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Die Bedeutung der Karstprognose für die Bauzeit- und 
Baukostensicherheit bei Untertagebauprojekten 
 
 
Zusammenfassung 
Das Auftreten von Bauzeitverzögerungen und Baukostenüberschreitungen infolge Karsterscheinungen bei 
Untertagebauprojekten weist darauf hin, dass die Reduktion von Unsicherheiten in Bezug auf 
Karstvorkommen immer noch ein wichtiges Anliegen ist. Die Durchörterung eines verkarsteten Gebirges 
erzeugt Gefährdungsbilder, die in anderen geologischen Formationen nicht vorkommen (z.B. Anfahren von 
natürlichen Hohlräumen, die grösser sind als das Ausbruchprofil). Sie können zu erheblichem Mehraufwand 
in Folge bautechnischer, ökonomischer, terminlicher, sicherheitsrelevanter und ökologischer Probleme 
führen. Die grösste Schwierigkeit hinsichtlich einer Karstprognose ist die schlechte Vorhersagbarkeit der 
Lage und Eigenschaften der Karsthohlräume (Grösse, Wasserführung, Sedimentfüllung). Bautechnisch ist 
es heute im Tunnelbau möglich die meisten karstbezogenen Gefährdungsbilder zu beherrschen und zu 
bewältigen. Die heutige Herausforderung liegt meistens in der Einhaltung der budgetierten Baukosten und 
Bauzeit sowie in der Gewährleistung der geforderten Qualität. 
Eine adäquate Karstprognose definiert Gefährdungsbilder und unterteilt ein Projekt in Bereiche mit ähnlichen 
oder gleichen karstbezogenen Gefährdungsbildern. Die Prognose erlaubt in Abhängigkeit der evaluierten 
Gefährdungsbilder die Planung und Kalkulation von gezielten Detektions- und Sicherungsmassnahmen. 
Damit kann bei Untertagebauprojekten bezüglich einer karstbezogenen Gefährdung eine signifikante 
Erhöhung der Bauzeit- und Baukostensicherheit erreicht werden.  
 

1 Was ist tunnelbautechnisch relevanter Karst? 
Mit Karst wird sowohl ein besonderer geomorphologischer Landschaftstyp bezeichnet, als auch ein 
spezielles hydrogeologisches System (Bild 1). Der Karst als Landschaft entsteht vorwiegend durch Lösung 
des Gesteins und erzeugt typische geomorphologische Erscheinungen (z.B. Dolinen, Höhlen), wobei ein 
oberirdisches Entwässerungsnetz oft weitgehend fehlt. Der Karst als hydrogeologisches System ist ein sich 
entwickelndes und selbstregulierendes, unterirdisches Entwässerungssystem (Netz von Karströhren), das 
durch Lösungsprozesse sein Entwässerungsnetz bildet und Abflusskapazität optimiert.  
Karst kann sich in allen Gesteinsformationen entwickeln, die bezüglich Wasser eine gewisse Löslichkeit 
aufweisen. Diese sind insbesondere die Karbonatgesteine (Kalkstein, Dolomit, Marmor) sowie die Evaporite 
(Gips, Anhydrit, Steinsalz). Unter speziellen Bedingungen wird auch Karst in Sandsteinen und Quarziten 
angetroffen. Rund 20% der eisfreien Landoberfläche besteht aus verkarstungsanfälligen Formationen [1]. In 
der Schweiz sind verkarstungsfähige Formationen vorwiegend im Jura und in den Voralpen aufgeschlossen.  
 
Die spektakulärsten unterirdischen Karsterscheinungen sind Höhlen. Höhlen sind natürliche, unterirdische 
Hohlräume, die gross genug sind, dass sie von einem Menschen befahren werden können (i.d.R. 
Durchmesser >50 cm). Als allgemeiner Begriff sollte "Karströhre" oder “Karsthohlraum“ verwendet werden, 
der alle Hohlräume einschliesst, die grösser sind als einige Zentimeter im Durchmesser. In der Schweiz sind 
rund 9‘000 Höhlen und Höhlensysteme von Höhlenforschern erforscht, vermessen und dokumentiert 
worden. Wobei einige Höhlen zu den längsten und tiefsten der Welt gehören (z.B. Hölloch (SZ) 202 km, 
Sieben Hengste Höhlensystem (BE) 145 km) [2].  
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Bild 1: Blockdiagramm einer Karstlandschaft mit typischen Karsterscheinungen und deren 
Bezug zur Hydrogeologie (Angepasst nach [3]). 

 
Die Verkarstung eines Gebirges hängt von einer Vielzahl von Faktoren ab (Löslichkeit des Gesteins, 
Landschaftsentwicklung, Niederschlagsmenge, Anzahl und Art der Trennflächen im Gebirge etc.). Daher ist 
nicht zwingend jede verkarstungsfähige Formation gleich intensiv verkarstet. Die Übergänge von einem nicht 
verkarsteten zu einem verkarsteten Gebirge sind fliessend. Ein Gebirgsbereich wird oft als verkarstet 
bezeichnet, wenn der Bereich die hydrogeologischen Charakteristiken eines Karstaquifers aufweist. Diese 
Betrachtungsweise ist für die bautechnische Relevanz von Karsterscheinungen im Untertagebau oft zu weit 
gefasst. Die karstbezogenen Gefahren für den Tunnelbau hängen unter anderem zusammen mit dem 
geologischen Setting, der Grösse des Karsthohlraums, der Wasserführung, der Sedimentfüllung aber auch 
von der Geometrie des Hohlraumes (“horizontaler“ Gang, Schacht, Halle) sowie von der Vortriebsmethode 
(konventionell oder maschinell), dem Ausbruchsprofil und der Neigung des Vortriebs. Daher ist eine Liste der 
karstbezogenen Gefährdungsbilder in der Regel projektabhängig oder gar nur gültig für eine gewisse Zone 
in einem Projekt. Dies gilt in der Regel ebenfalls für die Festlegung der Eigenschaften eines bautechnisch 
relevanten Karsthohlraums. Als Grössenordnung einer bautechnisch relevanten Karströhre kann im 
konventionellen Vortrieb ein Hohlraum betrachtet werden mit einer Querprofilfläche grösser 1 m2 und/oder 
einer Wasserführung von mehr als 5 l/s (Tabelle 1). Bedingt durch die bessere Zugänglichkeit zur Ortsbrust 
im konventionellen Vortrieb ist in der Regel das Auftreten von Karstphänomenen im konventionellen Vortrieb 
weniger kritisch, wie im maschinellen Vortrieb. Dies gilt insbesondere dann, wenn mit grossen Hohlräumen 
zu rechnen ist, die Zusatzmassnahmen erfordern. 
 

 
 
Tabelle 1: Beispiel einer projektspezifischen Einteilung der bautechnischen Relevanz eines 

Karsthohlraumes. 
 

2 Karstprognose mit der KarstALEA-Methode 
Im Hinblick auf die spezifischen Karst-Gefahren werden in den verschiedenen Projektphasen verschiedene 
Methoden eingesetzt, um bautechnisch relevante Karsthohlräume zu prognostizieren oder zu detektieren. 
Eine klare Unterscheidung zwischen Methoden zur Karst-Prognose und –Detektion ist unentbehrlich.  
Eine Karstprognose erlaubt eine proballistische Vorhersage der Lage, Grösse, Wasserführung und/oder 
Sedimentfüllung von bautechnisch relevanten Karsthohlräumen für die Planungs- und Ausschreibungsphase 
eines Bauvorhabens. Die Prognose kann einen Einfluss haben auf: 

• die Wahl der Linienführung (z.B. Vermeiden der Bereiche mit erhöhtem Karstrisiko) 
• die Wahl der Vortriebsmethode (z.B. Schildvortrieb) 
• die Wahl der Vorauserkundungstechnik und Konzept (z.B. Erkundung mit Langbohrungen) 
• Vorbereiten der technischen Lösungen für das Durchörtern der potenziellen Karststrukturen (z.B. 

Vordimensionierung einer Wiedereinleitung von Karstwasser) 
• Abschätzen der Bauzeit und des Baukosten-Risikos 

Demgegenüber hat die Karst-Detektion (z.B. Bohrungen, Geophysik) zum Ziel einen bautechnisch 
relevanten Karsthohlraum in einem Gebirgsbereich (in der Regel unmittelbar vor der Ortsbrust) zu erkennen 
und dessen exakte Lage und Eigenschaften zu beschreiben. Mit den daraus abgeleiteten Erkenntnisse 
lassen sich rechtzeitig allfällige Baugrundverbesserungsmassnahmen (z.B. vorauseilende Injektionen) 
einleiten und/oder bautechnische Massnahmen vorbereiten (z.B. Bereitstellen von Sicherungsmittel), um die 
Karststruktur sicher, wirtschaftlich und nachhaltig zu durchörtern. In den letzten Jahren wurden verschiedene 
Techniken zur Detektion von Karsthohlräumen im Umfeld eines Ausbruchs entwickelt. Deren 
Prognosegenauigkeit ist jedoch von der Methode, von den angetroffenen geologischen Bedingungen und 
den Eigenschaften des zu detektierenden Hohlraums (z.B. Grösse, Sedimentfüllung, Wasserführung) 
abhängig. Desweitern sind Vorauserkundungsmassnahmen in der Regel zeitintensiv und kostspielig und 
lassen sich nicht mit jeder Vortriebstechnik sinnvoll kombinieren. Zudem ist zu erwähnen, dass unter 

Karsthohlraum < 0.5 l/min 0.5 - 300 l/min > 300 l/min < 0.5 l/min 0.5 - 100 l/min > 300 l/min

<~0.25 m2

0.25 m2 - 1.0m2

1.0 m2 - Tunnelprofil
Karsthohlraum > Tunnelprofil

bautechnisch nicht relevant
bautechnische Relevanz
grosse bautechnische Relevanz
grosse bautechnische Herausforderung

Bergwasseranfall
Ohne Sedimente Mit Sedimente

Bergwasseranfall
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bestimmten geotechnischen Bedingungen gewisse Vorauserkundungsmethoden kontraproduktive Folgen 
auf den Vortrieb haben können (z.B. induzieren einer “Verkarstung“ bei Vorauserkundung mittels Bohrungen 
in Wechsellagerungen von wasserführenden und sehr wasserempfindlichen Gesteinen). 
 
Heute haben sich nur wenige Methoden zur Karstprognose in Anwendung durchgesetzt. Die Methoden 
lassen sich anhand ihres Ansatzes in zwei Gruppen einteilen (Bild 2). Die eine Gruppe von Methoden geht 
davon aus, dass die Karstentwicklung im Raum zufällig stattfindet (z.B. [4], [5]). Diese Gruppe wird in diesem 
Artikel als “Swiss-Cheese Prognose“ bezeichnet. Die andere Gruppe von Methoden bezieht sich auf 
speläogenetische Konzepte und geht davon aus, dass die Karstentwicklung nicht willkürlich stattfindet, 
sondern bestimmten Gesetzmässigkeiten folgt. Kennt man diese Gesetzmässigkeiten, kann man die 
Wahrscheinlichkeit und die Art und Weise des Auftretens von Karst in unterschiedlichen 
Gebirgsbedingungen prognostizieren (z.B. [6], [7]). Im vorliegenden Artikel wird die speläogenetische 
Karstprognose-Methode der KarstALEA-Methode [7] näher vorgestellt. 
 

 
Bild 2: Der Unterschied zwischen dem KarstALEA und dem „Swiss-Cheese“-Ansatz: Die 

KarstALEA-Methode geht davon aus, dass Karstentwicklung nicht willkürlich stattfindet, 
sondern speläogenetischen Konzepten folgt. Der Swiss-Cheese-Ansatz nimmt an, dass 
die Karstentwicklung zufällig stattfindet. 

 
Die KarstALEA-Methode ist eine Untersuchungsmethode für die Karst-Risikobeurteilung im Untertagebau. 
Die Methode berücksichtigt etablierte speläogenetische Konzepte sowie karsthydrogeologische Prinzipien 
(Bild 3). Die Methode wurde für die Prognose von Karst in epigen verkarsteten Karbonat-Formationen 
entwickelt. Die Anwendung in einem anderen Kontext (z.B. hypogene Speläogenese, oder Verkarstung in 
nicht Karbonat-Formationen) ist mit gewissen Anpassungen und/oder Einschränkungen möglich. Obwohl mit 
der KarstALEA-Methode nicht die “wahre“ Geometrie eines Karströhrensystems (d.h. die genaue Lage und 
Eigenschaften der Karströhren) rekonstruiert werden kann, erlaubt die Methode die Unterteilung eines 
Gebirges in bautechnisch sinnvolle Gebirgsbereiche mit unterschiedlichen Karstgefährdungsbildern und 
Risikostufen (sogenannte KarstALEA-Zonen). Die KarstALEA-Zonen erlauben eine angemessene 
Beurteilung und Umgang mit den karstbezogenen Gefährdungsbildern während der Planung, dem Bau, dem 
Ereignisfall und dem Betrieb des Bauwerks.  
Die KarstALEA-Methode basiert hauptsächlich auf den folgenden Konzepten:  

• Konzept der karsthydrologischen Zonen (Ein verkarstetes Gebirge kann in hydrogeologische Zonen 
unterteilt werden Epikarst, vadose, epiphreatische und phreatische Zonen z.B. [8]) 

• Konzept der Initialfugen (Karströhren entwickeln sich bevorzugt entlang weniger Trennflächen mit 
spezifischen Eigenschaften z.B. [9], [10]) 

• Konzept der speläogenetischen Bereiche (Ein verkarstetes Gebirge kann in Homogenbereiche 
unterteilt werden mit spezifischen Eigenschaften des Karströhrennetzes, z.B. [11]) 
 

Die Kombination der Konzepte der Initialfugen und der speläogenetischen Bereiche ermöglicht die 
Unterteilung des Gebirges in Zonen mit charakteristischen Karströhrendichten. Während das Konzept der 
Initialfugen die Verteilung der Karströhren innerhalb eines speläogenetischen Bereiches bestimmt, 
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ermöglichen die speläogenetischen Bereiche eine grossräumige Differenzierung der Karströhrendichten 
innerhalb des Gebirges (Bild 4). Die Kombination der hydrogeologischen Charakterisierung des Gebirges 
und der speläogenetischen Bereiche bildet die Grundlage, um die karstspezifischen Gefahren zu 
charakterisieren (z.B. Karströhrengrössen, Geometrie des Hohlraumes, Wasserführung oder 
Sedimentfüllung). Die exakte Lage und spezifischen Eigenschaften der Karströhren können nicht 
prognostiziert werden, jedoch eine proballistische Aussage gemacht werden. 
 

 
Bild 3: Das Prinzip der der KarstALEA-Methode: Die Karstprognose basiert auf einer 

Kombination von karsthydrologische Aspekten und speläogenetische Konzepte. 
 
Die Entstehung der speläogenetischen Bereiche und damit die Struktur und Morphologie des 
Karströhrensystems ist eng mit den hydraulischen Verhältnissen im Gebirge verbunden (hydrogeologische 
Zonen). So führt zum Beispiel der vertikale hydraulische Gradient in der vadosen Zone zu (sub-)vertikal 
ausgerichteten Karströhren, der subhorizontale Gradient in der phreatischen Zone zu (sub-)horizontal zur 
Quelle gerichteten Karströhren. Die Unterteilung eines Gebirges in die speläogenetischen Bereiche erfolgt 
aufgrund von speläomorphologischen Aspekten sowie der Karströhrendichteverteilung, wobei die 
hydrogeologischen Zonen wichtige Anhaltspunkte liefern. In einem Kontext, in welchem die Landschaft 
durch Gletschervorstösse und Tiefenerosion regelmässig verändert wird, muss sich ein Karstsystem 
regelmässig an neue hydrologische Rahmenbedingungen anpassen. Dabei werden die speläogenetischen 
Bereiche einer bestimmten Zeit durch die späteren speläogenetischen Prozesse teilweise überprägt [12]. Im 
Rahmen einer KarstALEA-Untersuchung werden sowohl die aktuellen als auch die paläo-speläogenetischen 
Bereiche einzeln ausgeschieden, da sie eigene Hohlraumcharakteristika sowie Karströhrendichten 
aufweisen. 
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Bild 4: Speläogenetische Bereiche. Ein verkarstetes Gebirge kann in 5 speläogenetische 

Bereiche unterteilt werden mit typischen Karströhrendichte und 
Karströhrencharakteristika. 

 
Eine ausführliche Beschreibung und Wegleitung zur Anwendung der KarstALEA-Methode ist im 
Literaturverweis [7] zu finden. Im vorliegenden Beitrag kommt eine Weiterentwicklung der KarstALEA-
Methode zum Einsatz (“KarstALEA 2.0“), bei der im Wesentlichen die “klassischen“ KarstALEA-Methode [7] 
mit einem Monte-Carlo-Ansatz erweitert wurde. Dies erlaubt eine Berücksichtigung der unterschiedlichen 
Verteilung der einzelnen Eingabeparameter und von deren Unsicherheiten.  
 

3 Karstprognose an einem Fallbeispiel 
Um die Bedeutung der Karstprognose für die Bauzeit- und Baukostensicherheit bei Untertagebauprojekten 
aufzuzeigen, wird in diesem Artikel das Resultat einer KarstALEA 2.0-Prognose mit dem Resultat einer 
Monte-Carlo-Simulation einer Swiss-Cheese Prognose verglichen. Die Daten stammen von einem realen, 
anonymisierten Projekt, was ebenfalls erlaubt die Prognosen mit den effektiv angetroffenen Verhältnisse zu 
vergleichen.  
Beim Projekt handelt es sich um einen sub-horizontalen Tunnel mit einem Durchmesser von rund 10 m. Der 
Vortrieb erfolgte konventionell. Die Linienführung durchquert vier Mal, während insgesamt rund 2 km, 
verkarstungsanfällige Gesteinsformationen. Neben den Daten aus dem “klassischen“ geologischen Bericht 
standen speläologische Daten (u.a. Karströhrendichten, Grössenverteilung der Karsthohlräume, 
Wasserführung, Sedimentfüllung) eines nahe gelegenen Karstgebietes zur Verfügung (Bild 5). Hauseigene 
Erfahrungen mit anderen ähnlichen Projekten wurden herangezogen um die Baumassnahmen, Bauzeit und 
Baukosten für die Durchörterung der verschiedenen Karstgefährdungen zu definieren. Wobei dem 
allgemeinen Ausbaukonzept des Tunnels Rechnung getragen wurde: Vortriebssicherung mit Netzen, 
Spritzbeton und Anker sowie Endausbau mit einer Innenschale.  

 
Bild 5: Verteilung der Karsthohlraumgrössen in einem nahe dem Projektgebiet liegenden 

Karstgebiet. Die Daten stammen aus der Vermessung von rund 10 km Höhlengänge 
durch Höhlenforscher. 
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Die KarstALEA-Methode prognostiziert, dass der Tunnel drei speläogenetische Bereiche quert 
(Epikarstschacht-, Schacht-, Horizontalhöhlen-Bereich). In jedem Bereich werden fünf speläogenetische 
Initialfugen gequert, die bevorzugt verkarstet sind. Zur Veranschaulichung werden in der Abbildung 6 die 
Resultate der KarstALEA-Methode für den Tunnelabschnitt zwischen TM 1300 und 1800 dargestellt. 
 

 
Bild 6: Beispiel-Prognose der „klassischen“ Karst-ALE-Methode für den TM 1300 - 1800. 

Verglichen mit der KarstALEA 2.0 sind die Resultate der (semi-)qualitativ. Dennoch gibt 
die Prognose nützliche Informationen für die Planung des Sicherungsmittelbedarfs und 
des Vortriebs.  

 
Für die Swiss-Cheese-Prognose wurde angenommen, dass die Karströhrendichte im ganzen Karstmassiv 
gleich ist. Sie kann variieren zwischen der kleinsten und grössten Dichte der Eingabeparameter der 
KarstALEA-Methode. Die Verteilung der Dichte wurde als homogen angenommen (Bild 2). Dasselbe gilt 
ebenfalls für die Eigenschaften der Karsthohlräume (z.B. Hohlraumgrösse). 
Bei der angewendeten Monte-Carlo-Analyse wurden jeweils 1‘000 Simulationen gerechnet. Die Resultate 
sind in der Abbildung 7 zusammengestellt. Es ist zu beachten, dass die durch die Simulation resultierenden 
Kosten/Zeiten nur die Zusatz-Kosten/Zeiten darstellen, die für die Durchörterung der Karstereignisse nötig 
sind. Die allgemeinen Vortriebs- und Ausbaukosten für die “nicht verkarsteten“ Bereichen sind nicht 
miteingerechnet. Als bautechnisch relevant werden nur Hohlräume betrachtet, deren Querprofilfläche 
grösser als 1 m2 ist und/oder eine Wasserführung von mehr als 5 l/s haben. 
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Bild 7: Vergleich zwischen der KarstALEA 2.0 und der Swiss-Cheese-Prognose der 
karstbedingte Bauzeit und Baukosten. In der Analyse wurden jeweils 1‘000 Simulationen 
gerechnet.  

 

4 Diskussion über die Bedeutung der Karstprognose für die Bauzeit- 
und Baukostensicherheit bei Untertagebauprojekten  

Der tatsächliche Vortrieb fuhr 11 bautechnisch relevante Karstereignisse an. Dabei handelte es sich acht 
Mal um bautechnisch wenig relevante Karsthohlräume, zwei Mal ereignete sich ein Sedimenteinbruch (~350 
m3, ~120 m3) aus einem angeschnittenen Hohlraum, und einmal musste ein Bergwasseranfall von 500 l/s 
beherrscht werden.  
Bereits ein erster Vergleich der prognostizierten mit den effektiv angefahrenen Karsthohlräumen zeigt, dass 
die Swiss-Cheese-Prognose tendenziell zu konservativ war (Tabelle 2). Diese Tendenz ist noch 
ausgeprägter, vergleicht man die Baukosten und die Bauzeit.  

 
Tabelle 2: Zusammenstellung karstbedingte Bauzeit- und Baukosten-Prognose.  
 
Die Baukosten- und Bauzeit-Prognose durch die KarstALEA-Methode wiederspiegelte die angetroffenen 
Verhältnisse in einem nützlichen Umfang. Ein detaillierter Vergleich zeigt weiter, dass die angefahrenen 
Karsthohlräume weitgehend in den Zonen angetroffen wurden, die von der KarstALEA-Methode als Zonen 
mit erhöhtem Karstrisiko ausgeschieden wurden.  
Die Bandbreite der Baukosten/Bauzeit der Monte-Carlo-Simulationen ist in beiden Prognosen vergleichbar, 
bedingt durch die Extremszenarien “kein bautechnisch relevanter Karst“ und “mehrere bautechnisch extrem 
anspruchsvolle Karsthohlräume“. Während bei der Swiss-Cheese-Methode die Eintretenswahrscheinlichkeit 
eines Szenarios zwischen den Extrema gleich gross ist, kann in der KarstALEA 2.0-Methode jedem Szenario 
eine Eintretenswahrscheinlichkeit zugeordnet werden.  
Das Beispiel zeigt, die KarstALEA-Prognose eröffnet neue Möglichkeiten einen Vortrieb zu optimieren, die 
bis anhin in dieser Form nicht möglich waren. Sie erlaubt zum Beispiel ein adäquates 
Vorauserkundungskonzept zu entwickeln, das den Erkundungsaufwand und den Erkundungserfolg (eine 
absolute Detektionssicherheit ist nur mit extrem grossem Aufwand möglich) einem verbleibendem Restrisiko 
gegenüberstellt. Ein solches Konzept weist für die verschiedenen KarstALEA-Zonen unter Umständen 
unterschiedliche Erkundungsziele und oder unterschiedliche Erkundungsmethoden aus. 
 
Im vorgestellten Fallbeispiel waren die Datengrundlagen für eine Karstprognose gut. Ein geologisches und 
hydrogeologisches Modell von guter Qualität und geeignete speläologische Daten waren vorhanden. Die 
Anwendung der KarstALEA-Methode an anderen Projekten zeigte, dass vor allem die Qualität des 
geologischen Modells und der speläologischen Daten entscheidend sind, für die Genauigkeit der 
karstbezogene Baukosten- und Zeitprognose. Oft sind vom Projektgebiet selbst keine oder nur 
unzureichende speläologische Daten vorhanden. Das Heranziehen von analogen Datensätze aus einem 
benachbarten Karstgebiet ist nicht immer möglich oder sinnvoll, da die Verkarstungsbedingungen und 
Karstentwicklung einer starken regionalen Variation unterliegen können. Dennoch erwiesen sich 
Karstprognosen auch mit weniger günstigen Datengrundlagen als ein nützliches Hilfsmittel, um einen 
Tunnelvortrieb in einem verkarsteten Gebirge zu planen, optimieren und betreuen. 
 

5 Schlussfolgerung 
Bauzeitverzögerungen und Baukostenüberschreitungen in Untertagebauprojekten zeigen, dass 
Unsicherheiten in Bezug auf Karstvorkommen immer noch ein wichtiges Anliegen sind. Das Durchörtern 
eines verkarsteten Gebirges birgt Gefährdungsbilder, die in solcher Ausprägung in anderen geologischen 
Formationen nicht vorkommen. Eine adäquate Karstprognose erlaubt es ein Gebirge in bautechnisch 
sinnvollen Homogenbereiche mit ähnlichen oder gleichen karstbezogene Gefährdungsbildern und 
Auftretenswahrscheinlichkeit zu unterteilen. Die Prognose erlaubt es Baukosten und Bauzeiten zur 
Bewältigung der Karstereignisse im Vortrieb abzuschätzen und die Unsicherheit und Risiken zu beurteilen. 
Dies eröffnet neue Möglichkeiten zur Optimierung von Vortrieben in verkarstungsanfälligem Gebirge, die bis 
anhin nicht möglich waren.  

Min Median Max
Effektiv 

Angefahren
KarstALEA 2.0 0 9 22

Swiss-Cheese Methode 0 19 31

KarstALEA 2.0 0 16 d 374 d

Swiss-Cheese Methode 0 81 d 493 d

KarstALEA 2.0 0 0.4 Mio € 82.1 Mio €

Swiss-Cheese Methode 0 12.2 Mio € 246.4 Mio €

Anzahl 
Ereignisse 11

Total 
Kosten 1.4 Mio €

Total 
Bauzeit 23 d
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TBM-Vortrieb im Karst am Beispiel Kuala Lumpur 
 
Vortriebe mit Tunnelvortriebsmaschinen (TBMs) im Karst werden oftmals sehr kontrovers diskutiert. Um 
einen sicheren Vortrieb zu gewährleisten werden in dem Zusammenhang oft erhebliche Vorauserkundungs-
maßnahmen wie Vorbohrungen, Bohrloch-Kamerabefahrungen, Kernbohrungen und begleitendes Georadar 
diskutiert. Übersehen wird bei der Diskussion oftmals, dass sehr viele reguläre Vortriebe durch Kalkstein 
führen, bei denen das Anfahren von Karst im allgemeinen Vortrieb unbemerkt auftritt und auch die 
Ringspaltverpressung wenig eindeutige Hinweise liefert. 
 
Karst als Kalksteinverwitterung tritt als chemischer Prozess der Reaktion von Kohlensäure mit dem Kalkstein 
auf. Eine Karstbildung kann sowohl vertikal als auch horizontal auftreten. Speziell für die Situation in Kuala 
Lumpur (KL) mit dem Kuala Lumpur Kalkstein ist Karst hier als tropischer Karst in ausgeprägter Form 
anzutreffen. Gemäß der Klassifizierung von A.C. Waltham wird dieser Karst der Klasse IV und V zugeordnet. 
Optisch ist der Karst im maschinellen Tunnelbau nur wirklich sichtbar im Schacht. So zeigte der Startschacht 
North Ventilation Shaft des SMART Tunnels in KL ein plötzliches Abfallen des Kalksteinhorizonts um mehr 
als 30 m. Auch beim Projekt der Metro Linie 1 wurden wiederum starke Schwankungen des Felshorizonts 
beim Bau des Startschachts Cochrane angetroffen. 
 
