuhaltende Rest-
wassermenge oder Durchlässigkeit wie z.B. Restwassermenge 5.0 Liter/(s und 1000 qm vom Grundwasser 
benetzter Fläche einer Baugrube) und selten über eine Abschätzung der projektspezifisch erreichbaren oder 
erforderlichen Abdichtung. Bei Baugruben dienen Pumpversuche zur Kontrolle der erreichten Abdichtung, 
bei Felsinjektionen meist WD-Tests. 
 
4.3 Verdichtungsinjektion 
 
4.3.1 Verdichtung ohne Vibration 
 
Bei der Verdichtungsinjektion, englisch Compaction Grouting, wird über ein geeignetes Gestänge Injektions-
gut in den Baugrund eingepresst. Das Gestänge kann hierbei vibrierend, schlagend oder bohrend in den 
Baugrund eingebacht werden. Einbringverfahren und Gerät ergeben sich aus den projektspezifischen Anfor-
derungen und Randbedingungen. Das Injektionsgut wird hierbei häufig von unten nach oben eingebracht, 
das Injektionsgestänge wird hierzu stufenweise gezogen. Typische Abstände sind 0.3 bis 1.0 m. Das Injekti-
onsgut soll nach dem Einbringen und Verpressen eine sofort wirksame Steifigkeit und Festigkeit aufweisen. 
Vorzugsweise werden deshalb Sandmischungen eingesetzt, deren Pumpfähigkeit sich aus der Zugabe von 
Zementen und Bentoniten ergibt. Durch das Verdichten werden Reibungskräfte im Verpressgut mobilisiert. 
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Das Injektionsgut soll nicht in vorhandenen Porenraum eindringen, siehe Abschnitt 4.2, oder den Boden auf-
reissen, siehe Abschnitt 4.4. Der vorhandene Boden soll verdrängt und dadurch verdichtet werden. Zu dieser 
verbessernden Wirkung der Injektion kommt die Steifigkeit des abgebundenen Injektionsguts. Die dabei er-
reichte Verdichtung ist vergleichbar zu der bei einer Rüttelstopfverdichtung. Bei feinkörnigen Böden ist je 
nach Konsistenz und ggf. organischen Anteilen die Anwendbarkeit des Verfahrens aufgrund des entstehen-
den Porenwasserüberdrucks eingehend zu prüfen, Zeiten für den Abbau von Porenwasserdruck sind einzu-
planen. Mit der Injektion erhöhte Horizontalspannungen können in solchen Böden durch Kriechverformungen 
wieder abgebaut werden.  
Das Verfahren kann auch unter bestehenden Bauwerken zur Verdichtung und Stabilisierung des anstehen-
den Baugrunds ausgeführt werden.  

   
 
Bild 10:  Ausführung von Verdichtungsinjektionen  
 
4.3.2 Entwurf und Bemessung 
 
Voraussetzung für eine Planung des Injektionsrasters und –tiefe ist eine ausreichende Baugrunderkundung. 
 
Neben der Tiefe sind während der Produktion Druck, Menge und Bauwerksverformungen kontinuierlich zu 
messen und aufzuzeichnen. Die Injektionen werden in vielen Fällen in einem Primär- und Sekundärraster 
ausgeführt. Die Rasterabstände liegen hierbei in vielen Fällen zwischen 1.0 und 5.0 m. Die Verpressdrücke 
liegen häufig zwischen 5.0 und 20.0 bar, die Pumpmengen zwischen 5.0 und 20.0 l/min, siehe u.a. [1]. Für 
die Ausführung sind die maximale Verpressmenge je Injektionsstufe, der maximale Verpressdruck und die 
zulässigen Bauwerksverformungen vorab festzulegen. 
 
Die erforderliche Verpressmenge liegt bei mitteldichten Sanden und Kiesen bei ca. 5%, bei lockerer Lage-
rung bei bis zu 15% des zu bearbeitenden Bodenvolumens. Aus der Auswertung der Herstellparameter kann 
auf die erreichte Baugrundverbesserung geschlossen werden. 
 
4.4 Aufreissinjektion – Hebungsinjektion – Feststoffeinpressung 
 
4.4.1 Wirkungsweise 
 
Bei der Ausführung von Aufreissinjektionen soll die Bodenstruktur mit dem eingebrachten Injektionsmittel 
aufgerissen werden. Das Injektionsgut soll dabei nicht in den Porenraum des anstehenden Bodens, sondern 
nur in die geschaffenen Risse eindringen und erhärten. Das eingebrachte Injektionsgut führt zu einer Erhö-
hung des Feststoffvolumens im Boden. Die Risse treten zuerst vorwiegend senkrecht zur Richtung der klei-
neren Hauptspannungen auf, bei normalkonsolidierten Böden in vertikaler Richtung. Aus den mit der Ver-
dichtung verbundenen Verformungen bzw. Verschiebungen, die zunächst in horizontaler Richtung auftreten, 
folgen höhere Spannungen im Boden ebenfalls in horizontaler Richtung. Mit zunehmendem Injektionsvolu-
men ändert sich die Orientierung der Risse, so dass auch horizontale Risse entstehen, die zu vertikalen Ver-
formungen führen. Werden die Injektionen in geeigneter Form ausgeführt und gesteuert, können damit Bau-
werke gezielt und mit hoher Genauigkeit angehoben werden, siehe auch [18], [19] und [20]. 
 
Aufreiss- oder Feststoffinjektionen können auch zur Homogenisierung der Baugrundeigenschaften und Re-
duzierung von Druckluft- und Suspensionsverlusten von Tunnelvortrieben ausgeführt werden. 
 
4.4.2 Entwurf und Bemessung 
 
Vorgaben für Aufreiss- oder Hebungsinjektionen sind meist die zulässigen Verformungen und Differenzver-
formungen von Bauwerken im Zuge von Tunnelvortriebsarbeiten oder das Hebungsmass, um eingetretene 
Verformungen zurückzustellen. Die geotechnischen Parameter der zu behandelnden Baugrundschichten 
sind Grundlage für die Planung. Erfahrungswerte zu dem Verhältnis zwischen dem eingebrachten Injekti-
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onsvolumen und dem damit erreichten Hebungsvolumen können zur Abschätzung dienen. Die tatsächlich 
einzubringenden Mengen und die geeignete Injektionsabfolge ergeben sich projektspezifisch.  
Die Injektionen werden häufig über die Manschettenrohre von sogenannten Injektionsfächern ausgeführt.  
Voraussetzung für eine erfolgreiche Ausführung sind neben der geeigneten Gerätetechnik die Darstellung 
und Auswertung der aufgezeichneten Injektionsparameter und Bauwerksverformungen. 
 
5 Düsenstrahlverfahren – Jetting 
 
5.1 Allgemein 
 
Düsenstrahlarbeiten werden überwiegend zur Verfestigung des Baugrunds als Unterfangung, Nachgrün-
dung, Aussteifungsroste u.ä. oder zur Abdichtung als Andichtsäulen, für Dichtsohlen u.ä. ausgeführt.  
Die erreichbaren Säulendurchmesser oder Elementabmessungen sowie deren Festigkeit werden vorwie-
gend durch den zu behandelnden Boden, das verwendete Düsenstrahlverfahren, die Herstellparameter und 
das eingesetzte Bindemittel bestimmt bzw. gesteuert. Der erreichbare Säulendurchmesser ist durch geeig-
net hergestellte Probesäulen oder durch Erfahrungswerte in vergleichbaren Baugrundbedingungen nachzu-
weisen. Hierbei ist zu beachten, dass sowohl ein Unterschreiten als auch ein Überschreiten des geplanten 
Säulendurchmessers von Nachteil sein kann. Eine Verdichtung des Bohr- und Säulenraster kann sich vor al-
lem bei Abdichtungsaufgaben nachteilig auf die erreichbare Abdichtungswirkung auswirken. 
Wie bei Poreninjektionen ist mit einer Verfestigung grundsätzlich auch eine Reduzierung der Durchlässigkeit 
verbunden. Weitere Hinweise zu Herstellung, Gerätetechnik und Literatur finden sich u.a. in [1], [21], [22]. 
 
5.2 Entwurf und Bemessung 
 
Für die Bemessung statisch beanspruchter Kubaturen, meist unbewehrt, sind die Bemessungswerte der 
einaxialen Druckfestigkeit und des E-Moduls erforderlich. Festigkeit und E-Modul können auch durch höhere 
Zementgehalte in den Säulen nicht beliebig gesteigert werden. Der zu behandelnde Baugrund ist Zu-
schlagsstoff für den herzustellenden Bodenbeton. Erfahrungswerte dienen zur Abschätzung der erreichba-
ren Festigkeit, die in Probesäulen nachzuweisen ist. 
Vor allem bei grösseren Bohrtiefen und Abdichtungsmassnahmen sind die Auswirkungen von Bohrabwei-
chungen und die Schwankungsbreite der Reichweite des Düsenstrahls in der Planung zu berücksichtigen. 
Die Qualitätssicherung mit Aufzeichnung und Auswertung der Herstellparameter und die Vermessung der 
Bohrabweichung bei entsprechender Bohrtiefe ist wesentlicher Bestandteil des Verfahrens. 
 
Unterfagungskubaturen werden vergleichbar einer Schwergewichtswand auf Grundbruch, Gleiten und Kip-
pen bemessen, für den Nachweis des inneren Tragwiderstands muss die Resultierende in der zweiten 
Kernweite und in der Aufstandsfläche innerhalb der ersten Kernweite liegen. Bei Ausfachungen zwischen 
Rühlwandträgern oder Pfählen erfolgt die Bemessung über einen Gewölbenachweis. Gründungselemente 
sind wie unbewehrte Pfähle zu dimensionieren. 
 
Vergleichbar der Vorgehensweise bei Poreninjektionen zur Abdichtung erfolgt die Festlegung des Injektions-
ziels meist über eine einzuhaltende Restwassermenge. Bohrtiefe, Wasserspiegeldifferenz und wirksame 
Gradient werden dabei häufig nicht berücksichtigt. Bei Baugruben dienen Pumpversuche zur Kontrolle der 
erreichten Abdichtung.  
 
6 Zusammenfassung 
 
Zur Verbesserung eines Baugrunds mit nicht ausreichender Tragfähigkeit, Homogenität oder Steifigkeit so-
wie zur Reduzierung der Durchlässigkeit steht eine Vielzahl von Verfahren zur Verfügung. Grundlage die für 
projektspezifische Auswahl und Planung eines Verfahrens sowie dessen Dimensionierung ist eine ausrei-
chende Baugrunduntersuchung. Für die Bemessung und Dimensionierung stehen verfahrensspezifische Me-
thoden zur Verfügung. Die Überprüfung der erreichten Verbesserungswirkung kann je nach Verfahren u.a. 
mit Methoden der Baugrunduntersuchung, Belastungsversuchen oder Laborversuchen an Boden- bzw. 
Kernproben aus dem verbesserten Bodenvolumen erfolgen. Eine Qualitätssicherung während der Ausfüh-
rung, u.a. durch Aufzeichnung der Herstellparameter, ist bei vielen Verfahren elementarer Bestandteil und 
ermöglicht die Steuerung der Arbeiten sowie Rückschlüsse auf den anstehenden Baugrund. 
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Umweltaspekte bei der Anwendung der Jetting-Methode 
 
1 Einführung (Projekt) 
 
Der Gedeckte Einschnitt Turtmann ist Teil der Rhoneautobahn A9, welche den Genfer See mit der 
Simplonstrasse verbindet. Das Tunnelbauwerk besteht aus zwei 1'350 m langen richtungsgetrennten Röh-
ren. Die Tunnelsohle kommt dabei bis zu 12 m unter die Terrainoberfläche zu liegen. Im Bereich des 
Pumpwerks erreicht die Baugrube die maximale Tiefe von ca. 17 m. 
Mit den Arbeiten wurde im Frühjahr 2005 begonnen, die Freigabe für den Verkehr ist für Ende 2016 / Anfang 
2017 vorgesehen. 
Die Baugrubenabschlüsse erfolgten mittels rückverankerten Spundwänden und Schlitzwänden. Wegen der 
schwierigen geotechnischen Randbedingungen mussten diese vor Beginn der Aushubarbeiten zusätzlich 
durch eine Jettingsohle versteift werden. 
 
 
1.1 Jetting 
 
Das Herstellen der säulenartigen Bodenkörper beginnt mit einer Rotationsbohrung. Nach Erreichen der ge-
wünschten Bohrtiefe wird der anstehende Boden, beim Rückziehen des Bohrgestänges, durch den energie-
reichen (400 – 600 bar) Hochdruckstrahl aufgeschnitten, aufgewirbelt und gleichzeitig mit Bindemittelsus-
pension (Zement und Wasser) vermischt. Der gelöste Boden ist dabei der Zuschlagstoff für den so entstan-
denen "Bodenbeton". Grössere Reichweiten und Säulendurchmesser können durch Verwendung unter-
schiedlicher Düsenstrahlsysteme erreicht werden. Da bei diesem Verfahren ein Teil des Bodens durch Ze-
ment ausgetauscht wird, fällt der sogenannte Rückfluss an, ein Gemisch aus Boden und Zementsuspension, 
welcher anschliessend entsorgt werden muss. Das Volumen dieses Rückflusses entspricht dabei in etwa 
dem Volumen der verdüsten Suspension. 
 
 

 
 
Bild 2: Ansicht der Baugrube Pumpwerk am 11.03.2010, Links im Vordergrund sind Überstände von 
Jettingsäulen zu sehen, die abgefrässt werden mussten. 
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2 Problemstellung 
 
2.1 Situation im Frühjahr 2008 
 
Im Frühjahr 2008 waren die Jettingarbeiten in den beiden westlichen Teilbaugruben abgeschlossen. Dabei 
waren ca. 70'000 m3 Jettingrückfluss entstanden, die zunächst auf einem Zwischenlager in unmittelbarer 
Nähe zur Baustelle gelagert wurden. Für die weiteren Bauabschnitte wurden zusätzliche 90'000 m3 Jettin-
grückfluss erwartet. Die Entsorgung dieses Materials sollte auf Inertstoffdeponien erfolgen. 
Analysen, die im Frühjahr 2008 an diesem Material durchgeführt wurden, haben ergeben, dass der Rück-
fluss, der bei den bisherigen Arbeiten angefallen war, zu viel (bis Faktor 3) Chromat enthielt, um als Inertstoff 
gemäss TVA eingestuft zu werden. Aus diesem Befund ergaben sich im Wesentlichen drei wesentliche Fra-
gestellungen/Aufgaben: 

- Wie kann das vorhandene Rückflussmaterial am sinnvollsten (möglichst kostengünstig und gleich-
zeitig gesetzeskonform / umweltschonend) entsorgt werden? 

- Welche Möglichkeiten bestehen, das Jetting bei den noch auszuführenden Baugruben derart zu ge-
stalten, dass der Rückfluss Inertstoffqualität besitzt? 

- Besteht ein generelles Umweltrisiko durch die Jettingarbeiten (z.B. Beeinträchtigung der Grundwas-
serqualität)  

 
2.2 Chromat im Zement 
 
Chromat ist als Spurenelement in allen Zementen enthalten. Die Gehalte variieren dabei allerdings sehr 
stark. Allgemein wird davon ausgegangen, dass beim Brennen der Rohstoffe zur Herstellung von Zement-
klinker eine Oxidation von, natürlich vorhandenem, Chrom III zu Chrom VI stattfindet. 
Das 6-wertige Chrom (Chrom VI) wird in Verbindung mit Sauerstoff (CrO4

2-) als Chromat bezeichnet. Es ist 
stark giftig, wasserlöslich, und krebserzeugend. Es kann unter Anderem die sogenannte "Maurerkrätze" 
(Zementdermatitis) verursachen. Aus diesem Grund darf in den meisten Ländern im Sinne des Arbeitsschut-
zes nur noch sogenannter chromatarmer Zement verarbeitet werden. 
Aus praktischen und wirtschaftlichen Gesichtspunkten wird bei der Herstellung das Ziel eines chromatarmen 
Zements fast ausschliesslich über die Zugabe eines Reduktionsmittels (nachträgliche Reduktion) erreicht. 
Als Reduktionsmittel kommen verschiedene Mittel in Frage, in der Regel wird Eisen(II)-Sulfat benutzt. 
Die Wirksamkeit des Reduktionsmittels im unverarbeiteten Zement ist zeitlich begrenzt, weshalb die Herstel-
ler verpflichtet sind, für Zement ein Ablaufdatum anzugeben. Bei herkömmlichen Zementen, welche mit Ei-
sensulfat reduziert werden, beträgt die Dauer der Wirksamkeit des Reduktionsmittels ca. einen Monat, bei 
Sackware ca. drei Monate. 
Für Zemente welche mit dem teureren Zinnsulfat chromatreduziert werden, wird eine deutlich längere Wirk-
samkeit (bis 12 Monate) garantiert. 
 
 
3 Massnahmen zur Chromatreduzierung 
 
3.1 Ursachenforschung 
 
Bei den Jettingarbeiten in den westlichen Baugruben waren 2 unterschiedliche Zemente eingesetzt worden: 
Ein chromatarmer Zement und ein nicht behandelter Zement. Der Chromatgehalt im Jettingrückfluss war bei 
beiden Zementen zu hoch, um das Material auf eine Inertstoffdeponie bringen zu können. Interessant war 
dabei die Tatsache, dass der Chromatgehalt im Rückfluss vom chromatarmen Zement höher war, als im 
nicht chromatreduzierten Zement. Es wurden verschiedene Versuche durchgeführt, um festzustellen, warum 
die Chromatreduktion bei dem "chromatarmen" Zement offensichtlich nicht funktioniert hat. Als mögliche Ur-
sachen kamen u.a. verfahrenstechnische Aspekte (Luftzufuhr durch 2-fach-Verfahren, spezielle geologische 
Verhältnisse, RedOx-Bedingungen) in Frage. Eine zufriedenstellende Antwort wurde jedoch leider nicht ge-
funden. 
 
3.2 Behandlung des vorhandenen Rückflusses 
 
Für die Verwertung des chromatbelasteten Jettingrückflusses waren grundsätzlich 2 Varianten denkbar: Eine 
(teure) Entsorgung auf einer Reststoffdeponie oder eine geeignete Behandlung des Materials (Chromatre-
duktion). Um festzustellen, ob eine Behandlung des Materials möglich ist wurde ein Grossversuch durchge-
führt. Dieser Versuch verlief erfolgreich, so dass in einem weiteren Schritt eine entsprechende Anlage instal-
liert und das chromatbelastete Material erfolgreich behandelt werden konnte (in-situ Immobilisierung). 
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3.3 Grossversuch Jetting 
 
Es wurden verschiedene Lösungsansätze diskutiert, wie der Chromatgehalt beim Jettingrückfluss, welcher 
bei den weiteren Jettingarbeiten anfallen wird, zumindest soweit reduziert werden kann, dass die Grenzwer-
te der TVA für Inertstoffe sicher eingehalten werden. Gleichzeitig sollte untersucht werden, ob diese Zemen-
te die Anforderungen hinsichtlich der baustofftechnischen Eigenschaften (Verarbeitbarkeit, Druckfestigkeit) 
erfüllen. 
Dazu wurde, unter Federführung der TFB (Technische Forschung und Beratung für Zement und Beton, 
Wildegg) und in Zusammenarbeit mit der Dienststelle für Umweltschutz und dem ausführenden Unterneh-
men ein neues Konzept erarbeitet, auf dessen Grundlage im Sommer 2010 ein Grossversuch mit 5 ver-
schiedenen Zementen durchgeführt wurde. 
Mit dem Grossversuch sollte untersucht werden, ob und wie unter den gegebenen Voraussetzungen die 
Chromatbelastung mindestens so weit reduziert werden kann, dass das Rückflussmaterial als Inertstoff ein-
gestuft werden kann 
Der Grossversuch erfolgte im Rahmen des normalen Bauablaufs in der Baugrube Turtmänna Ost Phase 2. 
Beim Versuch wurden insgesamt 5 verschiedene Zemente getestet: 2 Weisszemente, ein Hochofenzement, 
ein eigens für den Versuch hergestellter, nicht normierter, Mischzement aus CEM I und gebranntem Ölschie-
fer sowie als Referenz ein Zement, der bereits bei den Jettingarbeiten 2007 / 2008 in Turtmann eingesetzt 
worden war. 
 

