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VORWORT 

Bei der V. Europäischen Konferenz der Internationalen Gesellschaft für Bodenmechanik 
und Grundbau in Madrid wurde der Vorschlag gemacht, aus Anlaß der 50jährigen Wieder
kehr des Erscheinens des Buches „ERDBAUMECHANIK AUF BODENPHYSIKALISCHER 
GRUNDLAGE" von Karl TERZAGHI die nächste Konferenz in Wien abzuhalten. Diese hat 
in der Zeit vom 22. bis 24. März 1976 in den Redoutensälen der Wiener Hofburg statt
gefunden, wobei 730 Personen als Teilnehmer und 250 als Begleitpersonen nach Wien 
gekommen waren. Gegenüber der Konferenz in Madrid bedeutete dies eine Zunahme von 
über 50 Prozent. 
Veranstalter der Konferenz war das Österreichische Nationalkomitee (im ÖIAV) der Inter
nationalen Gesellschaft für Bodenmechanik und Grundbau, welche bekanntlich im Jahre 
1936 von Karl TERZAG HI gegründet worden war. Von Anfang an war jedoch klar, daß 
die Organisation des Kongresses nur von dem im Erdbaulaboratorium des Institutes für 
Grundbau und Bodenmechanik der Technischen Universität Wien zur Verfügung stehenden 
Stab durchgeführt werden konnte. Deshalb wurde vom Österreichischen Nationalkomitee 
der ISSMFE dieser Stab als Organisationskomitee eingesetzt, wobei Heinz BRANDL die 
Stellung des Vorsitzenden und Manfred FROSS die des Geschäftsführers, und zwar sowohl 
des Organisationskomitees als auch des Österreichischen Nationalkomitees innehatte. Die 
gesamte organisatorische Arbeit war demnach im Erdbaulaboratorium in der Hand des 
Geschäftsführers konzentriert, dem das Hauptverdienst für den reibungslosen Ablauf und 
den Erfolg der Konferenz gebührt. 
Bevor jedoch die Veranstalter einen endgültigen Beschluß über die Abhaltung des Kongresses 
in Wien fassen wollten, mußte die finanzielle Grundlage gesichert werden. Durch Spenden
zusagen für die Saalmiete seitens des Büros für Kongreßförderung des Fremdenverkehrs
verbandes für Wien und seitens der Bauindustrie bzw. der verstaatlichten Industrie für die 
Drucklegung der Konferenzberichte konnte erreicht werden, daß zu keinem Zeitpunkt 
eine Schwierigkeit in finanzieller Hinsicht auftrat und den Veranstaltern sowohl der Saal 
als auch der erste Band der Konferenzberichte vollkommen kostenlos zur Verfügung 
gestellt werden konnte. Das Organisationskomitee konnte deshalb über alle später ein
gehenden Konferenzbeiträge frei verfügen. Allen Spendern soll daher auch von dieser 
Stelle aus gedankt werden. 
Die Eröffnungssitzung stand im Zeichen des Lebenswerkes von Karl TERZAG H 1. Nach der 
Eröffnung des Kongresses durch den Bundesminister für Bauten und Technik Josef MOSER 
und einer Begrüßungsansprache durch den Vizepräsidenten der ISSMFE für Europa 
Arpad KEZDI würdigte Arthur CASAGRANDE in einer Festansprache das Lebenswerk 
Terzaghis mit besonderer Berücksi'chtigung seiner Tätigkeit an der Technischen Hoch
schule Wien. Hieran schloß sich eine Ansprache von Ruth TERZAGHI. 
Als Ehrengäste nahmen neben dem Präsidenten der ISSMFE J. KERISEL, den Vorsitzenden 
und Generalberichterstattern der Arbeitssitzungen, insbesondere auch die ehemaligen Mit
arbeiter Terzaghis aus seiner Wiener Zeit teil: L. CASAGRAN DE, E. GOTTSTEI N, 
J. HVORSLEV, K. KIENZL, 0. KRETSCHMER, K. LANGER, P. SIEDECK, W. STEIN
BRENNER und Ch. VEDER. 
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Im Anschluß an die Eröffnungssitzung wurden zwei Filme aus der Wiener Zeit Terzaghis 
vorgeführt, welche Ruth TERZAGHI zur Verfügung gestellt hatte und auch kommentierte. 
Im Gedenken an Karl TERZAGHI ist weiters gedacht, sein Buch „ERDBAUMECHANIK 
AUF BODEN PHYSIKALISCHER GRUNDLAGE" neu aufzulegen. Interessenten mögen sich 
an das Institut für GRUNDBAU UND BODENMECHANIK, Technische Universität Wien, 
Karlsplatz 13, A-1040 Wien wenden. Als Preis ist 140, - öS bzw. 20,- DM oder 8 US
Dollar in Aussicht genommen. 
Das vorliegende Heft faßt die österreichischen Beiträge zusammen, welche im 1. Band 
der Konferenzberichte enthalten sind. 