 
1 Projekt Metro Kuala Lumpur (KVMRT = Klang Valley MRT) 
 
Als wachsende Metropole verfügt KL über ca. 1,6 Mio. Einwohner. Wird das Umland dazugerechnet, ergibt 
sich ein Ballungsraum von 7 Mio. Menschen. Aktuell gibt es eine bestehende Linie, die im Innenstadtbereich 
unterirdisch verläuft und eine Monorail-Linie. Über Jahrzehnte wurde versucht, das Verkehrsproblem über 
den Straßenbau zu lösen, was schlussendlich nicht gelang.  
 
Der Ausbau des öffentlichen Verkehrsnetzes im Großraum Kuala Lumpur sieht deshalb eine Erweiterung der 
bestehenden Metro und Eisenbahnlinien sowie den Bau von drei neuen Metrolinien mit einer Gesamtlänge 
von 150 km vor. Davon sollen ca. 50 – 60 km unterirdisch geführt werden. Als Zeitplan für die Realisierung 
sind insgesamt 10 – 15 Jahre vorgesehen. Mit dem Bau einer ersten Linie von 56 km Länge vom Nordosten 
durch das Zentrum bis in den Südwesten wurde 2011 begonnen, wobei für die Tunnelvortriebe im Zentrum 
mit einer Länge von 9,5 km lediglich eine Dauer von knapp zwei Jahren vorgesehen wurde. 
 
Tunnelbau in Kuala Lumpur wurde aufgrund der Karstbildung bis in die 1990er Jahre als sehr schwierig bis 
undurchführbar bzw. nur in den geologisch günstigeren Bereichen als möglich angesehen. 
Aus Sicht des Tunnelbauers kann Kuala Lumpur geologisch grob in drei Hauptgruppen eingeteilt werden: 
Granit, die Kenny Hill Formation mit Schluff & Ton und der Kuala Lumpur Kalkstein. Die Bodenparameter 
variieren dabei zwischen Hartgestein und Lockergestein in jeder der drei Formationen. Das 
Grundwasserniveau ist dabei bereits 1 – 2 m unterhalb der Geländeoberkante anzutreffen. Der KL Kalkstein 
stellt mit seinen spezifischen Eigenschaften und der extremen Karstbildung die anspruchsvollsten 
Bodenverhältnisse dar.  
 
Erste Erfahrungen im Kuala Lumpur Kalkstein konnten vor annährend 10 Jahren mit dem SMART Projekt als 
kombinierter Tunnel für Straßenverkehr wie zur Sturmwasserumleitung zur Vermeidung von Überflutungen 
der Altstadt gewonnen werden. Die Nachschau und Auswertung dieser Projekterfahrungen zeigte die sehr 
spezielle Ausgangssituation in Kuala Lumpur mit der Problematik der Baugrunderkundung wie der Mixed 
Face Bedingungen im Vortrieb auf. 
 
Die für einen Tunnelvortrieb im Karst notwendige Baugrunderkundung macht die Erstellung einer 
aussagekräftigen Prognose über eine längere Strecke sehr schwierig. Insbesondere ist die Interpolation 
zwischen bestehenden bekannten Bohrungen problematisch bis unmöglich. Ausdruck dieser 
Schwierigkeiten ist der Vermerk des Fragezeichens „??“ als gängiger Buchstabe in den geologischen 
Längsschnitten (Bild 1), das heißt umgekehrt, dass Karsterscheinungen nicht auszuschließen und nahezu 
überall anzutreffen sind. 
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Bild 1:  Ausschnitt aus geologischem Längsschnitt  
 
Zur alternativen Baugrunderkundung kommt in Kuala Lumpur die Elektrische Widerstands Tomographie zum 
Einsatz. Dabei werden Ströme in den Boden eingeleitet und der elektrische Widerstand bestimmt. Abhängig 
vom Ergebnis ergibt sich ein zweidimensionales Bild, soweit die Oberfläche über dem Tunnel platzmäßig 
zugänglich ist. Bei Verdachtsmomenten sind zusätzliche Kernbohrungen und Injektionen notwendig. Falls 
Hohlräume oder Kavernen angetroffen werden, werden diese injiziert und teilweise mit Mörtel verfüllt. 
 

Bild 2: Mixed face Bedingungen im Kuala Lumpur Kalkstein 
 
Die Mixed face-Bedingungen im Kuala Lumpur Kalkstein ergeben sich aus der Überlagerung des Kalksteins 
mit dem Alluvium (Bild 2). Das überlagernde Alluvium ist geprägt durch Schluff & Sand, teilweise 
Zinnablagerungen, unzureichend verfüllte ehemalige Tagebauaktivitäten und Einbruchzonen und -krater 
über dem Karst. Der Kalkstein selbst ist teilweise zerklüftet, schwankend vom Felshorizont (∆h >30 m) und 
geprägt durch Einbruchkrater und Karstgänge, größtenteils gefüllt, manchmal offen. Typisch ist Turmfirst und 
besonders tückisch für Gründungen die sogenannten Floater, welche zunächst den Eindruck einer soliden 
Basis vermitteln und dann unter Last absacken können. 
 
Aus den Vortriebserfahrungen der SMART Tunnel war das Anfahren von Klüften teilweise mit einem 
Bentonit-Geysir nach oben bekannt. Ebenso wurde aber auch das Anfahren von Hohlräumen mit Abfließen 
der Bentonitsuspension in den Boden beobachtet. Dabei wurden die Hohlräume solange aufgefüllt, bis der 
gesamte Bentonitsuspensionsvorrat erschöpft war. Bei einer Lage des Karsts im Übergang zwischen 
Alluvium und Kalkstein konnte dies auch zum Auslösen von sink holes führen. Es muss darauf hingewiesen 
werden, dass letztere Ereignisse auch durch heftige Regenfälle ausgelöst werden können, bei denen das 
Gleichgewicht im Boden gestört wird. Als Fazit konnte festgehalten werden, dass der Slurryschildvortrieb 
funktioniert hat, aber ca. 50 derartige Zwischenfälle beim SMART beobachtet wurden, welche jedoch nicht 
immer eindeutig in direkten Zusammenhang zum Tunnelvortrieb gesetzt werden konnten. 
 
 
2 Neues Maschinen- und Vortriebskonzept 
 
Vor dem Hintergrund der Untertunnelung des Stadtzentrums von KL für die neue Metrolinie fragte deshalb 
das bauausführende JV MMC Gamuda bereits in der frühen Planungsphase nach einem Vortriebs- und 
Maschinenkonzept, das speziell an die Bedingungen von Kuala Lumpur anzupassen war. Umgekehrt 
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bestand auch auf Bauherrenseite die Bereitschaft ein speziell an Kuala Lumpur angepasstes Vortriebs- und 
Maschinenkonzept zu testen [1, 2]. Üblicherweise wird immer nach Referenzen gefragt, hier konnten alle 
Beteiligten von dem Konzept überzeugt werden. 
 
Es wurde ein Maschinenkonzept gesucht, welches in der Lage ist das Stützmedium optimal an die 
Erfordernisse aus der Geologie anzupassen, d.h. vom dünnflüssigen Medium (Bentonitsuspension) bis zum 
Erdbrei einer EPB-Maschine. Als Ansatz für diese Aufgabenstellung wurde von Herrenknecht die 
Weiterentwicklung des Multi mode Konzepts favorisiert. Es handelt sich dabei um das Zusammenführen der 
Maschinenkonzepte des Erddruckschilds mit dem des Mixschildes (Slurryschild). Zu hervorheben ist dabei, 
dass dies ohne größeren Umbau der Schildmaschine während des Vortriebs ausgeführt werden soll. Als 
Name für das neue Maschinen- und Vortriebskonzept wurde die Bezeichnung Variable Density TBM [3] 
gewählt. 
 

 
Bild 3: Variable Density TBM: Betriebsarten & Stützdruckverlauf 
 
Der Grundgedanke der Variable Density TBM zeigt sich in den möglichen Betriebsarten bzw. dem 
Stützdruckverlauf (Bild 3). So kann die Dichte der Suspension in der Abbaukammer von der einer Mixschild-
Bentonitsuspension bis zur Erddruckfüllung des Erddruckschilds hochgefahren werden. Darüber hinaus sind 
Zwischenzustände mit Suspension erhöhter Dichte alleinig in der Abbaukammer möglich. 
Die Dichte des Stützmediums kann so eingestellt werden, dass sich der Druck nach oben innerhalb des 
Bodens abbaut, also ein Bentonitaustritt an der Oberfläche verhindert wird. 
 

 
Bild 4: Variable Density TBM: Maschinen- und Vortriebskonzept 
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Die Variable Density TBM (Bild 4) besteht dabei aus  

• dem Schneidrad mit angepasster Werkzeugbestückung und peripherem Schneidradantrieb 
• der Abbau- und Arbeitskammer mit der Tauchwand  
• den Überströmleitungen zur Druckkommunikation zwischen beiden Kammern 
• dem Schneckenförderer für den Materialtransport aus der Abbaukammer 
• dem Walzenbrecher und der Slurryfierbox am Ende des Schneckenförderers 
• der Speiseleitung für die HDSM (violett) 
• der Druckluftversorgungsleitung (gelb) für das Luftpolster in der Arbeitskammer 
• der Speiseleitung (blau) für die reguläre Bentonitsuspension (Low Density Support Medium = LDSM) 
• der Förderleitung (grün) zum Abtransport des Boden-Suspensionsgemischs zur Separationsanlage 

 
Tabelle 1: Technische Eckdaten der Variable Density TBM ø 6,62m 
 
 
Installierte Leistung:   3.220 kW 
Länge TBM + Nachläufer:  ca. 135 m 
Gewicht TBM + Nachläufer:  ca. 900 t 
Betriebsdruck (Achse):   5 bar 
 
 
Mit dieser neuen maschinentechnischen Konfiguration kann die Dichte in der Abbaukammer gezielt über 
Zugabe spezieller Suspension höherer Dichte beeinflusst werden. Dabei stellen alle aufgelisteten Bauteile 
erprobte Komponenten dar, die in anderem Zusammenhang bereits eingesetzt wurden, welches auch für 
den rückwärtigen Materialfluss gilt. So verlässt das Aushubmaterial beim Eintritt in die Slurryfierbox die 
Förderschnecke, passiert den Walzenbrecher und wird im Spülkasten von den Spüldüsen aufgewirbelt und 
von der Förderpumpe des Förderkreislaufs angesaugt (Bild 5). 
 

 
 
Bild 5: Variable Density TBM: Slurryfierbox/Walzenbrecher 
 
Insbesondere ergibt sich für den rückwärtig angeordneten Brecher in der Slurryfierbox der wesentliche 
Vorteil den Brecher durch Zufahren des rückwärtigen Schneckenschiebers einfach abzuschiebern und 
gemessen an einer Einbausituation in der Abbaukammer vergleichsweise einfach atmosphärisch zugänglich 
zu haben. 
 
Speziell als Zusatzausrüstung für den karstigen Untergrund wurde die Bereitstellung einer speziellen 
Mischanlage für unterschiedliche Suspensionen vorgesehen. Mit Vorversuchen an der Ruhr-Universität 
Bochum in Deutschland wurde die Entwicklung einer geeigneten HDSM Suspension vorangetrieben, welche 
unter Verwendung von Kalksteinmehl entwickelt werden konnte [4]. Zielvorgabe war eine Suspension mit 
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einer Dichte von 1,7 t/m³. Im Vortrieb reichten im allgemeinen kleine Zugabemengen, um die gewünschte 
und geforderte Dichte von 1,5 t/m³ in der Abbaukammer zu erreichen. 
 
3 Tunnelabschnitt & Vortrieb Klang Valley MRT Projekt Linie 1 
 
Der zentrale 9,5 km lange Tunnelabschnitt der Metro Linie 1 Im Stadtzentrum mit 7 Bahnhöfen wurde in 
zahlreiche Tunnelabschnitte entsprechend den vorherrschenden geologischen Bedingungen untergliedert. 
Bild 6 gibt einen Überblick über die Richtung Norden bzw. Süden führenden Tunnelröhren der Metro Linie 1 
und die zum Einsatz kommenden maschinellen Vortriebsverfahren. Die Tiefenlage der Tunnel wurde, wenn 
möglich mit 1,5 – 2 D gewählt, der Kalkstein kann bis 1 m unter GOK anstehen.  
 
Vier Tunnelabschnitte liegen vollständig innerhalb der Kenny Hill Formation und werden mit 
Erddruckschilden aufgefahren. Weitere vier Abschnitte zwischen dem Schacht Cochrane und dem Südportal 
Maluri und dem Abschnitt Cochrane - Pasar Rakyat liegen zu 100 % innerhalb des KL Kalksteins, in dem der 
neue Maschinentyp, die Variable Density TBM in den Betriebsarten mit hydraulischer Förderung eingesetzt 
wird. Die verbleibenden zwei Abschnitte zwischen dem Bahnhof Pasar Rakyat und dem Schacht Pudu sind 
charakterisiert durch eine Mischgeologie bestehend aus Kalkstein und der Kenny Hill Formation. Auch für 
diese Vortriebe bietet die Variable Density TBM einen weiteren Vorteil, den Umbau oder das Umstellen auf 
einen EPB-Vortrieb mit Trockenförderung. 
 

  
Bild 6: Übersicht Klang Valley MRT mit geologischen Abschnitten und Vortriebsverfahren 
 
Für insgesamt 8.6 km Tunnelvortrieb wurden deshalb sechs Variable Density TBMs (∅ 6.62 m) speziell 
angepasst an die spezifischen Bodenverhältnissen an das JV MMC Gamuda geliefert. Für die verbleibenden 
2.8 km, in Übereinstimmung mit Bild 2, in der Kenny Hill Formation zwischen dem Schacht Pudu und dem 
Bahnhof Pasar Seni lieferte Herrenknecht zwei Erddruckschilde (∅ 6.62 m). Das mit der Bauausführung 
beauftragte Joint Venture ist durch seine Erfahrungen seit dem Ersteinsatz im KL Großtunnelbau mit dem 
Abschluss des SMART Projekts in 2007 bestens erfahren mit den Besonderheiten des Baugrunds von Kuala 
Lumpur. 
 
Dem Schacht Cochrane als Start von vier Variable Density TBM Vortrieben kam damit eine 
Schlüsselstellung zu. Der Schacht mit 150 m Länge, einer Breite von 23 m und einer Tiefe von 30 m ist 
weiter die Basis der Baustelleneinrichtung für den Unternehmer. So wurden hier auch die vier 
Separationsanlagen und die entsprechenden Misch- und Siloanlagen für das HDSM installiert.  
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TBM 1 begann seinen Vortrieb Richtung Norden Ende Mai 2013 und erreicht den Schacht des Bahnhofs 
Pasar Rakyat im Dezember 2013. Der parallele Southbound Vortrieb mit TBM 3 startete Ende Juli 2013 und 
wurde mit dem Durchbruch im Januar 2014 beendet. Beide Maschinen erreichten eine durchschnittliche 
Vortriebsleistung von 11 m/Tag im Variable Density mode mit flüssigkeitsgestützter Ortsbrust im KL 
Kalkstein. Bei beiden Vortrieben wurden die Tunnel des SMART Projektes unterfahren. Die Tunnelröhren 
verlaufen zunächst startend vom Schacht Cochrane nebeneinander und verschwenken dann mit dem 
Erreichen des Bahnhofs Pasar Rakyat übereinander. 
 
Die übrigen zwei TBMs vom Schacht Cochrane Richtung Süden im KL Kalkstein starteten im Oktober 
(TBM°5) und November (TBM 6) und beendeten ihre Vortriebe am Südportal Maluri im April 2014. Entlang 
der Abschnitte verlaufen die Tunnelröhren parallel. 
 

 
Bild 7: Modifiziertes Vortriebskonzept  
 
Der Bahnhof Pasar Rakyat ist vorgesehen als Kreuzungsbauwerk der Linie 1 mit der künftigen Linie 2. Ein 
Vortrieb durch diese Station war ursprünglich nicht vorgesehen. Gemäß dem ursprünglichen Bauablauf war 
es vorgesehen mit TBM 4 den Abschnitt Inai - Pudu aufzufahren. Aufgrund von Sink holes in direkter 
Nachbarschaft beim Bau des Anfahrschachts Inai und größeren Wasserzutritten kam es zu einer Änderung 
des Bauablaufs (Bild 7), bei dem nun TBM 1 auch den verbleibenden Abschnitt bis zum Schacht Pudu 
auffuhr. Da es bei der Herstellung des Schachtes Pudu ebenfalls zu großen Terminverzögerungen kam, 
wurde auch hier der Bauablauf geändert und TBM 1 setzte den Vortrieb weiter bis zur Station Pasar Seni 
fort. Die gelieferten TBM 4 und 8 wurden eingelagert. Für den oberen Southbound Vortrieb wurde ab 
Dezember 2013 TBM 2 eingesetzt. 
 
Nach dem Durchstich von TBM 1 in die Station setzte die Variable Density TBM 1 ihren Nordbound Vortrieb 
fort in Richtung Pudu Schacht. Die Versorgung des Vortriebs von TBM 1 wurde vom Startschacht Cochrane 
ausgeführt. Von Inai Richtung Pudu wurde die Vortriebsversorgung von TBM 1 vom Schacht Inai aus 
organisiert, wo zwei Separationsanlagen für die übereinanderliegenden Vortriebe Richtung Pudu installiert 
wurden. Ebenso wurden Förderleitungen in den Schächten Inai installiert und angeschlossen, so dass die 
gesamte Versorgung vom Inai Gelände aus durchgeführt werden konnte. Diese Umbauarbeiten von 
Cochrane nach Inai nahmen einen Zeitraum von 3 Wochen in Anspruch.  
 
Beide Vortriebe erforderten eine Umrüstung der Variable Density TBM vom HDMS Slurry mode für den KL 
Kalkstein zum Erddruck mode mit Bandaustrag in der Kenny Hill Formation. Alle Variable Density TBMs 
waren bereits während der Designphase auf eine Schnellumstellung der Betriebsart konzipiert worden, die 
dann auch in der geologischen Übergangszone im Tunnel vollzogen werden konnte. Dabei wurde die 
Slurryfierbox und der Brecher demontiert und in die vorgesehene Parkposition zurückgezogen. Die 
Verlängerung des Förderbands bis unter den Abwurf unter die Förderschnecke komplettierte die 
Schnellumstellung innerhalb eine Woche. Der Vortrieb von TBM 1 konnte im April 2014 nach einer 
Vortriebslänge von 4.547 m erfolgreich beendet werden. 
 
 
4 Beurteilung des Maschinenvortriebs im Karst 
 
Die Wirksamkeit des Maschinen- und Vortriebskonzepts soll am Beispiel eines Bentonitaustritts, hier 
hervorgerufen durch nicht ausreichend verfüllte Erkundungsbohrung, erläutert werden. So kam es auf der 
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ersten Teilstrecke von 1.338 m zu einem 15 m hohen Bentonitgeysir als Gemisch von Druckluft und geringen 
Mengen Bentonit auf freiem Gelände (Bild 8). Die hohe Fontäne entstand durch den Umschlag der Druckluft 
aus der Arbeitskammer, der reguläre Stützdruck selbst wies keine derartige Druckhöhe auf. Der 
Bentonitgeysir konnte unmittelbar durch die HDSM-Zugabe gestoppt werden. 

 
Bild 8: Bentonitgeysir infolge nicht ausreichend verfüllter Erkundungsbohrung [4] 
 
Als Beispiel für eine Situation im bebauten Gebiet sei der Bentonitaustritt an der Oberfläche in der Jalan-
Cheras-Straße genannt, der durch die Zugabe von HDSM-Suspension in die Abbaukammer gestoppt 
werden konnte. Der Vortrieb konnte mit minimaler Verzögerung ohne zusätzliche Injektionsmaßnahmen 
aufrechterhalten werden, die Wiederfreigabe der betroffenen Straße für die baustellenerprobte Bevölkerung 
erfolgte 24 h nach dem Ereignis. Durch die Verwendung von HDSM waren keine zusätzlichen 
Injektionsmaßnahmen erforderlich. 
 

 
Bild 9: Bentonitaustritt an der Oberfläche in der Jalan-Cheras-Straße [4] 
 
Auf dem Streckenabschnitt von der Station Cochrane zur Station Maluri befand sich wenige Meter seitlich 
von der Tunneltrasse eine tiefe, sehr große Baugrube für einen mehrgeschossigen Gebäudekomplex. Beim 
Vortrieb parallel zu dieser Baugrube kam es plötzlich zu massiven Suspensionsverlusten von bis zu 40 m³/h. 
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Zunächst war nicht bekannt wohin die Suspension abfloss, bis der Austritt in der Baugrube entdeckt wurde. 
Durch das sofortige Einpumpen von HDSM in die Abbaukammer der Variable Density TBM wurde die 
Leckage innerhalb kurzer Zeit gestoppt und der Vortrieb konnte mit regulären Stützdrücken fortgesetzt 
werden. Eine Reduzierung des Stützdrucks oder sonstige Abdichtungsmaßnahmen waren nicht erforderlich. 
 
Des Weiteren kam HDSM beim Verschließen von Klüften und Spalten in der Ortsbrust zur Anwendung, um 
einen Einstieg in die Abbaukammer für den Werkzeugwechsel zu ermöglichen. 
 
Das Entscheidungskriterium für die HDSM Zugabe erfolgte am Anfang nach Bedarf. Mit der Feststellung im 
Vortrieb, dass kein negativer Einfluss auf den Vortrieb erkennbar war, erfolgte die Festlegung des 
planmäßigen Fahrens mit HDSM und der Nutzung der Feinanteile aus dem Boden bzw. des Blindkreislaufs 
der Separation. In der separaten HDSM-Leitung wurden fortlaufend etwa 5 m³/h gepumpt um die 
Betriebssicherheit und -bereitschaft sicherstellen zu können. 
 
Insgesamt konnten in dieser schwierigen Geologie Vortriebsleistungen von 50 – 70 m/Woche erzielt werden, 
wobei klar hervorgehoben werden muss, dass eine derartige Geologie keine für Rekorde ist. Die 
Vortriebsgeschwindigkeiten betrugen zwischen 30 – 35 mm/min, mit 7-8 Ringen/Tag wurden bis zu 12 m 
aufgefahren. 
 
 
5 Zusammenfassung 
 
Mit dem vorgestellten Maschinen- und Vortriebskonzept der Variable Density TBM liegt ein System vor, mit 
dem auch hohe Drücke beherrschbar sind und welches auch für längere Tunnellängen geeignet ist. Das 
Verfahren bietet einen ausgewogenen Proporz hinsichtlich Sicherheit, Setzungen und Effizienz. Vom 
Kunden bzw. Bauherrn wird insbesondere im Vergleich zum SMART die Reduzierung der Einbruchkrater 
von fünzig auf drei hervorgehoben. Umgekehrt bezeugt die Preisverleihung des ITA AITES Innovation 
Awards 2014 an MMC Gamuda dessen Innovationsbereitschaft. 
 
Die vorgestellte Multi Mode TBM, speziell in der Form als Variable Density TBM, stellt damit einen 
bedeutenden Schritt zum nächsten Level der anpassungsfähigen TBM dar. Es knüpft an die ursprüngliche 
Idee des Herrenknecht Mixschildkonzepts an bzw. entwickelt dieses weiter und ist vorteilhaft für Projekte mit 
unterschiedlichen Bodenverhältnissen. Speziell der Umbau von kleinen TBMs wird so in angemessenem 
Aufwand ermöglicht.  
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Tunnelbau im Karst – Erfahrungen vom Bau der Eisenbahn- 
hochgeschwindigkeitsstrecke Wuhan-Guangzhou in China 
 
 
 
1 Einleitung 
 

Die rund 960 km lange Eisenbahnhochgeschwindigkeitsstrecke Wuhan-Guangzhou ist Bestandteil der für 
die Volksrepublik China wichtigen Nord-Süd-Achse Peking-Shenzhen/Hong Kong. Sie verbindet die am 
Fluss Yangtse gelegene zentralchinesische Provinzhauptstadt Wuhan mit der Metropole Guangzhou (ehe-
mals Kanton) am Perlflussdelta. 

In Südchina befinden sich auf einer Fläche von ca. 550.000 km² ausgedehnte Karstgebiete mit spektakulä-
ren Landschaften, die unter anderem durch steil aufragende Bergkuppen – Kegelkarst genannt – sowie tiefe 
Schluchten und Karsthöhlen geprägt sind [1], [2]. Teile dieser Karstgebiete wurden in 2007 und 2014 in die 
Liste des UNESCO-Weltnaturerbe aufgenommen und werden zunehmend touristisch erschlossen [3]. 

Auf einer Länge von mehr als 300 km, d.h. rund 30% der gesamten Strecke Wuhan-Guangzhou, verläuft 
diese durch Karstgebiete, was zu erheblichen Behinderungen beim Auffahren der insgesamt 165 km langen 
Tunnelstrecke mit 226 Tunnelbauwerken führte und auch die Bauausführung der Erdbaustrecken und der 
zahlreichen Brückengründungen beeinflusste. 

Dennoch konnte nach nur rund 4-jähriger Bauzeit die Inbetriebnahme der Strecke im Jahre 2010 erfolgen. 
Seitdem verkehren die Hochgeschwindigkeitszüge vom Typ CRH3 in engem Takt von bis zu 8 Zügen pro 
Stunde und benötigen für die 960 km lange Strecke mit einem Zwischenhalt in Changsha minimal lediglich 
3 Stunden 41 Minuten, dies entspricht einer durchschnittlichen Reise-Geschwindigkeit von rund 260 km/h. 

Seit 2011 ist auf allen Eisenbahnstrecken in China die zulässige Geschwindigkeit auf 300 km/h reduziert. 
Zuvor betrug auf der Strecke Wuhan-Guangzhou die maximale Geschwindigkeit fahrplanmäßig 350 km/h. 

Am Beispiel des Haitang-Tunnels wird nachfolgend der Karst-Einfluss auf die Tunnelbauarbeiten erläutert. 

Bild 1: Typische Kegelkarstlandschaft nördlich von Guangzhou 
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2 Einfluss von Karst auf den Tunnelvortrieb des Haitang-Tunnels 
 
2.1 Tunnelquerschnitt 
 

Die insgesamt 226 Tunnelbauwerke sind als zweigleisige Tunnelröhren ausgebildet, die je nach Felsklasse 
ohne Sohlgewölbe (Felsklasse I und II) bzw. mit Sohlgewölbe (Felsklasse III bis VI) ausgebildet sind. Diese 
Felsklassen unterscheiden sich durch abgestufte Sicherungsmittel, ähnlich den in Deutschland üblichen 
Ausbruchklassen. Alle Tunnel wurden bergmännisch im Spreng- bzw. Baggervortrieb mit Spitzbetonsiche-
rung aufgefahren. Der Ausbruchquerschnitt ist 14,85 m breit und 12,75 m hoch (155 m²). Der Ausbruch er-
folgte in den Teilquerschnitten Kalotte, Strosse und Sohle. Die primäre Sicherung bestand planmäßig aus 
28 cm Spritzbeton C25, einlagig bewehrt mit ∅ 8, a = 20 cm, sowie aus Stahlbögen im Abstand von 0,6 m 
und aus 4 m langen Felsnägeln, die in einem Raster von 1 m (radial) bzw. 0,8 m (längs) angeordnet sind.  