 
 
Bild 2: Schema zur Durchführung des Grossversuchs 
 
Der Versuch erbrachte folgende Resultate: 

- Die Anforderungen an die baustofftechnischen Eigenschaften wurden von den 4 normierten Zemen-
ten erfüllt. Beim Mischzement wurden diese Anforderungen nicht erfüllt. Der mit diesem Zement ge-
jettete Bereich musste nachträglich saniert werden. 

- Die Grenzwerte für Inertstoffe wurden beim Jettingrückfluss sowohl von den beiden Weisszementen 
als auch vom Hochofenzement klar eingehalten. 

- Im Rückfluss vom Hochofenzement wurden beim Chromat auch die strengeren U-Werte eingehal-
ten. 

- Die bei den meisten Proben festgestellten Überschreitungen der U-Werte für Chrom gesamt und Ni-
ckel können auf entsprechend hohe Gehalte im natürlichen Boden zurückgeführt und durch die regi-
onale Geologie erklärt werden. Sie werden daher bei der Beurteilung als nicht relevant betrachtet. 

- Die U-Werte der restlichen untersuchten Parameter (Schwermetalle) wurden im Rückfluss von den 
Weisszementen und dem Hochofenzement eindeutig unterschritten. 

Für die weiteren Jettingarbeiten beim Gedeckten Einschnitt Turtmann wurde daraufhin der Hochofenzement 
eingesetzt, da dieser die besten Resultate erbrachte und zunächst noch unklar war, wo das neu anfallende 
Rückflussmaterial letztlich deponiert werden würde. 
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4 Erfolgskontrollen / Überwachung 
 
4.1 Jettingrückfluss 
 
Für die weiteren Arbeiten wurde, im Sinne einer angemessenen Qualitätskontrolle, ein Überwachungskon-
zept erstellt, welches eine Probenahme vom Jettingrückfluss im 4-Wochen-Intervall sowie Zusatzmassnah-
men bei Überschreitung des Zielwerts vorsah. 
Die auf Basis dieses Überwachungskonzepts durchgeführten Untersuchungen zeigten insgesamt gute bis 
sehr gute Ergebnisse, so dass davon ausgegangen werden konnte, dass dieses Jettingrückflussmaterial 
insgesamt den U-Wert einhält und somit bezüglich des Chromatgehalts Aushubqualität aufweist. 
 
4.2 Grundwasserüberwachung 
 
Über die gesamte Bauzeit wurde eine intensive Grundwasserüberwachung durchgeführt. Die Kontrollen 
ergaben klar, dass die Jettingarbeiten einen, wenn auch lokal und zeitlich begrenzten, Einfluss auf die hyd-
rophysikalischen Leitparameter Temperatur und elektrische Leitfähigkeit hatten. Des Weiteren zeigten einige 
Messungen erhöhte Werte für Ammonium, Chlorid, DOC und Sulfat an. Da sich nach Abschluss der Jetting-
arbeiten alle Werte normalisierten, kann davon ausgegangen werden dass keine nachhaltige Beeinträchti-
gung der Grundwasserqualität stattgefunden hat. Chromat wurde in keiner einzigen Grundwasserprobe 
nachgewiesen. Dies gilt auch für den Bereich des Materiallagers, wo der chromatbelastete Jettingrückfluss 
über einige Jahre ohne besondere Massnahmen (Abdichtung) gelagert wurde. 
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Tiefe DSV / Jetting - Sohle in Trogbaugrube,  
Neubau U-Bahn U5 in Berlin 
 
 
1 Einführung 
 
Der Bauherr, die Berliner Verkehrsbetriebe AöR vertreten durch die Projektrealisierungs GmbH U5, errichtet 
in Berlins historischer Mitte den Lückenschluss zwischen dem U-Bahnhof Alexanderplatz und Brandenbur-
ger Tor (U55). Bei diesem Artikel geht es um das Teilprojekt Museumsinsel (MUI), welches Bestandteil des 
Los 1 ist.  
 

 
Bild 1: Übersicht Stadtplan [3] 
 
1.1 Bestandteile Los 1 
 
Das Los 1 beinhaltet die Stationen: 
 

• Unter den Linden (UDL) 
• Museumsinsel West und Ost (MUI) 
• Gleiswechselanlage / Startschacht GWA 

 
und damit: 
 

• 5 Baugruben 
• 2 Tunnel Ø 6.5 m je 1.6 km lang, mit Unterquerung der Spree und des Spreekanals 
• den Anschluss an den U-Bahnhof Brandenburger Tor und am Bestandstunnel Alexanderplatz 
• 105 m Vereisungsstrecke unter dem Spreekanal in bergmännischer Bauweise 
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Bild 2: Längsschnitt Los 1 [2] 
 
Die Ausführungsplanung wurde durch die PG U5, vertreten durch ISP Ziviltechniker Wien, erstellt. Der Auf-
tragnehmer für den Rohbau ist die Bilfinger Construction GmbH, als interne Arbeitsgemeinschaft mit der Bil-
finger Spezialtiefbau GmbH und dem Bilfinger Tunnelbau, für den der Autor an diesem Projekt tätig war. Die 
genannten Teilunternehmen von Bilfinger gehören heute zu Implenia.  
Teile der Ausführungsplanung wurden von Bilfinger optimiert. Die ursprünglich geplante Bauzeit für den 
Rohbau war von 2012 bis 2018 und die ursprünglich geplanten Baukosten lagen bei 159 Mio. Euro. Die In-
betriebnahme der kompletten Strecke Alexanderplatz bis Brandenburger Tor ist für 2020 geplant. 
 
1.2 Allgemeines zu DSV / Jetting-Sohlen [1] 
 
"Seit 1979 wir das Düsenstrahlverfahren (auch als HDI oder Soilcrete bezeichnet) in Deutschland eingesetzt. 
Mit dem DS-Verfahren können unterschiedlichste verfestigte Bodenkörper hergestellt werden. Neben der 
Ausführung von Unterfangungskörpern sind dichte Sohlen in Trogbaugruben die am häufigsten genutzte 
Anwendung.  
Trotz zahlreicher Verbesserungen bei der Düsenstrahltechnik ist die Herstellung immer noch mit Risiken 
verbunden und zwar insbesondere dann, wenn Dichtigkeitsanforderungen an den DS-Körper gestellt wer-
den. Dies liegt im Wesentlichen daran, dass der Düsdurchmesser, also die Reichweite des Suspensions-
strahles, nicht online erfasst werden kann. Mit den neuesten Bohrtechniken ist es möglich, die Vertikalität 
der Düsenstrahlbohrungen zu vermessen, so dass die genaue Lage der Düsenstrahlsäule bekannt ist.  
Neben einer unzureichenden Reichweite des Düsenstrahles infolge unterschiedlicher Bodenverhältnisse (z. 
B. dichtere Lagerung, grössere bindige Anteile) können auch Düsschatten durch Hindernisse im Baugrund 
(z. B. Blöcke, Holzreste, unbekannte Pfähle und Brunnen) zu Undichtigkeiten im Düskörper führen.  
Unabhängig von der Grösse des Wasserdruckes auf Dichtsohlen wird in Berlin in der Regel eine Zuflussrate 
von < 1.5 l/sec je 1'000 m² benetzter Fläche gefordert.  
Bereits kleinste Löcher können bei hohen Wasserdrücken zu höheren Zuflussraten führen. Trotz der Mög-
lichkeit, durch nicht erkannte Baugrundinhomogenitäten oder Hindernisse die prognostizierte Reichweite 
bzw. den Düsdurchmesser nicht gesichert zu realisieren, wird von Behörden und Auftraggebern an den vor 
erwähnten geringen Zuflussraten festgehalten und auch die ausführenden Firmen akzeptieren durch Ver-
tragsunterzeichnung diese Werte." 
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2 DSV / Jetting - Sohlen für den Bahnhof Museumsinsel (MUI) 
  
2.1 Überblick  
 

 
Bild 3: Grundriss Station Museumsinsel, Schacht West und Ost [3] 
 
Für die Station Museumsinsel sind 2 Hauptbaugruben (West und Ost) mit Zugangsbauwerken sowie der 
Verbindungsstrecke, teilweise unter dem Spreekanal, in bergmännischer Bauweise im Schutz einer ringför-
migen Vereisung vorgesehen. Die Baugruben wurden in Schlitzwandbauweise Dicke= 80 - 120 cm, Tiefe= 
45 m erstellt. Der Ostschacht ragt in den Spreekanal, so dass die Herstellung der Schlitzwände und der Soh-
len nur im Schutze eines Kastenfangedammes im Spreekanal ausgeführt werden konnte. 
 

 
Bild 4: Längsschnitt Station MUI, Schacht West und Ost, dazwischen die Vereisungsstrecke [3] 
 
Beide Schächte  erhalten eine tiefliegende Dichtsohle sowie eine Aussteifungssohle nahe dem Aushubni-
veau, welche im DSV-Verfahren hergestellt wurden. In diesem Bereich liegen wechselnde Baugrundbedin-
gungen vor. Sande in verschiedenen Abstufungen und Lagerungsdichten, Geschiebemergel in unterschied-
licher Konsistenz. Steine und Blöcke mussten mit den Bohrungen überwunden werden. Der Grundwasser-
spiegel steht bei etwa 3 m unter Gelände an, was für den tiefsten Aushub eine Wasserdruckdifferenz von 
etwa 20 m bedeutet. Die Ausführung der DSV-Sohlen erfolgte mit speziell hierfür angeschafften Bohrgeräten 
(BG 24, siehe Bild 5 Markierung) mit verlängerten Mäklern, die nahezu in der Lage sind die erforderliche 
Bohrtiefe von 44 m in einem Arbeitsgang, also ohne Nachlegen / Entnehmen von Rohrschüssen, abzuboh-
ren. Der Rohbau der Schächte wurde unter einem aussteifenden Deckel ausgeführt. Die Baugrubenwände 
wurden ausserdem durch Stahlkonstruktionen ausgesteift. 
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Bild 5: MUI-Ost, Kastenfangedamm im Spreekanal, Herstellung DSV-Sohle [3] 
 
 
 

 
2.2 Herstellungsparameter 
 

 
Bild 6: Herstellungsparameter [3] 
 
Mit den vorgenannten Herstellungsparametern können, in Abhängigkeit von den Eigenschaften des anste-
henden Baugrundes und dem Herstellungsverfahren, die Abmessungen der Düskörper und damit die Eigen-
schaften des Endproduktes beeinflusst werden. Die Standard-Herstellungsparameter sind informativ in der 
nachfolgenden Tabelle, in Abhängigkeit zu den DSV-Verfahren, dargestellt. 
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Tabelle 1: Standard-Herstellungsparameter [3] 
 
 
2.3 Probesäulen und Reichweitentest mit Hydrophonvermessung 
 
Gemäss SN EN 12716 [4] "müssen, wenn Erfahrungen unter vergleichbaren Bedingungen nicht vorliegen, 
vor Beginn der Arbeiten Probeelemente vorgesehen und hergestellt werden, (wie es  hier auch die Aus-
schreibung vorsah). Dabei müssen alle wesentlichen Bedingungen die auf der Baustelle möglicherweise 
gleichzeitig zusammentreffen können, erfasst werden um: 
 

• das bestgeeignete System und die günstigsten Düsenstrahlparameter auszusuchen; 
• nachzuweisen, dass mit dem ausgewählten System und den ausgewählten Düsenstrahlparametern 

die Planungserfordernisse erfüllt werden." 
 
Nach Ausschreibung war vorgesehen [2] "vor Beginn der DSV-Arbeiten je Baubereich (UDL, MUI) und Ho-
mogenitätsbereich (Bodenschichtung) mindesten drei separate Probesäulen sowie ein Feld aus mindesten 3 
überschnittenen Düsenstrahlsäulen herzustellen" 
 
Die ausführende Unternehmung, Bilfinger Spezialtiefbau GmbH, wendet für den Reichweitentest, wenn ein 
freilegen der Probesäulen nicht in Frage kommt oder zu aufwendig wird, das Hydrophon-Verfahren an. 
Hiermit können Probesäulen und auch Produktionssäulen in beliebiger Tiefe getestet werden. Ein weiterer 
Vorteil liegt darin, dass schon beim "Düsen" die Herstellungsparameter zur erforderlichen Strahlreichweite 
hin optimiert werden können. 
 
Das Grundprinzip der Messung besteht darin [3], dass ein definitiv bekannter Punkt radial zum Bohrgestän-
ge vom Schneidstrahl erreicht wird und die auf diesen Punkt treffende Energie in ein Analogsignal umge-
wandelt wird (siehe Bild 7). 
Die Sensoren zur Messung dieser energieanalogen Grössen werden höhengleich mit dem Schneidstrahl in 
wassergefüllten Horchpegeln geführt. 
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Bild 7: Hydrophonvermessung bei Bilfinger Spezialtiefbau GmbH [3] 
 
Insbesondere für grosse Bohrtiefen mit entsprechend grossen absoluten Bohrabweichungen bei den Probe-
säulen und den Pegeln, ist die Anwendung von Probesäulengruppen mit mehreren Pegeln, wie z. B. im Bild 
8 dargestellt, zweckmässig. Auf Grund der Vertikalitätsabweichungen der Bohrungen kann es sonst bei Ein-
zelsäulen eher dazu kommen, dass die Distanz eines Pegels zur Probesäule eine Vermessung unmöglich 
macht. 

 
Bild 8: Anordnung Probesäulengruppe für Reichweitentest mit Darstellung des vermessenen Bohr-
verlaufes (eines anderen Beispiels) [3] 
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2.4 Vertikalitätsmessung 
 
Genauso entscheidend für den Erfolg  einer DSV-Dichtsohle wie der erreichbare Säulendurchmesser ist, ist 
auch die Kenntnis über die Lage der Säule, welche mit der Bohransatz-Genauigkeit sowie mit der Vertikalität 
der Bohrung bestimmt wird. Die bei dieser Massnahme eingesetzten Messverfahren für die Kontrolle der 
Vertikalität waren die Inklinometer-Sonde (Fabr. Glötzl) und die Tigor-Sonde (Fabr. Jean Lutz) (siehe Bilder 
9-11). 
 

             
Bild 9: Inklinometer-Sonde [3]      Bild 10: Inklinometer-Kette [3]    Bild 11: Tigor-Sonde [3] 
 
Während für den Messvorgang mit den Inklinometern das Bohrgestänge nach dem Abbohren gebrochen 
werden muss und dieser dann etwa 20-30 Minuten in Anspruch nimmt, ist dies beim Einsatz der Tigor-
Sonde nicht erforderlich.  
Hierbei muss beim Abbohren [5] alle 3m für 20 Sekunden die Rotation gestoppt werden. Dieser Stopp wird 
vom Tigor erkannt und er führt die Neigungsmessung durch. Die Messungen werden im internen Speicher 
abgelegt. Wenn das Bohrgestänge wieder gezogen ist, wird die Ausleseschelle um den Tigor gelegt. Damit 
werden die Daten vom internen Speicher auf die Speicherkarte MEMOBLOCK übertragen, was ca. 10 Se-
kunden dauert. Anschliessend werden die Daten mit einer speziellen Software ausgewertet. 
 
2.5 Vorläufige Ausführungsplanung, dynamische Planung / as built-Plan 
 
Gemäss Ausschreibung [2] soll vom Unternehmer, zur Ermittlung der Lagerungsdichte, zusätzlich zum Bau-
grundgutachten mindestens eine Drucksondierung je Baugrube ausgeführt werden. 
Die Planungsvorgaben [2] waren im Wesentlichen für die Aussteifungssohle: 

• eine Stärke von mindestens 1.50 m,  
• eine Bohrtiefe von etwa 24 m, 
• hat Anforderungen an die Druckfestigkeit, fm,d <= 2.5 N/mm² im Sand,  
• darf nicht geschlossen sein und 

 
für die Dichtsohle:  

• eine Stärke von mindestens 2.00 m, 
• eine Bohrtiefe von 44 m und 
• eine maximale Systemdurchlässigkeit von 1.5 l/s je 1'000 m² benetzte Fläche. 

 
Ein Dreiecksraster zwischen den Reihen ergibt sich allein durch die runde Säulenform. Die Maximalabstän-
de der Säulen in der Reihe und zwischen den Reihen ergeben sich zunächst aus der Forderung, dass keine 
planmässigen Lücken entstehen dürfen. Wegen der zu berücksichtigenden Bohrabweichungen (Vertikalität) 
sowie möglichen Toleranzen am Einstichpunkt, müssen grössere Überschneidungen gewählt werden, ins-
besondere bei der tiefliegenden Dichtsohle. Bei Berücksichtigung von nur einem Prozent Schrägstellung und 
der extremen Bohrtiefe von 44 m wird schnell klar, dass man hier nur mit grossen Säulendurchmessern ar-
beiten kann (siehe Bild 12). 
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Die Ausführungsplanung wurde auf Grund der Ergebnisse aus den Reichweitentests und der zu erwarten-
den Bohrabweichungen vom Unternehmer erstellt. Ausserdem wurde die tägliche dynamische Planung auf 
Grund der gemessenen IST-Lagen der einzelnen Säulen und der "as built"-Planung der Schlitzwandlamellen 
vorgenommen. 
 

 
Bild 12: Ausführungsplan Westschacht, Grundriss tiefliegende Dichtsohle, mit ersten IST-Lagen [3] 
 
2.6 Ausführung 
 
Beide Sohlen wurden im gleichen Bohrraster in einem Arbeitsgang hergestellt. Das bedeutet, es wurde nach 
dem Abbohren zunächst die Säule für die Dichtsohle gedüst, dann das Gestänge bis in die Höhe der Aus-
steifungssohle gezogen, nun wurde die Säule für die Aussteifungssohle mit geänderten Parametern herge-
stellt und schliesslich wurde das Gestänge komplett gezogen.  
Die Herstellreihenfolge innerhalb einer Reihe wurde im Prinzip "frisch in frisch" ausgeführt, wobei dies immer 
nur die Tagesproduktion betrifft. Am Folgetag ist der Anschluss schon nicht mehr wirklich "frisch in frisch". 
Dann ist es von der Tagesleistung abhängig, wie gross der Anteil an "frisch in frisch" - Arbeitsfugen tatsäch-
lich ist. Bei der vorbeschriebenen Arbeitsweise und der enormen Bohrtiefe war der Anteil der "kalten" Ar-
beitsfugen nicht gering.  
Die einzelnen Reihen wurden in Primär- und Sekundärreihen abgearbeitet (siehe Bild 13). Wie auf diesem 
Bild erkennbar, war es teilweise schwierig die Sekundärreihe herzustellen und dabei auszuschliessen, dass 
die Bohrung einer Sekundärsäule in einer Primärsäule landet. Somit wurde im Laufe der Ausführung (MUI-
Ost und MUI-West Teil 2) das Prinzip Primär- und Sekundärreihen auf Doppelreihen angepasst (siehe Bild 
14). Ausserdem wurden die Sekundärsäulen mit einer "Unterdeckelung" ausgeführt  (siehe Bild 14), um das 
Risiko von Leckagen infolge von Düsschatten, die durch die Lage einer Bohrung zu bereits hergestellten 
Säulen entstehen können, zu minimieren. 
 
Als nicht unbedeutende Nebenerscheinung wurde schon zu Beginn der Ausführung festgestellt, dass sich 
der Grundwasserspiegel plötzlich fast bis OK Bohrebene erhöhte, was aus mehreren Gründen unverzüglich 
mit einer temporären oberflächennahen Wasserhaltung verhindert werden musste. Die Ursache dafür konnte 
natürlich nur die DSV-Produktion sein, die  innerhalb der Baugrubenumschliessung Zementsuspension und 
Luft in grossen Mengen und mit grosser Energie einbringt. 
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Bild 13: As built Plan Westschacht, Grundriss Dichtsohle, mit IST-Lagen der Primär- und Sekundär-
reihen sowie der SW-Lamellen  [3] 
 
 
 

 
Bild 14: Dichtsohle Westschacht, Schnitt System Doppelreihen   [3] 
 
 
2.7 Pumpversuch, thermische Leckortung 
 
Gemäss Ausschreibung [2] war vor dem Beginn des Lenzens ein Pumpversuch bis zum Absenkziel mit pa-
rallel erfolgender Leckortung durchzuführen, mit dem die Dichtheit der Trogbaugrube nachzuweisen war.  
Das hier vom Unternehmer eingesetzte Verfahren für die Leckortung ist von der Firma GTC Kappelmeyer 
GmbH und basiert auf der Wassertemperatur-Differenz zwischen Trogwasser und zuströmenden Wasser 
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von ausserhalb. Das Wasser im Trog erwärmt sich infolge der Hydratationswärme der mit der Sohlenherstel-
lung eingebrachten Zementmengen, welche je nach Herstellungsparameter bei etwa 5-10 to je Säule liegen 
können. 
Um diese Temperaturdifferenzen messen zu können, werden im Rasten von etwa 5 m über die Sohlenfläche 
verteilt Temperaturmesspegel bis 1m über die Sohle gebohrt. Über diese Pegel wird die Grundwassertempe-
ratur alle 1m Tiefe und über einen gewissen Zeitraum gemessen. Die Daten werden in nachfolgend darge-
stellten Protokollen [6] (siehe Bild 15) dokumentiert und bieten, wie hier erkennbar, Aussagen über Tempe-
raturdifferenzen über den Tiefenverlauf sowie über einen zeitlichen Verlauf.  
 