H. BOROWICKA 



Arpad KEZDI, Vizepräsident der ISSMFE für Europa, bei seiner 
Begrüßungsansprache. 

Das Präsidium der Eröffnungssitzung : Arthur CASAGRANDE, Ruth TERZAGHI, Hubert BOROWICKA und 
Minister Josef MOSER. 
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Die ehemaligen Mitarbeiter TERZAGHls : 
1. Reihe von links : Leo CASAGRANDE, Juul HVORSLEV, Christian VEDER, Karl KIENZL, Wilhelm STEIN
BRENNER, Ernst GOTTSTEIN, Peter SIEDEK; 2. Reihe von links: Otto KRETSCHMER und Karl LANGER. 
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TERZAGHI im Jahre 1933 in Wien: 
von links: Leo RENDULIC, Miss SWAIN, W. LOOS, Karl und Ruth TERZAGHI, Peter SIEDEK 
und Karl KIENZL. 

Mitarbeiter TERZAGH ls im Jahre 1936: 
von links: Karl KIENZL, A. SCHWARZ, Juul HVORSLEV, Otto Karl FRÖHLICH, Hubert 
BOROWICKA und Wilhelm STEINBRENNER. 
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1/1-4 

DIE SICHERUNG VON HOHEN ANSCHNITTEN IN RUTSCHGEFÄHRDETEN VERWITTERU~GSBÖDEN 
STABILIZATION OF HIGH CUTS IN SUDE AREAS OF WEATHERED SOILS 
LA STABILISATION DE TALUS A FORTE PENTES INTERESSEES PAR LE GLISSEMENT 

H. BRANDL, Dipl.-Ing. Dr. techn., Univ.-Dozent, Wien, Österreich 

SUMMARY. On construction of highways in the mountains the problem of abruptly inclined, high andvery 

long slopes is predominating. In the following two characteristic examples of slide areas are descr.i:

bed where the subsoil consisted of schist-slope wash, lubricating (talcous) weathered phyllites re

spectively, the slopes being already in a critical ultimate stability before the earthworks began: 

1. A locally abruptly inclined slope with rather a constant shear strength but extremely wetted and 

with artesian waters. 2. A relatively flat slope with seepage waters and a very small residual angle 

of internal friction and progressive failures (polished slickensides). After expanded slope failures 

the cuttings have been stabilized above all by various drainage systems, rock fills and anchored 

pile walls. 

For stability analysis with weathered and lubricating schists the residual angle of internal fr:i.ction 

~r proved most suitable. By shear tests a mainly semilogarithmic correlation between ~ (peak value) 

and maximum grain-size has been found; grain-size distribution, Atterberg limits and degree of 

"chemical" alteration are the most important parameters of a generally valid relation between the 

mineral phases and ~r· 

RESUME. En cours de la construction des autostrades montagnardes le probleme de la stabilite des 

talus a forte pentes bien longs remuent en devant. Les deux exemples montrent comme deblai de pente 

schisteux et sol residuel micace habitaient et les pentes deja avant le commencement de const:ruction 

se trouvaient en equilibre limite ou au moins pres de l'equilibre limite: 1. un talus a forte pente 

avec la valeur du cisaillement bien constante mais la saturation tres forte et avec la nappe 

artesienne, 2. une pente plus tot peu profonde avec la valeur du cisaillement residuelle peu consi

derable et avec des indices de rupture progressive par miroirs de faille. Apres des glissements bien 

profondes les talus ont ete consolide pour la pluspart par caniveau de pied, par enrochements et ~ar 

parois en pieux fore avec ancrage. 