Die Tunnel auf der Strecke Wuhan-Guangzhou sind - bis auf wenige Ausnahmen - alle drainiert ausgebildet, 
d.h. sie besitzen eine Abdichtung aus einer Kunststoffdichtungsbahn im Tunnelgewölbe oberhalb der Gleis-
ebene. Die Innenschale - überwiegend 50 cm dick und im Sohlbereich bis auf 60 cm verstärkt - besteht aus 
wasserundurchlässigem Beton C35, der radial und längs mit jeweils 2 Lagen ∅ 20, a = 20 cm bewehrt ist. In 
den Felsklassen I bis III wurde die Innenschale unbewehrt mit einer Schalendicke von 35-45 cm ausgeführt. 

 
2.2 Baugrund- und Grundwasserverhältnisse 
 
Der 2.898 m lange Haitang-Tunnel befindet sich etwa in der Mitte der Strecke Wuhan-Guangzhou. Der Bau-
grund ist hier geprägt von einer Großfaltenstruktur mit karbonischen und permischen Gesteinen, die im nörd-
lichen Bereich von geringmächtigen quartären Hangschuttsedimenten (schluffiger Ton, zum Teil kiesig, mit 
eingelagerten Blöcken), im südlichen Bereich von bis zu 80 m mächtigen schluffigen Tonen, überdeckt wer-
den. Die Überdeckung des Tunnels beträgt maximal etwa 110 m. Auf nahezu der gesamten Länge verlief 
der Tunnel in Kalksteinen. Hier war der Vortrieb durch Karst erheblich erschwert. Im Bild 2 sind die Vor-
triebsabschnitte markiert, in denen während der Vortriebsarbeiten Karsthohlräume angetroffen wurden.  

Am Haitang-Tunnel ist Karst vorwiegend in folgenden Ausprägungen aufgetreten: 

 Offene Karsthohlräume; 

 mit Lockergestein gefüllte Hohlräume, zum Teil schlotartig ausgebildet; 

 oberflächennaher Karst mit sehr unregelmäßiger Grenzfläche zwischen Fels und Lockergestein; 

 Bergwasserstrom in unterirdischen Flüssen. 

Bild 2: Haitang-Tunnel – Geologischer Längsschnitt mit Abschnitten, in denen beim  
Tunnelvortrieb Karsthohlräume angetroffen wurden 
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2.3 Verbruch infolge Karstschlot 
 

Im Zuge des Tunnelvortriebs im Karst ist es zu einer Reihe von Verbrüchen gekommen. Einer dieser Ver-
brüche ereignete sich etwa an der Station 1.140 m im Nordvortrieb, bei dem ein mit Lockergestein gefüllter 
Karstschlot angetroffen wurde. Es flossen insgesamt rund 2.000 m³ Erdbrei (weicher Schluff und Sand) in 
den Tunnel ein (Bild 3). Hierbei wurden die Rohre des bereits installierten Rohrschirmes (Durchmesser: 89 
mm, Länge: 6 m, Abstand: 40 cm) zum Teil in das Tunnelinnere zurückgedrückt und erzeugten mehr als 40 
cm tiefe und bis zu 20 m breite Furchen an der Oberfläche der vorbeifließenden Verbruchmasse, die insge-
samt 32 m weit in den Tunnel eindrang. An der Geländeoberfläche bildete sich ein etwa 10 m tiefer Ver-
bruchkrater mit einem Durchmesser von rund 20 m aus. Und dies, obwohl oberhalb des Tunnels eine Über-
deckung von fast 100 Metern bestand. Die im direkten Umfeld vorab hergestellte, vertikale Erkundungsboh-
rung und auch die aus dem Tunnel heraus ausgeführten Vorauserkundungen mit Horizontalbohrungen und 
mit Seismik (hier kam die TSP-Methode zum Einsatz) hatten gezeigt, dass in diesem Vortriebsabschnitt 
grundsätzlich mit tiefreichenden Verkarstungen zu rechnen ist. 

Der angetroffene Karstschlot war jedoch nicht explizit vorhergesagt worden, wahrscheinlich aufgrund seiner 
geringen Abmessungen von vermutlich weniger als 1 m² Querschnittsfläche, die zu gering ist, um zuverläs-
sig identifiziert zu werden. Es wäre Zufall gewesen, wenn dieser Karstschlot bei den ausgeführten Voraus-
bohrungen oder mit der ausgeführten geophysikalischen Vorauserkundung angetroffen worden wäre. Im 
Karstgebirge verbleibt somit letztlich ein Restrisiko, dass – trotz sorgfältig ausgeführter Baugrunderkundung 
während der Planungsphase und vortriebsbegleitender Vorauserkundung – im Zuge des Vortriebs unent-
deckte Karsthohlräume angetroffen werden, die die Vortriebsarbeiten erheblich behindern können. 

Zur Bewältigung der Verbruch-Situation wurde ein Umgehungsstollen gebaut, um die Vortriebsarbeiten für 
den Haupttunnel möglichst rasch fortsetzen zu können. Anschließend wurde der Karstschlot durch ein eng-
maschiges Netz von Rohrschirmen gesichert, die von mehreren Seiten horizontal in den Schlotbereich 
knapp oberhalb des Haupttunnelprofils vorgetrieben wurden. Ergänzt wurde diese mechanische Sicherung 
durch Injektionen im Schlot oberhalb des Rohrschirmnetzes. Auf diese Weise konnte ein Nachbrechen von 
Verbruchmasse in das Tunnelinnere zuverlässig verhindert werden. 

 

 
 

Bild 3: Haitang-Tunnel, Nordvortrieb, Station 1.140 m – Verbruch infolge Karstschlot 
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2.4 Antreffen einer 4000 m³ großen Karsthöhle  
 
Allein auf den ersten ca. 900 Metern des Südvortriebs wurden bereits mehr als 40 Karsthohlräume angetrof-
fen, die sehr unterschiedliche Größen aufwiesen (Bild 4). Sie reichen von einigen Zentimeter bis Dezimeter 
breiten, aufgeweiteten Klüften bis hin zu ausgedehnten Höhlen und Höhlensystemen von mehr als 60 m 
Länge und bis zu 15 m Höhe. 

Nachdem sich nach ca. 250 m Vortrieb im Karst ein Verbruch ereignet hatte, bei dem die gesamte Ortsbrust 
eingestürzt war, war ein Umgehungsstollen erstellt worden, um den Verbruch-Bereich zu passieren und den 
Vortrieb des Haupttunnels an anderer Stelle weiterführen zu können. Aufgrund erneut angetroffener, massi-
ver Behinderungen infolge Karst, musste teilweise sogar eine Umgehung der Umgehung erstellt werden. 

Hierbei wurde nach ca. 500 Metern knapp oberhalb der Stollenfirste eine ca. 4.000 m³ große Karsthöhle an-
getroffen (Bild 5). Dieses Höhlensystem war insgesamt ca. 60 m lang, überwiegend etwa 4 m bis 8 m breit  

 

Bild 4: Lageplan Haitang-Tunnel mit angetroffenen Karsthöhlen – Ausschnitt Südportal 
 

 

Bild 5: Haitang-Tunnel – 4000 m³ große Karsthöhle 
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und maximal 10 m hoch. Es bestand aus einer Kette von mehreren einzelnen Hohlräumen, die bis in den 
Querschnitt des Haupttunnels hineinragten. Im Sohlbereich war die Höhle über mehrere Meter Mächtigkeit 
mit Lehm gefüllt, der beim Anschneiden dieses Karsthohlraumes an der Ortsbrustböschung des Umge-
hungsstollens anstand. 

In der Firste der Karsthöhle befanden sich mehrere Felsplatten, die herabzufallen drohten und durch Fels-
nägel gesichert werden mussten. Als Sofortmaßnahme wurde der Teil der Höhle, der bis in den Querschnitt 
des Haupttunnels ragte, sowie ein Bereich von etwa 10 m außerhalb des Tunnelquerschnittes mit Beton ver-
füllt. Des Weiteren war überlegt worden, in der Sohle der Höhle Beton mit einer Mächtigkeit von ca. 2 m ein-
zufüllen. Im Schutze dieser Betonplatte hätte der Vortrieb des Umgehungsstollens fortgesetzt werden kön-
nen. Die Baufirma hat sich jedoch auf Grund der Kosten und vor allem der Terminsituation dazu entschlos-
sen, diese große Karsthöhle mit einem Umgehungsstollen zu umfahren. 

 

2.5 Verfüllung von offenen Karsthohlräumen 
 

Eine weitere große Karsthöhle wurde im Haupttunnel des Südvortriebs nach ca. 870 m Vortrieb angetroffen 
(Bild 4). Diese Karsthöhle war etwa 70 m lang, überwiegend etwa 3 m bis 5 m hoch und lag größtenteils au-
ßerhalb des Ausbruchquerschnitts. Es wurde daher beschlossen, dass lediglich im Nahbereich des Tunnels, 
d.h. in einem Abstand zum Tunnel von bis zu 15 m, die Karsthöhle mit Beton verfüllt wird. Hierzu wurde in 
der Karsthöhle eine Schalung gestellt. Nachdem der Tunnelvortrieb diese Stelle passiert hatte und die 
Spritzbetonschale installiert war, wurde die ‘Betonplombe’ in der Karsthöhle durch Einpumpen von Ortbeton 
C20 verfüllt. 

Innerhalb dieser Karsthöhle befand sich zudem ein unterirdischer Fluss, der sich durch deutliche Fließge-
räusche bemerkbar machte und sich etwa in Höhe der Sohle des Haupttunnels befand, jedoch seitlich der 
Tunneltrasse. Es war demnach damit zu rechnen, dass beim weiteren Tunnelvortrieb dieser unterirdische 
Fluss im Ausbruchquerschnitt angetroffen werden kann. Der dann eintretende Wassereinbruch würde eine 
erhebliche Gefährdung der Mineure und der Stabilität des Tunnels darstellen. Bei der Ausführung der vorlau-
fenden Vorauserkundung wurde daher auf diesen Aspekt besonders geachtet. 

Die Verfüllung von offenen Karsthohlräumen erfolgte üblicherweise aus dem Tunnel heraus nach Herstel-
lung der Spritzbetonschale. Hierzu waren teilweise Luftbögen erforderlich. Die Spritzbetonschale diente 
dann als innenliegende Schalung für das Verfüllen mit Pumpbeton. 

 

 

Bild 6: Verfüllung von offenen Karsthöhlräumen 
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Wesentlich zur Sicherstellung der Gebrauchstauglichkeit des Tunnelbauwerkes ist eine möglichst verfor-
mungsarme, tragfähige Verfüllung der Karsthohlräume in der unmittelbaren Umgebung des Tunnels, um die 
Tragwirkung des hier lokal fehlenden Gebirgstragringes wiederherzustellen. Zudem sollte die Wasserweg-
samkeit, die sich innerhalb des Karsthohlraumes gebildet hat, auch nach der Verfüllung des Hohlraumes 
möglichst erhalten bleiben, um einen ungewollten Wasseraufstau und damit eine entsprechend große Belas-
tung der Tunnelschale durch Wasserdruck zu vermeiden. 

Das Bild 6 zeigt beispielhaft die Verfüllung eines offenen Karsthohlraumes, der bis unter die Tunnelsohle 
reicht. In einem ersten Schritt wurde die Hohlraumlaibung – insbesondere im Firstbereich – durch Felsnägel 
(Länge: 6 m) und Spritzbeton mit Baustahlmatten gesichert, um die Vortriebsmannschaft vor Felsblöcken zu 
schützen, die herabzufallen drohten. Dann wurde der Hohlraum von unten nach oben zunächst mit  
Schroppen, d.h. mit gebrochenem Material in Stein- und Blockgröße verfüllt bis etwa 5 m unterhalb der Tun-
nelsohle. Darüber wurde eine ca. 30 cm dicke Lage Schroppen-Mörtel-Gemisch zur Abdichtung verwendet, 
das als abdichtende Basis für die spätere Betonverfüllung dient. 

Zur Sicherstellung der Wasserwegsamkeit innerhalb des verfüllten Karsthohlraumes wurden Stahlrohre 
(Durchmesser: 40 cm) im Raster von 2 x 2 m eingestellt und mit Kies verfüllt. Anschließend wurde der Be-
reich von 5 m unterhalb der Tunnelsohle bis 2 m oberhalb der Tunnelfirste durch lagenweisen Einbau von 
Beton C25 verfüllt. Oberhalb der Betonfüllung wurde – sofern zugänglich – eine 1 m dicke Schutzschicht aus 
Kies eingefüllt, die die Betonfüllung und die Stahlrohre schützen soll, falls Felsstücke herabfallen sollten und 
dass diese im Falle eines Felsnachbruchs weiterhin als Drainageschicht wirken kann. 

Karsthohlräume, die mit Lockergestein bzw. mit Felsblöcken gefüllt sind, wurden am Haitang-Tunnel in der 
Regel durch Injektionen verfestigt, die aus dem Tunnel heraus ausgeführt wurden. 

 

3 Zusammenfassung 
 
Bei der Ausführung der Eisenbahnhochgeschwindigkeitsstrecke Wuhan-Guangzhou wurde deutlich, welch 
große Herausforderungen der ausgeprägte Karst Südchinas an Tunnelbauarbeiten stellt. Die Projektausfüh-
rung hat gezeigt, dass man durch Konventionelle Tunnelvortriebe in der Spritzbetonbauweise in der Lage ist, 
sehr flexibel und rasch auf Karstprobleme zu reagieren. Es verbleibt jedoch – auch bei sorgfältiger vorlau-
fender Baugrunderkundung und vortriebsbegleitender Vorauserkundung – ein gewisses Restrisiko, dass 
nicht alle Karststrukturen bzw. nicht in ihrer gesamten Ausprägung vorab erkannt werden und zu unvorher-
gesehenen Schwierigkeiten bei den Sicherungs- und Ausbauarbeiten führen können. Dies sollte Bauherrn, 
Planern und Baufirmen bei der Bewältigung derartiger Bauaufgaben bewusst sein. 
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Erfahrungen aus dem Bau des Schrägstollens Linth-Limmern 
 
1 Übersicht Linthal 2015 
 
Die Kraftwerke Linth Limmern AG (KLL) realisieren mit dem Projekt Linthal 2015 den Ausbau der bestehen-
den Anlagen im Kanton Glarus, Schweiz (Bild 1). Mit dem Neubau des Pumpspeicherwerks (PSW) Limmern 
wird die Leistung der Anlagen um 1'000 MW auf 1'520 MW erhöht, ohne dass das Einzugsgebiet von 
140 km2 vergrössert werden muss. Die KLL ist ein Partnerunternehmen des Kantons Glarus und der Axpo 
Power AG. 
 

 
 
Bild 1: Überblick Pumpspeicherwerk Limmern (Bildquelle Axpo Power AG) 
 
 
Das PSW Limmern ist eines der bedeutendsten Ausbauprojekte von Axpo. Das unterirdisch angelegte 
Pumpspeicherwerk pumpt Wasser aus dem Limmernsee in den 620 m höher gelegenen Muttsee zurück und 
nutzt es bei Bedarf wieder zur Stromproduktion. Das neue Pumpspeicherwerk weist eine Pumpleistung und 
eine Turbinenleistung von je 1'000 MW auf, was leistungsmässig dem Kernkraftwerk Leibstadt oder dem 
Wasserkraftwerk Cleuson Dixence entspricht. 
 
Die Pumpspeicherung ist eine bewährte Methode, um Angebot und Nachfrage in einem Stromnetz auf um-
weltfreundliche und wirtschaftliche Art auszugleichen. Das Pumpspeicherwerk Limmern hat damit nicht nur 
eine wichtige Rolle in der Versorgungssicherheit, sondern auch für die Stabilisierung der Stromnetze. 
 
 
1.1 Pumpspeicherwerk Limmern 
 
Kernstück der neuen Anlage bildet die Kavernenzentrale Limmern, welche auf rund 1'700 m ü.M. liegt und 
eine unterirdische Maschinen- und eine Trafokaverne umfasst (Bild 2). Die Kraftwerkszentrale liegt zwischen 
dem Muttsee (Stauziel neu 2'474 m ü.M.) und dem Stausee Limmernboden (Stauziel 1'857 m ü.M.). Die bei-
den Seen werden durch 2 Druckstollen miteinander verbunden. Das Wasser läuft in der Maschinenkaverne 
über 4 Pumpturbinen mit je einer Leistung von 250 MW. Zur Energiespeicherung kann Wasser aus dem 
Stausee Limmernboden in den Muttsee gepumpt werden. 
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Bild 2: Stollensystem für Bau- und Betrieb der Kavernenzentrale / gelb: Zugangsstollen I (Bild-

quelle IG Alpenstrom) 
 
 
1.2 Ausbau Muttsee 
 
Der Muttsee mit einer natürlichen Staukote auf 2'446 m ü.M. wird mittels einer rund 1'000 m langen und rund 
35 m hohen Staumauer aufgestaut. Mit dem neuen Stauziel auf 2'474 m ü.M. wird der Nutzinhalt des Sees 
von 9 Mio. m3 auf 25 Mio. m3 vergrössert. 
 
 
1.3 Zugangsstollen I 
 
Bereits beim Bau der bestehenden Kraftwerksanlagen auf dem Limmernboden in den 60er Jahren stellten 
die Erschliessung der Baustelle und die permanente Zugänglichkeit in der Betriebsphase eine besondere 
Herausforderung dar. Das Projektgebiet ist aufgrund seiner Steilheit nicht über Strassen zugänglich. Wie in 
den 60er Jahren erfolgte auch bei diesem Ausbau die Baustellenerschliessung in einer ersten Phase über 
2 temporäre Bauseilbahnen mit Nutzlasten bis 25 t (Ausnahmelast 40 t resp. 30 t). 
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Bild 3: Transport Dumper mit der Bauseilbahn 1 (Bildquelle Axpo Power AG) 
 
Der Zugangsstollen I dient dem Transport der grossen und schweren Maschinenkomponenten in der Bau-
phase sowie für Personentransporte in der Bau- und Betriebsphase von Tierfehd direkt in die Maschinenka-
verne der neuen Kraftwerkszentrale. Für die verschiedenen Transportbedürfnisse ist der Schrägstollen mit 
einer Standseilbahn mit 2 Fahrzeugen im Pendelverkehr auf einspuriger Fahrbahn mit exzentrischer 
Abt’scher Ausweiche ausgerüstet. Je nach Betriebsart sind Nutzlasten bis 40 t (Normaltransport), bis 120 t 
(Schwerlasttransport) und 215 t (Sondertransport Transformatoren) möglich. Mit einer Steigung von rund 
24 % bei einer Länge von knapp 4 km wird der Höhenunterschied von rund 1'000 m von Tierfehd in die Ma-
schinenkaverne überwunden. 
 
In der Talstation untertage können Lasten bis 40 t mit dem Zweiträgerlaufkran auf die Standseilbahn umge-
laden werden. Je nach Grösse und Transportanforderung der Teile erfolgt die Beförderung auf horizontaler 
Plattform oder aber auf geneigter Plattform im Gefälle des Stollens. In der Tal- und der Bergstation besteht 
die Möglichkeit, die Standseilbahn direkt mit Strassenfahrzeugen zu befahren und diese auch zu transportie-
ren. Zum Beladen der Bahn mit Sonderlasten, d.h. über 40 t, kann der Wagen der Standseilbahn abgekop-
pelt und von der Talstation in den Vorportalbereich (über Tag) verschoben werden. Mittels spezieller Hebe-
geräte erfolgt der Materialumlad ohne Höheneinschränkung. 
 
Weiter dient der Zugangsstollen I der Energieableitung aus der Kavernenzentrale. Die entsprechenden 
380 kV-Kabel werden beidseitig in den Banketten geführt. Alle ca. 550 m ist hierfür eine Muffennische erfor-
derlich. 
 
 
1.4 Geologisch-geotechnische Verhältnisse 
 
Durch die Aufwölbung des Limmernkristallins im Zuge der Alpenbildung wurde der auf dem Grundgebirge 
liegende Mantel aus Sedimentgestein zerbrochen, verfaltet und in nördlicher Richtung in Schichtpaketen 
übereinander geschoben. Die Überschiebungsflächen der einzelnen Schuppen steigen von Süden aus dem 
Quintnerkalk nach Norden in die Schichten der Kreide und des Tertiär an. Die meisten Stollen und Kavernen 
des Projektes Linthal 2015 resp. der gesamte Zugangsstollen I liegen im Quintnerkalk (Bild 4). 
 
Der Quintnerkalk ist metamorph überprägt und weist dadurch eine Schieferung auf. Dazu kommt die sedi-
mentäre Schichtung, welche in den meisten Fällen eine kleine Winkeldiskordanz zur Schieferung aufweist. 
Der Fels wird von einem Hauptkluftsystem und drei Nebenkluftsystemen durchzogen. Weiter quert der Zu-
gangsstollen I den Mörtalbruch. Dieser besteht aus tektonisch zerscherten Felspaketen, welche von sandi-
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gen bis verlehmten Kakiritzonen im Dezimeterbereich getrennt sind. Eine Kakiritisierung über die gesamte 
Bruchbreite wird nicht erwartet, vielmehr tektonisch beanspruchter Kalkfels mit reduzierter Festigkeit. 
 

 
Bild 4: Geologisches Längenprofil Zugangsstollen I (Bildquelle Büro für Technische Geologie) 
 
1.5 Hydrologie 
 
Beim Quintnerkalk handelt es sich um ein verkarstungsfähiges Gestein. Wasserführende Klüfte werden 
durch chemische Erosion zu Karströhren aufgeweitet und es kann eine Karstwasserzirkulation stattfinden. 
Das gesamte Gebirge wird von einem Karst drainiert. 
Die grösste bekannte Karsthöhle im Muttsee-Limmerngebiet zwischen Tierfehd und Kistenpass ist die Mutt-
seehöhle, ca. 1.5 km nordöstlich der Maschinenkaverne gelegen. Der Höhleneingang liegt auf 2'375 m ü.M. 
In den Wintermonaten wurde die Höhle bereits bis in eine Tiefe von 1'070 m begangen und kartiert. Es wur-
den keine Anzeichen festgestellt, welche auf ein saisonales Ansteigen des Wasserspiegels in den begange-
nen Höhlenabschnitt über Kote 1'305 m ü.M. hindeutet. 
Mit der Begehung der Muttseehöhle konnte aufgezeigt werden, dass der Bergwasserspiegel sehr tief liegt 
und mindestens bis auf Kote 1'305 m kein zusammenhängendes Grundwasservorkommen existiert. Für ei-
nen sehr tiefliegenden Bergwasserspiegel sprechen zudem das steile Gebirgsrelief mit grossen Höhendiffe-
renzen, der tiefe Einschnitt des 2.5 km langen Limmerentobels und die tief liegende Vorflut bei Tierfehd auf 
ca. 800 m ü.M. Zusammenfassend wird davon ausgegangen, dass der Gebirgswasserspiegel nur wenig 
über der Vorflutbasis der Talebene von Tierfehd und des Limmerntobels liegt. Daraus wird geschlossen, 
dass die meisten Stollenabschnitte über dem Gebirgswasserspiegel liegen. Die Gebirgsdurchlässigkeit ist an 
die geöffneten Klüfte gebunden (Bild 5). 
Über weite Stollenabschnitte werden Tropfwasser und Gerinne aus feinen Kluftrissen erwartet. Der Karst 
wird gegenüber anderen Gebirgsregionen als weniger kritisch betrachtet, da das Einzugsgebiet frei von 
Gletschern ist und die Hauptentwässerung über ein Höhlensystem in nördliche Richtung Tierfehds verläuft. 
Trotzdem liessen sich während des Vortriebs Karstwassereinbrüche von über 100 l/s nicht ausschliessen. 
 

 
Bild 5: Karst (Bildquelle Axpo Power AG) 
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2 Planung Zugangsstollen I 
 
Für die Transporte zwischen Tierfehd und Maschinenkaverne hat sich eine Standseilbahn mit einem kon-
stanten Gefälle als wirtschaftlichste Lösung herausgestellt. Mit der Maschinenkaverne ist die Bergstation und 
damit das Ende von Zugangsstollen I definiert. Die Talstation liegt in einer Kaverne (260 bis 360 m2) rund 
220 m vom Stollenportal entfernt. 
 
Parallel zur Ermittlung der optimalen Lage der Talstation wurden verschiedene Bauverfahren zum Auffahren 
der unterschiedlichen Stollenabschnitte untersucht. In den vorliegenden geologischen Verhältnissen waren 
sowohl ein Spreng- als auch ein TBM-Einsatz denkbar. 
 
Nach einer eingehenden Risikoanalyse fiel die Wahl für den 3'764 m langen und mit 24 % steigenden Stol-
lenabschnitt auf eine offene Hartgesteins-TBM. Entscheidend bei der Wahl der Vortriebsmethode sind die 
Sicherheitsanforderungen beim Vortrieb. Aufgrund der potentiellen Gefährdung infolge Anfahrens eines 
Karstes und anschliessendem Wassereinbruch während des Vortriebs waren die Arbeiten in der Sohle im 
Vortriebsbereich beschränkt. Die Tunnelbohrmaschine mit den dazugehörigen Nachläufern bot die Möglich-
keit, viele Arbeiten losgelöst von der Sohle ausführen zu können. Das Personal befand sich nur für einzelne 
Arbeiten in der Sohle. Zusätzlich bietet der Bohrkopf einen gewissen Schutz bei einer Entleerung eines 
Karstes in den Stollenquerschnitt. Die Sicherheit wurde zusätzlich durch den Einsatz einer konsequenten 
Vorauserkundung verbessert. 
Der Schrägstollen weist einen Durchmesser von min. 8.00 m auf (Bild 6). Der Ausbau erfolgte einschalig in 
Spritzbeton. In der Sohle wurde ein Sohltübbing versetzt. Das Normalprofil ist über das notwendige 
Lichtraumprofil für den Trafotransport mittels einer Standseilbahn definiert worden. 
 

 
Bild 6: Normalprofil Zugangsstollen I – Schrägstollen (Bildquelle IG EB-KLL) 
 
Der Zugangsstollen I wird in der Betriebsphase im Trennsystem entwässert. 
 
Das anfallende Bergwasser wird mittels Drainageelementen gefasst und zu den seitlichen Drainageleitungen 
am Gewölbefuss geführt und eingeleitet. Im Abstand von ca. 100 m liegen Kontrollschächte, welche den Un-
terhalt in der Betriebsphase gewährleisten. Da keine Sammelleitung vorgesehen ist, werden die Drainagelei-
tungen entsprechend grösser ausgebildet. In der Planung war keine zusätzliche Leitung zur Ableitung eines 
Karstes vorgesehen. 
Das gefasste Tunnelwasser fliesst in die Tunnelwasserleitung, welche neben der Gewölbedrainage ange-
ordnet ist. Diese wird geschlossen durch die Kontrollschächte der Gewölbedrainageleitung bzw. die Draina-
geleitung geschlossen durch den Kontrollschacht der Tunnelwasserleitung geführt. Die Kontrollschächte der 
Tunnelwasserleitung weisen zur Verhinderung einer Brandausbreitung eine Siphonierung auf. Das Tunnel-
wasser wird über den Rollenkasten gesammelt. Die entsprechende Ableitung verläuft unter den vorfabrizier-
ten Elementen und wird im Bereich der Schlaufenstösse Richtung Kontrollschacht der Tunnelwasserleitung 
geführt. 
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3 Ausschreibung 
 
3.1 Tunnelbohrmaschine 
 
Für den Zugangsstollen I wurden verschiedene Vortriebsverfahren in Abhängigkeit der Stollenabschnitte 
ausgeschrieben. Für den 3'764 m langen Schrägstollen war ein TBM-Vortrieb vorgesehen, wobei ein 
Sprengvortrieb als Unternehmervariante zugelassen wurde. Dagegen war der Einsatz von Pneufahrzeugen 
im Schrägstollen aus Sicherheitsgründen für die Vortriebsarbeiten ausgeschlossen. 
 