  
 Bild 15: Protokolle der thermischen Leckortung [6] 
 
Beide Messpunkte weisen eine erhebliche Abkühlung oberhalb der Dichtsohle auf, so dass man hier von Le-
ckagen ausgehen muss. Allerdings zeigt der Messpunkt T 28 den Temperatur-Tiefpunkt deutlich näher an 
der Sohle als T8. Hieraus kann man deuten, dass hier möglicherweise der Zustrom eher aus einer Wandfu-
ge erfolgt und nicht aus der Sohle. 
 
Grundsätzlich sind, nach Ansicht des Autors, für die Auswertung und Interpretation der Messergebnisse sehr 
gute Projektkenntnisse von der Ausführungsseite sowie die Erfahrungen des Büro Kappelmeyers unerläss-
lich. 
 
 
 
3 Abschluss 
 
Bedeutende Voraussetzungen für eine erfolgreiche Ausführung einer so anspruchsvollen Bauaufgabe sind 
erfahrenes Personal in Einheit mit bewährten und leistungsfähigen Geräten, die auch unter den vorliegenden 
Bedingungen in der Lage sind einen entsprechend grossen Säulendurchmesser herzustellen sowie eine zu-
verlässige Messtechnik. 
 
Nach dem ersten und zweiten Pumpversuch wurden zu hohe Zulaufraten gemessen, so dass zwei Nach-
dichtungskampagnen erforderlich waren, um eine deutliche Verringerung der Pumprate in Richtung der aus-
geschriebenen Pumprate zu erreichen. Ausserdem brachte die Vervollständigung der Schlitzwand im 2. 

32



Bauabschnitt, welcher vorerst mit einer Dichtwand abgeschottet war, eine spürbare Verbesserung. Wie ein-
gangs erwähnt  kann in Frage gestellt werden, ob dieser Grenzwert -bei der hier vorliegenden Wasserdruck-
differenz von ca. 20 m und den übrigen Randbedingungen- noch mit vertretbarem Aufwand erreicht werden 
kann. Massgeblicher als dieser theoretische Wert sind sicher Auswirkungen auf den Wasserspiegel aus-
serhalb des Troges und damit verbunden eine mögliche Beeinträchtigung der Umwelt.  
 
Seit 2013 wurde die Trogbaugrube Museumsinsel West von den Projektbeteiligten in technischer Hinsicht 
als ausreichend wasserundurchlässig eingestuft und wurde jedoch bis heute nicht gelenzt. Grund dafür ist, 
dass gemäss der Planung des Bauherrn die zwei Hydroschildvortriebe durch nicht gelenzte und nicht aus-
gehobene Baugruben gebohrt werden. 
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Grundlagen und Anwendungsbeispiele zur Rüttelstopfverdichtung 
 
 
1 Grundlagen der Rüttelstopfverdichtung (RSV) 
 
1.1 Einleitung 
 
Die Untergrundverbesserung mittels Rüttelstopfverdichtung RSV ist ein seit Jahrzehnten weltweit bekanntes 
und geotechnisch sehr bewährtes Verfahren. Im nachfolgenden Text soll ein kurzer Überblick zur Herstel-
lung, den Grundlagen, der Qualitätssicherung sowie zu den praktischen Einsatzmöglichkeiten gegeben wer-
den. Zwei Beispiele aus dem Grossraum Basel zeigen zudem die Anwendung in der Praxis. 
 
 
1.2 Herstellung 
 
Die nachfolgende Abbildung 1 (aus [1]) zeigt schematisch den üblichen Ablauf bei der Herstellung einer Rüt-
telstopfsäule. Ein an einem Trägergerät (z. B. Tragraupe, Tragkran, Seilbagger udgl.) meist fixierter Schleu-
senrüttler wird über den vorgängig abgesteckten Säulenrasterpunkt ausgerichtet. Ein Radbagger / Frontlader 
belädt den Schüttkübel mit dem Einbaumaterial (Schotter, Kies etc.) danach wird der Schüttkübel am Mast 
hochgezogen und die Schleuse wird beschickt. Mittels Pressluftunterstützung wird das Material an die Rütt-
lerspitze befördert. Durch den Eintrag von horizontalen Schwingungen sowie der Gewichtsaktivierung der 
Geräteeinheit wird der Rüttler - die Abbildung 2 zeigt zwei typische Rüttlerkonstruktionen (gemäss [2] und 
[1]) - auf die gewünschte Tiefe gefahren und verdrängt hierbei den Boden. Nach Erreichen der Säulenend-
teufe tritt das Einbaumaterial an der Rüttlerspitze aus, wird beim Absenken seitlich in den umgebenden Bo-
den verdrängt und dabei stark verdichtet. Durch kurze Auf- und Abwärtsbewegungen des Rüttlers wird nun 
im Pilgerschrittverfahren die Rüttelstopfsäule bis zur erforderlichen Höhe erstellt / gestopft. Die endgültige 
Baugruben- / Fundationssohle wird dann durch ein Nachverdichten mit Walzen udgl. fertig gestellt. 
 

 
Bild 1: Schematische Darstellung des Herstellvorgangs einer Rüttelstopfsäule [1] 
 
 
Je nach Geräteträger und Rüttlerausführung sind maximale Herstellungstiefen der Säulen von ca. 11 bis 27 
m möglich, üblich sind (in CH) Geräte mit ca. 11 bzw. 16 m maximaler Herstellungstiefe. 
 
Bei der Herstellung der RSV im Allgemeinen ist insbesondere darauf zu achten, dass ein für Trägergerät wie 
auch Radlader (und LKW) befahrbares, nicht aufgeweichtes Arbeitsplanum vorliegt. Ebenfalls sind Mindest-
abstände zu Gebäuden und Böschungen bzw. Maximalneigungen von Böschungen bei Arbeiten in schon 
ausgehobenen Baugruben zu gewärtigen. 
 
Insbesondere bei anthropogenen Auffüllungen werden die einzelnen Säulenstandorte häufig wegen tiefer 
liegenden Hindernissen, harten Schichte udgl. mit einem Schneckenbohrer vorgebohrt. 
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Bild 2: Typische Rüttlerkonstruktionen, links seitens Bauer [4], recht seitens Keller [3] 
 
 
Aus der Erfahrung, auch durch eigene Messungen, zeigt sich, dass sich die Herstellung der Rüttelstopfsäu-
len in den meisten Böden als sehr erschütterungsarm darstellt (gemäss SN 640 312, Geschwindigkeitsvek-
toren meist v < 1 mm/s). Zu Irritationen führen in der Nachbarschaft einer Projektparzelle eher häufig die 
Lärmimmissionen (fallender Kies, starkes „Brummen“ der Gerätegeneratoren) in Kombination mit den klei-
nen Erschütterungsschwingungen. 
 
Zu erwähnen ist, dass neben den klassischen Kies gestopften Säulen auch verschiedene Varianten möglich 
sind indem man z. B. Mörtel, Betonit udgl. zugibt. Auch werden teilweise Hybride aus verschiedenen Varian-
ten ausgeführt. 
 
 
1.3 Grundlagen 
 
Durch das Einbringen mehrerer Rüttelstopfsäulen mittels vorgegebenen Rasterabstände in einen weichen / 
lockeren Untergrund (gewöhnlich Korngrössen von Ton bis Sande, ggf. auch Sande und Kiese sowie anth-
ropogene Auffüllungen mit geringen Lagerungsdichten) wird grundsätzlich ein „neuer“ Untergrund mit besse-
ren Bodeneigenschaften hergestellt, der dadurch höhere Lasten aufnehmen kann, dies bei parallel geringe-
ren Setzungsgrössen. Ausdrücklich zu erwähnen ist, dass nicht die einzelne Säule (über eine Einzeltragfä-
higkeit) wie z. B. bei einem Pfahl wirkt.  
 
Für die Wirkungsweise der Rüttelstopfverdichtung sind mehrere Aspekte zu beachten. Durch das Einfahren 
und Eindrücken des Rüttlers wird der Untergrund zwischen den Säulen verdichtet und umgelagert, ggf. wird 
auch Wasser in den Porenräumen mobilisiert. Jede einzelne Säule bringt einen Mehreintrag von Bodenma-
terial in den vorliegenden Untergrund. Das „gestopfte“ Bodenmaterial der Säule weist dabei i.d.R. spürbar  
 

 
Bild 3: Verschiedene Tragmechanismen [3] 
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Bild 4: Tragverhalten einer Säulengruppe – Interaktion Boden und Säule [3] 
 
 

 
Bild 5: Bruchmechanismen einer Säulengruppe [3] 
 
 
bessere bodenmechanische Eigenschaften auf. Parallel sind Drainageeffekte in den einzelnen Säulen häufig 
feststellbar die u.a. auch, mit der genannten Verdichtung, eine Verbesserung der bodenmechanischen Stof-
feigenschaften des vorliegenden Untergrundes auslösen. Beim Aufbringen von Lasten auf die erstellten Säu-
lengruppen „verspannen“ sich dann die einzelnen Säulen, u.a. durch Ausbauchungseffekte, mit dem umlie-
genden Boden bei kleinen oberflächlichen Verformungsgrössen, höhere Tragfähigkeiten sind somit insge-
samt erzielbar. Parallel kann durch den Herstellungsprozess häufig schon eine Setzungsvorwegnahme im 
verbesserten Untergrund erzielt werden. 
 
Für das anschauliche Verständnis des Tragverhaltens dienen hierbei die Abbildungen 3 und 4, aus [3]. Die 
verschiedenen möglichen Bruchmechanismen einer Säulengruppe sind zudem in Abbildung 5 dargestellt. 
 
Beeinflussen kann man die Verbesserung der Bodeneigenschaften vor allem durch die Rasterabstände der 
Säulenstandorte die in der Praxis bei ca. 3 bis 9 m2 je Rüttelstopfsäule liegen. Häufig werden die Abstände 
auch je nach Belastungssituation – z. B. enges Raster bei Stützenfundamenten und weites Raster bei wenig 
belasteten Bodenplattenabschnitte – variiert. Ansetzbare Bodenpressungen liegen dann häufig für einen 
durch Rüttelstopfverdichtung verbesserten Untergrund bei ca. 200 bis 300 kN/m2 und mittleren Setzungsbe-
trägen (im verbesserten Untergrundabschnitt) von ca. 2 cm. 
 
Die rechnerische Vorhersage der Last-Setzungsgrössen ist über verschiedene Modellansätze möglich (vgl. 
[3] und [4]). Im deutschsprachigen Raum werden i.d.R. die Ansätze nach Priebe [5] verwendet. 
 
 
1.4 Qualitätssicherung 
 
In der Praxis erfolgt die Qualitätssicherung bei der Herstellung der Rüttelstopfsäulen i.d.R. alleine anhand 
der Maschinenprotokolle die für jede einzelne Säule simultan aufgezeichnet werden. Hierbei werden übli-
cherweise die Bezeichnung, der Standort, die Herstellungsdauer, das Einfahren und Ziehen des Rüttlers, die 
Materialmenge, der Aufnahmestrom und die Aktivierkraft aufgezeichnet bzw. dokumentiert.  
 
Der geeignetste Versuch das Last-Setzungsverhalten einer Rüttelstopfverdichtung in-situ zu untersuchen 
stellt ein aufwendiger, statisch grossflächig wirkender Lastversuch (mehrere Schottersäulen und der dazwi-
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schen liegende Boden werden zusammen belastet / untersucht) dar. Hierfür hat sich das stufenweise Über-
einanderstapeln von z. B. Mulden bewährt, vgl. [6]. 
 
Häufig wenig zuverlässig bzw. schwierig interpretierbar sind Untersuchungen mit Rammsondierungen (für 
die Ableitung eines „Untergrundverbesserungsfaktors“) zwischen und in den Säulenkörpern bei einem Ver-
gleich der Schlagzahlen vor und nach Einbringung der Schottersäulen.  
 
Aus bodenmechanischer Sicht völlig untauglich als Kontrollmethode ist der Einsatz eines klassischen Last-
plattenversuchs aufgrund der offensichtlich vorliegenden stark differierenden Randbedingungen der RSV 
(räumliches, „tiefwirkendes“ Tragsystem, Säulendurchmesser > 0.6 m) sowie der Lastplatte (max. Einwir-
kungstiefe bei ca. 0.4 bis 0.6 m, kleiner Durchmesser mit D = 0.29 m).  
 
 
1.5 Überlegungen zum Einsatz der RSV 
 
Verschiedene technisch wie ökonomisch sinnvolle Einsatzmöglichkeiten bestehen u.E. für eine Bodenver-
besserung mittels Rüttelstopfverdichtung: 

- Bodenverbesserung weicher / lockerer Bodenschichten mit einem Lastabtrag auf tiefer liegenden trag-
fähige(re) Bodenschichten. Die Säulen passen sich zudem einfach etwaiger heterogener Boden-
schichtkoten in Säulenlänge und Durchmesser an, siehe auch 2. Anwendungsbeispiel. 

- Bei weichen oder heterogenen und sehr mächtigen Bodenschichten (oder Auffüllungen) kann mittels 
der Bodenverbesserung mit RSV ein mächtiges, homogenes und „schwimmendes Bodenpolster“ als 
Fundationshorizont erstellt werden, bei paralleler Vorwegnahme von etwaigen Konsolidationsverfor-
mungen, siehe 1. Anwendungsbeispiel. 

- Häufig stellt die Bodenverbesserung mittels RSV eine technisch wie ökonomisch sinnvolle Alternative 
für den klassischen Materialersatz dar da kein ungeeignetes Material (für eine Fundation) entnommen, 
entsorgt und dann wieder neues, besseres Material angeliefert und fachgerecht eingebaut werden 
muss. 

- Insbesondere bei belasteten Auffüllungen beschränken sich die Entsorgungskosten des anstehenden 
Untergrunds bei einer Bodenverbesserung mittels RSV auf ein Minimum da kaum teuer zu entsorgen-
des Material gefördert wird. Allerdings sind in einem solchen Fall die allfälligen altlastenrechtlichen 
Randbedingungen zu beachten. 

- Die RSV kann z. B. beim Dammbau oder für spezielle Tragschichten für eine Vorwegnahme und Ho-
mogenisierung von zeitintensiven Konsolidationsvorgängen genützt werden. 

- Die Bodenverbesserung mittels RSV sorgt aufgrund der besseren bodenmechanischen Gesamteigen-
schaften des Untergrunds zu einer Erhöhung der Tragfähigkeit und Standsicherheit im Allgemeinen 
bei einer Anschüttung, einem Dammfuss, bei Hafenbefestigungen udgl. Insbesondere im asiatischen 
Raum werden hier auch möglichen Verflüssigungseffekten des Untergrunds aus Erdbebeneinwirkun-
gen entgegengewirkt. 

- Ein weiterer, mehr ökologischer Vorteil ist bei den Rüttelstopfsäulen aus natürlichen Kies-Materialien 
bei einem späteren Rückbau und anschliessenden Entsorgung des Untergrunds zu sehen.  

 
 
 
2 Anwendungsbeispiele zur Rüttelstopfverdichtung 
 
2.1 Allschwil, Brennerstrasse, Wohnüberbauung 
2.1.1 Beteiligte 
 
Beim ausgeführten Bauvorhaben in Allschwil sind folgende Beteiligte zu nennen: 
Bauherr:   AG für Planung und Überbauung, Basel 
Architekt:  Burckhardt+Partner AG, Basel 
Ingenieur:  Eglin Ristic AG, Basel 
Bauleitung:  Burckhardt+Partner AG, Basel 
Spezialtiefbau:  Keller-MTS AG, Ennetbaden 
 
 
2.1.2 Situation 
 
Im nordwestlichen Bereich der früheren Ziegelei in Allschwil, vgl. Bild 6, wurde 2012 bis 2014 abschliessend 
– davor wurden durch diverse Bauherren im südöstlichen Bereich der ehemaligen Ziegelei schon mehrere  
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Bild 6: Lage des Projektareals in Allschwil 
 
 
dutzend MFH- und Reihenhäuser mit Autoeinstellhallen erstellt – eine Überbauung mit 14 vier-geschossigen 
Reihenhäusern, einer Autoeinstellhalle sowie einem temporären Kindergarten in einem nach Süden anstei-
genden Hang erstellt. 
 
 
2.1.3 Untergrundverhältnisse 
 
Der Projektperimeter liegt am westlichen Rand der ehemaligen Deponie der Ziegelei Allschwil. Zur Gewin-
nung des Septarientons („Blauer Letten“) wurden der ursprünglich hangende „Lösslehm“ sowie der unter 
diesem liegende „Jüngere Deckenschotter“ grossräumig abgebaut. Nach Beendigung der Tonausbeutung 
wurde die entstandene Grube wieder verfüllt. Die Grubenfüllung wurde in Lagen eingebracht, wobei insbe-
sondere der Wechsel von kiesigem und tonigem Material in der Tiefe auffallend ist, u.a. auch mit harten Zwi-
schenlagen. Dem Material sind häufig Bauschuttreste wie Beton, Ziegel, Backstein, Schwarzbeläge udgl. 
beigemengt. Eine Entsorgung erfolgte auf Inert- wie Reaktorstoffdeponien. Da die Deponiesohle bzw. die 
Felsoberfläche sich ungefähr auf einem Niveau von ca. 284 – 297 m ü.M. mit einem Gefälle nach Osten be-
findet, sind die Schichtmächtigkeiten der anthropogenen Auffüllungen auf dem Projektperimeter mit ca. 10 
bis 28 m abzuleiten, vgl. beispielhafter Baugrundschnitt in Bild 7. 
 
Vorabklärungen hatten gezeigt, dass die Deponie nach wie vor einem Eigensetzungsverhalten unterworfen 
ist. Die Verformungsgeschwindigkeiten sind u.a. abhängig von der Deponiemächtigkeit, dem eingebrachten 
Verdichtungsgrad und der Materialzusammensetzung. Grundsätzlich bedeutet eine grössere Mächtigkeit ei-
ne höhere „Setzungsgeschwindigkeit“ und einen längerfristig wirkenden Setzungsvorgang. In Anbetracht der 
Erkenntnisse ist davon auszugehen, dass bei einem unveränderten Spannungszustand die Eigensetzungen 
des Deponiekörpers in den nächsten 25 Jahren grob geschätzt ca. 0.5 – 2 dm betragen werden.  
 
 
2.1.4 Bautechnische Umsetzung 
 
U. a. aufgrund der tiefen Felslage wurde nach längeren Diskussionen beschlossen die Fundationsebene der 
Gebäude (nur) schwimmend auszuführen indem man den anstehenden Untergrund mittels einer Rüttelstopf-
verdichtung verbessert. Angepasst an die variierenden Schichtmächtigkeiten der Auffüllungen wurden zu-
dem die Säulenlängen mit ca. 5 bis 11 m ausgeführt. Ziel war es hier eine mächtige, homogenisierte, ver-
besserte Bodenschicht zu erhalten bei der auch die Setzungen aus Eigenkonsolidation (und Neulasten) vor-
weggenommen wurden. 
 
Aufgrund der bekannten bzw. in der Baugrunduntersuchung festgestellten harten Zwischenschichten wurden 
alle Säulenstandorte mit einem Schneckenbohrer vorgebohrt. 
 