EINLEITUNG. 

Beim Bau von Gebirgsautobahnen tritt das Problen 

der Standsicherheit der vielfach übersteilten, 

hohen und sehr langen Talhänge in den Vorder

grund. Es werden zwei charakteristische Beispie

le herausgegriffen, bei denen schieferiger Hang

schutt sowie talkige phyllitische Verwitterungs

böden anstanden und sich die Hänge bereits vor 

Baubeginn im kritischen Grenzgleichgewicht oder 

zumindest nahe daran befanden: 1. Ein Steilhang 
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mit relativ beständiger Scherfestigkeit jedoch 

starker Durchnässung und artesischen Wässern; 

2. ein eher flacher Hang mit sehr geringer Rest

scherfestigkeit und progressiver Ausbildung von 

glänzenden Harnischflächen. Nach tiefgreifenden 

Rutschungen wurden die Anschnitte vorwiegend 

durch Dränagierungen, Steinstützkörper und ver

ankerte Bohrpfahlwände gesichert. 



BEISPIEL 1. 

Ein rd. 800 m langer Autobahnabschnitt liegt am 

Ende eines engen Tales, dessen bis rd. 1000 m 

hohe Flanken stark übersteilt und vernäßt sind. 

Der Bau erforderte bis 45 m hohe Hanganschnitte 
und 25 m hohe schmale Dammkeile. 

Die anstehenden schieferigen bis phyllitischen 

Gesteine wiesen einen starken Glimmerbelag auf 

und bildeten überdies einen "Schichtflächenhang"; 
die Verbandsfestigkeit war gering und die Ge

fahr von Schichtflächengleitungen vor allem bei 

Unterschneidungen gegeben. Einmuldungen der 

Felsoberfläche waren mit teilweise mächtigem 

Hang- und Verwitterungsschutt, Murenschutt und 

mit Resten von Moränenablagerungen aufgefüllt. 

Dort war auch die Hangdurchfeuchtung am stärk
sten: zahlreiche Gerinne entsprangen aus sumpf~ 

gen Mulden, Naßgallen oder aus verbreiteten 

Quellhorizonten, die teilweise bis weit berg

aufwärts der Trasse zu verfolgen ware~. In vie

len Fällen handelte es sich bei den Austritten 
um "Folgequellen", oft um mehrfach versickernde 

und wieder zutage tretende Bergwässer. 

Bodenphysikalische Untersuchungen ergaben für 

den Hang- und Verwitterungsschutt trotz der 

schuppig-plattigen Kornform einen Reibungswin

kel von 0 = 27 - 32° und einen relativ hohen 

"Restscherwinkel" von 0r = 25 - 3o0
• Da diese 

Lockermassen körnungsmäßig im wesentlichen aus 

schluffig-sandigen Kiesen mit Blockwerk be

standen, wurde die Scherfestigkeit labormäßig 

nur am Kornanteil unter 2 mm bestimmt: 

Fig.1 Rutschhang mit Sanierungsmaßnahmen 

Es wurden "Wiener Routine-Scherversuche" (H. 

B0R0WICKA, 1970) durchgeführt, und zwar mit 

Scherbüchsen von 10x10 cm Querschnitt; den Rei

bungswinkeln 0 liegt demnach der konsolidierte 

entwässerte Zustand sowie eine während des LaRJ

samversuches konstant bleibende Porenziffer zu

grunde. In Ergänzung zu den Laboratoriumsunter

suchungen wurden Anhaltspunkte über die Scher

festigkeit aus dem Grenzgleichgewicht des na

türlichen, unberührten Hanges abgeleitet; in 

den fiktiven mittleren "Reibungswinkeln" sind 

allerdings die Einflüsse von Strömungs- und 

Porenwasserüberdrücken implizit enthalten. 

Die Untersuchungen ergaben, daß Rutschungen 

weniger auf ein z.B.durch bauliche Eingriffe 

ausgelöstes Absinken des Reibungswinkels zurück

zuführen waren, sondern in erster Linie auf 

hangparallel bzw. sogar hangauswärts gerichtete 

Strömungsdrücke des Sickerwassers. 