Die ständige Sicherheit für Personal und Gerät stellt bei der Wahl der Vortriebsmethode das wichtigste Krite-
rium dar. Der Vollausbruch des Schrägstollens mit 8.00 m Durchmesser bei einer Steigung von 24 % war ei-
ne aussergewöhnliche Herausforderung. Der potentielle Karst erfordert von der TBM ein Verspannsystem, 
das auf eine reduzierte Krafteinleitung in den Paramenten oder teilweise fehlende Tunnelwand reagieren 
kann. Die Ausschreibung definierte dafür eine TBM mit Doppelverspannung. 
 
Je nach Vortriebsklasse erfolgt die Sicherung mittels Spritzbeton, Netzen, Ankern und Bogenausbau. Der 
bei Bedarf vorgesehene Ausbau mit einem mehrteiligen Stahlbogen (TH-Profil), möglichst dicht hinter dem 
Bohrkopf eingebaut, soll nicht von der TBM-Verspannung beeinträchtigt oder beschädigt werden. 
 
Beim Umsetzen der TBM - Vorbereitung für den nächsten Bohrhub - wird die Verspannung gelöst. Ein zu-
sätzliches Haltesystem muss in dieser Phase das Gesamtgewicht von TBM und Nachläufer, ca. 1'500 t, ge-
gen Abrutschen sichern. Gleiche Sicherheitsanforderungen gelten für Stromausfälle, Bedienungsfehler und 
Schäden an der TBM-Hydraulik. 
 
 
3.2 Vorauserkundung 
 
Die Anforderungen an die Vorauserkundung waren in einem Anhang zu den Besonderen Bestimmungen im 
Detail beschrieben. Konkret wurde auf den Umfang der ausgeschrieben Leitungen, die Bauausführung, An-
forderungen sowie auf Ausmass und Vergütung eingegangen. Die wesentlichen Elemente sind nachfolgend 
beschrieben. 
 
Für den TBM-Vortrieb im Zugangsstollen I ist eine Vorauserkundung mit systematischer Vorausbohrung und 
Seismik gefordert. Die Vorausbohrungen sollen in der Regel als zerstörende Bohrungen ausgeführt werden. 
Bei Bedarf sind Kernbohrungen auszuführen, um weitere Informationen über die petrographischen Verhält-
nisse zu erlangen. 
Die Vorauserkundungsbohrungen müssen im Bereich des nachfolgenden Ausbruchquerschnittes liegen, d.h. 
bei TBM-Vortrieb sind die Bohrungen durch den Bohrkopf auszuführen. Die unverrohrten Bohrungen sind 
100 m lang. Parallel ist über die gesamte Vortriebsstrecke Seismik vorgesehen. Mit deren Hilfe kann die An-
zahl der systematischen Vorausbohrungen reduziert werden, sobald eine Eichung der Seismik mit den Boh-
rungen vorliegt. Die Reichweite der Seismik muss mindestens 100 m betragen und muss auch arbeiten kön-
nen, wenn die Ortsbrust durch den Bohrkopf verdeckt ist. 
Die Abrechnung von Vorausbohrungen und Seismik erfolgt über die entsprechenden Positionen im Leis-
tungsverzeichnis. 
 
 
4 Angebot 
 
4.1 Maschinenkonzept 
 
Die TBM weist eine X-Verspannung gegliedert in zwei Ebenen auf. Die Verspannkräfte werden auf insge-
samt 16 Spannschilde (Gripper) verteilt. Die beiden Verspannebenen können unabhängig voneinander posi-
tioniert und gefahren werden. Damit ist ein Verspannen bei Stahlringausbau mit unterschiedlichen Bauab-
ständen möglich, Schwachstellen in der Tunnelwand kann ausgewichen werden. Jedes Spannschild lässt 
sich einzeln fahren und somit bei Bedarf gebirgs- oder ausbauschonend verspannen. 
 
Der Bohrkopf wird durch die Doppelverspannung beim Bohren zwangsgeführt. Ein kontinuierliches Steuern 
des Bohrkopfes mit dem Bohrkopfschild, was zusätzlichen Verschleiss der Bohrwerkzeuge verursacht, ist 
nicht erforderlich. 
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Automatische Verriegelungen / Überwachungen stellen sicher, dass eine Mindestverspannkraft nicht unter-
schritten wird und die TBM nicht rückwärts rutschen kann. Sinkt die Verspannkraft ab, wird mit einem defi-
nierten Sicherheitsabstand vor Unterschreitung der kritischen Mindestverspannkraft die Rückfallsicherung 
automatisch aktiviert. Ein stickstoffbeaufschlagtes Drucksystem bringt die Spannschilde der Rückfallsiche-
rung mit der Tunnelwand in Eingriff. Über die Kinematik selbsthemmender Knebelhebel wird bei zunehmen-
der Hangabtriebskraft die Haltekraft der Rückfallsicherung weiter verstärkt und damit die Sicherheit gegen 
Rutschen erhöht. 
 
Vor dem planmässigen Lösen der TBM-Verspannung beim Umsetzen der TBM kommt die Rückfallsicherung 
ebenfalls zum Einsatz. Die entstehende Haltekraft ist ein definiertes Vielfaches der Hangabtriebskraft, resul-
tierend aus dem Gesamtgewicht der Anlage und den Reaktionskräften. 
 
Unmittelbar hinter dem Bohrkopfschild ist auf jeder Seite der TBM je ein hydraulisch betriebenes Ankerbohr-
gerät angeordnet. Seine Schwenkkinematik erlaubt Ankerpositionen im jeweils oberen Tunnel-Quadranten, 
die längsverschiebbare Anordnung und zeitgleiches Ankerlochbohren während den Vortriebsarbeiten. 
Mit einer Ausbausetzvorrichtung können gleichzeitig mit dem Vortrieb mehrteilige Stahlbögen vormontiert, im 
Tunnel platziert und bei Bedarf gegen das Gebirge verspannt werden. 
Mit zwei mechanisierten Spritzdüsen, rechts und links der TBM hinter dem Bohrkopfmantel auf kreisförmigen 
Verfahr-Schienen angeordnet, wird bei Bedarf eine erste Lage Spritzbeton zwischen Bohrkopf und vorderer 
Verspannung im Firstbereich appliziert. 
 

 
Bild 7: Systembild der Hartgestein Gripper TBM (Bildquelle Aker Wirth) 
 
Im 135 m langen Nachlaufsystem sind alle Energie-Versorgungssysteme der TBM und der Ausbausysteme, 
die TBM-Steuerung, die Sekundärbelüftung, die Entstaubung, die Druckluftversorgung, die Wasserver- 
und -entsorgung, die Personalräume und der Werkstattbereich untergebracht. 
Im Nachläufer wird der Regeltunnelausbau - Sohltübbing und bewehrte Gewölbespritzbetonschale - kom-
plettiert. Weiter besteht die Möglichkeit, zusätzliche Anker zu setzen. 
 
Die Versorgung der Tunnelvortriebsanlage erfolgt mit einer Windenbahn. Mit einer Seilwinde, die in den 
Nachläufer integriert ist, werden die Material- und Versorgungszüge von der Talstation bis in den Nachläufer 
hineingezogen. Die Zugkompositionen werden mit max. 4 m/sec gezogen und erlaubt eine Nutzlast von 
max. 48 t. 
Eine Kaskadenbandanlage, welche dem Vortriebsfortschritt entsprechend in 275 m Schritten nachgebaut 
wird, fördert kontrolliert das Ausbruchmaterial bis vor das Portal. 
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4.2 Vorauserkundung 
 
Hinter der vorderen Verspannebene ist um die TBM herum eine kreisförmige Fahrschiene angeordnet, auf 
der ein verfahrbares Schlagbohrgerät für die Erkundungsbohrungen geparkt ist. Die Fahrschiene ermöglicht 
es, unterschiedliche Positionen für die Erkundungsbohrungen im Tunnelquerschnitt anzufahren. Einzelne 
Elemente der Fahrschiene sind herausnehmbar, um beim TBM-Betrieb Transportwege frei zu halten. 
 
Die Vorauserkundungsbohrungen finden während den planmässigen Wartungsarbeiten der TBM statt. 
 
 
5 Erfahrungen bei der Ausführung 
 
5.1 Montage TBM 
 
Aufgrund der engen Platzverhältnisse in der Kaverne Talstation, der komplexen zeitlichen Montageabläufe 
der Vortrieb- und Logistikeinrichtungen und der Möglichkeit des Schreitens der TBM hatte sich die Unter-
nehmung mit dem Projektstart für die Montage der TBM und sämtlicher Nachläufer (Gesamtlänge rund 
160 m) vor dem Portal entschieden (Bild 8). Um das Einschreiten der TBM überhaupt zu ermöglichen, wurde 
durch die Unternehmung die Querschnittsfläche vom Zugang Talstation von 50 auf 70 m2 vergrössert. Die 
TBM mit den angehängten Nachläufern (Gesamtgewicht 1'500 t) hat die rund 255 m durch den Zugang Tal-
station und die Kaverne Talstation bis in die vorbereitete Startröhre aus eigener Kraft im Schreitmechanis-
mus überwunden. Ab der Startröhre kamen die Gripper zur Verspannung der Maschine zum Einsatz. 
 

 
 
Bild 8: Fertig montierte TBM und Nachläufer vor Portal (Bildquelle Aker Wirth) 
 
 
5.2 Vorauserkundungskonzept 
 
Auf Basis der Ausschreibung wird das Vorauserkundungskonzept in der Ausführungsphase im Detail ge-
plant. Ziel ist es, die bautechnisch relevanten Störungen und Störzonen sowie Karst (mit oder ohne Wasser- 
und Lockergesteinsfüllung) frühzeitig zu erkennen. Die Vorauserkundungen sollen laufend mit Hilfe von Vo-
rausbohrungen und/oder Seismik erfolgen. Damit wird die Prognose mit dem Bau verbessert und die Risiken 
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werden reduziert. Nachfolgend wird nur noch auf die Vorauserkundung im Schrägstollen mit dem TBM-
Vortrieb eingegangen. 
 
Die Vorauserkundungen sind für die Stollenabschnitte mit prognostizierter Wasserführung vorgesehen. Die 
Erkundungsbohrungen liegen im Bereich des Ausbruchquerschnittes und weisen eine möglichst grosse 
Länge auf, damit der Vortrieb nicht ständig unterbrochen werden muss. Ausgeführt werden jeweils zwei bis 
zu 100 m lange Schlagbohrungen durch den Bohrkopf. Die Überlappung zur nächsten Etappe liegt bei 20 m. 
Bei Anzeichen von Karst sollen weitere Massnahmen, wie z.B. verfeinerte Erkundung oder Drainage, Injekti-
on etc. zur Anwendung kommen. 
 
Für die gesamte Vortriebsstrecke kommt eine kontinuierliche Vorauserkundung mittels Seismik zur Anwen-
dung. Ziel ist es, mit Hilfe der Seismik die Anzahl der systematischen Vorausbohrungen zu reduzieren. Dazu 
müssen die Eichung und ein Vergleich mit den vorhandenen Bohrergebnissen und/oder dem Vortrieb statt-
finden. Mit dem Vorauserkundungskonzept werden die Verantwortungsbereiche inkl. der vertraglichen Be-
dingungen vorgängig zum Vortrieb geklärt und festgehalten. 

 
 
Bild 9: Schema Vorauserkundung (Bildquelle IG EB-KLL) 
 
 
5.3 Vortrieb mit Karsteinbruch 
 
Der TBM-Vortrieb wurde Ende Oktober 2010 aufgenommen. Der Wasseranfall und die angetroffenen Karst-
systeme im Zugangsstollen I entsprachen auf den ersten 1'270 m sehr gut der geologischen-hydrologischen 
Prognose. 
 
Am 21.07.2011 trat beim Bohren der Anker in der Firste zum ersten Mal Druckwasser auf. Es kam zu einem 
Wasseranfall von 20 l/s und die Ankerarbeiten waren zeitweise nicht mehr möglich. Die Wasserzutritte traten 
in der Folge sehr unregelmässig verteilt über den Ausbruchquerschnitt auf. Die Vorauserkundungsbohrun-
gen blieben trocken. Mit den weiteren Vortriebsarbeiten kam es am 26.07.2011 zu einem Wassereinbruch 
an der Ortsbrust von initial über 200 l/s (Bild 10). 
 
In der Folge stellte sich heraus, dass mit dem Vortrieb 2 Karstwasserquellen angeschnitten wurden. Die Kluft 
wurde auf der linken Tunnelseite in Vortriebrichtung bei Tunnelmeter (TM) 1'279.5 auf Höhe 9 Uhr und auf 
der rechten Seite bei TM 1'285 auf Höhe 5 Uhr angefahren. 
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Bild 10: Karstwassereinbruch im Vortrieb (Bildquelle Axpo Power AG) 
 
Die beiden Quellen wurden provisorisch gefasst und das Wasser abgeleitet. Die Quellschüttungen variierten 
sehr stark (0 - 250 l/s) während der ersten Messperiode von 1.5 Jahren. Die Quelle bei 9 Uhr lieferte mehr 
Wasser. Beide Quellen versiegen jeweils in den Monaten Januar bis März, wobei die Quelle bei 5 Uhr je-
weils zuerst kein Wasser mehr liefert. Beide Quellen wurden in der Trockenperiode im Detail aufgenommen. 
Auf dieser Basis musste die definitive Ableitung des Karstwassers geplant werden. Für die Dimensionierung 
der Ableitung ging man von einer maximalen Schüttung von beiden Quellen zusammen von 450 l/s aus. 
 

 
Bild 11: Provisorische Fassung Karstquelle bei Tm 1'285 (Bildquelle IG EB-KLL) 
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Das Wasser wird in zwei Quellfassungen gefasst und mit Leitungen dem anschliessenden Sammelbecken 
zugeführt. Zur Ableitung des Wassers aus der Quelle bei 5 Uhr muss mit der Leitung der Stollen in der Sohle 
gequert werden. Das Wasser beider Quellen wird in einem Sammelbecken zusammengeführt und von dort 
mittels zwei Leitungen abgeführt. 
Die Leitung 1 wird prioritär beschickt und mündet nach ca. 1.6 km ins Kühlwasserreservoir oberhalb des 
Umwälzkraftwerks Tierfehd, welches rund 260 m tiefer als das Sammelbecken liegt. Die Leitung 2 dient als 
Entlastungsleitung. 
Für einen vollständigen Abfluss unter Druck steht meist zu wenig Wasser zur Verfügung. Die Leitungen funk-
tionieren deshalb bis zum Rückstaubereich des unteren flachen Abschnittes und des Reservoirs im Normal-
abfluss. Das ganze System ist so konzipiert, dass beim maximalen Abfluss von 450 l/s beide Leitungen 
gleichmässig beschickt werden. 
 

 
Bild 12: Fassung Karstwasserquelle und definitive Ableitung (Bildquelle IG EB-KLL) 
 
Die Abflussmessungen bis heute zeigen, dass die beiden Quellen weiter zwischen Januar und März versie-
gen und in den Sommermonaten ein maximaler Wasseranfall von 200 l/s auftritt. 
 
 
6 Schlussbemerkungen 
 
Mit einer systematischen Risikobetrachtung wurde bereits im Bauprojekt das Vortriebskonzept im Detail un-
tersucht und die Weichen für die Ausführung gestellt. Mit der gewählten Vortriebseinheit wurde den ausser-
ordentlichen Randbedingungen mit einer Steigung von 24 % über 3'764 m bei einem Ausbruchdurchmesser 
von min. 8.00 m im verkarstungsfähigen Gestein Rechnung getragen. 
 
Der Durchschlag in die Maschinenkaverne erfolgte am 20. März 2012. Im Jahr 2015 konnte termingerecht 
die erste Maschinengruppe mit dem Netz synchronisiert werden. Im Sommer 2016 wurde die neue Muttsee-
Staumauer mit dem offiziellen Stauprogramm getestet, im September 2016 folgte in einem feierlichen Akt die 
Einsegnung. Mitte 2017 werden die Maschinengruppen 3 und 4 ans Netz gehen, dann nimmt das PSW 
Limmern offiziell den kommerziellen Betrieb auf. Die Investitionskosten für dieses Projekt betragen rund 2.1 
Milliarden Franken. 
 
Das Projekt wurde in der IG EB-KLL bestehend aus den Firmen Emch+Berger AG Bern, Bern / Gruner AG, 
Basel / Slongo, Röthlin Partner AG, Stans, bearbeitet. 
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Umgang mit Karstproblemen in der Region Basel, Beispiele 
 
 
1 Geologie der Region Basel 
 
Die Region Basel liegt am oberen Ende des Rheintalgrabens und ist eingebettet zwischen dem Schwarz-
wald im Nordosten, den Vogesen im Nordwesten und dem Jura im Süden und Südosten. Der Felsunter-
grund wird im Südosten von Basel durch die Juragesteine sowie die noch älteren Gesteine der Trias gebil-
det. Durch das Absinken des Rheintalgrabens ab dem oberen Eozän und v.a. im Oligozän (d.h. ca. 50-25 
Mio Jahre vor heute) konnte das Meer von Norden her bis über Basel hinaus vordringen. Im Gefolge dieser 
Transgression kam es zur Ablagerung von Molassesedimenten. Diese bilden heute den Felsuntergrund von 
Basel. 
Infolge der Rheingrabenabsenkung ist der im Osten angrenzende Tafeljura in mehrere 100 Meter breite 
Schollen zerbrochen. Die tektonische Beanspruchung der Schichten liess längs von Verwerfungen Klüfte 
entstehen. Insgesamt ist durch die Extension eine Horst-Graben-Struktur entstanden, welche durch die 
nachfolgende Durchtalung wieder eingeebnet wurde. 
Als Folge davon liegen heute an den nicht mehr aktiven Verwerfungen unterschiedliche Gesteine nebenei-
nander. So liegen an der Felsoberfläche Schichten des Doggers und des Lias neben Schichten des Keupers 
und des Muschelkalks. 

 
Bild 1: Geologische Übersicht Region Nordwestschweiz 
 
Wo die obersten Schichten des Felsuntergrundes aus den Kalken des Hauptmuschelkalks und den Dolomi-
ten des Trigonodusdolomits sowie aus dem Gipskeuper bestehen, sind diese besonders anfällig für Verkars-
tung. Entlang von grossen Verwerfungen gelangt Grundwasser in den Felsuntergrund. Je stärker die Schich-
ten von Klüften durchzogen sind, desto anfälliger werden sie durch den Grundwasserfluss für Lösungser-
scheinungen und Hohlraumbildungen. Klüfte und Bruchzonen werden durch Wasserzirkulation aufgeweitet 
und es bilden sich in diesen wasserlöslichen Gesteinen z.T. grosse Hohlräume. Stürzen diese Hohlräume 
ein, so kann dies zu Nachfall von Lockergestein und, besonders bei geringmächtigem Lockergestein, zur 
Bildung von Dolinen (Erdfällen) und zu Setzungen an der Oberfläche führen. 
Diese Setzungstendenz wird überlagert durch künstliche und natürliche Subrosion des in der Tiefe vorhan-
denen Salzlagers. 
 

  
 
Bild 2: Doline im überbauten Gebiet Bild 3: Doline im Wald 
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Werden in diesem Gebiet Neubauten erstellt, wird versucht, die Kellergeschosse möglichst steif auszubilden. 
Grosse Neubauten werden mittels Pfählungen in die Tiefe fundiert. Zudem werden die Bauten intensiv geo-
dätisch überwacht. 
 
1.1 Generelle Übersicht 
 
Die geologische Ausgangslage führt dazu, dass es im Gebiet östlich der Rheintalflexur hauptsächlich auf 
dem Gemeindegebiet Birsfelden, Muttenz, Pratteln und Münchenstein immer wieder zu Dolineneinbrüchen 
von unterschiedlichem Ausmass kommt. Zudem können ausgedehnte Setzungszonen als Folge von Lö-
sungsvorgängen im Untergrund beobachtet werden, deren aktive Zentren sich im Verlaufe der Jahre aber 
auch räumlich verschieben können.  
 

 
 
Bild 4: Perimeter mit aktiven Setzungszonen und bekannten Dolineneinbrüchen (Bereiche 1 – 5) 
 
 
1.2 Kurzbeschreibung 
 
1.2.1 Bereich 1: Schweizerhalle 
Im Gebiet der Schweizerhalle ist von den aktiven Setzungen vor allem die Industriezone mit vorwiegend La-
gergebäuden betroffen. Die Hallenkonstruktionen und auch die Lagergestelle können teilweise nachjustiert 
werden. Zusätzlich zu den verstärkten Setzungserscheinungen treten immer wieder lokal einzelne Dolinen-
einbrüche auf. Diese beschränken sich hauptsächlich auf eine definierte Bruchzone im Felsuntergrund. Ur-
sachen sind einerseits die geologischen Voraussetzungen (Bruchsysteme) sowie der ursprüngliche Salzab-
bau und die heutige Subrosion durch Grundwasserzirkulation, verstärkt durch eine hohe Brauchwasser-
Entnahmemenge der Industrie. 
 
1.2.2 Bereich 2: Östliche Lachmatt 
Das Gebiet in der Lachmatt, welches von Senkungen betroffen ist, liegt an der Grenze zwischen Muttenz 
und Pratteln und hat eine Ausdehnung von ca. 300 m auf 200 m. Es werden hauptsächlich Setzungen beo-
bachtet, welche einen Teil des Tagbautunnels der SBB Neubaustrecke Muttenz-Liestal erfasst haben. 
Zudem sind zwei Brückenbauwerke von den Setzungen betroffen. 
Die Ursache der Bewegungen ist vorwiegend auf Subrosion im Steinsalz zurück zu führen. 
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1.2.3 Bereich 3: Dorf Muttenz 
Das Gebiet mitten in Muttenz weist erhöhte Setzungsraten auf, welche wahrscheinlich auf vorhandene 
Bruchsysteme und auf Subrosion durch Grundwasserzirkulation zurück zu führen sind. 
Werden in diesem Gebiet Neubauten erstellt, wird versucht, die Kellergeschosse möglichst steif auszubilden. 
Grössere Neubauten werden mittels Pfählungen in die Tiefe fundiert. Zudem werden die Bauten intensiv ge-
odätisch überwacht. 
 
1.2.4 Gebiet 4: Doline Hard 
Im gesamten Gebiet der Hard treten vermehrt Dolinen auf. Im westlichen Hardwald können Dolinen ver-
schiedener Grösse beobachtet werden. Während des Autobahnbaus im Jahre 1968 kam es mitten im Tras-
see zu einem Dolineneinbruch (Doline Hard). Der Einbruchtrichter wurde damals mit Beton verfüllt. In der 
zweiten Hälfte der 1990-er Jahre zeichnete sich erneut eine Setzungsmulde in der Fahrbahn der Autobahn 
A3 ab, was zu einer Sanierung derselben im Jahre 2006 führte. 
 
1.2.5 Gebiet 5: Birswuhr Rütihard und angrenzende Autobahn 
Am Rand der Rheintalflexur auf der Höhe von Münchenstein liegt das Birswuhr, eine Staustelle, welche seit 
1884 Wasser von der Birs in den St. Albanteich abzweigt, um damit in Basel Wasserräder betreiben zu kön-
nen. Das Wuhr wurde im Verlaufe der Zeit mehrmals verstärkt und saniert. Als Folge des Birseinstaus be-
gann das Bachwasser das Wuhr auf der Ostseite über die vorhandenen Birsschotter zu umströmen. Zudem 
ist zu vermuten, dass das Birswuhr auch durch den Gipskeuper unterströmt wird. Dieser veränderte Grund-
wasserstrom hatte wiederum zur Folge, dass der anstehende Gipskeuper einer wesentlich stärkeren Aus-
laugung unterworfen wurde. Die Verkarstung im Gipskeuper führte zu einer seitlichen Verkippung des 
Wuhrs. Damit das Stauziel eingehalten werden konnte, musste die Wuhrkrone um mehrere Dezimeter auf-
betoniert werden. 
 
 
2 Umgang mit Karstproblemen, Fallbeispiele 
 
2.1 Gebiet Lachmatt 
(Bild 4, Bereich 2) 
Der Tagbautunnel der SBB Linie Muttenz Frenkendorf 
durchquert das Senkungsgebiet in der Lachmatt. Das Set-
zungsverhalten des Tunnels wird überwacht. Beim Errei-
chen eines gewissen Setzungsmasses kann der Tunnel mit-
tels hydraulischer Pressen wieder angehoben werden. Der 
Zwischenraum wird anschliessend ausinjiziert. Diese Unter-
haltsmassnahmen sind auch der Grund, weshalb die Tag-
baustrecke bis heute immer noch offen in der Landschaft 
liegt. 
Von den Setzungen sind zusätzlich zwei Brückenbauwerke 
betroffen. Die Widerlager der Brücke über die Kantonsstras-
se mussten vor einigen Jahren mittels Zugelementen zu-
sammengespannt werden, weil sich die Widerlager ausei-
nander bewegten. 
Hingegen weist die Strassenbrücke über die Tramlinie zu-
sätzliche Setzungsraten auf, welche auf eine nahe gelegene 
Doline zurückzuführen sind. Die Brücke musste deshalb bereits einmal wieder angehoben und neu justiert 
werden. 
 (Veröffentlicht mit Zustimmung der Uni Basel und der Gemeinde Muttenz) 

 
2.2 Doline Hard 
(Bild 4, Bereich 4) 
Die detaillierte Überwachung der Setzungen in den Jahren 1997 bis 2004 ergab, dass sich ein lokaler Sen-
kungstrichter von ca. 5-7 m Durchmesser abzeichnete. Die Ausdehnung, der von den Setzungen betroffenen 
Zone, betrug ca. 40 m in Fahrbahnrichtung gemessen und umfasste die gesamte Breite der Autobahn. Da 
es zu diesem Zeitpunkt noch keine Umfahrungsmöglichkeit über eine andere Autobahn gegeben hat, hätte 
eine Sperrung der Autobahn in diesem Bereich bedeutet, dass der Verkehr auf der Hauptverkehrsachse 
Hamburg - Genua zum Stillstand gekommen wäre. Das damals noch für die Autobahn zuständige Tiefbau-
amt Basel-Landschaft hat sich deshalb kurzerhand entschlossen, die gefährdete Zone über eine Länge von 
60 m mit einer ca. 50 cm dicken Betonplatte zu sichern. Die Betonplatte wurde stark armiert und kann einen 
Dolineneinbruch mit einem Durchmesser von ca. 10 m inkl. Verkehrslasten überspannen. Sie wurde parallel 

Bild 5: Setzungsmulde im Bereich Lachmatt 
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mit der Sanierung der einzelnen Fahrspuren gebaut und Stück für Stück zusammengesetzt. Seit dem Sanie-
rungsabschluss in den Jahren 2005 / 2006 hat sich die Betonplatte bewährt. Sowohl im Bereich der Beton-
platte wie auch im Randbereich derselben werden bis heute keine kritischen Setzungsdifferenzen beobach-
tet. 
 