In Abbildung 8 ist ein Ausschnitt aus dem Säulenanordnungsplan mit Säulenlängen (hellblau) dargestellt.  
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Bild 7: Beispielhafter Schnitt aus dem Baugrundmodell 
 
 

 
Bild 8: Ausschnitt Säulenplan RSV mit Längenangaben 
 
 
2.2 Riehen, Steingrubenweg, Wohnüberbauung „Classic Riehen“ 
2.2.1 Beteiligte 
 
Beim nachfolgend vorzustellenden Bauvorhaben sind folgende Beteiligte zu nennen: 
Bauherr:   AVADIS Anlagestiftung AG, Baden 
Architekt:  Walker Architekten AG, Brugg 
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Ingenieur:  Wilhelm + Wahlen Bauingenieure AG, Zofingen 
Bauleitung:  Sulzer & Buzzi Baumanagement AG, Basel 
Spezialtiefbau:  Keller-MTS AG, Ennetbaden 
 
 
2.2.2 Situation 
 
Seit 2013 (Fertigstellung ist für 2016 geplant) wird auf einem ca. 16‘800 m2 Areal nördlich des Riehener 
Dorfkerns, in der Nähe zur deutsch-schweizer Grenze (s. Abbildung 9), ein Wohnüberbauung mit 9 MFH und 
2 AEH errichtet (siehe Situationsplan Bild 10). Das Projektareal liegt in einer Hanglage (SO nach NW) mit ei-
ner Höhendifferenz von ca. 17 m. 
 

 
Bild 9: Lage des Projektareals in Riehen 
 
 

 
Bild 10: Situation mit „Footprint“ der Gebäude 
 
 
2.2.3 Untergrundverhältnisse 
 
Die Geologie des Projektareals gestaltet sich aufgrund des Übergangs vom Rheingraben zum Dinkelberg 
(Bereich der Rheintalflexur) sowie der damit verbundenen Topografie des Areals als relativ komplex. Neben 
den meist mächtigen Lösslehmablagerungen sind nachfolgend diverse Wechselfolgen und lokal differenzie-
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rende Bereiche - auch in mehreren Metern bis Dekametern mächtig - an sog. Hochterrassenschottern, Ge-
hängelehmen und Gehängeschuttablagerungen (auch häufig verrutschte Felsmassen) feststellbar. Als Un-
terlage dieser Lockergesteinsablagerungen konnte grossteils Molassefels (Tüllinger Schichten, Elsässer Mo-
lasse) aufgeschlossen werden. Ein beispielhafter Schnitt des Baugrundmodells ist in Bild 11 dargestellt. 
 

 
 

 
Bild 11: Beispielhafter Schnitt aus dem Baugrundmodell, zweigeteilt 
 
 
2.2.4 Bautechnische Umsetzung 
 
Nachdem ursprünglich eine Fundation der Gebäude und Autoeinstellhallen mittels Rammpfähle vorgesehen 
war – es wurden vor Ort auch schon vorgängig Versuchspfähle ausgeführt – entschied man sich letztendlich 
nach einer Unternehmervariante sowie einer intensiven Diskussion bzgl. der Erschütterungs- und Lärmbe-
lastungen doch für ein Flachfundationskonzept auf einem mittels Rüttelstopfsäulen verbesserten Untergrund.  
 
Das Ziel war hierbei den Untergrund, überwiegend Löss / Lösslehm, bis auf die tragfähigeren Schichten zu 
verbessern. Die Abbildungen 12 und 13 zeigen hierbei Ausschnitte für einen Situationsplan Säulenraster 
sowie eines Schnitts, angepasst auf das Baugrundmodell. Da seitens Unternehmung ein starkes Sackungs- 
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potential für den Löss / Lösslehm befürchtet wurde, wurden alle Säulenstandorte mit einem Schneckenboh-
rer (bei einer gewissen Materialentnahme) vorgebohrt, dann erst die Schottersäulen erstellt, siehe Bild 14. 
 
Im östlichen Projektbereich (die Häuser 31, 29 und 27) wurden die Säulen in der Tiefe von 2 bis max. 11 m 
unter Baugrubensohle zudem - als Hybrid - vermörtelt um hier die befürchteten Setzungsdifferenzen aus den 
lokal kleinräumig stark variierenden Untergrundverhältnissen zu minimieren. 
 

 
Bild 12: Ausschnitt Säulenplan für die RSV 
 
 

 
Bild 13: Beispielhafter Schnitt mit angedachten Säulenlängen der RSV 
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Bild 14: Herstellung der Säulen 
 
 
 
3 Fazit 
 
Die Untergrundverbesserung mit der sog. Rüttelstopfverdichtung stellt eine vielseitig einsetzbare, technisch 
wie ökonomisch häufig sehr interessante Alternative zu den bekannte(re)n Spezialtiefbauverfahren (div. 
Pfählungen, Materialersatz) dar. Unsere Erfahrung bei über 20‘000 verbauten Säulen in gut 2 Jahrzehnten 
im Grossraum Basel sind nur positiv zu nennen. Nach unserer Meinung lohnt sich dieses Verfahren noch öf-
ters detaillierter bei verschiedenen Projekten zu betrachten bzw. in Erwägung zu ziehen und den Verantwort-
lichen für die Ausführung zu empfehlen. 
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Baugrundverbesserung mittels Vertikaldrainagen –  
Dimensionierung und Anwendung 

 
 
1 Einführung 
 
Durch das Aufbringen von grossflächigen Auflasten (z. B. Schüttungen) auf weiche, feinkörnige, wasserge-
sättigte Böden wird ein Konsolidationsvorgang initiiert, da das Porenwasser aus dem Baugrund herausge-
presst wird. Dieser Prozess kann je nach Durchlässigkeit und Schichtstärke des Bodens mehrere Monate 
andauern. Aufgrund der wirkenden Porenwasserüberdrücke steigt die Scherfestigkeit des Bodens in dieser 
Phase verzögert an, was zu Standsicherheits- oder Stabilitätsproblemen führen kann. Bei der Erstellung von 
Deponien oder ähnlichem kann dies zu einer Beschränkung der Schüttgeschwindigkeit führen. 
Ein einfacher Weg zur Lösung dieser Problematik und zur schnelleren Verbesserung des Baugrundes ist der 
Einbau von Vertikaldrainagen, die den Fliessweg des Porenwassers und damit die Konsolidationszeiten 
deutlich verkürzen. Bei entsprechender Dimensionierung kann der Aufbau von Porenwasserüberdrücken 
nahezu verhindert werden, so dass die Erstellung der Auflastschüttung praktisch nicht limitiert wird. 
 
Im Folgenden werden die wesentlichen theoretischen Grundlagen von ein- und mehrdimensionaler Konsoli-
dation aufgezeigt. Die Wirkung und Dimensionierung von Vertikaldrainagen wird erläutert. Anschliessend 
wird am Beispiel der Deponie Sigirino – dem Endlager für das Ausbruchsmaterial des AlpTransit Ceneri-
Basistunnels – die konkrete Bemessung und die Wirkung der Vertikaldrainagen verdeutlicht. 
 
 
2 Grundlagen der Konsolidationstheorie 
 
Im Boden vorhandenes (Poren-) Wasser gilt als weitgehend inkompressibel und ist im Zwei-Phasen-
Gemisch Boden – Wasser mechanisch gesehen das Element mit der grösseren Steifigkeit. Bei Belastung 
wird daher die zusätzliche Spannung im gesättigten Bereich unterhalb des Grundwassers anfangs über das 
Wasser abgetragen, man spricht von einer Erhöhung des Porenwasserdrucks. Wasser hat aber auch die Ei-
genschaft, sich der Last zu entziehen: Es fliesst kontinuierlich ab und gibt die aufgebrachte Last kontinuier-
lich an das Korngerüst weiter. Dieser Vorgang wird in der Bodenmechanik als Konsolidation verstanden: In 
grobkörnigen Böden kann das Wasser bei Lastaufbringung aufgrund der hohen Durchlässigkeit der Böden 
unmittelbar abfliessen. Spannungsänderungen führen unmittelbar zur Erhöhung der effektiven Spannungen 
im Korngerüst und somit zu Deformationen. Bei feinkörnigen, bindigen Böden ist die Durchlässigkeit um ei-
nige Zehnerpotenzen geringer. Somit benötigt die Umlagerung vom Porenwasserdruck auf effektive Span-
nungen Zeit, da das Wasser langsamer aus dem Bodenvolumen abfliessen kann. Die Deformationen treten 
über eine bestimmte Zeit auf, man spricht von Primär- oder Konsolidationssetzungen. 
In der Regel wird eine eindimensionale Konsolidation betrachtet: Nach Aufbringung einer grossflächigen 
Last kann das Porenwasser nur vertikal nach oben oder unten aus einer Bodenschicht abströmen. Die Dau-
er des Konsolidationsvorgangs ist von der Durchlässigkeit des Bodens, der Mächtigkeit der bindigen Boden-
schicht und den Drainagerandbedingungen abhängig. Folgende Formelbeziehungen sind bei Betrachtung 
eindimensionaler Konsolidationsvorgänge wichtig: 

 Konsolidationsbeiwert: cv = k·Es
γw

  [m2/s] 

 Konsolidationszeit: Tv = t · cv
D2

 [-] 
 
Worin k der Durchlässigkeitsbeiwert [m/s], Es der Zusammendrückungsmodul („ME-Wert“) [MN/m2], 
γw = 10 kN/m3 die Wichte des Wassers und D die Länge des Drainageweges [m] bedeuten. 
In Bild 1 ist der Zusammenhang zwischen Verfestigungsgrad U und der Konsolidationszeit Tv im semi-
logarithmischen Massstab grafisch dargestellt. Das Ende des Konsolidationsvorganges wird aufgrund des 
exponentiellen Zusammenhangs in der Regel bei einem Verfestigungsgrad von 95 % angenommen 
(U = 0.95    Tv = 1.1). 
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Bild 1: Zusammenhang zwischen Verfestigungsgrad U und Konsolidationszeit Tv im semi-logarithmischen 
Massstab  

Es ist zu beachten, dass die Dauer des Konsolidationsvorganges unabhängig von der Grösse der aufge-
brachten Last ist. Diese beeinflusst nur den Gesamtbetrag der zu erwartenden Setzungen, nicht aber die 
Zeitspanne bis diese abgeklungen sind. 
Am Ende des Konsolidationsvorgangs hat sich der Wassergehalt des anstehenden Bodens verringert, die 
Scherfestigkeit und die Steifigkeit sind erhöht. 
 
 
3 Konsolidation durch Vertikaldrainagen 
 
3.1 Theoretische Grundlagen  
Je nach Schichtmächtigkeit und Durchlässigkeitsbeiwert kann die Konsolidationszeit bei Aufbringung einer 
grossflächigen Schüttung mehrere Monate bis Jahre dauern, was für den Baufortschritt entsprechende 
Nachteile mit sich bringt. Da bei normal sedimentierten Böden (z. B. limnische oder teilweise fluviatile Abla-
gerungen) die horizontale Durchlässigkeit um etwa ein bis zwei Zehnerpotenzen grösser ist als die vertikale, 
liegt es zur Reduktion der Konsolidationszeiten nahe, nicht nur die Drainwege zu verkürzen, sondern auch 
die Drainagerichtung in die Horizontale um zu kehren. 
Eingebrachte Vertikaldrainagen erfüllen diese Anforderung: Durch den Einbau von hoch durchlässigen Ele-
menten in einem engen Raster verkürzen sich die Drainwege des Porenwassers deutlich. Um den Abbau 
des Porenwasserdrucks zu ermöglichen, wird das Porenwasser radial auf die Vertikaldrainagen zuströmen 
(Bild 2). 

 
Bild 2: unterschiedliche Drainwege bei eindimensionaler und radialer Konsolidation in Vertikaldrainagen 

eindimensionale Konsolidation 

durchlässige Schicht 

gering durchlässige, zu 
konsolidierende Schicht 

kh > kv 

undurchlässiger Unter-
grund 

radiale Konsolidation mit  
Vertikaldrainage 
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Der erzielbare Konsolidierungsgrad ermittelt sich zu [2]: 

 Ur = 1 − e−
8·Tr
F   mit   Tr =  cr·t

De2
   und  De dem Durchmesser des zu drainierenden Bodenvo-

lumens. Die Grösse F berücksichtigt diverse Einflussfaktoren des Drains (siehe Kapitel 3.3). 
Die bisher dargestellten Formeln gehen von einer unmittelbaren Aufbringung der gesamten Last aus. Dies 
ist jedoch eine unrealistische Annahme, da die Erstellung einer grossflächigen Schüttung in der Regel ein 
fortdauernder Prozess ist. Geht man davon aus, dass die Belastung von 0 bis zu einem Maximalwert zum 
Zeitpunkt Tc kontinuierlich aufgebracht wird, so kann der mittlere Konsolidationsgrad Up zu jedem beliebigen 
Zeitpunkt T`r wie folgt ermittelt werden [1], [2]: 

• für T`r ≤ Tc: Up = 1
Tc

· �T`r −
1
A

· �1 − e−A·T`r�� 

• für T`r > Tc: Up = 1 − 1
A·Tc

· (eA·Tc − 1) · eA·T`r 

 mit Tc = 4·cr
De2

· tc , T`r = 4·cr
De2

· t  und A = 2 / F 

 
Mit den dargestellten Formeln kann nun der erzielbare Verfestigungsgrad des Bodens während der Herstel-
lung einer Schüttung ermittelt werden. Wesentliche Einflussfaktoren sind neben den Baugrundeigenschaften 
die Beschaffenheit und der Abstand der verwendeten Vertikaldrainagen. 
 
 
3.2 Drainagetypen und Ausführung 
 
Als Vertikaldrainagen werden in der Regel vorgefertigte Drainstreifen aus Geokunststoffen oder Sanddrains 
verwendet. Sanddrains werden rammend, rüttelnd oder teilweise bohrend in den Untergrund eingebracht [4]. 
Verschiedene Produkte werden als vorgefertigte Drains in einem geotextilen Filtervlies angeboten. Bei in-situ 
Herstellung der Sanddrains müssen die Kornverteilungslinien des anstehenden Bodens und der Drains auf 
einander abgestimmt werden, um Suffusion und Kolmation zu verhindern. Vorkonfektionierte Drainstreifen 
werden meist mit Hilfe einer schmalen Rammlanze in den Boden eingedrückt. Während sich bei Sanddrains 
Durchmesser bis dw ≤ 0.6 m erzielen lassen, liegen die äquivalenten Durchmesser von Drainstreifen bei 
dw ≈ 0.1 m. 
Untergeordnet werden teilweise auch Drainage- oder Piezometerrohre in eine verrohrte Bohrung eingestellt. 
Diese Systeme sind vorteilhaft, wenn oberhalb der zu konsolidierenden Schicht, nicht rammbare, kiesige 
Schichten liegen. Siehaben aber den Nachteil, dass sich die verwendeten Rohre den Verformungen des 
Baugrunds nicht anpassen können. Mit dem Ausfall einzelner Drainagen durch Bruch der verwendeten Roh-
re muss in der Praxis gerechnet werden.  
Die Vertikaldrainagen werden meist in einem gleichmässigen Dreiecks- oder Vierecksraster eingebracht. 
 
Die Produktewahl hängt neben der Kornverteilung und der Tragfähigkeit des nicht verbesserten Bodens von 
wirtschaftlichen Aspekten und der späteren Nutzung ab. Bei sehr feinkörnigen, gering tragfähigen Böden 
bieten sich Drainstreifen an, da diese auch mit kleinen Baggern einfach eingebracht werden können. Die 
Öffnungsweite des verwendeten Vliesmaterials lässt sich vorab auf den anstehenden Boden abstimmen. 
Sanddrains haben Vorteile, wenn eher siltige Böden anstehen und filterstabiler Sand in der Baustellenumge-
bung verfügbar ist. Sanddrains mit grossen Durchmessern bieten sich dann an, wenn mit den hergestellten 
Säulen auch eine statische Wirkung analog einer Rüttelstopfverdichtung erzielt werden soll. 
 
Unabhängig des verwendeten Produkts ist es immer unablässig, dass die Vertikaldrainagen an der Terrain-
oberfläche in einen hochdurchlässigen Drainagekoffer eingebunden werden. Wenn das drainierte Poren-
wasser nicht die Möglichkeit erhält, in einer solchen Schicht abzufliessen, sind die eingebauten Vertikal-
drainagen wirkungslos. In der Regel bietet es sich an, die für die Herstellung der Vertikaldrainagen notwen-
dige Arbeitsebene mit einer Mächtigkeit von rund 0.3 m bis 0.5 m aus standfestem und gut durchlässigem 
Kiessand zu erstellen und später als horizontale Drainageschicht zu verwenden. 
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3.3 Dimensionierung 
 
In die in Kapitel 3.1 dargestellten Formeln finden mit De, dem Durchmesser des zu drainierenden Bodenvo-
lumens, und dem Einflussfaktor F die eigentlichen Dimensionierungsgrössen des Drains Einfluss. 
De wird zu 1.13 x Drainabstand bei einem Vierecksraster und 1.05 x Drainabstand in einem Dreiecksraster 
gesetzt. 
Der Faktor F charakterisiert die Eigenschaften des verwendeten Drains (Bild 3) und ist die Summe der Ein-
zelfaktoren Fi [3]: 

• Drainraster:  Fn = ln �De
dw
�   mit dw dem wirksamen Durchmesser des Drains und 

De ≥ 20· dw 

• Schmiereinfluss:  Fs = kh
ks

· ln �ds
dw
� − 0.75  mit ds dem Durchmesser der Schmierzone um das 

Drain und ks der Durchlässigkeit der Schmierzone 

• Fliesswiderstand: Fr=π·z·�L-z�· kh
qw

 mit qw der spezifischen Abflussleistung des Drains, L 

der Länge der Drains und z der Länge des Drainwegs 
 

 
Bild 3: Charakteristische Grössen zur Dimensionierung der Vertikaldrains nach [3] 

Nach Ermittlung der einzelnen Parameter kann mit den in Kapitel 3.1 dargestellten Formeln der Verfesti-
gungsgrad der zu konsolidierenden Bodenschicht zu jedem beliebigen Zeitpunkt ermittelt werden. 
Über Variationsberechnungen lassen sich der Abstand der Drainagen und die Wahl der Eigenschaften der 
Vertikaldrainagen für die spezifische Aufgabenstellung optimieren. 
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4 Anwendungsbeispiel: Deponie Sigirino des Ceneri-Basistunnels 
 
4.1 Übersicht 
 
Zur Erstellung einer durchgehenden Flachbahn durch den Alpenhauptkamm wird in Anschluss an den Alp-
Transit Gotthard-Basistunnel der Ceneri-Basistunnel gebaut, der die Magadino-Ebene mit der Region Luga-
no verbindet. Die Vortriebsarbeiten werden vom Zwischenangriff Sigirino aus vorgenommen: Durch einen 
ca. 2.3 km langen Fensterstollen gelangt man zu Installationskavernen, von denen aus die Ost- und die 
Weströhre jeweils nach Norden und nach Süden parallel vorgetrieben werden. Das gesamte Ausbruchsma-
terial wird über Förderbänder zum Zwischenangriff Sigirino transportiert und dort deponiert. Die Deponie ist 
auf der Talebene der sogenannten Prati de Regada fundiert und lehnt sich an die Bergflanke des Ceneri an. 
Total sind eine Schütthöhe von ca. 150 m und ein Schüttvolumen von etwa 5 Mio. m3 vorgesehen, siehe Bild 
4. 
 

 
Bild 4: Schematischer Schnitt durch die Deponie Sigirino 
 
Die Deponie wird seit dem Jahr 2009 kontinuierlich aufgebaut und wird voraussichtlich bis Mitte 2016 die 
maximale Schütthöhe erreicht haben. 
 
Der Taltrog ist nacheiszeitlich durch 40 m mächtige, vorwiegend limnische Ablagerungen aufgefüllt worden. 
An der Terrainoberfläche stehen junge Kiese an, die von rund 5 m mächtigen Sanden unterlagert werden. 
Anschliessend folgen etwa 10 m – 15 m siltige Tone, die ausgeprägt horizontal geschichtet sind und lokale 
Sandlagen aufweisen. Unterhalb folgen 10 m – 15 m mächtige siltige Sande, die von einer geringmächtigen 
Moräne über dem anstehenden Fels unterlagert werden, siehe Bild 5.  
 