Im Zuge des Hanganschnittes kam es auf etwa 

250 m Länge zu ausgedehnte~ Rutschungen, die 

progressiv nach oben fortschritten und schließ

lich etwa 450 m hangaufwärts reichten, mit 

Staffelbrüchen bis 3,5 m Höhe und breiten Rissen. 

Die Bewegungen kam zwar in den Wintermonaten 

weitgehend zur Ruhe, stiegen jedoch im Frühjahr 

wieder auf mehrere Zentimeter je Woche an. Die 

oberflächlich angelegten Dränagegräben von ins

gesamt 850 lfm hatten auf die Bewegungen,die 

die Autobahnböschung bis 4 m nach außen drück
ten und die bereits fertiggestellte bergseitige 

Trassen-Längsentwässerung und Sammelschächte 

Sliding slope 1 and methods of stabilization 
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zerstörten, keinen wesentlichen stabilisieren
den Einfluß. Es wurden daher als vordringliche 
Maßnahmen in Achsabständen von etwa 20 m 
13 Stück 6 - 7 m breite, 25 - 35 m hohe Stütz
körper (schräg bis ca. 65 m) aus schwerem Block
werk in einer Stärke von ca. 5 m und mit einer 
Böschungsneigung von 2:3 bis 4:7 eingebaut und 
zwischen den Stützkörpern und auch auf Höhe des 
Forstweges 12 Stück etwa 30 - 40 m tiefe, unter 
15° steigende Dränagebohrungen vorgeseihen (Fig.1). 
Die Bohrlöcher wurden mit Futterrohrerl (Durch
messer 118 mm) verrohrt; die Schüttung betrug 
anfangs bis zu je 1,2 1/sec und nahm allmählich 
auf 1,0 1/sec ab. Die Entwässerungsbohrungen 
wurden als Rotationskernbohrungen durchgeführt, 
um zugleich Bodenaufschlüsse durch Kerngewinne 
zu erhalten; die Filterrohre sind durchgehend 
gelocht bzw. geschlitzt. 
Für die zweite Phase der Sicherungsarbeiten 
wurde eine verankerte, im Fels eingespannte 
Pfahlwand am Hangfuß projektiert, wobei zmädlst 
zur näheren Erkundung der unregelmäßigen Fels
oberfläche Ergänzungsbohrungen vertikal abge
teuft wurden. Röntgendiffraktometrische Unter
suchungen der Feinkornfraktionen 8,,-"- 2,;tt und 
<2_µ ergaben als Mineralphasen (semiquantita
tiv): 

Muskovit 
Chlorit 
Kalzit 
Dolomit, Quarz, 
Feldspat 

40 - 70 1 
20 - 45 1 

10 1 

je 5 - 10 1 

Auch im Bewegungszentrum des Hanges betrug der 
Restscherwinkel der Lockermassen rd. ~r = 26° 
bis 28° (konsolidiert), er war also relativ 
hoch. Als Rutschungsursache konnten daher nur 
die ungünstigen Hangwasserverhältnisse ange
sehen werden. Weitere Bohrungen bestätigten 
diese Annahme: an einer Stelle wurde artesisch 
gespanntes Wasser angefahren, welches mit etwa 
1,5 1/sec bis 2,5 m über Gelände hochstiegi es 
wurde gefaßt und in einem besteigbaren Sammel
schacht abgeführt. Die Schüttung blieb mit ca. 
1 1/sec konstant. Zur Lokalisierung oberflächen
naher Vernässungszonen wurde das Gelände auch 
überflogen und Falschfarbaufnahmen in infrarot 
gemacht. 

Die Bewegungen wurden hangaufwärts bis zu einer 
Horizontalentfernung von rd. 300 m ab Autobahn
achse an 31 Beobachtungspunkten laufend vekto
riell kontrolliert. Es zeigte sich, daß die 
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massiven Steinstützkörper und die mittlerweile 
von der Wildbachverbauung durchgefilhrten Ent
wässerungsmaßnahmen zwar zu einer deutlichen 
Beruhigung des Hanges filhrten, aber an einzel
nen Stellen doch noch Kriechbewegungen von eini· 
gen Zentimetern je Monat andauerten. Ein Ab
gleiten des auf dem ungilnstig einfallenden zer
setzten Phyllitschiefer und der durchnäßten 
Uberlagerung aufgebauten Autobahnkörpers Uber 
den talseitig anschließenden Steilhang konnte 
nicht ausgeschlossen werden. 