                       
 
Bild 6: Vorbereitung der Armierung Bild 7: Betonierte Teilplatte 
 
 
2.3 Birswuhr Rütihard und angrenzende Autobahn 
(Bild 4, Bereich 5) 
 
2.3.1 Einleitung 
In Münchenstein, nahe bei Basel, steht das Birswuhr. Daneben verläuft die H18 mit einem DTV von >50'000 
Fahrzeugen. 
Dabei handelt sich um zwei unterschiedliche Bauwerke unterschiedlichen Alters.  
Die Geschichte des Birswuhrs geht ins Jahre 1625 zurück. Damals wurde am heutigen Standort mit dem 
Bau eines Wuhrs begonnen, um Wasser ins St. Albantal / Basel zu leiten. 1884 wurde mit dem Neubau des 
heutigen Bauwerks begonnen.  
Seit langer Zeit ist bekannt, dass sich das Birswuhr setzt. So musste z.B. die Wuhrkrone im Jahre 1949 auf 
der Ostseite (Seite der heutigen H18) um 48 Zentimeter aufgeschiftet werden. Bei Niedrigwasser ist erkenn-
bar, dass auf der rechten Seite mehr Wasser über die Wuhrkante strömt als auf der linken Seite, was die 
Verkippung des Wuhrs gegen Osten verdeutlicht. 
Für den Bau der H18 wurde im Bereich des Birswuhrs ein Erddamm aus stabilisiertem Birskies geschüttet. 
Dieser ist mehrere Meter mächtig und belastet den Untergrund zusätzlich. 
Seit der Inbetriebnahme der H18 im Jahre 1982 werden die Kunstbauten vermessungstechnisch überwacht. 
Nach einer relativ kurzen Beobachtungsdauer musste festgestellt werden, dass sich die Bauwerke im weite-
ren Umfeld des Birswuhrs differentiell setzen. Am extremsten Punkt hatten sich bis zur Sanierung im Jahre 
2007 Setzungen von 21 Zentimeter eingestellt. 
 
2.3.2 Geologischer Aufbau 
Der fragliche Abschnitt liegt im Oberrheintalgraben im Birstal am Rande der Rheintalflexur.  
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Bild 8: Geologisches Profil Birswuhr Neue Welt nach Gutzwiller 1908 
 
Der Felsuntergrund besteht aus den mergelig-tonigen und gipsführenden Schichten des Gipskeupers (Tri-
as). Die unverwitterten, gipsführenden Tone sind durch die frühere Überlagerung vorbelastet und deshalb 
überkonsolidiert. Der Felsuntergrund ist als Folge des Absinkens des Rheintalgrabens von Brüchen durch-
zogen. Die Schichtung fällt mit ca. 35° gegen Westen ein. Auf der Ostseite des Birswuhrs, dort wo heute die 
H18 verläuft, steht Gipskeuper an, während auf der Westseite Schilfsandstein vorhanden ist. 
 
Bild 9 zeigt einen geologischen Schnitt mit Blick Richtung Norden. Die mit dem Bau der H18 vorgenomme-
nen Terrainveränderungen (künstliche Aufschüttungen) sind darauf gut erkennbar. Der aufgeschlossene 
Gipskeuper ist teilweise stark verwittert (breiig) und er weist Hohlräume auf (Karst). 

 
 
Bild 9: Geologisches Profil durch die H18 
 
2.3.3 Ursache der Setzungen und der Schäden 
Die durchgeführten Abklärungen ergaben folgendes Bild: 
Das durch das Birswuhr aufgestaute Birswasser begann das Wuhr auf der Ostseite zu umströmen. Als Folge 
des erhöhten Strömungsgradienten wurde vermehr Gips aus dem Gipskeuper gelöst. Im Verlaufe der Jahr-
zehnte entstanden im Untergrund zuerst aufgelockerte Zonen und später Hohlräume. Solche wurden dann 
auch mit den Bohrungen im Bereich der H18 durchfahren (Bild 9). Der Gipskeuper verkarstete zunehmend, 
was einerseits beim Birswuhr zu einer Verkippung gegen Osten und anderseits im Bereich der H18 zu mas-
siven Setzungen führte. 
 
Es war bald klar, dass die Umströmung mit einer Dichtwand unterbunden werden musste. 
 

 
 
Bild 10: Situation mit Dichtwand (rot) und Pfahlraster (grün) 
 
Zusätzlich wurden in einem Raster angeordnete Grossbohrpfähle in den Untergrund eingebracht, welche zu 
einer Vergrösserung der Bodensteifigkeit führten. Gleichzeitig wurden angeschnittene Hohlräume mit Beton 
verfüllt.  
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Bild 11: Schematischer Schnitt mit den Stabilisierungspfählen und der Dichtwand 
 
Mit diesen Massnahmen konnte die Umströmung des Birswuhrs unterbunden werden. Zudem konnten die 
Setzungen im Bereich der H18 massiv reduziert werden. 
 

 
 
Bild 12: Setzungsverlauf der Mittelmauer der H18 Punkt MM3 
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Ergebnisse der Karsterkundung beim Bau des Tunnel Albabstieg 
 
 
1 Einleitung 
 
Die ARGE Tunnel Albabstieg, bestehend aus den Firmen Ed. Züblin AG und Max Bögl Stiftung & Co. KG, 
stellt den rund 6 km langen, zweiröhrigen Eisenbahntunnel Albabstieg auf der NBS Stuttgart - Ulm im Bag-
ger-/Sprengvortrieb her. 
Der konventionelle Tunnelvortrieb findet in den verkarsteten Gesteinen des Oberen Weißjuras (Massenkalk, 
Zementmergel inkl. Zwischenkalke) und in den teilweise verkarsteten Gesteinen des Tertiärs (kalkig ausge-
bildete Untere Süßwassermolasse) statt (Bild 1). 
 
Durch die unterschiedlich stark ausgeprägte Verkarstung, z.B. entlang von lokalen tektonischen Initialfugen 
oder in Bereichen der ehemaligen Paläolandoberfläche, in denen die Verkarstung tiefgründig und intensiv 
wirken konnte, ist ein heterogener Gebirgsverband entstanden. In diesem Gebirge treten die unterschiedli-
chen Karsttypen regellos und unterschiedlich stark ausgeprägt auf. Aus der Verkarstung ergeben sich für 
den Tunnelvortrieb diverse Gefährdungsbilder welche spezielle Behandlungsmaßnahmen erfordern, die zu 
Mehrkosten und Stillständen führen können [1]. 
 
Zur Charakterisierung der Verkarstung und Identifikation von Gebirgsbereichen mit hohem Gefährdungspo-
tenzial muss daher während des konventionellen Tunnelvortriebs ein umfangreiches  Erkundungsbohrpro-
gramm ausgeführt werden. Die Karsterkundungsmaßnahmen sollen das Risiko für den Vortrieb minimieren 
und die Standsicherheit des Bauwerks gewährleisten [2]. 
 
Neben den beiden Tunnelröhren werden obertage ein „sonic-boom“-Portalbauwerk, eine Eisenbahnüberfüh-
rung über einen Graben, ein 500.000 m³ großer Lärmschutzwall aus Tunnelausbruch und rund 900 m Freie 
Strecke hergestellt. Die obertägige Strecke befindet sich in den kalkig ausgeprägten, verkarstungsfähigen 
Gesteinen der Unteren Süßwassermolasse. 
 
In der Freien Strecke obertage findet die Karsterkundung in den heterogen abgelagerten Molassesedimen-
ten schrittweise mittels geophysikalischer Untersuchungen und dynamischer Vorbelastung an der Grün-
dungssohle statt. Ergänzend zur Geophysik  werden gezielt oder rasterförmig abgeteufte Vollbohrungen zur 
Verifizierung von geophysikalischen Anomalien, zur weiteren Erkundung von Karststrukturen z.B. mittels 
Kamerabefahrung und als Alternative zur flächendeckenden Erkundung eingesetzt. 
 

 
 
Bild 1: Geologischer Längsschnitt durch den Tunnel Albabstieg (PFA 2.4) und die Freie Strecke 

(PFA 2.3 & 2.4). Dargestellt sind die stratigraphischen Einheiten in die beim Bau einge-
griffen wird und die geotechnisch anspruchsvollen Unterfahrungsbereiche.  

 (Quelle: DB PSU). 
 
 
2 Bauwerksrelevante Karststrukturen & Erkundungsziel  
 
2.1 Konventioneller Tunnelvortrieb  
 
Von bau- und bemessungstechnisch besonderer Bedeutung sind, abhängig von ihrer Lage zum Tunnelquer-
schnitt, insbesondere die in den Weißjuraformationen auftretenden offenen Hohlräume mit horizontalen Öff-
nungsweiten >1 m. Karstrinnen mit mehreren Metern Erstreckung und bindiger Block-in-Matrix-Füllung, so 
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wie lehmig plombierte Karststrukturen mit horizontalen Öffnungsweiten von 1 bis >3 m gelten im Tunnelnah-
bereich ebenfalls als bauwerksrelevant [2, 3]. 
 
Um  vortriebs- und bauwerksgefährdende Karststrukturen im Gebirgstragring detektieren und behandeln zu 
können, musste im Weißjura ein umfangreiches Karsterkundungsprogramm ausgeführt werden (Bild 2 links). 
  
Bei rund 20 m langen, vorauseilenden Karsterkundungsbohrungen und vortriebsbegleitenden Sicherungs-
bohrungen wurden karstspezifische Besonderheiten im Gebirgstragring dokumentiert. Die bei den Erkun-
dungsbohrungen aufgezeichneten MWD-Bohrdaten wurden hinsichtlich bauwerksrelevanter Karststrukturen 
ausgewertet (Bild 2 rechts). Abschließend wurde die gesamte Bohrdokumentation hinsichtlich der Existenz 
bauwerksrelevanter Karststrukturen im Gebirgstragring bewertet [3].  
  

 
 
Bild 2: Links: Anordnung der vorauseilenden und vortriebsbegleitenden Karsterkundungsboh-

rungen im Massenkalk (Quelle: DB PSU). Rechts: Exemplarische MWD-Bohrdaten einer 
vorauseilenden Erkundungsbohrung mit karstspezifischen Datenmustern (rote Pfeile). 

 
 
2.2 Standsicherheit Tunnelbauwerk 
 
Im Zuge des Sohlvortriebs musste zur Gewährleistung der Standsicherheit des Tunnelbauwerks der Ge-
birgsbereich bis 10 m unter die Sohle auf standsicherheitsrelevante Karststrukturen erkundet werden.  
Hierzu gehören insbesondere große offene Karststrukturen >1,5 m und bei entsprechend niedriger Konsis-
tenz auch plombierte Karsthohlräume <3 m Öffnungsweite im Nahbereich zum Tunnelquerschnitt [2].  
 
Der liegende Gebirgsbereich musste in den Weißjuraeinheiten flächendeckend mit einem alterierenden 4 
m/4 m-Bohrraster durch Vollbohrungen erkundet werden (Bild 2). Wenn während den Ausbruchsarbeiten an 
der Tunnelsohle offene oder breiig/weich verfüllte Karststrukturen angetroffen wurden, mussten diese direkt 
im Zuge des Sohlvortriebs durch Verfüll- oder Bodenaustauschmaßnahmen behandelt werden.  
 
Die Standsicherheit und die langfristige Gebrauchstauglichkeit des Bauwerks muss durch die Bewertung 
bauwerksrelevanter Karststrukturen im Gebirgstragring und anschließender Berücksichtigung dieser bei der 
Planung der Innenschale, ggf. durch zusätzliche statische Maßnahmen, gewährleistet werden [2]. 
 
 
2.3 Freie Strecke mit Fester Fahrbahn 
 
Da die 900 m lange Freie Strecke in der unterschiedlich stark verwitterten Süßwassermolasse und damit in 
einer heterogenen Wechselfolge aus Locker- und Festgesteinen gegründet wird, muss im Lastausbreitungs-
bereich unterhalb der Festen Fahrbahn ein Bodenaustausch zwischen Schienenoberkante (SO) -1,5 m und 
SO -3,0 m ausgeführt werden.  
Im Erkundungskonzept wurde deshalb die Bezugsebene der Karsterkundung an die Gründungssohle bei SO 
-3,0 m gelegt und die relevanten Hohlraumgrößen anhand des Erkundungsziels definiert (Bild 3). 
 
Von bau- und bemessungstechnisch besonderer Bedeutung sind in der Molasse insbesondere die oberflä-
chennah auftretenden Hohlräume mit horizontalen Öffnungsweiten >1,5 m bis 2 m Tiefe unter der Aus-
hubsohle. Tiefere und größere Hohlräume mit horizontalen Öffnungsweiten >2,5 m bis 6 m Tiefe und >5 m 
bis 10 m Tiefe unterhalb der Aushubsohle, so wie verzweigte Karststrukturen oder Anhäufungen von Einzel-
hohlräumen gelten im Nahbereich zur Schienenoberkante ebenfalls als bauwerksrelevant [4, 5].  
 
Die relevanten Karststrukturen müssen mit den angewandten Erkundungsverfahren (z. B. Geophysik oder 
Bohrraster) zielsicher in den unterschiedlichen Tiefen nachgewiesen werden und die Standsicherheit der 
Fahrbahn muss bei einem Verbleib von relevanten Hohlräumen im statisch nachgewiesen werden [5]. 
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Bild 3: Horizontale Öffnungsweite von bauwerksrelevanten, offenen Karststrukturen die tiefen-

abhängig im Lastausbreitungsbereich erkundet werden müssen (Quelle: DB PSU). 
 
 
3 Erkundungsergebnisse und Behandlungsmaßnahmen 
 
3.1 Konventioneller Tunnelvortrieb 
 
Bei der vorauseilenden und vortriebsbegleitenden Karsterkundung mittels Vollbohrungen wurden durch das 
Auswerten der Bohrdokumentation die offenen, teilweise verfüllten und lehmig verfüllten Karststrukturen im 
Gebirgstragring zielsicher erkundet. Durch die Bewertung der Karststrukturen und durch die während des 
Vortriebs gewonnenen Gebirgskenntnisse, wurde zudem eine Kurzprognose der Gebirgsverhältnisse im 
unmittelbar anstehenden Vortriebsbereich ermöglicht.   
Gemeinsam mit der für die Karstthematik sensibilisierten Vortriebsmannschaft, konnten durch die Vortriebs-
bohrungen (v.a. Sprengbohrlöcher) vorauseilend für die Sicherheit im Vortriebsbereich relevante Karststruk-
turen erkannt und Sofortmaßnahmen (z.B. Teilausbruch, Stützkeil, Spießschirm, etc.) eingeleitet werden. 
Durch die flexible Vorgehensweise beim konventionellen Tunnelvortrieb konnten das Risiko für die Vor-
triebsmannschaft und Vortriebsunterbrechungen, die durch die Karstproblematik verursacht wurden, redu-
ziert werden. 
 
Die im Weißjura in größerer Anzahl und unregelmäßiger Verteilung erkundeten, lehmig verfüllten Karststruk-
turen <1 m bis maximal 3 m sind bei mindestens steifer Konsistenz nicht bauwerksrelevant und können, vor 
allem in größerer Entfernung vom Tunnelquerschnitt, unbehandelt im Gebirgstragring verbleiben. Beim An-
treffen solcher kleinräumigen plombierten Karsterscheinungen in der Tunnellaibung wurde die bindige Spalt-
füllung entfernt und das entstandene Überprofil mit Spritzbeton und Bewehrung verfüllt. 
 
Die bindigen Anteile von größeren, lehmig verfüllten Karströhren >3 m oder von Gebirgsbereichen in denen 
eine mit Block-in-Matrix verfüllte Rinnenstruktur durchfahren wurde, lagen überwiegend mit mindestens stei-
fer Konsistenz vor. Diese Karststrukturen traten insbesondere in Vortriebsabschnitten auf in denen der Tun-
nelquerschnitt in geringem Abstand die ehemalige Weißjuralandoberfläche unterfahren, oder direkt durch-
fahren hat. Die räumliche Ausdehnung der Karststrukturen erforderte meist generell einen steiferen Ausbau, 
um die auftretenden Gebirgsverformungen in einem unkritischen Maß zu halten. Dieser wurde über die An-
passung der Vortriebsklasse und somit auch der Dicke der Spritzbetonaussenschale geleistet.  
 
Kleine und mittlere, ungefüllte Karströhren mit horizontalen Öffnungsweiten <1 m bis max. 3 m wurden vor 
allem an Trennflächen gebunden im Massenkalk angetroffen. Diese Strukturen konnten nur vereinzelt durch 
die Erkundungsbohrungen prognostiziert werden, da die Hohlräume teilweise im Ausbruchquerschnitt und 
damit oftmals zwischen den einzelnen Erkundungsbohrungen lagen. Die Behandlungsmaßnahmen be-
schränkten sich bei solchen Karststrukturen auf die Verfüllung und auf die lokale Verstärkung der Spritzbe-
tonaussenschale. Eine direkte Gefährdung für den Vortrieb ging von solchen Karströhren nicht aus, da diese 
Strukturen vor allem im standfesten, kompetenten Gebirge ausgebildet waren und zum Zeitpunkt des Vor-
triebs kein Grundwasser über dem Tunnelquerschnitt anstand. 
 
In Gebirgsbereichen, in denen der Massenkalk im direkten Einflussbereich von Grundwasserschwankungen 
liegt und zusätzlich durch tektonische Beanspruchung lokal geschwächt ist, wurden mehrere offene Karst-
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strukturen mit horizontalen Öffnungsweiten >3m angetroffen (Bild 4). Diese großen, teilweise verzweigten 
Karststrukturen erforderten nach fachlicher Abstimmung zwischen Bau-ARGE, geotechnischem Sachver-
ständigen des AG, örtlicher Bauüberwachung und ggf. Umweltbehörden spezielle Behandlungsmaßnahmen, 
die an die jeweilige Struktur angepasst waren.  
Zudem erstreckten sich diese Strukturen meist über die Teilquerschnitte Kalotte, Strosse, Sohle und muss-
ten deshalb schrittweise im jeweiligen Ausbruchquerschnitt behandelt werden. In besonders stark verkarste-
ten Weißjurabereichen wurde deshalb der Kalottenvortrieb nach Durchfahrung der Karststruktur unterbro-
chen und umgehend die Strosse und Sohle nachgezogen. Nach dem Ausräumen von lockeren/weichen Be-
standteilen wurde der Gebirgsbereich bis rund 4 m ausserhalb des Tunnelquerschnittes mittels einer verlo-
renen Schalung abgetrennt und durch den Einbau von zusätzlicher Bewehrung vergütet. Danach wurde aus 
Spritz- und Ortbeton eine lokal verstärkte Aussenschale hergestellt. Größere Hohlräume wurden nachlau-
fend über eingebaute Betonierschläuche tunnelnah zudem mit Beton verfüllt.  
Zur Abstimmung und Ausführung der Behandlungsmaßnahmen wurde der jeweilige Vortrieb unterbrochen. 
 

 
 
Bild 4: Karsterscheinungen im Massenkalk. Links: In der rechten Ortsbrusthälfte liegt eine teil-

weise mit steifem Lehm gefüllte Karströhre mit einer horizontalen Öffnungsweite von 1 – 
3 m vor. Mitte links: In der linken Laibung besteht ein offener Karstspalt mit einer hori-
zontalen Öffnungsweite von 1 – 3 m. Mitte rechts: Beim Blick in den Karstspalt zeigte 
sich ein verzweigtes Karströhrensystem mit mehreren Metern vertikaler und horizontaler 
Erstreckung. Rechts: Der Blick in Richtung Tunnelröhre zeigt, dass rund 1 m hinter der 
Tunnellaibung ein bauwerksrelevanter Hohlraum innerhalb des Gebirgstragringes vor-
liegt der bei den Erkundungsbohrungen angebohrt wurde. 

 
Karststrukturen die sich mit zunehmender Entfernung vom Tunnelquerschnitt verjüngen und kleinere offene 
Karststrukturen wurden vortriebsbegleitend im Zuge der Sicherungsarbeiten durch die Verfüllung mit Tun-
nelausbruch und einer Verstärkung der Bewehrung und der Spritzbetonaussenschale behandelt.  
 
In der kalkig ausgeprägten Unteren Süßwassermolasse wurden vereinzelt Karströhren angetroffen, die mit 
heterogenem Verbruchmaterial teilverfüllt waren [2]. In diesen Einzelfällen wurden die gezielte Nacherkun-
dung der Karströhre und die Behandlung analog der Vorgehensweise in den Weißjuraformationen veran-
lasst. Diese Karststrukturen konnten bei den Vortriebsbohrungen im heterogenen Gebirgsverband nicht ein-
deutig erkannt werden. 
 
 
3.2 Standsicherheit Tunnelbauwerk 
 
Die Bohrergebnisse der engen, rasterförmig ausgeführten Vollbohrungen unter der Sohle wurden auf bau-
werksrelevante Karststrukturen im für die Tragfähigkeit relevanten Gebirgsbereich ausgewertet. Die Bohrdo-
kumentation wurde vortriebsbegleitend der örtlichen Bauüberwachung und dem geotechnischen Sachver-
ständigen zur Bewertung übermittelt. Somit konnten alle erkundeten und angetroffenen Strukturen über die 
Ermittlung der geotechnischen Gebirgskennwerte in der Statik der Innenschalenstatik berücksichtigt werden.  
 
Unterhalb des Tunnelquerschnittes wurden überwiegend lehmige Spaltfüllungen mit steif bis halbfester Kon-
sistenz und einer horizontalen Öffnungsweite von <1 m, teilweise >1 m und vereinzelt bis 3 m angetroffen 
und erbohrt. Diese Karststrukturen sind jedoch nur bei entsprechend naher Lage zum Tunnelquerschnitt und 
niedriger Konsistenz bauwerksrelevant.  
Die beim Vortrieb angeschnittenen Karststrukturen erforderten unabhängig von der Konsistenz einen Bo-
denaustausch bis zu einer Tiefe von 1,5 m unter Tunnelsohle. Der Bodenaustausch wurde mit gebrochenem 
Tunnelausbruch und/oder Spritzbeton, bei größeren Karsterscheinungen auch mit Magerbeton ausgeführt.  
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Rinnenartige, mit Block-in-Matrix verfüllten Karststrukturen >3 m wurde bei der Durchfahrung mittels einer an 
die Geologie angepassten Vortriebsklasse und dem dadurch verstärkten Ausbau der temporären Aussen-
schale begegnet. 
Ungefüllte oder teilverfüllte Karststrukturen mit horizontalen Öffnungsweiten <1 m bis maximal 3 m, die vor 
allem bei größerem Abstand zur Tunnelsohle nicht bauwerksrelevant sind, wurden direkt über die Bohrloch-
verfüllung behandelt. Über den Mörtelmehrverbrauch kann eine Abschätzung der Hohlraumgröße erfolgen. 
 
Im Vortriebsabschnitt mit geringer Überlagerung und direktem Einfluss von Grundwasserschwankungen 
wurde kurz vor dem Portal Ulm, in tektonisch beanspruchten Gebirgsbereichen, lokal bauwerksrelevante 
Karströhren mit horizontalen Öffnungsweiten >3 m im Nahbereich zur Tunnelsohle erkundet und im Vortrieb 
angefahren (ab ca. km 81.2 in Bild 1).  
Beim Antreffen von offenen, teilverfüllten oder breiig/weich verfüllten Karststrukturen in der Tunnelsohle 
wurde eine gezielte Nacherkundung mittels Vollbohrungen und eine angepasste Behandlung notwendig. Be-
reichsweise wurde das Bohrraster durch eine Abstandsverkürzung zwischen den einzelnen Bohrquerschnit-
ten angepasst, um die räumliche Ausdehnung der Karstsysteme besser eingrenzen zu können. 
Die verzweigten Karststrukturen wurden zur Behandlung stellenweise nach unten aufgesprengt, das locke-
re/breiige Material entfernt und der somit entstandene Hohlraum im Tunnelnahbereich mit Ausbruchmaterial 
und stark bewehrtem Spritzbeton aufgefüllt. Das Gebirge im Umfeld der offenen Karströhren erwies sich da-
bei als äußerst standfest und zeigte einen kompakten Gebirgscharakter und nur ein geringes Verformungs-
verhalten, was dazu beitrug die Behandlungsmaßnahmen abstimmen und sicher ausführen zu können. 
 
Da die Hohlräume teilweise im Grundwasser lagen und zur Behandlung somit ein Eingriff in den Grundwas-
serschwankungsbereich notwendig wurde, musste das Karstbehandlungskonzept mit der Wasserbehörde 
abgestimmt werden. Aus der Abstimmung resultierte, dass bei den Bodenverbesserungs- und/oder Verfüll-
maßnahmen eine Abtrennung zwischen Beton und Grundwasser geschaffen werden musste. Zur Verfüllung 
wurde der Wasserspiegel über lokal eingesetzte Pumpen kurzzeitig abgesenkt und umwelttechnisch unbe-
denkliche Baustoffe wie Geotextil und Kalkstein verwendet.  
 
Durch die Abstimmung der weiteren Vorgehensweise, der Ausführung von Nacherkundungs- und Behand-
lungsmaßnahmen und der dazugehörigen Dokumentation entstanden Vortriebsunterbrechungen. So wurde 
zur weiteren Erkundung und Dokumentation der größeren, begehbaren Karstsysteme im Gebirgstragring 
z.B. teilweise der Einsatz von Höhlenforschern inkl. Tauchern notwendig. 
 
In unterschiedlich intensiv verkarsteten Gebirgsbereichen wurden, in Einzelfällen und nachlaufend zum Vor-
trieb zur Beurteilung der Gebirgsverhältnisse und Karststrukturen unter der Sohle, Kernbohrungen veran-
lasst und teilweise eine Kamerabefahrung der Bohrlöcher durchgeführt. 
 
In den Vortriebsstrecken in der kalkigen Süßwassermolasse wurde beim Antreffen von bauwerksrelevanten 
Karststrukturen im Tunnelquerschnitt abschnittsweise die rastermäßige Erkundung unter der Sohle ausge-
führt. Über die Verfüllung der Bohrlöcher mit Mörtel wurde das karsterweiterte Trennflächengefüge plombiert.  
 
 
3.3 Freie Strecke mit Fester Fahrbahn 
 
Zur Erkundung des Lastausbreitungsbereichs unterhalb der Festen Fahrbahn in den heterogenen Sedimen-
ten der Unteren Süßwassermolasse wurde ein an den Bauablauf angepasstes, stufenweises Erkundungs-
konzept entwickelt. Nach der Durchführung und Auswertung der ingenieurgeologischen Kartierung während 
dem Aushub der Trasse, wurden an der Gründungssohle bei SO -3,0 m zur Karsterkundung die geophysika-
lischen Methoden der Refraktions-/Reflexionsseismik und der Mikrogravimetrie angewandt.  
 
Zur Aus- und Bewertung des Karstrisikos wurden die geophysikalischen Erkundungsergebnisse der einzel-
nen Methoden im sog. Anomalieindikator zusammengeführt, anhand dessen eine Nacherkundung festgelegt 
wurde (Bild 5 links). In Intensivitätsstufen von 0 bis 6 gibt der Anomalieindikator aus, wie stark eine geophy-
sikalische Anomalie im Untergrund ausgeprägt ist. Die Anomalie kann je nach geologischem Untergrundmo-
dell tektonisch, stratigraphisch oder durch Karst bedingt sein. Anomalien mit einem Indikator von 0 und 1 
sind nicht bauwerksrelevant und wurden nicht nacherkundet. Bei einem Anomalieindikator von 2 wurde, un-
ter Berücksichtigung der geologischen Sachverhalte und der Tiefenlage der Anomalie, im Einzelfall über ei-
ne Nacherkundung entschieden. Ab einem Anomalieindikator von 3 wurde generell eine Nacherkundung mit-
tels Zentrumsbohrung (Kern- oder Vollbohrung) und Kamerabefahrung ausgeführt, um die „Karstverdachts-
stelle“ eindeutig verifizieren oder falsifizieren zu können. 
Eine Zuordnung der Anomalie zur Tiefe unter Schienenoberkante erfolgte über die Einzelauswertung der 
geophysikalischen Messungen (Linienseismik & Mikrogravimetrie). 
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In Abschnitten mit einem Anomalieindikator 2 wurden bei der gezielten Nacherkundung klüftige und stark 
verwitterte Gebirgsbereiche erbohrt, die nicht eindeutig Verkarstungsprozessen zugeordnet werden konnten.   
Einzelne offene Hohlräume wurden durch einen Anomalieindikator ≥3 zielsicher ausgewiesen und konnten 
durch die Nacherkundung mittels Bohrung und Kamerabefahrung eindeutig verifiziert werden. Diese offenen 
Karststrukturen wurden nach Abstimmung des Sanierungskonzeptes mit Beton verfüllt.  
 