 
Bild 5: Schematischer geologischer Schnitt durch die Talfüllung 
 
Der natürliche Grundwasserstand liegt knapp unterhalb der Terrainoberfläche. 
Für den geschichteten siltigen Ton wurde durch Rückrechnung einer früheren Vorschüttung und durch Feld-
versuche ein mittlerer, radialer Konsolidationsbeiwert von cr = 5.0 · 10-6 m/s2 bestimmt, der vertikale Konso-
lidationsbeiwert ist etwa eine Zehnerpotenz geringer. Aufgrund der ausgeprägten Feinschichtung des Tons 

53



mit Sandzwischenlagen ist der horizontale Konsolidationsbeiwert teilweise ein bis zwei Zehnerpotenzen hö-
her; dies ist in den Berechnungen aber nicht berücksichtigt worden, da die Sandlagen keine durchgehenden 
Schichten bilden (Annahme auf der sicheren Seite). Die Durchlässigkeitsbeiwerte der oberhalb und unter-
halb des Tones liegenden Sande liegen im Bereich zwischen k = 1.0 · 10-5 m/s bis k = 1.0 · 10-6 m/s und die-
nen daher nur bedingt als drainierende Schicht für den Ton. Es wurde daher angenommen, dass Porenwas-
ser ausschliesslich in die oberflächennahen Kiese abfliessen kann. 
 
 
4.2 Dimensionierung und Einbau der Vertikaldrainagen 
 
Für den gesamten Bauvorgang des Ceneri-Basistunnels lag der Aufbau der Deponie auf dem kritischen 
Weg. Es musste zu jeder Zeit sichergestellt sein, dass das Ausbruchsmaterial direkt auf der Deponie abge-
lagert werden kann und die Tunnelvortriebe nicht behindert werden. 
Bei unverbessertem Baugrund hätte die Schüttung der Deponie bereits nach wenigen Wochen eingestellt 
werden müssen: Die aufgebrachten zusätzlichen Lasten hätten Porenwasserüberdrücke in den Tonen und 
siltigen Sanden bewirkt, so dass die Standsicherheit der Deponie nicht gewährleistet gewesen wäre. Der 
Baugrund musste daher vor Beginn der Schüttung so verbessert werden, dass ein kontinuierlicher Deponie-
Aufbau möglich war. Als Dimensionierungsziel setzte man sich daher den Grundsatz, Porenwasserüberdrü-
cke müssen parallel zum Schüttvorgang abgebaut werden können.  
 
Nach der oben beschriebenen Methodik sind anschliessend diverse Vergleichsberechnungen durchgeführt 
worden. In Bild 6 und Bild 7 sind die prognostizierte Entwicklung des Verfestigungsgrades und des Poren-
wasserdrucks für ein Netz aus Vertikaldrainagen einem Dreiecksraster von s = 3.0 m dargestellt. 
 

 
Bild 6: prognostizierte Entwicklung des Verfestigungsgrades mit der Zeit 
 

 
Bild 7: prognostizierte Entwicklung der Porenwasserüberdrücke mit der Zeit 
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Die Berechnungen erfolgten unter der Annahme, dass nach Aufbau der ersten 60 m Schütthöhe die aufge-
tragenen zusätzlichen Vertikalspannungen weitgehend auf die Felsböschung abgetragen werden (siehe 
Querschnitt Bild 4). Aus den Diagrammen in Bild 6 und Bild 7 ist die Wirkung der dimensionierten Vertikal-
drainagen gut sichtbar: In der ersten Schüttperiode bauen sich die Porenwasserüberdrücke schneller ab, als 
zusätzliche Auflastspannungen aus der angenommenen Schüttgeschwindigkeit aufgebracht werden. An-
schliessend verläuft der Konsolidationsgrad weitgehend konstant unabhängig der aufgebrachten Last. Auf-
grund des gewählten Drainabstands und  Produkts ist das Drainagesystem überdimensioniert, so dass der 
Schüttvorgang auch dann ungehindert erfolgen kann, wenn der radiale Konsolidationsbeiwert eine Zehner-
potenz geringer sein sollte. Da auf jeden Fall eine Reduktion der Vortriebsleistungen des Tunnelausbruchs 
wegen mangelnder Deponiekapazität vermieden werden sollte, ist diese Überdimensionierung gerechtfertigt. 
 
Da die oberflächennah anstehenden Kiese und auch die unterlagernden Sande mit einem rein verdrängen-
den Verfahren nicht zu durchörtern sind, entschied man sich, die Vertikaldrainagen bohrend einzubringen. 
Es wurden daher herkömmlichen Piezometerrohre Ø 63 mm verwendet, die in einem geotextilen Strumpf in 
Bohrungen Ø 133 mm eingebaut wurden; wegen der grossen Abflusskapazität der Piezometerrohre konnte 
der Drainabstand auf s = 3.0 m vergrössert worden. Total sind knapp 1‘000 Drainagen mit einer Länge zwi-
schen 23 m und 29 m versetzt worden. 
 
 
4.3 Überwachung 
Im Rahmen der Baugrunderkundung und während der Erstellung der Vertikaldrainagen sind in diversen Boh-
rungen Porenwasserdruckgeber, Inklinometer (manuell und automatisch) sowie automatische Setzungsauf-
nehmer eingebaut worden. Zudem werden das anstehende Terrain und die aufgebaute Schüttung intensiv 
geodätisch überwacht. 
Zur Beurteilung der Wirksamkeit der Vertikaldrainagen sind die gemessenen Porenwasserdrücke von Be-
deutung. Die ausgeführten Stabilitäts- und Deformationsberechnungen sind laufend anhand der neuesten 
Messdaten kalibriert worden, um eine verbesserte Prognose der zukünftigen Verformungen abgeben zu 
können. Dies war notwendig, da im Bauzustand die Stirnseite der Deponie durch eine bis zu 45 m hohe ge-
otextil-bewehrte Steilböschung gebildet wurde, an deren Fuss das Förderbandsystem zum Transport des 
Ausbruchsmaterials auf die Deponie fundiert ist [5]. 
 
In Bild 8 ist exemplarisch der Verlauf des Porenwasserdrucks in einer ausgewählten Bohrung unterhalb der 
Aufstandsfläche der Deponie dargestellt. 
 

 
Bild 8: Tagesverlauf des Porenwasserdrucks in verschiedenen Tiefen unterhalb der Deponieaufstandsfläche 
während des Schüttvorgangs 
 
Am Tagesverlauf des Porenwasserdrucks ist der Arbeitsfortschritt deutlich erkennbar (rote und grüne Linien 
in Bild 8): Wenn morgens mit dem weiteren Schütten der Deponie begonnen wird, steigt der Porenwasser-
druck in den tonigen Schichten (15 m bis 20 m unter Deponieaufstandsfläche) steil an und baut sich an-
schliessend und in der Nachtpause wieder nahezu auf den Ausgangzustand ab. Nach sechs Tagen Vortrieb 
erfolgt am Sonntag keine weitere Schüttung, so dass sich der Porenwasserdruck weiter abbauen kann. 
Diese Messdiagramme zeigen eindrücklich die Wirkung der Vertikaldrainagen. Bestätigt wird dies zudem 
durch die Setzungs- und Inklinometermessungen: Für die Deformationsprognosen ist man stets von drainier-
ten Verhältnissen ausgegangen. Hätten sich die Porenwasserdrücke nicht kontinuierlich abgebaut, hätte 
dies keine weitere Scherfestigkeitszunahme der Tone und entsprechend höhere horizontale Deformationen 
zur Folge gehabt. Zu keinem Zeitpunkt des Deponieaufbaus konnte dies allerdings festgestellt werden: Die 
Setzungen konnten mit den durchgeführten numerischen Berechnungen sehr realistisch abgebildet werden. 
Die erwartete Gesamt-Setzung von rund 80 cm bis 100 cm hat sich etwas früher eingestellt als erwartet, da 
das Konsolidationsverhalten günstiger war als angenommen. Die horizontalen Deformationen waren deutlich 
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geringer als prognostiziert – dies unter anderem auch, weil das ausgeprägt anisotrope Scherverhalten des 
Tones im verwendeten Stoffmodell numerisch nicht exakt abgebildet werden konnte. 
 
 
5 Fazit 
 
Feinkörnige, wassergesättigte Böden durchlaufen nach Aufbringen einer zusätzlichen Auflast eine Konsoli-
dationsphase, da das Porenwasser aus dem Boden herausgedrückt wird. Während des Konsolidationsvor-
gangs herrschen im Boden Porenwasserüberdrücke. Das heisst die Scherfestigkeit des Bodens kann nicht 
ansteigen, was zu Standsicherheits- oder Stabilitätsproblemen führen kann. 
Mit dem Einbringen von Vertikaldrainagen werden die Fliesswege des Porenwassers deutlich verkürzt. Zu-
dem kann das Porenwasser dann horizontal parallel zur üblicherweise geringeren Bodendurchlässigkeit ab-
fliessen, was die Konsolidationszeiten nochmals reduziert. Die Dimensionierung von Vertikaldrainagen kann 
bei Kenntnis der entsprechenden Bodenparameter vergleichsweise einfach durch Variationsberechnungen 
vorgenommen werden. 
 
Am Beispiel der Fundation der Deponie Sigirino des Ceneri-Basistunnels sind die Dimensionierung und die 
Wirksamkeit von Vertikaldrainagen zur Verbesserung des Untergrundes dargestellt worden. Bei dieser Bau-
massnahme konnte durch den Einbau von Vertikaldrainagen der zusätzliche Porenwasserdruck jeweils pa-
rallel zum Aufbringen der Auflast abgebaut werden. Somit konnte eine kontinuierliche Schüttung des Tun-
nelausbruchsmaterials und eine stetige Untergrundverbesserung erzielt werden. 
 
Wir danken der AlpTransit Gotthard AG für die Erlaubnis, die Daten der Deponie Sigirino zu verwenden, und 
unseren Kollegen von ITC Itesca-Toscano für die Unterstützung. 
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1 Einleitung 

Die Geschichte der Injektionstechnik im Bauwesen reicht über 200 Jahre zurück. Am Beginn standen 

Anwendungen zur Injektion von Hohlräumen. Kutzner 1996 zum Beispiel berichtet von solchen 

Injektionen für Brückengründungen. Im Laufe der langen Anwendungsgeschichte haben sich 

zahlreiche Bauaufgaben mit der Injektionstechnik mit dem Ziel lösen lassen, die mechanischen oder 

hydraulischen Eigenschaften des Locker- oder Festgesteins zu ändern. Dazu war es erforderlich, die 

Poren von Böden zu injizieren, ohne das Korngefüge aufzureissen. Die Ausführung von Injektionen 

im Baugrund ist in der EN 12715 geregelt. Die Injizierbarkeit von Böden in Funktion der gängigen 

Injektionsmittel ist in Bild 1 dargestellt. 

 

Bild 1: Verschiedene Injektionsverfahren in Abhängigkeit der Korngrössenverteilung  
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Mit Beginn der 1930er Jahre wurden Injektionen auch zur Verformungskontrolle von Bauwerken 

eingesetzt, indem der Baugrund kontrolliert verdrängt wurde (Verdrängungsinjektionen, engl. 

displacement grouting). Am Anfang standen noch recht einfache Anwendungen wie das Heben von 

Bodenplatten, aber in den vergangenen Jahrzehnten wurden immer spektakulärere Anwendungen der 

Injektionsverfahren gemacht. Der Verdrängungseffekt kann durch zwei verschiedene 

Injektionsverfahren erzielt werden, durch  Verdichtungsinjektionen (engl. compaction grouting) und 

mittels hydraulischer Rissbildung (engl. hydraulic fracturing, claquage).  Bei der 

Verdrängungsinjektion wird in der Regel ein Mörtel mit sehr geringem Ausbreitmass injiziert, der den 

Boden um die Injektionsstelle verdichtet und verdrängt, ohne den Baugrund aufzureissen. Unter dem 

Soilfracturing-Verfahren hingegen  wird das gezielte Aufbrechen des Untergrundes durch 

Injektionsfluide, die die örtlichen Festigkeiten überwinden, verstanden. Es kommt damit (neben der 

Auffüllung von Poren oder Hohlräumen) zur Spaltenbildung und damit bei fortgesetzter Injektion zur 

Verdrängung und in weiterer Folge zur Hebung. Die Beschreibung des Soilfrac-Verfahrens und die 

Präsentation von ausgewählten Fallstudien ist Gegenstand des vorliegenden Aufsatzes. 

Die Grundlagen von Soilfrac-Injektionen wurden unter anderem von Raabe und Esters (1993) 

beschrieben. Nach dem Abteufen der Bohrung und dem Einbau eines Manschettenrohres in die mit 

einer speziellen Mantelmischung gefüllte Bohrung werden die Injektionen in der Regel mit einem 

Doppelpacker in definierten Tiefenstufen wiederholt durchgeführt. Dabei orientiert sich die Richtung 

der ‚Fracs‘ an den Hauptspannungsrichtungen, somit entstehen in normal konsolidierten, nicht 

geschichteten Böden anfänglich vertikale ‚Fracs‘, mit zunehmender Verdrängung und damit höherer 

horizontaler Hauptspannung horizontale ‚Fracs‘. 

 

Bild 2: Bildung von ‚Fracs‘ während wiederholter Injektionszyklen 
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In Bild 3 ist sind eingefärbte Feststofflamellen (‚Fracs‘) zu sehen, die aus einer Bohrung entnommen 

wurden. 

 

Bild 3: Eingefärbte Fracs aus Bodenaushub  

Ein typischer Verlauf des Injektionsdrucks und des Durchflusses ist in Bild 4 gezeigt. Die Parameter 

können in Abhängigkeit des Projekts variieren. Es ist festzuhalten, dass der Kontrolle der  

Durchflussrate besondere Bedeutung zukommt. 

 

Bild 4: Verlauf des Injektionsdrucks  

Die Fracs erzeugen dann den gewünschten Hebungseffekt, der bei der Behandlung von 

Setzungsschäden (Bild 5) oder zum Setzungsausgleich im Zuge des Auffahrens von Hohlräumen oder 

Tunnel (Bild 6) zum Einsatz kommt.  
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Bild 5: Sanierung von Setzungsschaden infolge nicht aufgeschlossener Weichzonen 

 

Bild 6: Kompensationsinjektion zur Vermeidung von aushubbedingten Verformungen 

 

Die Eigenschaften des injizierten Bodens lassen sich in Abhängigkeit der Injektionsintensität 

(Injektionsvolumen / Bodenvolumen) verändern. Bild 7 zeigt beispielsweise die Steifigkeitserhöhung 

für verschiedene Bodentypen. 
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Bild 7: Kompensationsinjektion zur Vermeidung von aushubbedingten Verformungen 

2 Baupraktische Aspekte 

Bild 8 zeigt die typischen Randbedingungen, die bei der Implementierung von Injektionsmassnahmen 

vorherrschen. Neben nicht gesteuerten Bohrungen wird bei Projekten, bei denen besondere 

Anforderungen an die Zielgenauigkeit der Bohrung gestellt werden, oder wenn nichtlineare 

Bohrungen auszuführen sind, die Bohrsteuertechnik nach dem Horizontal Directional Drilling 

eingesetzt. 

 

 

Bild 8: Typische Möglichkeiten zur Herstellung von Bohrungen für Injektionsmaßnahmen 
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Der Aufbau einer Soilfrac-Baustelle wird in Bild 9, die Ausstattung eines Injektionsschachtes in Bild 

10 abgebildet. Die Anlage besteht aus einer den Projekterfordernissen angepassten Anzahl an 

Injektionspumpen (mit bis zu 80-100bar Injektionsdruck) und einem Kolloidalmischer zum Mischen 

der einzelnen Komponenten (Zement, Füllstoffe, Bentonit) oder von Bindemitteln mit Wasser. Die 

Suspension wird vor dem Verpressen in Nachmischbehälter gepumpt. Als Injektionskriterium wird 

neben Druck und Menge der Injektionsmaterialien auch das Verhalten der Bauwerke beobachtet. 

Daher ist im Sinne der Beobachtungsmethode ein Vermessungssystem zu installieren, dessen 

Messfrequenz auf die Injektionsmassnahme abzustimmen ist. In der Regel werden daher 

Echtzeitvermessungssysteme wie Schlauchwaagen verwendet (Bild 11).  

 

 

Bild 9: Aufbau eines Soilfrac –Baustelle inklusive Vermessungssystem 
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Bild 10: Injektionsschacht mit Ausrüstung 

 

 

 

 

 

 

Bild 11: Prinzip der Schlauchwaagenvermessung mit Abbildung des Messsensors 

3 Ausgewählte Fallstudien 

Im folgenden Abschnitt sollen signifikante Fallstudien aus der jüngeren Vergangenheit beschrieben 

werden. Vor der Anwendung von Soilfrac-Injektionen unter schwierigen Bedingungen werden in der 

Regel vorab grossmassstäbliche Feldversuche durchgeführt, damit die wichtigsten Parameter unter 

möglichst realistischen Randbedingungen verifiziert werden können. Bei Massnahmen mit geringerem 

Risiko wird die Planung häufig auf Basis der Erfahrung von spezialisierten Unternehmen gemacht. 

3.1 Grossfeldversuch Bodio 

Bei diesem Grossversuch für den Gotthardt-Basistunnel sollte die Leistungsfähigkeit des Soilfrac-

Injektionsverfahrens zur Behandlung von etwaigen unzulässigen Setzungen im Portalbereich bei 

Bodio präventiv untersucht werden. Dazu wurden in dem grossmassstäblichen Test sowohl vertikale 

als auch horizontale Manschettenrohranordnungen (Bild 12) untersucht. Die Bodenverhältnisse mit 
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(sandigem) Kies und bereichsweise Findlingen stellten eine besondere Herausforderung an die Bohr- 

und Injektionstechnik (Bild 13).  

 

 

Bild 12: Schnitt durch Probefeld Bodio V3 

 

  

 

Bild 13: Baugrundverhältnisse im Bereich Bodio 

 

Trotz der technisch sehr ungünstigen Randbedingungen konnten die geforderten Hebungsziele von 

20 mm erreicht werden. Der Bedarf an Injektionsgut zur Erreichung des Injektionszieles war durch die 

hohe Porosität des anstehenden Bodens geprägt. In Bild 15 sind die entsprechenden Hebungsverläufe 

für die einzelnen Schlauchwaagen des Versuchsfeldes V3 abgebildet. 
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Bild 14: Baustelle Probefelder Bodio (im Vordergrund der Bereich mit vertikalen 
Manschettenrohren) 

 

 

Bild 15: Schnitt durch Probefeld Bodio V3 
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3.2 Kompensationsinjektionen für den U-Bahnbau 

Beim Bau der Metro B1 in Rom wurden Tunnel mit Erddruckschild mit einem maximalen 

Durchmesser von 9,8 m auf einer Länge von insgesamt ca. 5 km aufgefahren und 4 Stationsbauwerke 

errichtet. Aufgrund der allgegenwärtigen archäologischen Fundstellen wurde die Trasse sehr tief 

gelegt, wodurch sich Stationen mit bis zu 45 m Aushubtiefe bei offener Bauweise und 25 m 

Grundwasserspiegeldifferenzen ergaben.  Trotz der tiefen Trassenführung ergaben die Prognosen 

unzulässige Verformungen der Bebauung, wodurch sich die Notwendigkeit zu 

Setzungsausgleichsmassnahmen ergab. In der Ausschreibungsplanung waren vollflächige 

Injektionsmassnahmen (Niederdruck und Jetting) vorgesehen. Aufgrund der beengten 

Platzverhältnisse und des enormen Platzbedarfes an der Oberfläche wurde auftraggeberseitig davon 

abgegangen und alle Schutzmassnahmen mittels Kompensationsinjektionen geplant. Weiters darf auf 

den Ökologischen Fußabdruck und den vergleichsweise geringen CO2-Äquivalentwert der 

Kompensationsinjektionen hingewiesen werden (Bild 16). 

 

 

Bild 16: Vergleich der CO2 Belastung der Amtsvariante mit Jetting und der Soilfrac-Alternative. 

 

Als Regelfall wurde ein Setzungsvolumen von 0,6 % des Tunnelquerschnittes, für den Sonderfall 

2,0 % angenommen, daher war mit einer Setzung im Havariefall von mehreren Zentimetern zu 

rechnen. Als zulässige Setzung wurden folgende Größenordnungen festgelegt: 
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- Absolutsetzung sabs <= 1cm 

- Differenzsetzung sdiff <= 1/1000 

 

Der geologische Längsschnitt ist in Bild 16 dargestellt. 