Es wurde daher mit der Herstellung von zwei 
Pfahlwandabschnitten begonnen, die die beson
ders gefährdeten bzw. noch aktiven Zonen sta
bilisieren sollten. Die Gefahr des Abscheren& 

{ 
2.3 2,3 

Fig.2 Verankerte Pfahlwand: Grundriß 
Anchored pile wall: ground-plan 

der frisch betonierten Pfähle war infolge der 
vorauseilenden Sicherungsmaßnahmen nicht mehr 
gegeben. Dem örtlichen Gefährdungsgrad ent
sprechend wurde im Norden eine 110 m lange 
einfache Bohrpfahlwand (Pfahldurchmesser d = 

90 cm) mit achsialen Pfahlabständen von 2,10 m 
gewählt; im Silden schließt ein 45 m langer Wan~ 
abschnitt an, der aus Pfahlscheiben mit je zwei 
überschnittenen Pfählen (d „ 90 cm·) und achsia
len Scheibenabständen von 2,30 m besteht. (Dann 
folgen Schwergewichts- und Raumgitterstütz
mauern.) Die Scheiben, deren Vorderpfähle durch
gehend bewehrt sind (im Mittel rd. 110 kg/lfm), 
weisen ein großes Widerstandsmoment auf und er
möglichen den Durchtritt des Hangwassers in den 
verbliebenen Zwischenräumen (Fig.2). Die Aus
bildung geschlossener Pfahlwände (auch mit 
einzelnen Monokornpfählen) war wegen der star
ken Geländedurchfeuchtung nicht zu empfehlen. 
Die Scheiben aus eingeschnittenen 90 cm -pfählen 

erwiesen sich zudem als wirtschaftlicher und im 



Hangschutt auch leichter zu bohren als solche 

aus zwei tangierenden 120 cm - Pfählen. Die 
Pfahllängen variieren je nach Tiefenlage der 

Felsoberfläche, dem Gesteinszustand und der 
Mächtigkeit der Verwitterungszone zwischen 7 

und 25 m. 
Die Pfähle sind mit einem Pfahlkopfbalken biege

steif verbunden, der die Ankerkräfte aufnimmt 

und in diese ableitet. Es wurden 90 Stück 

120 Mp-Felsanker (etwa 3500 lfm) mit Abständen 

von 0,9 - 2,3 m eingebaut. Um eine örtliche 

Uberbeanspruchung des schieferigen Gesteins zu 

vermeiden, wurden die Krafteinleitungsbereiche 

(Haftstrecken etwa 8 m) gestaffelt und die 
Ankerneigung zwischen 20° und 45° gespreizt. 

Die relativ steilen Ankerneigungen bewirken 

eine Art Vorspannung der Pfähle, erhöhen also 

das aufnehmbare Biegemoment und erforderten 

"j,..?? 
~r:,~ 

~~ 

HANGSCHUTT 

GRUNOMOOÄ 
(DICHT) 

GERÖLL 

FELS 

~ 
.-......___ 

/ ·, • / / °' ANKER 
HRPFÄHLE / / 

Fig.3 Verankerte Pfahlwand und Untergrund
verhältnisse (Details) 

Anchored pile wall and subsoil (details) 

wegen der flach einfallenden Felsoberfläche 

nur relativ kurze Ankerlängen (diese variierten 

en·tsprechend dem stark unregelmäßigen Relief 

zwischen 20 und 53 m). Die Anker wurden nach 

ihrer Abnahmeprüfung (kurzfristiges Uberspannen 

auf 1,2.Ar) auf nur 40 % der rechnerischen Ge

brauchslast Ar festgelegt, um geringfügige Be

wegungen zu ermöglichen. 
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Das Stützsystem wurde unter der Annahme dimen

sioniert, daß sich die labile Böschung mit ei

nem Kriechdruck von Kh = 0,9 im Grenzgleichge
wicht von F = 1 befindet: Entsprechend den 