Als alternative Erkundungsmethode zur Geophysik wurde Voreinschnitt des Portals Dornstadt ein flächende-
ckendes Bohrraster ausgeführt. Somit wurde trotz der Baustellenlogistik in der engen Baugrube, dem kom-
plexen Bauablauf mit der Schnittstelle zur Innenschale und den für die Geophysik störenden Randbedingun-
gen (Verbauwände, Geländesprünge, kurze Strecken) das Erkundungsziel in einem zeitlich engen Rahmen 
realisiert (Bild 5 rechts). Mittels Vollbohrungen wurden in einem versetzten 2m/2m-Raster die Lastausbrei-
tungsbereiche der beiden Gleisachsen unterschiedlich tief abgebohrt (6 m, 10 m & 15 m uSO -1,65 m). 
Durch die kontinuierliche Auswertung der Bohrdokumentation während den Arbeiten wurden zeitnah Karst-
verdachtsstrecken in den einzelnen Bohrungen ausgewiesen, die nacherkundet werden mussten.  
Durch Nachbohrungen und/oder Kamerabefahrungen wurden die Karststrukturen klassifiziert und hinsicht-
lich ihrer Bauwerksrelevanz beurteilt. Die Bohrungen wurden durch Niederdruckvermörtelung und/oder Be-
ton verfüllt, um auch verzweigte Kluftkarststrukturen im Lastausbreitungsbereich plombieren zu können. 
 

 
 
Bild 5: Links: Darstellung des Anomalieindikators 0 bis 6 der durch die Ergebnisse der geophy-

sikalischen Erkundung ermittelt wird. Ab einem Anomalieindikator von 3 wurden Nacher-
kundungsmaßnahmen zur Verifizierung von Karststrukturen veranlasst (B1 & B2) (Quel-
le: DB PSU / DMT).  Rechts: Karstverdachtsstellen in den Bohrungen des tiefenabhängi-
gen 2m/2m-Bohrrasters. Dargestellt ist in Bezug auf Schienenoberkante -1,65 m die Tiefe 
in der Karststrukturen im Lastausbreitungsbereich angetroffen wurden. 

 
In den unterschiedlich stark verwitterten und verkarsteten, kalkigen Gesteinen der Molasse wurde überwie-
gend das karsterweiterte Trennflächengefüge und tektonische Zerrüttungszonen erbohrt. Hier können sich 
insbesondere in Kreuzungsbereichen von Klüften kleinräumig Hohlräume ausbilden (Bild 6). 
 

 
 
Bild 6: Gebirgsverhältnisse in der heterogenen Süßwassermolasse in einer Kamerabefahrung 

eines 135 mm großen Bohrlochs (B1). Die Tiefenangabe bezieht sich auf die Bezugsebe-
ne der Karsterkundung in der Freien Strecke bei SO -3,0 m. Links: Stark klüftiger und ent-
festigter Gebirgsbereich in der mäßig bis stark verwitterten Wechselfolge aus Kalk- und 
Mergelsteinen. Das Bohrloch ist durch die wasserbenetzte Druckluftspülung auf ca. 0,5 
m aufgeweitet. Mitte: Kompakter Gebirgsbereich aus mäßig verwittertem Mergelstein mit 
standfestem Bohrloch. Rechts: Karsterweiterter Kreuzungsbereich von Trennflächen und 
schwebendem Grundwasser rund 15 m unter der Gründungssohle.  
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Im bis ca. 2 m Tiefe geophysikalisch unscharf erkundeten Nahbereich zur Gründungssohle wurde die dyna-
mische Vorbelastung mittels einer 32 t Walze mit Polygonbandage durchgeführt. Durch den vielfach höheren 
Eintrag von dynamischen Lasten mittels horizontalen und vertikalen Beschleunigungskräften wird ein ober-
flächennaher Hohlraum entweder zum Einsturz gebracht, oder der Standsicherheitsnachweis des Unter-
grundes erbracht. Zusätzlich kann aus den dynamischen Parametern ein potentiell notwendig werdender 
Bodenaustausch an der Gründungssohle der Freien Strecke abgeleitet werden. 
 
 
4 Fazit 
 
Während der Karsterkundung ist es zwingend notwendig eine Korrelation von beobachteten geologischen 
Sachverhalten an der Ortsbrust, Erkenntnissen aus dem Bohrvorgang und den Signaturen in den MWD-
Daten durchzuführen. Eine Beurteilung einzelner Daten durch unterschiedliche Projektbeteiligte kann zu 
Fehlinterpretationen führen. Das Bohrpersonal muss in die Karstthematik eingewiesen und kontinuierlich für 
die Erkundungsaufgabe sensibilisiert werden. 
 
Auf Basis der Erkundungsbohrungen können vortriebsbegleitend Karstbehandlungsmaßnahmen geplant, 
vorbereitet und ausgeführt werden. Zudem kann durch die Interpolation von Erkenntnissen aus den einzel-
nen Bohrungen eine vortriebsbegleitende Prognose der unmittelbar anstehenden Gebirgsverhältnisse er-
möglicht werden, die das karstbedingte Sicherheitsrisiko für den Vortrieb reduzieren kann. 
 
Bei größerer Ausdehnung (>3 m) können mit Block in Matrix verfüllte Karststrukturen durch die Auswertung 
der vorauseilenden Erkundungsbohrungen im Tunnelnahbereich zuverlässig auf den Tunnelquerschnitt in-
terpoliert werden. Verfüllte Karsterscheinungen <1 m befinden sich regellos im Gebirge und können daher 
nicht zielsicher aus den Bohrungen in den Tunnelquerschnitt interpoliert werden. Solche Strukturen sind je-
doch bei entsprechender Konsistenz als Gefährdungsbild für den Vortrieb nur untergeordnet relevant. 
 
Lehmig plombierte Karststrukturen, besonders mit horizontalen Öffnungsweiten >1 m lassen sich vortriebs-
begleitend erkennen, da sich z.B. die Gebirgsverhältnisse mit Annäherung an die Spaltfüllung durch zuneh-
mende Verwitterung verschlechtern. 
Offene Karststrukturen lassen sich im Vortrieb vorauseilend nicht anhand einer Verschlechterung der Ge-
birgsverhältnisse erkennen, da die charakteristischen Verwitterungserscheinungen oftmals fehlen oder nur 
im Zentimeterbereich ausgebildet sind. 
 
Die bei Karststrukturen mit <3 m Öffnungsweite ausgeführten Behandlungsmaßnahmen ermöglichten größ-
tenteils die Verfüllung von bauwerksrelevanten Hohlräumen bereits im Zuge des Vortriebs. Große bauwerks-
relevante Hohlräume insbesondere mit einer Öffnungsweite >3 m verursachen durch die an die jeweilige 
Karststruktur angepasste und teilweise stufenweise ausgeführte Behandlung Vortriebsunterbrechungen. 
 
Die maximale horizontale Öffnungsweite von nicht erkundeten Karststrukturen unter der Sohle hängt vom 
Abstand der Bohransatzpunkte untereinander ab und ergibt sich aus dem ausgeführten 4m/4m-Bohrraster. 
Diese möglicherweise verbleibenden Hohlräume sind generell in der Innenschalenstatik zu berücksichtigen 
und die Tragfähigkeit des Gebirgstragringes bzw. die Standsicherheit des Tunnelbauwerks ist in einem 
worst-case-Szenario nachzuweisen [2]. 
 
Das in der Freien Strecke auf 50 m Länge ausgeführte 2m/2m-Bohrraster erwies sich zur Karsterkundung, 
ebenfalls wie die geophysikalischen Erkundungsmethoden als zielführend.  
Der erhebliche Unterschied zwischen den beiden Methoden bestand dahingehend, dass beim Bohrraster 
keine größere Zeitverzögerung zwischen Erkundung, Nacherkundung, Verfüllung und Freigabe der Grün-
dungssohle zum Weiterbau produziert wurde. Die Karststrukturen konnten bereits im Zuge des Verfüllvor-
gangs und somit bauzeitunkritisch noch während den Bohrungen verfüllt werden. Zudem konnte mit dem 
Bohrgerät im Baufeld flexibel agiert werden. Ein Nachteil ist der hohe Personal- und Arbeitsaufwand der zur 
Erkundung geleistet werden musste. Bei zunehmender Bohrlochanzahl kann dieses Verfahren im Vergleich 
zur Geophysik unwirtschaftlich werden. 
 
Im Bauablauf muss bei den geophysikalischen Erkundungsmethoden die Zeit zur Datenauswertung, nach-
laufenden Erkundung und Behandlung von Anomalien, so wie der für die Dauer der Messungen gesperrte 
Arbeitsbereich berücksichtigt werden. Die Lage des Erkundungsniveaus  kann abhängig von den eingesetz-
ten geophysikalischen Methoden eventuell diskutiert werden (z.B. GOK vor Baubeginn).  
In den heterogenen Sedimenten der tertiären Süßwassermolasse lassen sich Strukturen im Untergrund 
durch geophysikalische Methoden nicht direkt in karst-, stratigraphie- oder tektonisch-bedingt differenzieren. 
Diese Unterscheidung kann erst im Zuge der Nacherkundung z.B. mittels Kamerabefahrung erfolgen. 
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Die Auswertung der Bohrdaten erwies sich in den heterogenen, gering festen und bereichsweise stark klüfti-
gen tertiären Ablagerungen als noch nicht aussagekräftig genug, um alleine damit einen Hohlraum auswei-
sen zu können. Maßgeblich zur Beurteilung des Untergrundes sind die Beobachtungen des Bohristen oder 
Geologen bei der Bohrung (z.B. Durchfallen des Gestänges, Spülverlust, fehlendes Meißelgeräusch). 
 
Die Nacherkundung mittels Kamerabefahrung einzelner Bohrungen erwies sich teilweise als schwierig, da 
entweder in  nachbrüchigem Gebirge die Bohrlöcher bereits während oder kurz nach der Bohrung zugefallen 
sind, oder Wasser im Bohrloch stand. Zum Verrohren der Bohrung bis zur Hohlraumfirste muss entweder 
vollständig verrohrt gebohrt werden, oder das Bohrloch nachträglich vor dem Einbau der Verrohrung auf-
wendig freigespült werden. Beide Verfahren wirken sich negativ auf die Bauzeit aus. 
 
Um die Risiken beim Bau, für das Bauwerk und die Störungen im Bauablauf ausreichend berücksichtigen zu 
können, müssen in der Planungsphase intensiv das Erkundungsverfahren, das Erkundungsziel, zu erwar-
tende Ergebnisse und mögliche Verfahren und Alternativen diskutiert und bewertet werden. 
 
Die zeitnahe Zusammenstellung und Auswertung der Dokumentation ist sehr personal- und zeitintensiv. Die 
Thematik  „Karsterkundung, Dokumentation von Karststrukturen und Behandlungsmaßnahmen“ erfordert 
somit eine intensive geologische/geotechnische Betreuung der Baustelle und das interdisziplinäre Zusam-
menarbeiten der einzelnen Fachbereiche (Geologie, Bauleitung, Statik). Gemeinsame Abstimmungen zwi-
schen den projektverantwortlichen Parteien (AN, BÜ, AG, SV) zur Vorgehensweise im Einzelfall sind zielfüh-
rend und müssen von den Beteiligten zeitnah geleistet werden.  
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Jeddah Tower - Gründung in Karststrukturen, Erkundung und Erfahrun-
gen während der Ausführung der Gründungsarbeiten 
 
 
1 Projektbeschreibung 
 
Derzeit entsteht in Jeddah, Saudi-Arabien, der mit 1.007 m höchste Wolkenkratzer der Welt, der Jeddah To-
wer (vormals Kingdom Tower). Der neue Wolkenkratzer wird den bisherigen Rekordhalter, den Burj Khalifa 
in Dubai, Vereinigte Arabische Emirate, um 179 m überragen. Der Wolkenkratzer liegt im Zentrum der King-
dom City, einem neuen Stadtentwicklungsprojekt im Norden Jeddahs, das auf einer Fläche von insgesamt 
5 km2 am Roten Meer entsteht (Bild 1). 
 

 
 
Bild 1: Lageplan Kingdom City mit Landmark Jeddah Tower (© JEC) 
 
 
Die Gründung des Jeddah Towers ist bereits hergestellt. Derzeit nähern sich die Rohbauarbeiten der 
50. Etage. Insgesamt wird der Jeddah Tower 167 nutzbare Stockwerke sowie die höchste, je gebaute Besu-
cherplattform in der Höhe von 502 m und eine, den Penthaus-Eigentümern vorbehaltene Dachterrasse auf 
630 m Höhe besitzen. 
 
Der Bauherr für den Wolkenkratzer und die umliegende Kingdom City ist die Jeddah Economic Company 
(JEC). Der Jeddah Tower wird eine Bruttogeschossfläche von insgesamt 530.000 m2 haben. Die Grundflä-
che beträgt einschl. Sockelgebäude rd. 85.000 m2, wovon rd. 3.720 m2 auf den Turm selbst entfallen. Die 
Lasten werden über den zentralen Kern und die sich nach oben verjüngenden Flügel über eine 4,5 m bis 
5,0 m dicke Fundamentplatte und 270 längengestaffelte Gründungspfähle abgetragen (Bild 2).  
 
Die Wandlasten betragen 50 MN für die kleinen Flügelwände und bis zu 400 MN bei den Abschlusswänden 
an jedem der drei Schenkel am Ende der Flurwände. Die Gesamtlast des Jeddah Tower beträgt einschl. 
Fundamentplatte rd. 8.800 MN, woraus eine theoretische Sohlspannung von 2.365 kN/m2 resultiert. Die 
Pfähle haben Durchmesser von 1,5 m bzw. 1,8 m und Tragstrecken, d.h. Nettopfahllängen ab Unterkante 
Fundamentplatte von 45 m, 65 m, 85 m und 105 m. Die Pfahlabstände bewegen sich zwischen 3,75 m und 
4,7 m. Die rechnerisch ermittelten Lasten am Pfahlkopf betragen 18 MN bis 40 MN. 
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Bild 2: Gebäudestruktur des Jeddah Tower (© Adrian Smith + Gordon Gill) 
 
 
2 Baugrund- und Grundwasserverhältnisse 
 
Im Gegensatz zu anderen Projektstandorten großer Wolkenkratzer im Nahen Osten, wie z.B. in Dubai in den 
Vereinigten Arabischen Emiraten [1], [2], sind die Baugrundverhältnisse in Jeddah wesentlich durch die ober-
flächennah anstehenden Korallenkalke geprägt, die bereichsweise durch Karstbildung kavernöse Hohlräume 
aufweisen [3] - [5]. Aus diesem Grund wurden die Baugrund- und Grundwasserverhältnisse durch bis zu 
200 m tief reichende Bohrungen sowie durch Labor- und Feldversuche in zwei sich ergänzenden Untersu-
chungskampagnen erkundet. Ergänzend zu den klassischen Erkundungsmethoden wurden geophysikali-
sche Methoden, u.a. zur Ortung von Hohlräumen in den kavernösen Korallenkalken (geoelektrische Tomo-
graphie) und zur Bestimmung der dynamischen Baugrundeigenschaften und der Baugrundsteifigkeit (PS 
Suspension Logging) angewendet. 
 
Die Geländeoberfläche (GOF) liegt rd. 3,5 - 4,5 m über dem Meeresspiegel (mSL). Unter einer wenigen De-
zimeter dicken Deckschicht aus Wüstensand folgen die Korallenkalke bis in eine Tiefe von rd. -50 mSL. An 
der Basis der Korallenkalke sind Schluffsteinbänke mit einer mittleren Dicke von 2,5 m eingelagert. Darunter 
folgen zwischen rd. -47 mSL bis -52 mSL die oberen Kiesschichten und Konglomerate, die den Übergang zu 
dem darunter anstehenden, verwitterten bis zersetzten Sandstein bilden, der wiederum bis in eine Tiefe von 
-90 mSL bis -105 mSL reicht und eine mittlere Dicke von 40 m besitzt. Unterlagert wird dieser Sandstein von 
den unteren, im Mittel 5,5 m dicken Kiesen. Ab einer Tiefe von rd. 110 m unter GOF steht wiederum Sand-
stein an, dessen Verwitterungsgrad mit zunehmender Tiefe abnimmt (Bild 3). 
 
Der Grundwasserspiegel wurde bei den Bohrarbeiten zwischen 0 mSL und -1 mSL in 3 – 4 m Tiefe unter 
GOF angetroffen. Die Baugrubensohle und somit die Unterkante der Fundamentplatte liegt bei 1 mSL und 
somit einen Meter über dem Grundwasserspiegel. 
 
Die detektierten kavernösen Hohlräume in den Korallenkalken wurden im Rahmen der Baugrunderkundung 
flächig über die gesamte Tiefe verteilt angetroffen. Die gedrungenen Hohlräume haben einen Durchmesser 
von 2 cm bis 5 cm. Die länglichen Hohlräume haben Durchmesser von bis zu 10 cm und können Längen von 
mehreren Metern haben. Größere Hohlräume wurden weder mit den Erkundungsbohrungen noch mit den 
geophysikalischen Methoden detektiert.  
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Allerdings konnten größere Hohlräume auch nicht zweifelsfrei ausgeschlossen werden, was beim Grün-
dungsdesign und bei der Bauausführung der Gründung [3] ebenso zu beachten war wie [6], und zwar: 
 
- fließfähige, lockere Schichten aus Sand und Kies in großer Tiefe 
- aggressives Grundwasser mit hohem Chlorid- und Sulfatgehalt 
- tiefliegende harte Schichten 
 

 
Bild 3: Baugrund- und Grundwasserverhältnisse 
 
 
3 Optimierung der Gründung 
 
Die Gründung des Jeddah Tower ist eine klassische Pfahlgründung. Zur Optimierung der Pfahlgründung war 
die Erfassung tatsächlicher Tragfähigkeitswerte und Steifigkeiten erforderlich, die durch in-situ Belastungs-
versuche bestimmt wurden. U.a. wurden auch axiale Pfahlprobebelastungen nach dem Osterbergverfahren 
ausgeführt. Zum Osterbergverfahren sei auf [7] und [8] verwiesen. Darüber hinaus dienten die Probepfähle 
auch dem Erkenntnisgewinn zur Abteufung der Bohrungen, zur Anpassung der Rezeptur der Suspensions-
stützung im Hinblick auf die Karststrukturen, den Chemismus sowie die Lockergesteinsbereiche und zum 
Einbau der Bewehrung. So wurden z.B. beim Abteufen der Bohrungen Einbrüche in unterschiedlichen Tiefen 
festgestellt. 
 
Exemplarisch werden die Ergebnisse der Probebelastung an einem 45 m langen Pfahl in Bild 4 dargestellt. 
Der Testpfahl hat 3 Pfahlsegmente und zwei Pressenebenen. Die obere und die untere Pressenebene wur-
den getrennt voneinander in der ersten und der zweiten Testphase aktiviert, um den mobilisierbaren Pfahl-
fußwiderstand (Phase 1) und die mobilisierbare Pfahlmantelreibung (Phase 2) zu bestimmen. 
 
In der Phase 1 wurde die obere Presse starr geschaltet, so dass die untere Pressenebene die Pfahlsegmen-
te 1.1 und 1.2 als Widerlager nutzte. An dem relativ kurzen unteren Pfahlsegment 1.2 wurde ein charakteris-
tischer Spitzendruck von mehr als 4.630 kN/m2 ermittelt.   

Tiefe 
[mSL] 
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In der Phase 2 wurde die untere Presse offen geschaltet, so dass die obere Presse, das Pfahlsegment 2.1 
als Widerlager nutzend, das Pfahlsegment 2.2 nach unten drücken konnte. An dem mittleren Pfahlsegment 
2.2 wurde so eine charakteristische Mantelreibung von mehr als 660 kN/m2 ermittelt. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Bild 4: Probebelastung eines 45 m langen Pfahls in den Korallenkalken 
 
 
Insgesamt wurden 6 axiale und 3 horizontale Probebelastungen ausgeführt. Für Vergleichsuntersuchungen 
wurde ergänzend eine vertikale Probebelastung an einem Einzelfundament ausgeführt.  Die axialen Probe-
belastungen wurden sowohl an Bohrpfählen als auch an Schlitzwandelementen durchgeführt. Die Bohrpfäh-
le haben einen Durchmesser von 1,5 m. Die Schlitzwandelemente haben Abmessungen von 1,2 m x 2,8 m. 
Die Längen der Probeelemente betrugen zwischen 45 m und 75 m. Weitere Ausführungen zu den Probebe-
lastungen können [9] entnommen werden. 
 
Mit Hilfe der Finite-Element-Methode (FEM) wurden die gemessenen Lastverformungskurven der Pfahlpro-
bebelastungen nachgerechnet. Dabei wurde u.a. deutlich, dass die für die erste Dimensionierung der Grün-
dung angesetzten Werte der Baugrundsteifigkeit und der Pfahltragfähigkeit deutlich (bis zu Faktor 2) unter 
den aus Probebelastungen rückgerechneten Werten liegen. 
 
Basierend auf den Ergebnissen der Probebelastungen wurde das ursprüngliche Gründungskonzept ange-
passt (Bild 5). Für den Gründungsentwurf 2010 ergaben sich Setzungen von 13 cm bis 19 cm, wobei insbe-
sondere die sich daraus ergebenden Winkelverdrehungen und Verkantungen von den Planern für das Bau-
werk als unverträglich eingeschätzt wurden. Mit dem finalen Gründungsentwurf von 2012, der unter Berück-
sichtigung der Erkenntnisse aus der Probebelastung i.W. längere Pfähle im Kern vorsieht, wurden eine Ver-
gleichmäßigung der Setzungen und eine Reduzierung der rechnerischen Setzungen auf ca. 10 cm erreicht. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Bild 5: Entwicklung des Gründungsentwurfs (© Adrian Smith + Gordon Gill)  

Entwurf 2010: 
Pfahlanzahl: 270 Stck. 
Pfahllängen: 45m/75m 
Pfahldurchmesser: 1,5m 
Pfahlabstände: a < 3 ∙ D 

Entwurf 2012: 
Pfahlanzahl: 270 Stck. 
Pfahllängen: 45m/65m/85m/105m 
Pfahldurchmesser: 1,5m/1,8m 
Pfahlabstände: a < 3 ∙ D 
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Der Problematik der nicht eindeutig zu identifizierenden Karstbildung in den Korallenkalken wurde seitens 
der Planer durch die robuste Pfahlgründung mit bis zu 105 m langen Pfählen angemessen Rechnung getra-
gen. Aufgrund des komplexen Lastverformungsverhaltens des gesamten Bauwerks wurden die Baugrunder-
kundungsmaßnahmen und die Bemessung der Gründung im Sinne des Vier-Augen-Prinzips geprüft. Die 
Bauausführung wird messtechnisch überwacht. Grundsätzliche Hinweise zum implementierten Sicherheits-
konzept sind in [10] und [11] enthalten. 
 
 
4 Herstellung der Gründung 
 
Für die Herstellung der Gründungspfähle waren Bohrtiefen von 49 m bis 109 m erforderlich. Insgesamt wur-
den 18.000 m Bohrungen abgeteuft sowie 40.000 m3 hochfester Pfahlbeton der Güte C60 und 6.000 t Be-
wehrungsstahl der Güte Grade 75 eingebaut. Die Druckprüfung an zylindrischen Probekörpern aus dem 
verwendeten Pfahlbeton ergaben durchschnittliche Festigkeiten von 75 N/mm2. An den Pfahlköpfen waren 
insgesamt 2.000 m3 Beton abzubrechen. Um dies wirtschaftlich und in einem akzeptablen Zeitrahmen 
durchzuführen wurde ein Pile Breaker eingesetzt mit dem ca. 90 % des Überbetons maschinell entfernt wer-
den konnten. Der verbleibende Rest musste zur Vermeidung einer Beschädigung der Bewehrung und Si-
cherstellung der Solloberkante mittels Kompressorhämmern händisch abgebaut werden. Bemerkenswert ist, 
dass sogar im Bereich des Überbetons keine Bodeneinschlüsse oder minderwertiger Beton festgestellt wur-
den. Die Abstemmarbeiten sind in Bild 6 dargestellt. 
 

 
 
Bild 6: Überbeton am Pfahlkopf (links), maschinelles Abstemmen mit dem Pile breaker (Mitte) 

und händisches Abstemmen (rechts) 
 
 
Die Bohrungen wurden im Kelly-Verfahren unter Flüssigkeitsstützung mit einem 5 m langen Starter-Casing 
hergestellt. Das Starter-Casing diente zur Führung des Bohrwerkzeugs, zur Stützung der oberflächennah 
anstehenden Wüstensande sowie als Auflager für die Bewehrungskörbe und das Betonierrohr. Die Pfähle, 
die nur innerhalb der für die Bohrzeit standsicheren Korallenkalke herzustellen waren, wurden unter Was-
serauflast hergestellt. Die längeren Pfähle wurden mit Polymerstützung hergestellt (Bild 7). Bentonitsuspen-
sionen zur Bohrlochstützung konnten aufgrund des Salzgehaltes des Grundwassers nicht verwendet wer-
den. Zur Erprobung und Optimierung der Pfahlherstellung wurden vorab Probepfähle, sog. „Method Piles“, 
hergestellt mit denen die Eignung des gewählten Bohrverfahrens, die Durchführbarkeit der Flüssigkeitsstüt-
zung, des Einbaus der Bewehrung und schließlich das Betonieren nachgewiesen werden musste. 
 
Nach anfänglichen erheblichen karstbedingten Verlusten an Polymersuspension konnte schließlich durch 
den Einsatz einer aus mehreren Komponenten bestehenden Polymersuspension und einem permanent über 
GOF gehaltenen Flüssigkeitsspiegel eine Erfolg versprechende Vorgehensweise entwickelt werden. 
Dadurch konnten die Suspensionsverluste im Korallenkalk minimiert und die Stützung der fließfähigen, tiefen 
Bodenschichten gewährleistet werden. 
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Bild 7: Suspensionspufferbecken (links), Kelly-Stange beim Ziehen (Mitte) und Suspensions-

rückfluss (rechts) 
 
 
Alle Pfähle sind auf voller Länge bewehrt, was bis zu 105 m lange Bewehrungskörbe mit einer bis zu 8 m 
langen, zusätzlichen Aufhängebewehrung im Bereich der Leerbohrungen zur Folge hatte. Die geforderte Be-
tondeckung beträgt mindestens 100 mm. Aufgrund der maximalen Lieferlängen der Bewehrungsstäbe mit 
Durchmesser 40 mm von 12 m mussten alle Stäbe mit statisch voll wirksamen Verbindungsmuffen gestoßen 
werden. Für die längsten Pfähle wurden Bewehrungskörbe aus bis zu 9 einzelnen Segmenten zusammen-
gesetzt. Für die schnelle und trotzdem sichere Kopplung der einzelnen Segmente wurde eine besondere 
Systematik mittels Abfangegabeln entwickelt (Bild 8). 
 