 

Bild 16: Geologisches Profil der Metro B1 in Rom 

Im Bereich der genannten Station ‚Bologna‘ stehen bis max. 7 m unter Gelände sandig, kiesige 

Auffüllungen an, diese werden durch sandige, tonige Schluffe von weicher bis in Teilbereichen fester 

Konsistenz und pyroklastische Sedimente unterlagert. Der Grundwasserspiegel liegt unterhalb der 

Injektionsschächte. Bei der Station ‚Ionio‘ dominieren sandige Kiese den Behandlungsbereich, der 

Grundwasserhorizont liegt wenige Meter unter GOK. 

Die Soilfrac-Lösung ist in Bild 17 für den Zielschacht der Station ‚Bologna‘ abgebildet.  Die 

Manschettenrohrfächer wurden in einem Abstand von 1,0 m bis 1,5 m unterhalb der 

Fundamentunterkanten installiert. Aufgrund der guten Prognostizierbarkeit der Setzungsmulde durch 

vorangegangene Projekte wurde vom Planer nicht das gesamte Bauwerk mit Injektionsfächern 

abgedeckt. 
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Bild 17: Systemschnitt für den Bereich Zielschacht 

Alle Bohrungen wurden gesteuert mittels HDD aus mit Spritzbeton verkleideten Bohrpfahlschächten 

hergestellt, da der Abstand zwischen Tunnelfirst und Fundament im Zielbereich für die teilweise 65 m 

langen Bohrungen zum Teil nur knapp 3 m betrug.  

In Bild 18 ist der Grundriss für das betreffende Bauwerk zu sehen. 
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Bild 18: Grundrissdarstellung für Bauwerk am Zielschacht 

Eine international erste grossflächige Anwendung von Kompensationsinjektionen in Zusammenhang 

mit Pfahlgründungen wurde im Bereich der Station ‚Ionio‘ ausgeführt. Der Schnitt mit Angabe der 

Boden- und Grundwasserverhältnisse ist Bild 19 zu entnehmen. 

Bild 19: Kompensationsinjektionen für Pfahlgründungen 
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3.3 Hebungsinjektionen für den Setzungsausgleich von Einzel- und Streifenfundamenten 

Das Beispiel einer Gründungssanierung sei anhand einer Produktionshalle in Österreich dargestellt. 

Die  Halle wurde seicht mittels Streifen- und Einzelfundamenten gegründet (Bild 20). Aufgrund der 

bindigen Bodenverhältnisse mit organischen Lagen kam es jedoch bereits während der Ausführung zu 

Setzungen, die konstruktiv auszugleichen versucht wurden (Bild 21). Wegen anhaltender Setzungen 

kam es aber zu einer weiteren Schiefstellung des Bauwerks, die Wasserabläufe verloren daraufhin ihre 

Funktionsfähigkeit. Um den Bau weiter fortsetzen zu können, wurden von außen Manschettenrohre 

installiert und das Gebäude bei laufendem Betrieb in eine Lage gehoben, die die 

Gebrauchstauglichkeit gewährleistete (Bild 22). 

 

 

Bild 20: Schemaschnitt mit Bodenaufbau 

 

 

Bild 21: Konstruktives Element zum Höhenausgleich 
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Bild 22: Schnitt durch das Bauwerk mit Manschettenrohrfächern 

3.4 Deformationsausgleich für Flüssigkeitstanks 

Eine besondere Aufgabenstellung stellte die Sanierung von Tanks einer Industrieanlage in Italien dar. 

Die Durchmesser der Tanks reichen bis ca. 15 m, die maximale Höhe ist ca. 17 m. Die Stahltanks sind 

entlang des Umfangs und im Zentrum auf einer Stahlbetonkonstruktion aufgesetzt, die mit 

Erdaushubmaterial aufgefüllt wurden. Aufgrund unzureichender Verdichtung des Materials kam es zur 

unzulässigen Verformung des Stahlbodenblechs des Tanks, es wurden lokale Setzungen von bis zu 

14 cm während des Wassertests festgestellt. Daher wurde der Wassertest noch vor Erreichen der 

maximalen Testhöhe abgebrochen. Daraufhin wurde ein Verfahren gesucht, das es ermöglichte, die 

Materialkennwerte der Auffüllung derartig zu verbessern, dass bei maximalem Wasserdruck eine 

zulässige Setzungstoleranz von 2 cm eingehalten werden kann, ohne dabei die Tanks zu entfernen 

oder die anlagentechnische Fertigstellung der Behälter zu unterbrechen (Bild 23). 

 

Bild 23: Schematische Darstellung der Ausgangssituation und Lösung des Setzungsproblems 
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Nachdem die Gründung der Stahlbetonelemente stabil war, beschränkte sich die Sanierung auf die 

Auffüllung innerhalb der Elemente. Zur Beobachtung der Vertikalverschiebungen wurde im Inneren 

der Tanks ein Unterwasser-Schlauchwaagensystem installiert. Die Injektion wurde in verschiedene 

Abschnitte unterteilt. Zuerst wurden die großen Hohlräume unterhalb der Bodenbleche drucklos 

mittels Injektionslanzen aufgefüllt. Erst nach erfolgtem Kontakt wurden die eigentlichen Soilfrac-

Injektionen durchgeführt. Bei geringer Wasserauflast von ca. 2 m wurden die Injektionen gestartet und 

Hebungen im Bereich von wenigen Millimetern erzeugt. Darauf wurden der Wasserdruck erhöht und 

die beobachteten Verformungen des Tankbodens unter Einhaltung der zulässigen absoluten und 

differentiellen Setzung ausgeglichen. Bei Erreichen des maximalen Wasserstandes konnte man 

Setzungen von 20 mm messen. Da diese innerhalb der vorgegebenen Toleranzen des Tankherstellers 

waren, wurde seitens des Bauherrn auf einen vollständigen Setzungsausgleich verzichtet.  

In Bild 24 sind die Geophone-Messungen vor und nach der Injektionsmassnahme dargestellt. Es bildet 

die Erhöhung und der Vergleichmässigung der Kompressionswellengeschwindigkeiten ab, die ein 

Mass der Bodenverbesserung darstellen. 

 

Bild 24: Darstellung der lokalen Weichzonen als Kompressionswellengeschwindigkeit vor (linkes 
Bild) und nach (rechtes Bild) der Soilfrac-Injektion  

74



Literatur 

Falk, E. 1998. Bodenverbesserung durch Feststoffeinpressung mittels hydraulischer Energie. 

Dissertation, Technische Universität Wien. 

Kummerer, C.; Sciotti, A. 2013. Compensation Grouting with shallow and deep foundations – case 

study from the Metro B1 in Rome. 2013. Proceedings of the 18th International Conference on Soil 

Mechanics and Geotechnical Engineering, Paris, 2013, p 1743-1764. 

Raabe, A.W.; Esters, K. 1993 . Soilfracturing for terminating settlements and restoring levels of 

building and structures. In: Moseley (ed.), Ground improvement. London: Chapman & Hall, p 175-

192. 

75



 

76



170 
MITTEILUNGEN der GEOTECHNIK SCHWEIZ 
PUBLICATION de la GÉOTECHNIQUE SUISSE 
AVVISO di GEOTECNICA SVIZZERA 
Frühjahrstagung vom 7. Mai 2015, Journée d’étude du 7 mai 2015, Luzern 

 

 

 

 

Die Impulsverdichtung – eine wirtschaftliche 
und ökologische Alternative in der 

Bodenverbesserung; Verfahren, Anwendungen 
und Projektberichte 

 
 
 

Michael Bissmann 
 
 

  

77



 

78



Die Impulsverdichtung- eine wirtschaftliche und ökologische Alternative 
in der Bodenverbesserung 
Verfahren, Anwendungen und Projektberichte 
 
 
1 Einleitung 
 
Die Impulsverdichtung in anderen Ländern auch R.I.C (Rapid Impact Compaction) genannt, verbindet das 
aus der antiken Zeit bekannte System der Stossverdichtung durch Stampfen, mit dem modernen Prinzip des 
Hydraulikhammers. Die ursprüngliche Idee zur Konstruktion des Impulsverdichters kam vom englischen Ver-
teidigungsministerium Minestry of Defence, welches in den 90 er Jahren nach einer effizienten Möglichkeit, 
zur Reparatur von zerstörten Start- und Landebahnen Ausschau hielt. In weiterer Folge wurde die Methode 
für zivile Bauvorhaben weiterentwickelt, und kam zunächst, vor allem in Übersee, in Amerika, in Südafrika , 
im Mittleren Osten und auch in Japan erfolgreich zum Einsatz. 
In Europa gelang der Durchbruch der Impulsverdichtung erst ab 2010, als das österreichische Unternehmen 
TERRA-Mix Bodenstabilisierungs GmbH aus Wettmannstätten in der Steiermark, unter der wissenschaftli-
chen Federführung von Hr. Univ. Prof. DI. Dr. Adam, vom Büro GEOTECHNIK ADAM ZT, ein GPS –
basiertes System entwickelte, mit dem eine lückenlose Qualitätssicherung und Dokumentation der Impuls-
verdichtung wurde. (ADAM et al, 2011). 
 

  
Bild 1: Der Ur- Impulsverdichter im Einsatz für das M.o.D.(li.) und in der aktuellen Version 
 
2 das Verfahren der Impulsverdichtung 
 
2.1 Einteilung  
 
Die Impulsverdichtung zählt zu den mechanischen Bodenverbesserungsverfahrung (Bild 2) und ist die ideale 
Ergänzung von der oberflächennahen Verdichtung durch Walzen einerseits, zur tiefreichenden dynamische 
Intensivverdichtung DYNIV andererseits. (Bild 3). Da in vielen Anwendungsfällen eine mitteltiefe Bodenver-
besserung auslangt, hat die Impulsverdichtung, aufgrund ihrer geringeren Rüstkosten und geringeren Er-
schütterungen im Vergleich zur DYNIV, und der deutlich schnelleren und somit wesentlich wirtschaftlichen 
Herstellungsmethode im Vergleich zu anderen Bodenverbesserungsmassnahmen (RSV, RDV), Ihren Ni-
schen-Stammplatz und ihre Berechtigung unter den vielen Methoden der Baugrundverbesserungen, gefun-
den. 
 
 

 
Bild 2: Übersicht der unterschiedlichen Methoden in der Baugrundverbesserung 
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Bild 3: Tiefenwirkung 
 
 
2.2 Gerätetechnologie 
 
Der Impulsverdichter besteht im Wesentlichen aus folgenden Gerätekomponenten(Bild 4): 

a) 40-55 to Trägergerät 
b) Anbaumast 
c) Fallgewicht 5,7,9 oder 12 Tonnen schwer 
d) Schlaghaube 
e) Verdichterfuss Durchmesser 80, 150 oder 200 cm 
f) Bordcomputer und Datenlogger 
g) GPS System bestehend aus der Referenzstation und dem Rover am Gerät 

 
 

 
Bild 5: Gerätekomponenten des Impulsverdichters 

a b 

c 

d 

e 

f 

g 
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2.3 Systembeschreibung 
 
Bei der Impulsverdichtung handelt es sich um eine dynamische Bodenverdichtung, bei der die Technologie 
des hydraulischen Schlaghammers ausgenutzt wird, um den Untergrund mit kontrollierten Schlägen zu ver-
dichten. Das Prinzip besteht darin, dass ein Fallgewicht mit einer definierten Masse, mit einer Schlagfre-
quenz von ca.40-50 Schlägen je Sekunde, auf eine Stahlplatte niedergelassen wird. Die Masse des Fallge-
wichtes beträgt üblicherweise 9,0 to. Die Fallhöhe beträgt max. 1,20 m, kann aber auf bis zu 0,40 m redu-
ziert werden, um auf unterschiedliche Bodenantworten flexibel reagieren zu können. Der Durchmesser der 
Stahlplatte richtet sich nach den Bodenverhältnissen. Der Durchmesser des Stahltellers kann je nach Erfor-
dernis 0,80m, 1,50 m oder 2,00 m betragen. Die 2,00 m breite Platte kommt speziell bei Feinsanden und bei 
geringeren locker gelagerten Schichtstärken zur Anwendung, während die 0,80 m breite Platte für das 
Durchbrechen von vorverdichteten Oberflächenschichten herangezogen wird. Der Verdichterfuss bleibt im-
mer in Kontakt mit dem Untergrund, wodurch eine sichere und effiziente Energieeintragung möglich ist. 
Eine automatische Hubhöhensteuerung, ähnlich dem Prinzip intelligenter Hydraulikhämmer (Indeco), die auf 
unterschiedliche Materialienhärten automatisch reagieren, ist zurzeit noch im Entwicklungsstadium. 
Dabei soll, aufgrund der Bodenreaktion, automatisch die Eintragsenergie, durch die Änderung von Hubhöhe 
und Schlagfrequenz, dermassen verändert werden, dass ein Grundbruch, und somit eine seitliche Material-
verdrängung hintangehalten wird. 
 

 
Bild 7: Impulsverdichtung mit Fremdmaterial 
 
 

 
Bild 8: Hybridgründung: Kombination Impulsverdichtung und Ersatztragschicht 
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Bei jedem Übergang entsteht ein sogenannter Verdichtungskrater (Tiefe max 80 cm), da die Stahlplatte mit 
jedem Schlag tiefer in den Boden eindringt und das unmittelbar darunter liegende Material zu einem Pfrop-
fen verdichtet. Der Krater wird nach dem ersten Übergang standardmässig mit anstehendem Material aufge-
füllt, oder bei weicheren Böden, mit Fremdmaterial ergänzt und abgewalzt. (Bild 7) Durch die dynamische 
Einwirkung auf den Untergrund kommt es bei nichtbindigen Böden zu einer Kornumlagerung, wobei auch die 
Wasserdurchlässigkeit messbar herabgesetzt wird.  
Bei bindigen Böden ist der Wassergehalt, der Sättigungsgrad, der Porenwasserdruck und der Zeitabstand 
zwischen den einzelnen Übergängen, von wesentlicher Bedeutung, um mit der Impulsverdichtung oder Hyb-
ridgründung eine optimale und wirtschaftliche Bodenverbesserung zu erzielen. Überschlagsmässig kann 
man von einer Verdoppelung des Steifemoduls, und einer Halbierung der Langzeitsetzungen ausgehen. 
Bei körnigen Böden kommt es mit zunehmender Verdichtung zu einer stärkeren horizontalen Verdichtungs-
wirkung, sodass zuletzt eine vollflächige Bodenverbesserung, also auch zwischen den Verdichtungspunkten 
eintritt. Bei bindigen und gemischtkörnigen Böden wird von einer säulenförmigen Verdichtung des Materials 
unter dem Verdichterfuss ausgegangen. Hier hat sich eine Lastverteilungsschicht, die durch eine Bodensta-
bilisierung sehr wirtschaftlich erzeugt werden kann, als optimale Ergänzung zur Impulsverdichtung etab-
liert.(Bild 8) Diese Schicht wird auch „Ersatztragschicht“ bezeichnet, da sie viele, im Hochbau üblichen Ar-
beitsschritte, wie den Bodenaustausch für die Rollierung, das Einbringen eines Geovlieses, und im Optimal-
fall auch die Sauberkeitschicht für die Bodenplatte, ersetzt, und zusätzlich als tragende und lastverteilende 
Schicht fungiert. Die Kombination beider Verfahren (Impulsverdichtung und Ersatztragschicht) bezeichnen 
wir als Hybridgründung System TERRA-MIX. Die durch die Gewölbewirkung entstehende Lastverteilung be-
wirkt gleichmässige Setzungs- und Bettungsbedingungen, sowie geringe Setzungsdifferenzen, wodurch in 
vielen Fällen eine Flachgründung, statt einer aufwendigeren Tiefengründung möglich wird.( Bild 9). 
Der übliche Rasterabstand beträgt 2,5 m x 2,5 m bis 3,0 mx 3,0 m für den 1,50 m breiten Fuss. Bei Sandbö-
den kann der Abstand auch 3,5 bis 4,5 m betragen. In weichen Böden ist die Stärke der darüber liegenden 
lastverteilenden Schicht für den Abstand zwischen den Verdichterpunkten massgebend. Bei gemischtkörni-
gen Böden empfiehlt sich als Abschluss das Schlagen eines Zwischenpunktes („Finish“), im Mittelpunkt der 
Punktdiagonalen.(Bild 9) 
 

  
 
Bild 9: Gewölbewirkung bei Hybridgründung System TERRA-MIX ; Rasteraufteilung 3 x 3 m 
 
 
2.4 Ablauf, Dokumentation und Qualitätssicherung der Impulsverdichtung 
 
Obwohl die Impulsverdichtung sehr flexibel, (durch Änderung der Abbruchkriterien), auf unterschiedliche Bo-
denverhältnisse reagieren kann, bleibt eine ausreichende Vorerkundung des Baugrundes durch den Geo-
techniker die Voraussetzung für die Durchführung jeder Bodenverbesserung. 
Weiteres ist eine Kampfmittelerkundung und –freigabe, vor allem in Verdachtsgebieten, unumgänglich! 
Nach Auftragserteilung wird, basierend auf den Fundamentplänen, ein Austeilungsplan erstellt, bei dem auf 
alle statischen, lokalen und bodenmechanischen Vorgaben Rücksicht genommen werden kann. In diesem 
Plan werden alle Verdichtungspunkte im lokalen oder globalen Koordinatensystem definiert, und in digitaler 
Form an die ausführende Maschine gesandt. 
Vor Arbeitsbeginn wird in der Regel ein „Kalibrierfeld“ erstellt, bei dem die Maschine mittels sogenannter 
„Abruchkriterien“ auf den jeweiligen Boden kalibriert wird. Je nach Grösse und Inhomogenität des Baugrun-
des können auch zwei oder mehrere Kalibrierfelder erforderlich werden. Dabei wird durch Vorher/ Nachher -
Sondierungen mit der schweren (DPH), mittelschweren (DPM) oder leichten (DPL)Rammsonde, mit Höhen-
Nivellements oder anderen geotechnischen Untersuchungen, die weitere Vorgangsweise bestätigt/korrigiert 
und ein genauer Ablaufplan für die Impulsverdichtung erstellt. 
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Bild 10: Beispiel –Austeilungsplan mit eingespielten Verdichterdaten, BV SBB Olten,CH 
 
 
Während der Verdichtung werden folgenden Parameter von jedem Schlag und Punkt über ein automati-
sches Datenerfassungssystem aufgezeichnet und dokumentiert: 
 

1. Punktbezeichnung (Point ID) 
2. GPS Koordinaten im jeweiligen System in X und Y-Richtung 
3. Datum und Uhrzeit  
4. Schlagzahl („Blows“,B) 
5. Setzung nach dem letzten Schlag 
6. Gesamtsetzung bzw. Trichtertiefe („Final Depth“,D) 
7. Eingebrachte Gesamtenergie je Verdichterpunkt 
8. Mittlere Fallhöhe des Fallgewichtes 
9. Stop Code D, B oder S 

 
Als Abbruchkriterien (Stop Code) gelten folgend Werte: 
 

1. Gesamtsetzung bzw. Trichtertiefe („Final Depth“,D) 
2. Schlagzahl („Blows“,B) 
3. Setzung nach dem letzten Schlag („Final Set“,S) 

 
Diese Daten werden täglich via mobilen Internet an das Technische Büro geschickt, um eine laufende Kon-
trolle und Qualitätsicherung zu garantieren. Nach Abschluss der Arbeiten können sämtliche Daten in Tabel-
lenform und im Austeilungsplan dargestellt werden, und dem Abschlussbricht zur Dokumentation und Leis-
tungsfeststellung beigelegt werden.(Bild 11) 
 

 
Bild 11: Ausschnitt Verdichterdaten Kühlhalle in Wohlen,  

Zoomausschnitt mit Final Depth D 
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2.5 Anwendungsmöglichkeiten 
 
Die Anwendungsmöglichkeiten für die Impulsverdichtung ergeben sich meist aus der geforderten oder erfor-
derlichen Tiefenwirkung der Bodenverbesserung. Siehe auch(Bild 3).Rechnerisch kann die Tiefenwirkung 
durch, die an Menard angelehnte Formel, abgeschätzt werden: 
 

𝑇 = 𝐴 × √𝑀 × ℎ2 + 0,8 
 
T  steht für die Tiefenwirkung in [m];  A  steht als Kennwert für die Bodeneigenschaften (1,0 bei Schluff, und 
1,5 für gemischtkörnige Böden und 2,5 für sandige , kiesige Böden);  M  steht für die Masse des Fallgewich-
tes in [to] ;  h  für die Fallhöhe in [m]. 
In einzelnen Fällen, kann auch nur durch die Vergleichmässigung von grundsätzlich tragfähigen, aber inho-
mogenen Anschüttungen, mit dem Impulsverdichter eine wirtschaftlichere Gründung des Bauwerkes ermög-
licht werden. 
 Zur Abschätzung der richtigen Anwendung des Impulsverdichters kann Tabelle 1 herangezogen werden: 
 
Tabelle 1: Anwendertabelle für Impulsverdichtung und Hybridgründung 
 

 
 
 
Aktuell lassen sich folgende Anwendungsmöglichkeiten für die Impulsverdichtung festhalten: 
 

1.) Impulsverdichtung mit oder ohne Fremdmaterial 
in nichtbindigen und gemischtkörnigen Böden , auch im Grundwasserbereich! 
Anwendungen: 

 Industriebau, Gündung von Einzel-und Streifenfundamenten 
 Flachgründung grossflächiger Bodenplatten 
 Gründung von Brückenwiderlager 
 Sanierung von hochwasserschutzdämmen 
 Damm-und Strassenbau u.v.a.m… 

 
2.) Hybridgründung System TERRA-MIX 

in bindigen Böden , Wassergehalt < 20 % 
Anwendungen  

 Gründung von Windkraftwerken 
 Flachgründung grossflächiger Bodenplatten 
 Gründung mehrgeschossiger Wohnbauten 
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3.) Einschlagen von Steinsäulen (mit oder ohne Vorbohren des Bodens) 
in weichen Böden geringerer Schichtstärke 

 Anwendungen  
• im Strassen- und Dammbau 
• bei ungeplanter Wassersättigung als Alternative 
• bei Baustellen mit hohem Anfall von gebrochenem Material 

 
 
2.6 Erschütterungen 
 
2.6.1 Allgemeines  
 
Obwohl die gemessene Beanspruchung, die Schwinggeschwindigkeit VR [mm/sec] meist weit unter den 
genormten Grenzwerten liegt, ist die subjektive und gefühlte Beanspruchung in der Regel weitaus grösser. 
Darum ist ein sensibler Umgang mit eventuellen Anrainern und Beteiligten angebracht. Dazu gehört auch ei-
ne entsprechend Vorinformation der Anwohner und gegeben Falls eine Abstimmung der Arbeitszeiten. 
Bei Bestandsobjekten in unmittelbarer Umgebung ist eine laufende Erschütterungsmessung mit SMS -
Alarmierung an den Bauleiter und Maschinisten erforderlich, um nötigenfalls die Schwingungen rechtzeitig 
durch reduzierte Fallhöhen zu verringern. Die stärksten Beanspruchungen entstehen durch die oberflächen-
nahen Rayleigh-Wellen, welche gegebenenfalls durch 1 bis 2 m breite Gräben deutlich reduziert werden 
können! 
 