 
 
Bild 8: Aufhängung eines Korbelements am Starter Casing mittels Abfangegabeln 
 
 
Im Zuge der Ausführung der Bauwerkspfähle wurden drei 45 m lange Pfähle und ein 105 m langer Pfahl mit 
Osterbergzellen ausgestattet und einaxiale Belastungsversuche durchgeführt. Die Ergebnisse bestätigten 
die Erkenntnisse der ersten Probebelastungen und die Vorgaben der Planer vollumfänglich. 
 
Zur Qualitätssicherung wurde ein umfangreicher Qualitätssicherungsplan (QS-Plan) erstellt, mit dem die 
Pfahlherstellung überwacht wurde. An jedem Pfahl wurden z.B. auf voller Länge Ultraschallmessungen mit 
dem Cross Hole Sonic Logging-Verfahren ausgeführt. Die dafür notwendigen Führungsrohre wurden an den 
einzelnen Segmenten der Bewehrungskörbe installiert und dann im Zuge des Korbeinbaus wasserdicht ver-
bunden. Sämtliche Gründungspfähle konnten ohne Mängel an den Bauherrn übergeben werden. 
 
Aufgrund des engen Terminplans und der besonderen Anforderungen wurden vier Großbohrgeräte BG 28 
und BG 40 gleichzeitig eingesetzt (Bild 9 links). Die erste BG 28 setzte den Führungsrahmen und das Star-
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ter-Casing und bohrte dann bis auf eine Tiefe von 25 m unter GOF. Anschließend bohrte die zweite BG 28 
auf 50 m Tiefe unter GOF und die erste BG 40 bis auf 80 m Tiefe unter GOF. Für die letzten 30 m wurde die 
zweite BG 40 mit einer eigens für dieses Projekt entwickelten und gebauten 110 m Reibkelly eingesetzt  
(Bild 9). 
 

 
 
Bild 9: Die längste Kelly der Welt bei Anlieferung (links) und im Einsatz an einer BG 40 (rechts) 
 
 
Nach Herstellung der Gründung erfolgte der klassische Hochbau mit systematisiertem Schalungsverfahren 
Stockwerk für Stockwerk (Bild 10, rechts). 
 

 
 
Bild 10: Großbohrgeräte zur Herstellung der Gründung (links) und Bau der aufgehenden  
 Konstruktion (rechts), Stand Feb. 2017 
 
 
 
5 Zusammenfassung 
 
Der Jeddah Tower, das mit einer geplanten Höhe von 1.007 m auf absehbare Zeit höchste Gebäude der 
Welt, ruht mit einer Last von 8.800 MN auf 270 bis zu 105 m langen Pfählen und einer 4,5 m bis 5,0 m di-
cken Fundamentplatte. Die Wandlasten des Kingdom Tower liegen zwischen 50 MN und 400 MN. Der Prob-
lematik der nicht eindeutig zu identifizierenden Karstbildung in den Korallenkalken wurde seitens der Planer 
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durch die robuste Pfahlgründung und die Ausführung zahlreicher Probepfähle angemessen Rechnung ge-
tragen. Zur erfolgreichen Herstellung der Gründung waren eine Vielzahl an kleinen und großen Weiterent-
wicklungen in der Maschinen- und Gerätetechnik, die Entwicklung einer geeigneten Polymersuspension so-
wie die Optimierung des Bauablaufes erforderlich. Diese Anforderungen an den Spezialtiefbau der Superla-
tive konnte die bauausführende Firma in jeder Hinsicht erfüllen, was der Bauherr durch einen „Letter of Ap-
preciation“ bestätigte [6]. Wie für Großbaumaßnahmen der Geotechnischen Kategorie GK 3 nach EC 7 üb-
lich, wurden im Rahmen des Vier-Augen-Prinzips auch die geotechnische Planung unabhängig geprüft und 
überwacht. Durch die enge Zusammenarbeit zwischen Planern und Prüfern konnte das erforderliche Sicher-
heitsniveau erreicht und eine sowohl der Baumaßnahme und als auch dem Sicherheitsbedürfnis des Bau-
herrn angemessene Optimierung erzielt werden. 
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Unterschiedliche Ausbildung und Entwicklung von Karbonat- und Eva-
porit-Karstsystemen: Auswirkungen auf geotechnische Fragestellungen 
 
 
1 Einführung 
 
Die zunehmende Urbanisierung in bisher nicht oder eher extensiv genutzten Gebieten am Hochrhein bei 
Muttenz-Pratteln oder im unteren Birstal wirft zunehmend Fragen zur Stabilität des Untergrundes auf. Der 
Untergrund besteht in diesen Gebieten aus Flussablagerungen und aus geologischen Formationen des Ta-
fel- und Faltenjuras, die relativ oberflächennah anstehen. Ein Teil dieser Gesteine neigt zur Verkarstung. Als 
Folge davon beobachtet man sowohl kleinräumige Erdfälle oder Dolinen-Einbrüche als auch grossräumige 
Gebietsabsenkungen mit unterschiedlichen Setzungsraten sowie Absenkungen die über Jahrzehnte beo-
bachtet werden können. 
 
Regionale Grundwasser Fliesssysteme, die nicht nur in den Flussablagerungen der quartären Talfüllungen 
zu finden sind, sondern auch in den darunter liegenden verkarsteten Kalkstein- und Evaporit-Formationen, 
interagieren mit den Gesteinsoberflächen. Anthropogene Effekte, welche zusätzlich Lösungsprozesse initiie-
ren oder beschleunigen können wie Steinsalzlaugungen, das Verbinden von Lockergesteinsgrundwasserlei-
tern mit evaporitführenden Formationen, aber auch umfangreiche Grundwasserentnahmen sind oft nicht ein-
fach von den natürlichen Lösungsprozessen zu unterscheiden. Von diesen Absenkungen betroffen oder ge-
fährdet sind Industriestandorte, bedeutende Verkehrsinfrastrukturen, Wohngebiete, Wehranlagen an Flüssen 
oder Standorte, welche v.a. für zukünftige Gewerbe- und Wohn-Nutzungen vorgesehen sind.  
 
In diesem Artikel wird diskutiert, wie sich unterschiedliche Lösungskinetiken von Gips, Halit oder Karbonaten 
auf die Karstentwicklung und damit zusammenhängenden Absenkungen auswirken können. Die Unterschie-
de sind insbesondere auch relevant für geotechnische Fragestellungen. So liefern sie die Grundlagen für ei-
ne Beurteilung von Subsidenzrisiken.  
 
 
1.1 Verkarstungsrelevante Prozesse 
 
1.1.1 Unterschiede in der Lösungskinetik von Gips, Halit und Kalzit 
 
In der Nähe des chemischen Gleichgewichts bei ∼94% Gipssättigung wechselt die Gips-Auflösungskinetik 
von einer linearen zu einer nichtlinearen Lösungsrate [1]. Dies hat zur Folge, dass die Auflösung zuerst rela-
tiv schnell erfolgt und dass anschliessend die Auflösung von Gips in der Nähe des Gleichgewichts gehemmt 
wird. Die Löslichkeit von Gips beträgt ∼2 g CaSO4 pro kg H2O, die Dichteunterschiede zwischen ungesättig-
ten und gesättigten Wasser in Bezug auf Gips können ∼0.001 gcm-3 erreichen [2]. Im Vergleich zu Gips hat 
Halit, bei der Kontaktaufnahme mit Halit-ungesättigtem Wasser, eine unterschiedliche Auflösungskinetik. Die 
Halit-Auflösung ist ein transportgesteuerter Prozess; d.h., die Auflösungsraten an der Oberfläche sind ext-
rem hoch [3]. Unter experimentellen Bedingungen beträgt die Löslichkeit ∼358 g pro kg H2O.  
 
Die Löslichkeit des Halits ist etwa 180 mal grösser als diejenige des Gipses und der grösstmögliche Dichte-
unterschied zwischen einer Halitlösung und Süsswasser ist etwa 200 mal grösser als zwischen einer Gipslö-
sung und Süsswasser.  
 
Für die Ausbildung der Geometrie von Lösungskavernen spielen zudem Auftriebseffekte eine zentrale Rolle, 
wenn die Lösung in der Nähe der Mineraloberfläche eine grössere Konzentration erreicht und damit eine hö-
here Dichte. 2D Verhältniszahlen, die Rayleigh und die densimetrische Froude-Zahl charakterisieren Stabili-
tät und Turbulenz der Fluide [4]. Experimente haben gezeigt [5], dass auch bei sehr kleinen Strömungsge-
schwindigkeiten durch Dichteunterschiede starke Turbulenzen auftreten, welche die Form der Lösungska-
vernen beeinflussen. Kommt hinzu, dass die Fliessrichtung des eintretenden, schwach mineralisierten 
Grundwassers zusätzlich eine Rolle spielt. Die Auswirkungen dieser Unterschiede werden anhand von zwei 
Beispielen illustriert, einerseits durch Lösungskavernen in Halit-führenden Formationen und andererseits 
durch Gipskarstentwicklung bei der Unterströmung eines Dammes an der Birs, 
 
Die Lösungsprozesse von Karbonaten wurden eingehend von Dreybrodt [6] beschrieben. Ähnlich wie beim 
Gips nimmt die Lösungskraft von Karbonaten, kurz vor Erreichen der Kalksättigungsgrenze, linear mit der 
Eindringtiefe von Waser in das Kluftsystem langsam ab, so dass die vollständige Sättigung fast nie erreicht 
wird. Dies bewirkt, dass auch nach längeren Fliessstrecken eine Aufweitung von Klüften möglich ist. Im Ver-
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gleich zu Kalzit und in Abhängigkeit des CO2-Partialdruckes, ist die Löslichkeit von Gips 6-40 mal höher als 
diejenige von Kalzit. 
 
Karstsysteme in Karbonat Formationen bildeten sich im Gebiet des Tafel- und Faltenjuras über Millionen von 
Jahren. Da sich in dieser Zeit die hydrogeologischen Bedingungen zwischen phreatischen und Flusswasser-
spiegel, bzw. „base level“ kontrollierten Bedingungen änderten, können unterschiedliche Karstsysteme beo-
bachtet werden. Derzeit dominieren in der Nähe der Oberfläche Flusswasserspiegel kontrollierte Karstsys-
teme (z.B. Birstal). Erschwerend für die Lokalisierung solcher Systeme sind die oft vorhandenen Überlage-
rungen der Karbonatsequenzen mit Flussablagerungen. 
 
 
1.2 Prozess Beispiele 
 
1.2.1 Gipskarstentwicklung im Zusammenhang mit der Umströmung eines Flusswehres 
 
Hydrogeologische Modellierung und Simulationen der Karstevolution (Bild 1) im Bereich des Birswehrs Neue 
Welt zeigen, dass Gesteinslösung im Karstsystem des Gipskeupers im Bereich des Flusswehres stattfindet 
und dass diese Lösungserscheinungen instationär sowie von Prozessen der Interaktion Fluss - Grundwasser 
abhängig sind [7]. Die Birs infiltriert oberhalb des Birswehrs in den Untergrund, um- und unterströmt das 
Flusswehr und das Grundwasser fliesst unterhalb des Flusswehres wieder in die Birs zurück. Hydraulische 
Prozesse (Siphonmechanismus) beeinflussen die Entwicklung der Karstsysteme und deuten auf weit entwi-
ckelte Karstsysteme hin. Dabei findet die Entwicklung des Karstsystems nicht nur kontinuierlich sondern vor 
allem während Hochwasserereignissen (z.B. 2007) auch sprunghaft statt (Bild 1). Die Hohlraumentwicklung 
erfolgt im Vergleich zu Karbonatkarstsystemen viel rascher. 
 
Die Lösungsraten von Gips hängen von der Chemie des infiltrierenden Wassers und der Dynamik des 
Grundwasser-Fliessregimes ab. Am Beispiel der Birs zeigen Calcium- und Sulfatkonzentrationen im Fluss 
eine Bandbreite an Konzentrationswerten von 88.8 bis 94.7 mgl-1 und von 7.8 bis 15.8 mgl-1 an. Die höch-
sten Konzentrationen wurden in Grundwasserproben in zwei verschiedenen Tiefen eines Grundwasser-
Beobachtungsrohrs OW4 (Bild 1) im Bereich von 256.4 bis 277.3 mgl-1 für Calcium und von 118.7 bis 116.8 
mgl-1 für Sulfat gemessen. Wasserproben aus den Grundwasserstellen stromabwärts des Dammes zeigen 
Konzentrationen von 135.9 Bis 204.4 mgl-1 für Calcium und von 53.3 bis 92.4 mgl-1 für Sulfat. Die geochemi-
sche Zusammensetzung der Gipskeuper-Formation ist stark heterogen. Daher stellt die Übergangszone zwi-
schen verwittertem und nicht verwittertem Gipskeuper keine scharfe Grenze dar.  
 
 

 
 
Bild 1:  Links: Visualisierung der Gipskarstentwicklung im Bereich des Flusswehres, dargestellt als 

Veränderung der Aperturweiten über 100 Jahre im Verhältnis zum Ausgangszustand (verän-
dert nach [7]). Rechts: Simulierter Modellausfluss (QOut) und beobachtete Durchbrüche im 
Gipskarstsystem [8]. 

 
 
Zwei Übergange spielen für die Gipskarstentwicklung eine Rolle, der eine Übergang bestimmt die Lösungs-
kinetik, d.h. von schneller zu langsamer Lösung, der andere den Wechsel von laminarer zu turbulenter Was-
serzirkulation, welcher wiederum mit der Aufweitung der Apertur der Lösungskanäle zusammenhängt. Der 
erste Übergang, bei welchem Konzentrationen in der Nähe von Gleichgewichtskonzentrationen schnell er-
reicht werden, resultiert darin, dass die verbleibende langsamere Lösung eine Gipslösung über lange Zeit-
räume und lange Fliesswege ermöglicht.  
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1.2.2 Hohlraumentwicklung bei Halit-führenden geologischen Formationen  
 
Die Auflösung von Halit in geologischen Formationen der Trias tritt auf, wenn Grundwasser, welches in Be-
zug auf stark lösliche Mineralien ungesättigt ist, auf Halitoberflächen trifft. Dabei kann das Grundwasser aus 
allen drei Raumrichtungen mit Halitoberflächen interagieren. Laboruntersuchungen [5] zeigen, welche unter-
schiedlichen Hohlräume sich bilden, je nachdem, wie das Grundwasser zufliesst. Solche Experimente wur-
den sowohl in 2D als auch in 3D durchgeführt. Aus den Laborexperimenten lässt sich ableiten, wie sich un-
terschiedliche Salzkarstsysteme, die an der Oberfläche zu Terrainabsenkungen führen können, entwickeln. 
Es werden in der Folge zwei Typen von Experimenten beschrieben. 
 
Laboruntersuchungsexperimente Typ 1 zeigen einen flachen Lösungshohlraum, der sich an der Oberseite 
der Halitschicht entwickelt (Bild 2, links). Der Hohlraum vergrössert sich auf eine konstante Höhe von ∼1−2 
mm in z-Richtung. Bei γ = 45° ist der Umriss der Hohlraumwand an der Einströmfläche des Salzkerns (xy-
Ebene) jeweils dreieckig bzw. rechteckig. Die Umrisse der Hohlräume sind ellipsenförmig und verlaufen pa-
rallel zur Neigungsrichtung der Salzschicht (Bild 2, links). Komplexere Lösungshohlräume zeigen eine durch 
eine Diskontinuitätsfläche unterbrochene Form (Bild 2, Mitte). Aufgrund dieser Diskontinuitätsfläche erfolgt 
die Hohlraumvergrößerung nach oben und gleichzeitig seitlich. Sobald der Hohlraum die geneigte Deck-
schicht im Hangenden erreicht, entwickeln sich zwei flache Lösungshohlräume, die sich in Aufwärtsrichtung 
vergrössern (Bild 2, rechts). 
 
 

 
 
 
Bild 2:  Experimente vom Typ 1 veranschaulichen die Entwicklung von Lösungshohlräumen [9], 

wenn Süsswasser mit der Oberseite einer Salzschicht in Kontakt kommt (links), wenn die 
Salzschicht unterschiedliche Neigungen aufweist (Mitte) oder wenn die Salzschicht durch 
Verwerfungen verstellt ist (rechts). 

 
 
Experimente von Typ 2 zeigen Lösungsformen, die bei Zuflüssen von Süsswasser von unten oder von der 
Seite entstehen. Die mittlere Zuflussrate betrug ∼10 oder ∼80 mm3min-1 über Zeitskalen von 3.4−31.2 h. Die 
Morphologie dieser Lösungsformen lässt sich durch eine horizontale Decke und geneigte, ebene Seiten-
wände charakterisieren. Die morphologischen Elemente konnten sowohl im Labor- als auch im Feld-
Massstab beobachtet werden [5]. Die horizontalen Decken-, Facetten- und Lösungsgruben lassen sich ein-
deutig identifizieren und können auch in den Laugungskavernen der Saline aus der Zeit, bevor die Laugung 
mit sogenannten Stickstoff- Blanketts durchgeführt wurde, beobachtet werden. Die an dem Einlass 3D kegel-
förmigen Lösungshohlräume entsprechen in etwa einem auf dem Kopf stehenden symmetrischen Kegel, der 
oben von einem horizontalen Dach abgeschlossen wird. 
 
Die experimentellen Daten und theoretischen hydraulisch-geochemischen Überlegungen erlauben eine ko-
härente Erläuterung der äusserst komplexen turbulenten Strömungsart in Salzhohlräumen und die Bildung 
von charakteristischen Hohlraumquerschnitten. Da die Hohlraumauflösung an der horizontalen Decke und 
dem oberen Ende der Facetten stattfindet, vergrössern sich die Hohlräume durch Aufwärtswachstum der ho-
rizontalen Decke und auch durch seitliches Wachstum am oberen Ende der Facetten. Die daraus experi-
mentell resultierende Morphologie, die horizontale Decke mit Facetten, sind morphologisch vergleichbar mit 
der Geometrie ehemaliger Laugungskavernen (Bild 3, rechts) 
Die hydraulischen Beziehungen zwischen der Entwicklung von intrastratalem Karst und Bruchsystemen sind 
komplex, da sie durch Dichteeffekte beeinflusst werden. Diese Beziehungen sind derzeit auch Gegenstand 
von Forschungsprojekten der Angewandten und Umweltgeologie der Universität Basel. 
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Bild 3: Experimente vom Typ 2 veranschaulichen die Entwicklung von Lösungshohlräumen, wenn 

Süsswasser von unten oder seitlich mit einer Salzschicht in Kontakt kommt. Links: Lösungs-
geometrie zeigt ein auf dem Kopf stehendes Dreieck. Rechts: Beispiel von Lösungskavernen 
([5, 10])  

 
 
2 Diskussion 
 
Die Morphologie von Karsthohlräumen ist ein Indikator für die Hydrodynamik und die Gesteins-Wasser-
Wechselwirkungen zum Zeitpunkt der Hohlraumentwicklung (Paläohydrogeologie). Die dargestellten Kon-
zeptmodelle, die für wesentliche Mechanismen der Hohlraumbildung in Evaporit-führenden Formationen re-
levant sind, dienen als Modell für die Bildung von unterirdischen Hohlräumen in Evaporitablagerungen.  
 
Durch Bruchsysteme oder auch Bohrungen können Verbindungen zwischen Grundwasserleitern und stark 
löslichen Salzkörpern geschaffen werden. Resultat sind z.B. intrastratale Karstsysteme, Hohlräume mit drei-
eckiger Prismen-Geometrie oder auf dem Kopf stehende Kegel. Die Entstehung der Hohlräume ist eng ver-
bunden mit Dichte-beeinflusster Grundwasserströmung, gekoppelt mit Salzauflösung. Resultat sind Boden-
absenkungen, in bestimmten Fällen auch Kollaps Strukturen, die sich vertikal gegen oben entwickeln und im 
schlimmsten Fall zu Tagbrüchen führen [11]. 
 
Aufgrund der langen Zeiträume während deren sich im Falten- und Tafeljura Karstsysteme in Karbonat For-
mationen bei ganz unterschiedlichen, grösstenteils unbekannten hydraulischen Bedingungen entwickeln 
konnten, ist eine Lokalisierung von potentiellen Erdfällen nur dort möglich, wo Anzeichen für Absenkungen 
an der Terrainoberfläche beobachtet werden und wo entsprechende Messsysteme Absenkungsdaten auf-
zeichnen.  
Mit geophysikalischen Messverfahren ist es heute möglich, Karststrukturen im oberflächennahen Untergrund 
zu lokalisieren [12]. Daraus das dynamische Verhalten abzuleiten ist nach wie vor eine Herausforderung. 
Hingegen besteht bei Halit und Gips Karstentwicklungen, aufgrund der hohen Lösungsraten und der schnel-
len Karstentwicklung die Möglichkeit, mit geeigneten Messverfahren (z.B. SAR; Radar-Messungen von Sa-
telliten aus) die Absenkungen aufzuzeichnen und aufgrund der lokalen und regionalen Absenkungsmuster, 
die Gebiete mit Absenkungen einzugrenzen. 
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Distributed Fiber Optic Sensors for Sinkhole Monitoring  
and Other Geotechnical Applications 
 
 
1 ABSTRACT 
 
Structural Health Monitoring (SHM) is a process that provides accurate and real-time information concerning 
structural condition and performance. Requirements for structural health monitoring in the last few decades 
have rapidly increased, and these requirements have stimulated many new developments of various sensing 
technologies. Distributed optical fiber sensing technology has opened new possibilities in structural monitor-
ing. Distributed deformation sensors (sensing cables) are sensitive at each point of their length to strain and 
temperature changes. Such a sensor is therefore able to record one-dimensional strain fields and can be in-
stalled over the entire length of a structure (levee, landslide, sinkhole area, tunnel, etc.), and therefore pro-
vides assurance for integrity monitoring and for direct detection, characterization (including recognition, local-
ization, and quantification or rating), and report of local strain changes and movements. These sensors are 
therefore not only able to measure strain (answering the “how much” question) but also how to localize dam-
age areas (answering the “where” question). This makes them ideal for monitoring structures where the loca-
tion of possible instability or failure is a-priori unknown. For example the sensor can detect and localize a 
seepage zone in a levee, the onset of a sinkhole in a subdivision or the formation of a crack in a tunnel liner.  
Distributed sensing techniques and components based on Brillouin and Raman scattering are briefly intro-
duced and their potential for use in monitoring is discussed. Finally, large-scale case studies are presented, 
including sinkhole detection, levee monitoring, and tunnel crack detection. 
 
2 Introduction 
The growing demand of safety awareness has stimulated, in the last few years, the development of several 
monitoring techniques capable of detecting early stage events, thus preventing structures from major failures 
and leading to a better knowledge of the structure itself [1], [2] . In the field of geotechnical applications such 
as levees, landslide, sinkhole and tunnels, where both structure dimensions and “a-priori” damage location 
forecast represent a challenge, distributed techniques offer the capability of monitoring several kilometers 
using a single Fiber Optic Sensor, FOS. Thus, using a limited number of very long sensors it is possible to 
monitor structural and functional behavior of geo-structures with a high measurement and spatial resolution 
at a reasonable cost [3]. 
 
2.1 Read-out units 
Developed for telecommunication applications, OTDRs (Optical Time Domain Reflectometers) have been the 
starting point of distributed sensing techniques. They use the Rayleigh scattered light to measure the attenu-
ation profiles of long-haul fiber optics links. The time information is converted to distance information if the 
speed of light is known, similar to radar detection techniques. Raman and Brillouin scattering phenomena 
have been used for distributed sensing applications over the past few decades. Raman was first proposed 
for sensing applications in the ‘80s, whereas Brillouin was introduced later as a way to enhanced the range 
of OTDR and then for strain and/or temperature monitoring applications. 
The Raman scattered light is caused by thermally influenced molecular vibrations. Consequently, the 
backscattered light carries the information on the local temperature where the scattering occurred. The rela-
tively high attenuation characteristics of the multimode fibers used for Raman sensing, limit the distance 
range of Raman-based systems to approximately 20 km, but with recent developments can go up to 40 km 
in some cases. The SMARTEC’s DiTemp system, Distributed Temperature, is based on Raman Scattering is 
shown in Figure 1 left. 
Brillouin scattering occurs because of an interaction between the propagating optical signal and thermally 
excited high frequency acoustic waves present in the silica fiber, giving rise to frequency shifted compo-
nents. As a result, the so-called Brillouin frequency shift carries the information about the local temperature 
and strain of the fiber. The SMARTEC’s DiTeSt system, Distributed Temperature and Strain, is based on 
Brillouin Scattering and depicted in Figure 1 right.  
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Figure 1. DiTemp (Raman), left, and DiTeSt (Brillouin), right, distributed read-out units 
 
2.2 Distributed Strain and Temperature FOS 
The development of such distributed technologies has led to the need of suitable fiber optic sensing cables 
capable of detecting strain and temperature with high accuracy and reliability [5]. The efforts done in such a 
field allowed production of different distributed FOS with different form factors and applications. 

 

 
Figure 2. SMARTape II FOS, cross-section and picture 
 
The SMARTape Sensor, Figure 2, is mainly suitable for high precision monitoring where sensitivity is im-
portant. These sensors are typically used in applications where installation on flat surfaces is allowed. Made 
of a single FO they are used in strain-deformation and crack detection, this sensor provides a high level of 
reliability and sensitivity. The very limited dimensions and weight of the sensors make the installation, prefer-
entially by gluing, easy and relatively fast. 

 
 

Figure 3. SMARTprofile FOS, cross-section and picture 
 
The SMARTprofile Sensor, Figure 3, is suitable both for structural and geotechnical monitoring over long dis-
tances, where precise localization of the event is of relevance. This sensor can be used both in surface in-
stallation, by gluing or clamping with specifically customized anchor points, or in direct embedding, both in 
ground/soil or concrete. Made of 4 optical fibers, 2 dedicated for strain monitoring and 2 for temperature 
monitoring, this sensor provides high level of mechanical protection and good sensitivity thanks to low longi-
tudinal stiffness. The limited optical losses allow covering distances up to 10 km. Its dimensions and limited 
weight simplify handling and installation.  
  
Finally, The Hydro & Geo Sensing cable, Figure 4, has a symmetric circular section and is protected by a 
dense member of aramid and an outer jacket. The Hydro & Geo Sensing cable contains 4 Single Mode and 
2 Multi Mode optical fibers, allowing the sensor to be used both with Brillouin reading unit for distributed 
strain and with Raman reading unit for temperature monitoring. This type of sensor is particularly suitable for 
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outdoors geotechnical applications with different methodology of installation: direct burial in the ground or 
concrete, integration into geo-textile fabric or surface installation in grooves. 

  
Figure 4. Hydro&Geo FOS, cross-section and picture 
 
The integration of the above cables within geo-textile structures, besides offering a better mechanical protec-
tion, can enhance sensor’s performances in terms of sensitivity and detection of small events. This is often a 
good option for geotechnical applications requiring direct burial of the sensors in the soil.  
 
3 Applications and Case Studies 
In this section some large-scale project, implemented exploiting the above presented technologies and com-
ponents, are presented. The aim is to illustrate the suitability and flexibility of such technologies in different 
applications. 
 
3.1 Sinkholes and ground stability monitoring 
A sinkhole, also known as a sink, shake hole, swallow hole, is a natural or man-made depression or hole in 
the Earth's surface caused by karsts processes or mining activities. Sinkholes may vary in size from 1 to 600 
meters both in diameter and depth, and vary in form from soil-lined bowls to bedrock-edged chasms as ex-
emplified by Figure 5. Sinkholes may be formed gradually or suddenly, and are found worldwide. It is clear 
that such phenomena represent a risk for ground stability and a non-negligible safety risk for surface infra-
structure in the surrounding areas, such as roads or rail lines. 
In such applications where critical area localizations and the use of the discrete sensors are practically im-
possible because of the installation complexity and costs, a distributed sensing system result to be particu-
larly suitable [5]. 
 