2.6.2 Abschätzung der Schwinggeschwindigkeit 
 
 
Diagramm 1: Abschätzung der Schwingungsausbreitung 
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Da es sich beim Baugrund um einen sehr inhomogenen Körper, mit unterschiedlichen Lagerungszuständen 
und Grundwasserverhältnissen, handelt, ist eine exakte Berechnung der auftretenden Erschütterungen na-
turgemäss unmöglich. Als ungefährer Näherungswert und zur groben Einschätzung der max. Schwingresul-
tierenden möge aber das oben angeführtes Diagramm helfen: (Diagramm 1) 
 
 
3 Auswahl einiger Projekte 
 
3.1 Logistikhalle in Frauenaurach, Deutschland 
 
Um bei unterschiedlich mächtigen Auffüllungen bauwerkschädliche Setzungen zu vermeiden, wurde der Bo-
den zuerst mit dem Impulsverdichter verbessert. Anschliessend wurde eine Ersatztragschicht in der Stärke 
bis zu 3,0 m (sechs Lagen zu je ca 50 cm) stabilisiert. 
 

 
Bild 12: Hybridgründung Logistikzentrum Frauenaurach 
 
 
3.2 Seestadt Aspern Wien, Österreich 
 
Hier entsteht seit 2013 eines der grössten Stadtentwicklungsprojekte Österreichs. Die meist locker gelagerte 
Kiesschicht, welche sich grösstenteils auch im Grundwasserbereich befand, konnte hervorragend mit dem 
Impulsverdichter in eine mitteldicht bis dichte Lagerung gebracht werden. 
Bereiche mit schluffiger, feindsandiger Überdeckung wurden mittels der Hybridgründung verbessert.  
 
 

 
Bild 12: Seestadt Aspern, Impulsverdichtung für die Gründung mehrgeschossiger Wohnbauten  
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3.3 Windkraftanlagen in Tortumanu, Rumänien 
 
Hier wurde der makroporiger Löss (Schichtstärke >15,0 m) mittels der Hybridgründung verbessert. Insge-
samt kamen je Anlage 135 Verdichterpunkte und eine übergelagerte 2,0 m hohe, stabilisierte Ersatztrag-
schicht (4-lagig) zur Ausführung. Zusätzlich mussten auch die Anfahrtswege und die Kranstandplätze stabili-
siert werden. 
 
 

  
Bild 12: Windpark Tortumanu, Gründung mittels Hybridgründung System TERRA-MIX 
 
 
3.4 Sanierung Bahndamm GKB in Dobl, Österreich 
 
Beim ca. 150 Jahre alten Bahndamm kam es, aufgrund eines Wassereintrittes in den Unterbau,  
zu sehr großen Differenzsetzungen zwischen den Schienensträngen. Infolgedessen musste die  
erlaubte Höchstgeschwindigkeit auf 30km/h reduziert werden!  
Für die Sanierung des Bahnunterbaues wurde ein Verfahren gesucht, welches die geforderte  
Streckenlänge von ca. 384 lfm auf einer Breite von knapp 6,0 m in max. 40 Stunden zu  
verdichten imstande ist. Diese Herausforderung konnte sehr gut mit zwei Impulsverdichtern gelöst werden. 
 
 

  

Bild 13: 30 Std Non-Stop Verdichtung mit zwei Geräten am GKB-Damm in Dobl bei Graz 
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Biel Ostumfahrung N5 – QS3

Herstellung eines Dichtblockes 
im „Cutter Soil Mix-Verfahren“

Gerd Donig

1

Übersicht

1. Lage der Baustelle / Bauherr

2. Ziel der Arbeit

3. Beschreibung des Verfahrens

4. Geologie beim QS3

5. Realisation QS3

6. Herausforderungen/Grenzen des Systems

7. Wesentliche Erkenntnisse beim QS3

Biel Ostumfahrung N 5

2

Tiefbauamt Nationalstrassenbau 

Biel Ostumfahrung N 5

3

1.  Lage/Bauherr:

Kanton Bern
Canton de Berne

4

Querschlag 
Längholztunnel
CSM-Dichtblock
QS3

Biel 
Ostumfahrung N 5

N 5 Umfahrung Biel Ostast

5

Biel Ostumfahrung N 5

6
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2

Biel Ostumfahrung N 5

7

2. Ziel der Arbeit

 Herstellung eines wasserdichten und standfesten Erdblocks, in welchen der 
Querschlag zwischen den beiden Tunnelröhren in der neuen Österreichischen 
Bauweise hergestellt werden kann.

Biel Ostumfahrung N 5

8

3.   Beschreibung des Cutter- Soil – Mix - Verfahrens  (CSM – Verfahren)

3.1 Prinzip

 Die CSM – Technik ist ein Verfahren, mit welchem sich durch Einmischen hydraulischer 
Bindemittel verfestigte Bodenelemente – in situ – herstellen lassen.

 Dabei wird der Boden mit einer Fräse gelockert, aufgemischt und mit den 
Drehbewegungen am Fräskopf mit einer selbsterhärtenden Suspension versetzt.

3.2 Ergebnis

 Ein stabiler und homogener “Erdbeton”.
 Ausreichende Dichtigkeit gegen Grundwasser. 

Biel Ostumfahrung N 5

9

Biel Ostumfahrung N 5

10

3.3  Vorgehensweise

 Die beiden Fräsräder werden durch zwei Fräsgetriebe angetrieben.

 Die selbsterhärtende Suspension wird über eine zentrale Öffnung zwischen die Fräsräder 
gepumpt.

 Die Fräse gräbt sich mit kontinuierlicher Geschwindigkeit in den Boden. 

 Der verdrängte Boden wird dabei seitlich an der Mischeinheit hochgedrückt.

 Die Mischeinheit wird an einer Bohrstange geführt.     

 Das Trägergerät kann zum Beispiel eine BG 28 sein - wie auch bei diesem Fall.

3.4  Wesentliche Vorteile gegenüber Bodenersatzverfahren

 Anstehender Boden kann als Baustoff verwendet werden.

 Bohrgut wird vermindert, der verbleibende Bodenüberschuss kann wieder verwendet 
(recycelt) oder entsorgt werden.

 Wandtiefen von 25m und Tagesleistungen von 200m² werden bereits mit leichten 
Trägergeräten (70 bis 90t) und einer Motorleistung von 260 bis 300kW erreicht.

 Es wird durch die gegenläufigen Fräsräder eine hohe Vertikalität der Wandelemente erzielt.

 Problemlose Fugenausbildung durch das Fräsradprinzip bei Wandelementen mit 
verschiedenem Alter.

 Hindernisse können durch Verwendung entsprechender Fräsräder durchörtert werden.

 Erschütterungsfreies und lärmarmes Verfahren für den Einsatz in sensiblen Gebieten.

 Die Stabilität des Schlitzes ist jederzeit gewährleistet, weil der vorhandene Boden als 
Stützmedium verbleibt.

Biel Ostumfahrung N 5
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12
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3

13

Bilder Details Fräsräder

Biel Ostumfahrung N 5

14
CSM Mischeinheit, Fräsräder, Abstreifer und zentral
angeordnete, vertikale Suspensionsdüse.

4. Geologie beim QS3

 Deckmoräne (Schicht 5): Kies-Sand-Silt-Mischungen mit gut abgestuften 
Kornverteilungen.

 Madretscher Kiessande (Schicht 6): Saubere bis siltige Sande und sandige Silte mit 
wenig bis reichlich Kies.

 Wall und Grundmoräne (Schicht 9): Tonig-sandige Silte und siltig-tonige Sande mit 
teilweise reichlich Kies und Steinen. 

 Stausedimente/verschwemmte Grundmoräne (Schicht 10): Siltig-sandiger Kies bis Sand 
sowie sandige und tonige Silte mit Kieskomponenten.

Biel Ostumfahrung N 5

15

Biel Ostumfahrung N 5

16

5. Realisation QS3

5.1 Gerätetechnik / Grundlagen

 Gerät: BG 28 mit BCM 10 / Mischanlage (zum Beispiel MAT 14 / 25) – Die Mischanlage ist 
weitgehend automatisiert und kann vom Bohrgerätefahrer über Funk ferngesteuert werden

 Fräsdimensionen: 1,00m x 2,80m

 Überschnitt längs: 0,20m   Überschnitt quer: 0,15m

 Einmessung mit Tachymeter, Beobachtung mit Fräseninklinometer

 Darstellung als Fusspunkt-Versatzplan

 Abfahren mit Bentonitsuspension, Auffahren mit Zementsuspension

 Zementverbrauch CEM I: 440 kg/m³ verfestigter Boden

 Festigkeitsanforderung: > 4 Mpa

 Leistung (11h), Lamellendicke 1.0m: 170m²/AT

 Rückflussentsorgung 30 – 40%

Biel Ostumfahrung N 5
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5.2 Vorgehensweise

 Eignungsprüfung im Labor (Suspensionsrezeption, Erdbetonrezeptur, Prüfen Druck und 
Dichtigkeit)

 Testlamelle oder mehrere Testlamellen. Ziel hierbei ist, zu ermitteln, ob die angenommenen 
Verhältnisse realistisch sind und ob optimiert werden kann oder muss

 Prüfen der Testlamellen. Entnahme von Erdbetonproben und Bestimmung der Druckfestigkeiten 
und der Dichtigkeiten

 Start Produktion

Biel Ostumfahrung N 5
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Herstellungsprotokoll
CSM
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6.  Herausforderungen/Grenzen des Systems

 Kleinere Hindernisse (Steine oder vereinzelt  auch Blöcke) stellen kein ernsthaftes 
Problem dar. 

 Blocklagen oder Findlinge sind ein ernstes Problem. Das System wird unwirtschaftlich 
und es kommt zu Zeitverzögerungen.

 Steigen die Feinanteile, ist die Produktion zeitlich nicht gefährdet. Kosten für  Zement und 
Bodenabfuhr steigen jedoch.

 Das System ist sensibel hinsichtlich ausserplanmässigen Unterbrechungen.

Biel Ostumfahrung N 5
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N 5 Umfahrung Biel Ostast
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N 5 Umfahrung Biel Ostast
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7.  Wesentliche Erkenntnisse beim QS3

 Machbarkeit des Fräsens auch bei schwierigen Verhältnissen allerdings mit erhöhtem 
Aufwand infolge Hindernisse (Leistungsansätze, Verschleiss, 
Suspensionsmehrverbrauch…)

 Sehr geringe Vertikalitätsabweichungen trotzt Hindernissen.
 Rückflussanteil, infolge hoher Feinanteile der anstehenden Geologie
 Infolge langer Fräszeiten bei CSM nur 2-Phasensystem möglich.

Das Ziel wurde erreicht: 
der Querschlag konnte wie geplant hergestellt 

werden.

N 5 Umfahrung Biel Ostast
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Avantages et inconvénients des techniques d’amélioration de sols 

1. Introduction 

Les techniques d’amélioration des sols existent depuis très longtemps, que cela soit par la mise en place de pilotis 
en bois ou encore par compactage à l’aide d’une masse lâchée en hauteur, mais elles ont pris, depuis quelques 
dizaines d’années, une importance accrue. 
En effet, l’urbanisation croissante conduit à l’utilisation de terrains jusqu’à lors délaissés du fait de leur faibles 
caractéristiques géotechniques. L’amélioration de ces sols permet de les valoriser et de les rendre constructibles 
grâce à de nombreuses techniques de plus en plus rapides et efficientes. 

2. Les différentes techniques d’amélioration des sols 

2.1 buts recherchés 

L’amélioration des sols peut avoir plusieurs objectifs, que cela soit l’étanchéité (injection, congélation, etc.), le 
traitement anti liquéfaction (vibroflottation, compactage dynamique, drains, etc…), la consolidation et surtout la 
réduction de tassement. 
C’est cet objectif qui est le plus souvent recherché et que nous allons développer. 

2.2  Les techniques de consolidation 

Parmi les différentes techniques de consolidation des sols on peut distinguer 
• celles qui ne nécessitent pas d’apport de matériaux dans le sol (vibroflottation, compactage 

dynamique, préchargement, drains, etc.) ; 
• celles qui consistent à mélanger in situ le sol avec un liant (soilmixing : Geomix ®, Trenchmix ®, 

Colmix ®, Springsol ®) ; 
• celles qui font appel à des inclusions dans le sol obtenues généralement par refoulement (inclusions 

rigides, colonnes ballastées, injection solide, etc.). 
 

Le compactage dynamique consiste à laisser tomber sur 
le terrain naturel, en chute libre et de façon répétée, une 
masse de plusieurs dizaines de tonnes depuis une 
hauteur de 20 à 40 m.  
 
 
Cette méthode permet de traiter à faible profondeur les 
sols granulaires par une action de surface. Dans les 
terrains cohérents, on procède à une incorporation de 
ballast sous la masse, réalisant ainsi des plots ballastés. 
 
     
   
     Zerbruge (B) 

  
 
Les drains verticaux sont utilisés pour 
l’amélioration des sols fins saturés en eau. La 
technique consiste à foncer verticalement dans le 
terrain, suivant un maillage régulier, un drain 
préfabriqué. Lors de la mise en charge du terrain, 
les drains facilitent l'évacuation de l'eau 
interstitielle jusqu'à la surface, permettant ainsi 
une consolidation accélérée des sols traités. La 
surcharge est apportée soit par un remblai de 
pré-chargement, soit par d'autres méthodes 
(membrane étanche et mise sous vide par ex.) 
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La vibroflottation (parfois appelée vibrocompaction), s'applique essentiellement aux sols granulaires non 
cohérents, tels que sables et graviers. 

 

  
Emirats arabes unis – Dubaï – Palm Jumeirah 

Les vibrations engendrent un phénomène temporaire de liquéfaction du sol environnant le vibreur. Dans cet état, 
les forces intergranulaires sont quasiment annulées, et les grains sont réarrangés dans une configuration plus 
dense présentant de meilleures caractéristiques mécaniques. 
Cette technique est couramment mise en œuvre à très grande échelle pour le compactage de terre-pleins en sable 
gagnés sur la mer par remblaiement hydraulique, pour traiter des sables contre la liquéfaction, ou tout 
simplement pour améliorer le sol de fondation d’un ouvrage dont les charges sont uniformément réparties. 

Les techniques de soilmixing ont connu un développement important ces dernières années. Au-delà du jetting qui 
consiste à mélanger le sol à un coulis de ciment grâce à un jet à très haute pression, les nouveaux procédés font 
plutôt appel à un mélange mécanique in situ avec un liant généralement à base de ciment permettant la 
réalisation de colonnes, barrettes ou tranchées de sol. 

La déstructuration du terrain en place et le mélange sont effectués au moyen d'outils rotatifs qui assurent 
également un malaxage mécanique. Différentes configurations de lignes d'outils ont été développées permettant 
la réalisation de colonnes isolées (Springsol ® par ex.) doubles ou triples (Colmix ®), de panneaux dans le cas du 
Geomix ® ou  enfin de tranchées dans le cas du Trenchmix ® 
Les applications sont multiples 

 écrans étanches  
 soutènements 
 stabilisation 
 fondations profondes 
 traitement anti liquéfaction 
 dépollution 

 

  
Atelier Geomix ®    Atelier Trenchmix ® 
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L’injection solide est utilisée pour le traitement des terrains sableux, limoneux ou 
argileux, humides ou saturés. La technique d'injection solide consiste à injecter 
sous pression un mortier très visqueux, suivant un maillage spécifique établi en 
fonction de la nature du terrain et des objectifs recherchés, de manière à réaliser 
une densification statique horizontale. 
 

 
 

 
 
 
 
 

Technique éprouvée, économique et souple, elle permet en outre de réduire le potentiel de liquéfaction en cas de 
séisme. Contrairement à d’autres, elle peut être utilisée sous des constructions existantes. 

Les colonnes ballastées sont une extension de la vibroflottation aux terrains qui comportent des couches 
limoneuses ou argileuses dont les éléments ne peuvent être réarrangés par la vibration. 
Les colonnes ballastées permettent de traiter ces sols par incorporation de matériaux granulaires (couramment 
appelés ballast) compactés par passes remontantes. 
Ces colonnes peuvent être également cimentées ou constituées de mortier. 
Elles servent également de drains et permettent une accélération du processus naturel de consolidation. En zone 
sismique, elles réduisent les risques de liquéfaction. 
Les colonnes ballastées peuvent être réalisées 

 par voie humide avec pénétration de l’aiguille vibrante par lançage à l’eau et incorporation du ballast 
en tête dans l’espace annulaire 

 par voie sèche avec lançage à l’air et introduction du ballast à la pointe du vibreur 
 
 

 

  
Colonnes ballastées par voie sèche    Colonnes ballastées par voie humide 

 
 
 
Les inclusions rigides sont réalisées par forage, fonçage ou battage et sont associées à une couche de remblai en 
sol frottant formant couche de répartition. L’ensemble a pour vocation essentielle d’assurer le transfert des 
charges verticales appliquées en surface jusqu’à l’horizon porteur sans induire de tassements préjudiciables de la 
couche compressible. 
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Les inclusions sont constituées par des éléments structurels 
possédant à la fois une résistance propre et une déformabilité 
faible face à celle du sol compressible qu’elles traversent. Elles 
peuvent être surmontées d’une dallette ou présenter une section 
élargie en tête.  
La couche de répartition est constituée d’un matériau granulaire  
ou d’un sol traité aux liants hydrauliques. Par conséquent, les 
charges sont fondées sur semelles superficielles, isolées ou 
filantes, ou sur radier selon l'ouvrage ; les radiers (et dallages) 
reposent sur la couche de forme, faisant office également de 
matelas de répartition. 

 
 
 
 
 

 Collombey (VS) – inclusions rigides refoulées 
 

3. Ouvrages concernés 

Les techniques d’amélioration de sols permettent de supporter des ouvrages sans avoir recours aux fondations 
profondes traditionnelles. 
Elles sont généralement adaptées à des charges uniformément réparties telles qu’on peut les rencontrer sur les : 
 voies de communication : routes, voies ferrées, remblais d’accès aux ouvrages d’art 
 plates-formes et bâtiments industriels, 
 bâtiments commerciaux et zones de stockage, 
 plates-formes portuaires, 
 aéroports, 
 ouvrages hydrauliques et stations d’épuration. 

4. Notions de dimensionnement 

4.1 Introduction 

Nous allons focaliser dans ce qui suit sur le dimensionnement des inclusions. 
On parle d’inclusions lorsqu’il y a interposition d’un matelas entre l’ouvrage à fonder et les fondations spéciales. 
Ce matelas avec ou sans cohésion (granulaire ou traité au liant) permet : 

- de répartir les charges verticales appliquées, 
- d’amortir à sa surface les tassements différentiels qui se produisent à sa base entre les têtes d’inclusions et 

le sol environnant par effet de voûte, 
- de filtrer et dissiper les efforts parasites horizontaux. 
- de réduire la géométrie de l’ouvrage à fonder. 

L’adjonction éventuelle de  géogrilles à la base du matelas apporte un effet supplémentaire de membrane. 
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4.2 Principe de fonctionnement 

Le calcul des fondations sur inclusions intègre trois types de calcul : 

- le calcul d’une fondation sur un sol compressible 
- le calcul d’un pieu 
- le calcul du comportement d’une couche de forme chargée uniformément et s’appuyant sur une assise 

composite 
Deux mécanismes sont mis en jeu : 

- la concentration des charges verticales sur les têtes d’inclusion, ce qui allège les contraintes appliquées sur 
le sol entre les inclusions et donc réduit les déformations verticales du sol 

- le frottement négatif : 
o en partie haute de l’inclusion, le sol tasse plus que les inclusions, créant un accrochage du sol sur le fut ; 

ce phénomène se traduit par un frottement négatif qui charge l’inclusion. 
o le point neutre matérialise la profondeur ou le sol et les inclusions tassent de façon identique, la 

contrainte verticale dans l’inclusion est maximale. 
o en deçà, et jusqu’à la base de l’inclusion, cette dernière tasse plus que le sol. La charge est reprise par 

frottement positif et en pointe. 

 
Fig. 1 : Exemple du fonctionnement  des inclusions sous dallage : 

Il y a lieu de distinguer, deux domaines d’application pour mener les calculs : 
- DOMAINE n°1 = domaine où les inclusions sont nécessaires à la justification de la portance. Cela concerne 

quasi spécifiquement les semelles, où les inclusions sont calculées comme des pieux. 

- DOMAINE n°2 = domaine où les inclusions ont pour fonction principale la réduction de tassement. C’est le 
cas le plus courant des dallages, radiers, terre-plein, en admettant des coefficients de sécurité plus 
faibles sur le sol et le matériau de l’inclusion. 

4.3 Vérifications de calcul 

Les critères de stabilité {tassement admissible + portance admissible} sont définis par le maitre d’ouvrage. 
La spécificité des ouvrages sur inclusions (à la différence des pieux) est que les tassements sont toujours calculés. 
On vérifie le tassement, la capacité portante et la résistance intrinsèque de l’inclusion, et la contrainte en tête 
d’inclusion à l’interface avec le matelas 
 
 
 
 
 

103



4.4 Exemple d’une semelle sur inclusions rigides avec charge verticale 

4.4.1 Portance 
Pour un maillage et une section d’inclusion donnée, on recherche la profondeur minimale de l’inclusion pour 
satisfaire à l’équilibre des charges : 

 
Fig. 2 : Mise en équation de la portance 

4.4.2 Tassement  
Si l’on regarde une maille de référence, il y a trois parties qui tassent. De bas en haut : la pointe, le 
raccourcissement élastique de l’inclusion et le matelas. 

 
 

Fig. 3 : Tassement du système 

Les paramètres sur lesquels on va jouer sont : 
- La géométrie de l’inclusion,  
- Le maillage des inclusions, 
- L’épaisseur et les caractéristiques intrinsèques du matelas. 

Il existe deux principaux modèles de calcul : 
- Modèle numériques par exemple Eléments finis. 
- Modèle analytique. 

La direction technique de Soletanche bachy a proposé  dès 2002, une méthode analytique facile à mettre en 
œuvre où les équations sont résolues à l’aide d’un tableur Excel. Elle se cale sur les méthodes de calcul des 
fondations superficielles et des pieux. 
On décompose la semelle sur inclusions en 2 domaines ;  un domaine sol et un domaine pieu : 

- A partir d’une charge transmise au sol sous la semelle, on détermine un profil de tassement sous la 
semelle 

o Au niveau de la base de l’inclusion, un tassement du domaine sol est établi 
o A partir du déplacement supposé de l’inclusion en pointe W, on calcule  

la contrainte en pointe, et en remontant par tranches successives : 
• Le frottement mobilisé en tenant compte du déplacement relatif inclusion/sol 
• La contrainte normale 
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• Le raccourcissement élastique de chaque tranche et son tassement cumulé 
• Pour aboutir à la charge et au tassement en tête du domaine pieu 

o On vient itérer sur le déplacement supposé en pointe W, jusqu’à avoir W IR (domaine pieu) = 
W domaine sol en haut et sur la charge supposée appliquée au domaine sol 

- On compare la charge totale à la valeur de sollicitation, et on recommence les opérations précédentes en 
modifiant la charge transmise à la semelle 

 
Fig. 4 : sortie de calcul informatique sous tableur 

4.5 Dispositions constructives inclusions 

4.5.1 Diamètre minimal 

Le diamètre minimal usuel n’est pas inférieur à 250 mm. 
Dans le domaine n° 1,  aucun cisaillement n’est admissible si le diamètre est  inférieur à 400 mm. 

4.5.2 Espacement maximal  

La maille maximale ne peut pas dépasser : 
- pour un diamètre de la tête de l’inclusion ou de la dallette inférieur à 0,5 m : 3 m ou une section 9 m2 ; 

- pour un diamètre supérieur : 6 fois le diamètre de la tête de l’inclusion. 

4.5.3 Epaisseur minimale matelas : 

Hors considérations sismiques, l’épaisseur minimale du matelas est égale respectivement à 30 cm et à 40 cm  sous 
semelles et dallage/radier. 
En tenant compte des actions sismiques, l’épaisseur du matelas est plus importante et dépend du zonage sismique 
et de la catégorie d’importance de l’ouvrage. 

5. Avantages et inconvénients  = le choix de la bonne prescription 

5.1 Inclusions souples 

5.1.1 Avantages 

Le fait qu’il y ait peu de points durs, cela réduit les tassements différentiels aux valeurs normatives. 

5.1.2 Inconvénients 

La réduction des tassements attendue est très faible et en général inférieure à 2. 

La reprise des charges est limitée. 

Par ailleurs, il faut retenir que le procédé n’est pas recommandé en sol tourbeux. 

Enfin, le pouvoir drainant est fortement mis en cause par le problème de colmatage des colonnes ballastées. 
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5.2 Inclusions rigides 

5.2.1 Avantages 

L’effet immédiat est la diminution du tassement total de l’ouvrage à fonder. 

               Le procédé fonctionne même sous étreinte latérale faible. 

De plus la mise en oeuvre en œuvre en terrains très compressibles (pression  limite < 0,2 MPa, résistance en pointe 
au pénétromètre statique < 0,5 MPa, vases, tourbes ou encore argiles molles) est parfaitement adaptée sous 
réserve de mise en œuvre de matelas avec cohésion. 

En termes de portance et tassements, il est possible de reprendre des charges élevées et la réduction de 
tassement peut être très importante, avec des objectifs de tassements très faibles comme pour les pieux. 

On peut aussi citer un bon comportement sismique à savoir une bonne ductilité avec la présence d’un matelas. 

Enfin les délais de construction réduits et le coût de réalisation très attractif sont des atoûts appréciés. 

5.2.2 Inconvénients 

Il faut noter le peu d’effet anti-liquéfaction. 

5.3 Précautions 

5.3.1 Conception globale 

La réalisation d’une amélioration de sol, implique de coordonner des travaux distincts mais interdépendants : 

- Fondations spéciales 
- Entreprise de terrassement (plate-forme, matelas) 
- Génie civil (semelle, radier) 
- Dallagiste 

L’exigence essentielle est pour l’ingénieur, d’aboutir à une synthèse performentielle globale et de prendre en 
considération les interfaces entre lots. 

5.3.2 Vérification du non poinçonnement de l’inclusion dans la couche de répartition 

Les paramètres qui caractérisent le matelas sont très sensibles sur les calculs et nécessitent une grande rigueur 
dans leur qualification. 

5.3.3 Voiries 

Une attention toute particulière à la 
réalisation d’inclusions rigides sous voiries 
et remblais supports de chaussée afin 
d’éviter  « la boîte d’œuf ». 

 

 

 

 

 
 
 
  Fig. 5 : voirie sur sol renforcé par inclusions 
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Calcite bio-mineralization as a soil improvement technique 
 
 
1 Introduction 
 
Ground improvement techniques are implemented for enhancing the in-situ soil’s properties in order to en-
sure the overall stability of engineering works and mitigate risks that might emerge during construction and 
future operation. Among them, densification through dynamic compaction or vibrofloation, soil replacement 
and mixing, freezing, stone columns and grouting are offering solutions to a wide range of civil engineering 
problems. The choice of the technique to be implemented is made taking into account the nature of the con-
struction work, the type of the in-situ soil and the foreseen improvement. Mitigating liquefaction risk, increas-
ing strength and stiffness, increasing drainage capacity to avoid the generation of large pore pressures, sta-
bilizing slopes and protecting embankments and river banks from erosion are some of the foreseen results.  
 
Nowdays, geoengineers face an additional challenge that emerges due to the scarcity of suitable land for 
developement especially in urban areas and also due to the complexity of modern engineering works. 
“Good” soils that could provide the required bearing capacity are already occupied by existing foundations 
for buildings or serve as host formations for undergound constructions. Furthermore, part of the remaining 
land includes areas of enviromental value that are not meant to be exploited and therefore the interaction of 
a construction work with the landscape is also to be considered. This context further constrains the choices 
for engineers and requires the conception and implementation of complex foundation solutions along with 
the application of ground improvement techniques at the given area destined for developement. Moreover, 
the soil subsurface should be treated without neglecting the fact that it hosts the undergound water so any 
intervation for improving its rheological and mechanical properties should be re-considered from an enviro-
mental point of view in order to prevent any potentially polutant effect.  
 
Grouting has been widely implemented as a soil improvement technique and in most cases it refers to the 
propagation of pressurized cementitious-based fluids that mix with the soil grains to ultimately form a stiffer 
geo-material of higher strength. The foreseen improvement though passes through an erosive process which 
destroys the initial state of the soil by introducing the viscous cementing solutions under high pressures, to 
finally replace the natural soil with a mixture of cement and grains. For grouting techniques the way that in-
jections take place affects the final level of soil volume that is endowed with improved characteristics. A 
question that emerges herein is whether the injectibility of grouting techniques can be extended in order to 
allow reaching greater areas and hence provide a more efficient solution for ground improvement. 
 
The involvement of biological activity in treatment techniques has been reported in many fields. Among the 
reported applications are those for remediating cracks in concrete and mortar by employing microorganisms 
[1],[2],[3] or for stabilizing metals [4]. Considering the fact that most of the earth’s biomass is below the 
ground surface several  environmental applications have been developed for reducing hazardous contami-
nants and uranium in natural soils using the metabolic activity of microorganisms [5],[6]. Biofilms have been 
studied in barrier applications for their role in mitigating underground contamination or as a sealing solution 
to leakage in CO2 geological sequestration well bores [7],[8]. 
 
Biologically induced calcite mineralization is studied in the framework of the present study as an alternative 
cementation mechanism for soils. The technique has at its base the metabolic activity of unicellular microor-
ganisms that are responsible for generating those conditions that allow for the formulation of calcium car-
bonate crystals to take place. Even though this phenomenon was known to scientists since it takes place in 
natural environments, where bacteria are native to the subsurface, it became recently an area of interest for 
geoengineers and started being reproduced in laboratory conditions for geotechnical applications [9]. Certain 
microorganisms are responsible for hydrolyzing urea, priming soil conditions for the nucleation of CaCO3 
particles under the presence of calcium. As summarized in the following equations, urea hydrolysis (eq. 1) is 
generating a bicarbonate anion that reacts with the available calcium cation and precipitates into solid calci-
um carbonate (eq. 2) in a supersaturated system. 
 
(1) CH4N2O + 2H2O → 2NH4

+ + CO3
2- 

(2) Ca2+ + CO3
2- → CaCO3 (s) 

 
The injections for the bio-treatment technique refer to solutions of a viscosity as low as that of water which 
facilitates the propagation of reactants through soil’s pore network. Injections therefore do not require high 
pressures and can be carried out even under surface percolation and subsequent gravity flow [10]. Solutions 
include bacteria cells, dissolved urea and calcium chloride (serving as the calcium source), mixed with nutri-
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ents and ammonium chloride. These two latter elements serve as an energy and nitrogen source respective-
ly and they are indispensable for the protein synthesis of the bacteria and the completion of the overall ce-
mentation process. Urea is a cheap element that is the main nitrogen-containing substance found in the 
urine of humans and animals. The formulation of calcite particles filling the interstitial space and sticking to 
soil grains is therefore due to the effect of biological and chemical factors and its final mass is a result of re-
active mechanisms. We do talk in fact about a new geo-material that is engineered rather than just an im-
proved soil, and biological activity is the key that unlocks the overall process through which a new mineral 
phase is formulated. The precipitated calcite contributes with its own mechanical properties to the overall 
strength of the material. The amount of precipitated mass can therefore be used as a reference parameter 
when expressing the enhanced behaviour with respect to that of the untreated soil.  
 
Gravel and sands are considered as most suitable for the application of the technique since they allow the 
propagation of the reactive solutions through their pores. Bacteria cell size is in the range of 3-5 μm and sin-
gle calcite nuclei are found in the present study  to precipitate reaching diameters over 0.1 mm. The encour-
aging progress reported from laboratory testing set the basis for the next challenge in the research field, this 
of upscaling the technique and adapting it to real field conditions [11],[12]. Van Paassen [13] applied micro-
bially induced calcite precipitation (MICP) in  1m3 and 100m3 experiments using silica sand and achieved 
cementation up to 17% and 27% respectively (mass of calcite over the total dry mass of soil). A maximum 
Unconfined Compressive Strength equal to 12MPa is reported in this study for a calcite content equal to  
27% (w/w) corresponding to a dry density of the cemented soil of 2100kg/m3. Van Passeen et al. [11] applied 
the first industrial application of the technique for borehole stability at a gravel area of 24x4 m up to a depth 
of 20 m. Whiffin et al. [14] treated a five meter sand column with bacteria in order to simulate conditions that 
are realistic for field applications. The enhanced characteristics are obtained with the change in permeability 
kept in the range of one order of magnitude with respect to the untreated material [13], [14]. 
 
The study carried out at the Laboratory of Soil Mechanics, EPFL, aims at investigating the effect of the 
treatment conditions on the properties of the treated soil in order to establish a correlation between the pre-
cipitated mass and the obtained mechanical response by accounting also for the microstructural fabric char-
acteristics of this new geo-material. For this purpose, a series of different treatment processes is carried out 
for various conditions by altering the concentration of urea and calcium chloride as well as by performing in-
jections at different degrees of saturation. The cemented samples are subsequently subjected to mechanical 
loading under various stress paths. 
 
 
2 Experimental Results 
 
2.1 Cementation and mechanical loading 
 
Itterbeck sand (Smalls Ikw, Netherlands) silica sand is chosen for the treatment technique with its properties 
presented in Table 1. Untreated specimens with a height of 110 mm and a diameter of 70 mm are prepared 
in PVC columns by dry pluviation at a target void ratio equal to 0.60 and injections are repeated alternatively 
from the top and bottom of the column. The specimens are subsequently subjected to undrained shear. Ta-
ble 2 summarizes the obtained response of the bio-cemented samples with respect to the untreated sand. A 
five-fold increase in the peak shear strength (τpeak) is obtained while the elastic modulus corresponding to 
50% of the peak strength (E50) is found to be one order of magnitude greater than that of natural sand. The 
results show the increase in peak strength at low strains, followed by a brittle fracture and post-yield soften-
ing. 
 
 

SiO2 >98% 
D50 [mm] 0.19 

emax 0.78 
emin 0.56 
Cu 2.1 
Cc 0.86 

Ø < 0.06 mm [%] 1.7 
 

Table 1: Sand Characteristics 
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sample initial e0 
CaCO3 
% (w/w) 

E50 
(MPa) 

τpeak 
(MPa) 

τresidual 
(MPa) 

ks 
(m/sec) 

untreated 0.56 0 36 0.20 0.11 3x10-5 
TP1 0.47 7.5 240 1.10 0.24 8x10-6 
TP3 0.52 4.5 279 0.50 0.16 4x10-6 

 
Table 2: Undrained triaxial shear test, obtained parameters for two bio-cemented samples with 

respect to the untreated soil 
 
Another series of tests is carried out by performing injections of bacteria and cementation solutions directly 
inside an oedometric cell and subjecting the cemented samples to uniaxial compression at a constant strain 
rate of 0.012 mm/min. Two samples are cemented at a calcite content equal to 8% and 11% (w/w) and sub-
jected to a maximum vertical stress of 4MPa (Fig. 2). For the first one, an apparent preconsolidation stress is 
estimated at 2MPa while the second sample remains in the elastic region for the maximum vertical stress at-
tained. 
 

 
 
Figure 1: (Left) Attached bacteria cells on soil grains, epi-cellular precipitation and metastable Ca-

CO3 spherical particles are observed. (Right) Calcite particles of a mean edge of 50μm 
bridging soil grains 

 

 
 

Figure 2: Uniaxial confined compressive test for two bio-cemented samples. 
 

bacteria 

epi-cellular 
precipitation 

metastable CaCO3 
particles 
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2.2 Microstructural imaging analyses 
 

Scanning Electron Microscopy is employed for microstructural observations. In Fig. 1 attached bacteria 
on the grain surface and calcite particles bridging soil grains providing the crucial grain-to-grain contacts are 
observed. Obtaining detailed knowledge of the local structural properties of the precipitated nuclei is consid-
ered an essential factor because calcite particles affect the macroscopic mechanical response with the fore-
seen increase in strength and stiffness, which are attributed to the precipitated mass and its geometrical ar-
rangement. The stress-strain behaviour and failure of bio-improved soils, as of other granular porous materi-
als, is to be modelled at the microscopic scale by referring to the concept of representative elementary vol-
ume (REV). An early hypothesis is that the externally imposed forces on the bounding surfaces of the REV 
are transmitted inside the body through contact forces from point to point. For the case of bio-improved soils 
though, these forces are transmitted through contact areas rather than points. A plausible assumption hence 
is to consider the contact area depending on the size of the precipitated crystals which is associated with the 
total mass of precipitated calcite and the chemical conditions prescribed throughout the treatment phase. At 
particle scale normal and shear forces are transmitted and some force thresholds need to be attained that al-
low for relative displacements and particle sliding. Fig. 3 presents the structure of a bio-cemented sample of 
8.5% CaCO3 content (w/w) where calcite cementing particles can be observed filling the porous space be-
tween silica sand grains. 
 

 
 

Figure 3: A cemented sample of 8.5% calcite content (w/w), scalebar at 500μm. 

3 Summary and Conclusions 

The study carried out at the Laboratory for Soil Mechanics, EPFL, Lausanne focuses on the effect of treat-
ment conditions on the fabric characteristics of bio-improved soils and the subsequent mechanical response 
for varying contents. Crystals are found to precipitate in two forms: smaller single particles and mesocrystals, 
i.e. aggregates of single particles. Associating the obtained response not only with the precipitated mass but 
also with its geometrical arrangement is particularly important for understanding the underlying mechanisms 
that govern the response and failure of this new geomaterial. The extensive knowledge of the microstructure 

112



will allow one to account for these properties in constitutive modelling and numerical simulations, where the 
nature and amount of cementing particles intimately affect the obtained response. 
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