 
Figure 5. Sinkhole formation and sensing cable installation in a trench.  
 
The city of Hutchinson is located in Reno County, Kansas. Hutchinson is on the route of the trans-
continental, high-speed mainline of one of the nation’s largest railroads. The railway passes near a former 
salt mine well field, where mining was carried out in the early part of the twentieth century. The salt mining 
was performed at depths of over 400 feet by drilling wells through the shale bedrock into the thick under-
ground salt beds, and then pumping fresh water into the salt, dissolving the salt to be brought back to the 
surface as brine, for processing and sale. This solution mining process resulted in the presence of multiple, 
large underground voids and caverns, which have been reported to be up to 300 feet tall and over 100 feet in 
diameter. In places, the shale roof rock over some of these old mine voids has collapsed, forming crater-like 
sinkholes that can be over 100 feet in diameter and 50 feet deep at the surface. The collapse and sinkhole 
formation can occur very rapidly, over a period of hours to days. Figure 5 left is a photograph of a sinkhole 
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that opened up virtually overnight at this site in 2005, by collapse of a salt cavern that was last mined in 
1929. The potential rapid formation of sinkholes by collapse of old mine caverns clearly represents an issue 
for ground stability and a non-negligible safety risk for surface infrastructure, including the railway. 
An area on the site containing old, potentially unstable salt caverns adjacent to sensitive surface infrastruc-
ture was identified with the aim of establishing an effective monitoring system in order to provide early stage 
detection, continuous monitoring, and automatic telemetry. Arrangements were made for alerting via cell 
phone and email, in case of ground deformation (strain) that may be the early signs of sinkhole formation. 
The distributed fiber-optic (FO) monitoring system was selected in large part because it provides thousands 
of monitored points using a single fiber-optic sensing cable, all measured at the same time, in a single scan 
[6]. This is well-suited to defining a monitored perimeter where the exact location of where a sinkhole might 
form is not known precisely. In addition, this monitoring system was selected because of the ease of installa-
tion by burial in a shallow trench. 
The selection of the sensing cable represents a key aspect, and at the same time, a big challenge, in the de-
velopment of this project: the cable needs to be capable of withstanding hostile environmental conditions, 
such as wide temperature variations and burial in the earth, as well as being resistant to burrowing rodents. 
The cable also needs to be sensitive enough to provide early and reliable displacement detection, and capa-
ble of optimizing the transfer of forces from the ground to the fiber. Such a trade-off between robustness and 
sensitivity is obtained through in-house cable development and extensive testing to assess both the mechan-
ical reliability and its sensitivity to displacements and external forces.  
 

 
 

Figure 6. User interface response to sinkhole 
formation.  

Figure 7. Response to sinkhole simulation [6] 

 
The Hydro&Geo sensing cable is directly buried, Figure 5 right, at a depth of approximately 1.4 meters over 
a potential sinkhole area above and around salt caverns over a path with a total length of over 4 km, as 
shown in the overview page of the DiView software user interface (Figure 6). 
After digging the trench, the soil is mechanically compacted, and the sensing cable deployed on the com-
pacted soft ground before the trench is finally backfilled. The sensing cable is installed in several segments 
in order to provide easier handling during installation, and to adapt to the site by running the cable through 
several short, horizontally bored segments beneath a large drainage ditch, multiple road crossings, and other 
obstacles at the surface. All cable segments are later linked together to form a single sensing loop by FO fu-
sion splicing; the splices between segments as well as some extra lengths of non-buried cable are stored in 
dedicated, above-ground junction boxes, that can be accessed for maintenance as well as for re-routing 
segments of cable in case a break were to be caused by the formation of a sinkhole. 
An example of strain recording obtained during a sinkhole simulation is depicted in Figure 7  
 
3.2 Levees monitoring 
A levee or dyke is a barrier built in order to retain large water accumulations of large rivers, lakes or sea sea-
boards. There are different types of dyke, depending on their construction manner. In general, the main 
components are a watertight clay core, a filling material (such as earth or rocks) and, close to the surface, it 
may have a filtering layer and a reinforced concrete jacket [1]. 
Dykes are frequently founded on a soil with relatively bad mechanical properties. They have a trapezoidal 
cross-section, being very wide at the base and relatively narrow at the top. The angles of the slopes depend 
on the construction material and are imposed by stability conditions. Being a barrier for large water accumu-
lations, in order to increase safety and insure structural reliability, dykes shall be monitored. The main aims 
of monitoring levees are early detection of slope instability, uncontrolled seepage and piping or internal ero-
sion due to seepage. Uncontrolled seepage can be a consequence of cracking in the concrete jacket or clay 
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core generated by water pressure combined with long-term settlement of dyke materials. That is why the de-
formation in the jacket, core and soil should be monitored. 
The stability of slopes depends mainly on the construction material, the water table level in the dyke itself 
and the pore pressure in the soil. Pore pressure, therefore, is an important parameter to be monitored as 
well. 
Due to their wide extensions and impossibility of clearly figure out “a-priori” critical sections, a distributed 
sensing system results to be particularly suitable for integrity monitoring and damage localization. This sys-
tem is mainly intended to provide for crack detection and average strain monitoring, and can replace discrete 
deformation and temperature sensors. Schematic positions of the distributed sensors in the cross-section 
are presented in Figure 8. 

 

  
Figure 8. Schematic representation of distributed 

deformation and temperature FOS locations in 
a levee for seepage and overflow detection  

Figure 9. Installation of a distributed sensinc ca-
ble on the crest of an I-wall levee in New Orle-
ans, USA 

 
The distributed systems offer the unique capability of monitoring both strain and temperature simultaneously: 
distributed deformation FOS can provide for detection and localization of slow movements in the slopes; at 
the same time distributed temperature FOS can provide for seepage or overflow detection. Seepage or over-
flow changes the thermal properties of the soil, which are detected by the temperature sensor; the slow local 
movement of a slope puts the deformation sensor in tension. In both cases, localization and evaluation of the 
size of the area involved can be performed. The principles are shown schematically in Figure 4. 
SMARTEC has joined the iLevees project ”Intelligent Flood Protection Monitoring Warning and Response 
Systems”, state of Louisiana – US, with the aim of providing an alerting / monitoring system capable of pre-
venting early stage failure, both in terms of ground instability and seepage. The idea beyond the monitoring 
system is to improve safety awareness, provide sensible information about levees status / conditions, before, 
during and after floods, and avoid tragic events like the ones occurred after the Hurricane Katrina. The use of 
the DiTemp / DiTeSt systems will help in overcoming the issue of sensor location allowing full structure cov-
erage over several kilometers. The continuous / long-term monitoring during levee lifetime will allow collect-
ing data to improve our general knowledge on these structures, with unquestionable benefits in levees de-
sign, operation and maintenance. An example of installation of strain sensor along the crest of an I-wall lev-
ee is shown in Figure 9 
 
3.3 Tunnel monitoring 
Being underground structures, tunnels shall be monitored during their whole lifespan [1]. The selection of 
suitable monitoring instrumentation as well the sensors location shall be decided according to tunnel typolo-
gy, soil mechanical quality and purpose of the tunnel. The main goal of tunnel monitoring is to achieve a bet-
ter knowledge of the structure behavior in order to plan effective maintenance and prevent major damages. 
Beside traditional monitoring techniques and point-wise FOS to monitor convergence, local strain and tem-
perature, the innovation is the use of distributed FOS for average strain, temperature and integrity monitor-
ing. A distributed monitoring system is, by its own nature very suitable and efficient for the monitoring of tun-
nels where total lengths can reach several kilometers.  
Distributed fiber optic sensing cables are installed on the walls and vaults, depending on the tunnel typology 
and shape, in longitudinal and tangential directions, Figure 10. These sensors provide for crack detection 
and localization and for detection of local average strain changes due to damage or ground settlement. 
Moreover the distributed sensors provide for average strain distribution and temperature monitoring. Taking 
into account the number of monitoring parameters and tunnel dimensions, distributed sensing techniques 
represent convenient, cost effective and multi-purpose solution. With proper installation, FOS can be even 
used for fire detection. 
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Figure 10. Schematic example of tunnel integrity monitoring 
 
 

 
Figure 11. SMARTprofile FOS surface installation in a tunnel in Barcelona, Spain 
 
For the detection and localization of cracks and movements in a tunnel in Spain, SMARTEC has developed 
a monitoring solution where the FO DiTeSt and SMARTprofile solution were implemented. In order to insure 
structural safety during construction works in a critical area affected by soil settlement, 15 km of SMARTpro-
file sensors are installed at 5 different locations around the tunnel section, 2 locations on each vertical wall 
and 1 in the horizontal deck between the 2 railway lines. Installation is carried out by surface clamping the 
SMARTprofile FOS to the concrete walls ans shown in Figure 11. Any movement between two brackets will 
produce a change in strain in the corresponding section of sensing cable and trigger an alert on the interro-
gator. 
 
4 Conclusions 
This publication is aimed to present integrated solution for instability monitoring in geotechnical applications.  
The flexibility of the presented FO distributed systems, the ease of installation and the variety of distributed 
sensor, make these systems suitable for different application from pure ground stability monitoring, such as 
sinkhole area, to structural / integrity monitoring of geotechnical structure such as levees and tunnels. Multi-
ple detection capabilities make these systems suitable for monitoring of several parameters and events such 
as strain, deformation, temperature, crack opening and development, seepage / tunneling, sinkhole for-
mation and ground instability. 
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Sinkhole risk analysis from the point of view of a public building insur-
ance, the case of Vaud County 
 
1 Introduction 
 
L’assurance éléments naturels participe de manière intégrée à la gestion des risques liés aux dangers natu-
rels. Elle agit non seulement en finançant la reconstruction et la réhabilitation par des compensations finan-
cières après un événement, mais également avant un événement par la mise en place de mesures de ré-
duction du risque ou par la prévention [1].  
 
La Suisse connait deux types de systèmes d’assurance immobilière contre l’incendie et les éléments natu-
rels : un système privé dans sept cantons (Appenzell, Genève, Obwald, Schwyz, Tessin, Uri et Valais) et un 
système public garanti par les Etablissements cantonaux d’assurance (ECA) dans dix-neuf cantons. Depuis 
1910, la solidarité entre ECA est garantie par l’Union Intercantonale de Réassurance. Le monopole des ECA 
sur l’assurance incendie et éléments naturels a deux conséquences : les propriétaires ont l’obligation de 
s’assurer et les ECA ont l’obligation d’assurer, quelle que soit le degré d’exposition au danger.  
 

 
 
Figure 1: Bâtiments avec fissures de traction à Bex (Le Glarey). Photo : Pierrick Nicolet 
 
Dans le canton de Vaud, la Loi concernant l’assurance des bâtiments et du mobilier contre l’incendie et les 
éléments naturels de 1952 (LAEIN, art.9) [2] imposait à l’ECA de couvrir les dommages causés aux biens 
assurés par les éléments naturels suivants : les éboulements de rochers et chutes de pierres, les glisse-
ments de terrain, les avalanches, le poids excessif et le glissement de la neige, les hautes eaux et les inon-
dations, les ouragans et violentes tempêtes, ainsi que la grêle. Jusqu’à peu, les dommages induits par les 
phénomènes karstiques n’étaient dès lors pas couverts. 
 
En juin 2008, des députés du Grand Conseil vaudois déposent un postulat visant à introduire dans la LAEIN 
l’extension de la couverture par l’ECA aux dommages provoqués par la dissolution souterraine des roches 
solubles tels que les effondrements de dolines en vertu d’une inégalité de traitement par rapport aux dom-
mages dus aux autres dangers naturels. En perspective de ce changement de loi, l’ECA a mandaté 
l’Université de Lausanne pour réaliser une étude de risque visant à évaluer les conséquences de l’extension 
de la couverture d’assurance aux phénomènes d’effondrements karstiques. Il s’agissait alors d’estimer le 
dommage potentiel au portefeuille par la mise en évidence des valeurs exposées pour l’évaluation des coûts 
d’assurance et de réassurance. Cette recherche a également permis l’identification des bâtiments en zones 
de danger moyen et fort afin de déterminer ceux présentant potentiellement des dommages préexistants (fi-
gure 1) sur la base d’une constat in situ. En mars 2016, l’article 9 de la LAEIN fut modifié pour prendre en 
compte la couverture d’assurance aux dolines (affaissements et effondrements sur phénomènes karstiques).  
 
2 Contexte géologique 
 
2.1 Les phénomènes karstiques  
 
Les zones d’affaissement sont le résultat de l’évolution naturelle d’un processus d’altération et dissolution en 
profondeur du soubassement rocheux. Ce phénomène, plus connu sous le terme générique de karstification, 
est très présent dans les régions calcaires (chaine du Jura, Préalpes et Alpes helvétiques) et dans les séries 

89



de roches évaporitiques (gypse, anhydrite, cornieule, dolomie) d’âge triasique dans les Préalpes. Des traits 
morphologiques de surface (p. ex. dolines, uvalas, lapiez, vallées sèches, …) sont le reflet du phénomène 
de formation de cavités et de conduits souterrains qui peuvent se développer et s’élargir par l’action de cir-
culations d’eau d’infiltration. 
 
2.2 Les phénomènes de dissolution dans le canton de Vaud comme facteur in-

fluent sur le portefeuille assuré 
 
La distribution de l’aléa sur le territoire cantonal est fonction de la situation géologique et peut être synthéti-
sée par trois facteurs : nature des roches composant le sous-sol, épaisseur et nature des terrains de couver-
ture et situation hydrogéologique. La susceptibilité à la dissolution du gypse et de l’anhydrite est d’environ 50 
fois supérieure à celle de la dolomie et du calcaire [3]. On distingue donc les roches à dissolution rapide des 
Préalpes (Chablais vaudois) des roches à dissolution lente des massifs calcaires du Jura et des Alpes helvé-
tiques. Ces dernières se caractérisent donc par un potentiel de développement des affaissements plus faible 
et une vitesse de dissolution plus lente. 
 
La différence entre un affaissement et un effondrement est liée à la dynamique de formation. Les affaisse-
ments ont une évolution lente et progressive par augmentation de la porosité, perte de cohésion 
d’imbrication, et dislocation des sols. Les effondrements se manifestent par perte de portance soudaine des 
terrains de couverture ou de l’écroulement de voûtes rocheuses sur des conduits et grottes souterraines. 
Dans le canton de Vaud, ces deux types de phénomènes sont pris en compte de manière différente dans la 
cartographie des dangers (figure 2) et conduisent à  un potentiel de dommage différent sur les bâtiments. 
 

 
 
Figure 2: A) Matrice cantonale du danger d’effondrement (EFF) (tirée de [4]) B) Transcription sur la 

carte des dangers d’effondrement dans le village de Gryon (www.geo.vd.ch) 
 
2.3 Spécificités du Chablais vaudois 
 
Les terrains de couverture dans les Préalpes vaudoises sont essentiellement composés par des dépôts gla-
ciaires würmiens : moraines argileuses et terrasses fluvio-glaciaires sur les versants et dépôts d’alluvions en 
plaine. Pour une épaisseur de terrains meubles de couverture supérieures à 20 m, on admet une prédisposi-
tion au phénomène d’affaissement de résiduelle à nulle. La moraine et les sols fins limitent ainsi la progres-
sion du phénomène en agissant tant sur la prévention de l’infiltration (niveau aquitard) que sur les caractéris-
tiques géoméchaniques des terrains de couverture (angle de frottement interne effectif ϕ’k 29°-33°, cohésion 
effective c’k 3-8 kN/m2 et résistance à la rupture RN,d 220 kN/m2)  résistant à l’affaissement. Une des dolines 
les plus étendues est celle du Creux d’Enfer à Panex sur Ollon, qui se développe dans des cornieules sans 
couverture morainique et s’étend sur un diamètre de 215 m pour une profondeur de 69 m. 
 
3 Etude de risque 
 
3.1 Objectifs de l‘étude 
 
L’objectif de l’étude de risque était d’évaluer les conséquences de l’extension de la couverture d’assurance 
au phénomène d’effondrement karstique suite à un changement de loi. Il s’est donc agi d’estimer le dom-
mage potentiel au portefeuille par la mise en évidence des valeurs exposées pour l’évaluation des coûts 
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d’assurance et de réassurance. Dans un deuxième temps, le but fut d’identifier les bâtiments en zones de 
danger moyen et fort selon la cartographie cantonale. Ces derniers ont ensuite pu être visités par les estima-
teurs en bâtiments de l’ECA afin d’identifier ceux ayant subi des dommages avant l’extension de la couver-
ture d’assurance. En effet, les dommages préexistants ne sont pas couverts par celle-ci.  
 
Cette étude de risque d’effondrement dans le canton de Vaud est basée sur les travaux de l’Université de 
Lausanne qui ont été réalisés sur le mandat de l’ECA entre 2012 et 2016 [5, 6, 7].  
 
3.2 Données de bases 
 
Les données principales ayant permis la réalisation de cette étude sont les données cantonales issues du 
programme de cartographie cantonale des dangers naturels, à savoir la cartes indicatives de danger (CID) 
d’effondrement pour l’analyse de risque à proprement parler et les cartes des dangers naturels (CDN) 
d’effondrement (plus localisées et détaillées que les CID) pour l’identification des bâtiments en zones de 
danger moyen et fort. De plus, le cadastre des événements de dolines, crée sur la base d’informations 
transmises par les communes, le registre cantonal des bâtiments du canton de Vaud et la liste des valeurs 
assurées des bâtiments ont été nécessaires.  
 
3.3 Analyse des valeurs immobilières exposées 
 
Afin d’estimer les dommages potentiels, la caractérisation du risque par l’analyse de l’exposition des valeurs 
immobilières au phénomène d’effondrement karstique a été nécessaire. 
 

 
 

Figure 3: A) Proportion en nombre de bâtiments dans les différentes zones de danger pour les 
communes Préalpines (10963 bâtiments au total) (a). Pour les bâtiments hors des PDN 
(périmètres des cartes de dangers), la part de bâtiments dans les différentes zones de la 
CID sont données en (b). La partie (c) résume le niveau de danger de tous les bâtiments. 
B) Ces trois graphiques représentent les mêmes proportions qu’en A) mais cette fois en 
termes de valeurs assurées. C) Localisation des zones de danger rouge (CDN) contenant 
des bâtiments. Fond de carte : @Swisstopo. Echelle: 1/100‘000. 

 
L’analyse de l’exposition des valeurs au phénomène karstique peut se faire sous plusieurs angles. Il est 
possible, premièrement de constater que, dans les Préalpes vaudoises, la valeur totale assurée située à 
moins de 100m d’une doline représente CHF 700 millions (soit 2,2% du portefeuille de la zone d’étude). En 
analysant les cartes indicatives et les cartes de danger, il est possible d’évaluer le nombre de bâtiments et 
les valeurs exposées associées qui sont compris dans les différentes zones de danger (figure 3). Il est à no-
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ter que le danger d’effondrement karstique n’est pas spatialement uniforme dans la zone d’étude puisque 
toutes les communes ne sont pas exposées de la même manière.  
 
3.4 Analyse du risque 
 
3.4.1 Démarche 
 
A partir des événements connus d’effondrement karstique, une fréquence et un taux de dommage sont éta-
blis. La fréquence est corrigée pour tenir compte de l'incomplétude de l'inventaire des événements. La fré-
quence ainsi estimée est ensuite utilisée comme fréquence moyenne dans un modèle itératif censé repré-
senter des années d’assurance. La fréquence de cas de chacune des années est choisie aléatoirement se-
lon une distribution de Poisson, qui permet de modéliser des événements discrets et indépendants. En fonc-
tion du nombre de cas obtenus, un nombre équivalent de valeurs de bâtiments est choisi dans la liste des 
valeurs de tous les bâtiments à risque. Ces valeurs sont ensuite multipliées par un taux de dommage choisi 
aléatoirement en fonction de la distribution définie préalablement. La fonction de distribution des taux de 
dommages est plafonnée à 1 pour éviter des dommages supérieurs à la valeur du bâtiment. La valeur abso-
lue des dommages est également plafonnée à un million afin d’éviter des montants de dommages peu réa-
listes (un bâtiment très cher ne pourra dans la plupart des cas n’être que partiellement affecté puisqu’il 
s’agira par exemple d’un bâtiment étendu). De chacune des modélisations est ensuite retenu le montant to-
tal des dommages et le nombre de cas. Le processus est répété un grand nombre de fois afin d’obtenir des 
résultats statistiquement significatifs. 
 
3.4.2 Modélisation du risque lié aux dolines dans les Préalpes vaudoises 
 
Les données utilisées lors de cette analyse de risque, à savoir les cartes indicatives de dangers, ont permis 
de calculer que la fréquence moyenne d’événements liés aux effondrements karstiques est de 5.6 cas par 
année. En utilisant cette valeur dans le modèle itératif, le coût moyen annuel est estimé à 760'000 CHF. 
Néanmoins, il y a 71% de chance que ce coût soit inférieur à 1 million CHF et 96% de chance qu’il soit infé-
rieur à 2 millions CHF (Figure 4A. Si l’on représente cette modélisation en termes de fréquence relative de 
chaque classe de dommage (figure 4B), on peut constater que les coûts annuels d’assurance les plus pro-
bables pour le portefeuille des Préalpes vaudoises sont de 200'000 CHF à 400'000 CHF.  
 

 
 
Figure 4: A) Fréquence cumulée de montants annuels de dommages obtenus à partir de modèle de 

risque avec une fréquence moyenne de 5.6 cas par année et une distribution exponen-
tielle des taux de dommages. Les courbes vertes correspondent à l’incertitude de 
l’estimation des paramètres de la distribution des dommages. B) Fréquence relative des 
montants annuels de dommages obtenus à partir du même modèle que pour le graphe 
A). 

 
Le risque pour un bâtiment donné est estimé en divisant le risque total par le nombre de bâtiments concer-
nés. En considérant les 8'434 bâtiments situés en zone indicative de danger, le risque annuel moyen par bâ-
timent s’élève à 90 CHF. Cela correspond à un risque total de 9000 CHF sur la durée de vie complète du bâ-
timent estimée à 100 ans. Le risque peut dès lors être considéré comme relativement faible. En prenant en 
compte le nombre de nouveaux bâtiments qui seront construits dans les zones à bâtir légalisées d’ici 2020 
selon le plan directeur cantonal et les besoins estimés, il faut s’attendre à une augmentation du risque relatif 
de 25%. En utilisant les cartes de danger à la place des cartes indicatives, il est possible d’identifier les 
zones où l’investissement en termes de mesures de prévention doit être focalisé pour les nouveaux bâti-
ments construits. De plus, la prise en compte des cartes des dangers a permis d’identifier 30 bâtiments en 
zones de danger élévé (figure 3c) et 585 bâtiments en zones de danger moyen. Ils ont tous été visités afin 
d’exclure les dommages occasionnés par des effondrements karstiques avant le changement de loi de la 
couverture d’assurance.  
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4 Mesures préventives aux bâtiments et rôles du spécialiste en géo-
technique 

 
Les principaux facteurs qui ont une incidence sur la présence et la progression du phénomène 
d’affaissement pouvant influer sur le bâtiment sont : la nature et la configuration morpho-structurale des sols, 
la présence d’eau de surface et phréatique, les caractéristiques et la structure des fondations du bâtiment. 
 
Dans les périmètres urbanisés en zone à bâtir, la gestion du risque d’affaissement peut être traitée avec des 
mesures de prévention à l’objet agissant sur le phénomène. A ce titre, l’ECA joue le rôle d’autorité compé-
tente pour la définition des mesures conditionnant les permis de construire en zone de danger. En d’autres 
termes, l’ECA analyse les dossiers de permis de construire en zone de danger et détermine la nécessité de 
mesures à l’objet dans la phase d’exécution. Elle pourra notamment requérir l’intervention d’un spécialiste 
en géotechnique qui aura pour mission notamment : 

• de définir, de préciser et d'ajuster les mesures conceptuelles et constructives, sur la base d'une 
évaluation locale de risque ;  

• de les valider lors de leur exécution (travaux de terrassement, gros œuvre, etc.) ;  
• de mettre en place un processus de suivi et de contrôle de la réalisation des mesures. 

 
L’élaboration des mesures de prévention à l’objet prévoit trois phases successives : 1) Définition et qualifica-
tion du danger, 2) Caractérisation et amélioration des sols, 3) Analyse de la vulnérabilité de la structure, des 
fondations et des équipements. 
 
4.1 Définition et qualification du danger 
 
Les actions à entreprendre pour la prévention des instabilités sont strictement liées à la nature et à la dyna-
mique du phénomène. Les investigations géophysiques couplées à une caractérisation géotechnique des 
sols en présence permettent une reconnaissance spatiale plus étendue. Similairement, un réseau dense de 
pénétromètres est à privilégier par rapport à un petit nombre de forages. Ces investigations permettent 
d’identifier des éventuelles anomalies structurales à l’interface terrains de couverture/roche en place et/ou 
une géométrie oblique de ce contact, des dépôts anthropiques ou naturels aux caractéristiques défavo-
rables, ainsi que la présence de niveaux d’eau souterraine. 
 
Moyens : 

• Fouilles ou sondages de reconnaissance ; 
• Caractérisation géotechnique des sols ; 
• Sondages au pénétromètre dynamique ; 
• Investigation géophysique : Tomographie électrique 2D, sismique réfraction (figure 5A), microgravi-

métrie, éélectromagnétisme très basse fréquence (VLF).  
 

 
 
Figure 5: A) Profil de tomographie sismique à Bex (La Croix) [8]. B) Cône de subsidence sur trois 

mois au centre de Bex [5].  
 
4.2 Caractérisation des sols en présence 
 
Les zones de dolines sont caractérisées par la présence de sols fins souvent riches en matière organique 
(anciens comblements par des déchets organiques ou tout venant) et/ou en roche pulvérulente résultat de 
l’altération du gypse et de l’anhydrite. Ces sols ont une forte susceptibilité à l’eau (Ip, wL %), sont de consis-
tance molle et leur contenu en sulfates et en matière organique rend les eaux de percolation agressives. 
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Moyens d’amélioration : 
• Amélioration de la capacité portante du sol ; 
• Stabilisation chaux/ciment ;  
• Drainages et/ou imperméabilisation ; 
• Remplacement des sols (parties fines et matières organiques). 

 
4.3 Analyse de la vulnérabilité de la structure, des fondations et des équipements 
 
Dans le cadre de son activité de prévention, l’ECA dispose d’un catalogue de mesure pouvant être mise en 
œuvre sous la responsabilité du spécialiste en géotechnique. Ainsi, la réalisation d’une structure monoli-
thique formant une caisse rigide avec liaison renforcée entre les éléments annexes (escaliers, vérandas,..) 
est la solution de base pour résoudre le problème de la répercussion de tassements différentiels du sol sur 
la structure. Le report des charges sur les zones stables est une solution si le rocher sain se situe à une pro-
fondeur convenable. 
 
De plus, une combinaison de mesures à l’objet peut être envisagée selon la vulnérabilité du bâtiment proje-
té : 

• Fondations sur radier général ; 
• Fondations sur radier continu ; 
• Construction sur micropieux flottants ; 
• Descente des appuis (bêche, micropieux) au rocher sain ; 
• Imperméabilisation des aménagements extérieurs ; 
• Suppression couches de drainage sous-radier et périphérique ; 
• Conduite en PE avec raccords souples. 
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