Untergrundverhältnissen war keine Ausbildung von 

Gleitkreisen sondern ein annähernd hangparalle

les Abrutschen entlang der Moränenüberdeckung 

bzw. Felsoberfläche zu erwarten; die rechneri

sche Stabilität sollte auf F = 1,4 bis 1,5 an

gehoben werden. Als Standsicherheitsdefinition 

wurde hiebei der von den Pfählen bzw. Pfahl

scheiben aufnehmbare E~ddruck mit dem vorhande
nen in Relation gebracht. Dem Verlauf der zu 

erwartenden Wandverformungen entsprechend wurde 

auch eine Erddruckumlagerung berücksichtigt. 
Die erdstatischen Rechenansätze wurden durch 

Verformungsmessungen und zwei Meßanker je Pfahl

wandabschnitt kontrolliert. 

Im Zuge der Bohrpfahlarbeiten wurden im Mittel

abschnitt der Wand artesische Wässer angefahren 

(Fig.3), die ein Vielfaches der durch die Ent
wässerungsbohrungen bereits gefaßten Menge 

schütteten und die Vortriebsleistungen wesent

lich herabsetzten; auch bei den darauf folgen

den Ankerungsarbeiten spritzten örtlich bis zu 
30 m weit reichende Wasserfontänen aus den 

Bohrrohren. Da der artesische Druck von mehr 

als 7 atü wesentlich höher war als der Be

triebsdruck der Bohrhämmer, mußten zunächst um 
die Ankerlöcher fächerförmig Entlastungsbohrun

gen vorgetrieben werden. 

Als druckwasserführende Schichte wirkte dort 

Geröll, welches vom Fels unterlagert und von 

einer dichten, schluffigen Grundmoräne über

deckt war (Fig.3). Zu ihrer Entspannung wurden 

bergseits der Pfahlwand weitere rd. 20 - 30 m 

tiefe Entwässerungsbohrungen (500 lfm a d = 70mn) 

niedergebracht und Brunnen abgeteuft. 

Gleichzeitig mit den Sicherungsmaßnahmen im un

mittelbaren Autobahnbereich führte die Wild

bachverbauung bis rd. 500 m hangaufwärts um

fangreiche Oberflächen- und Tiefendränagen 

durch: es wurden rd. 1500 lfm Sicker-und Sch\\ler

lastrohre sowie 750 lfm Betonhalbscha+en ver

legt und 44 Schächte hergestellt. Die größte 

Gesamtschüttung der damit gefaßten Hangwässer 

betrug bisher rd. 200 1/sec. 



BEISPIEL 2. 

Der Hangabschnitt liegt in einer breiten geolo

gischen Störung; im wesentlichen besteht er aus 

talkigen, meist fein aufgearbeiteten tiefgrün

digen Verwitterungsprodukten der Grauwackenzon~ 
wobei örtlich auch Findlinge und sogar Härtlings

züge eingelagert sind. Am Böschungsfuß verzahnt 

sich abgeschwemmtes, organisch verunreinigtes, 
feinkörniges Verwitterungsmaterial mit Hochflut:

ablagerungen des Talbodensi diese Bodenbildun

gen reichen stellenweise bis 20 munter Gelände. 

Das Liegende bilden Talschotter und umgelagerte 

/ i ------
~ _j --:-------- _.:::-:-=----

1•';:').: 1 
ORGAN. V,ERUNREINIGTE ··.~(1: 
TALAUFFULWNGEN UND ·.:~ft 
VERWITTERUNGSPRODUKTE • • 

20 

Xiesmoränen in mitteldichter bis dichter Lage

rung. 

Laboratoriumsuntersuchungen hatten ergeben, daß 
sich die Grauwacken-Verwitterungsprodukte viel

fach in bodenphysikalisch plastischem zustand 

befanden und einen geringen Reibungswinkel be

saßen; insbesondere aber konnte dieser bei ört·

licher Oberbeanspruchung des Bodens und bei 
größeren Schubverformungen auf einen Restscher

winkel von nur !l)r = 10° - 15° absinken. Es ware.n 
aliso im Untergrund bzw. Hang progressive Bruch

bildungen, bedingt durch ein Einregeln der 

40 m 

Fig.4 Rutschhang 2: Situation und Gleitflächenannahmen 1 - 6 

---

Sliding slope 2: situation and assumed friction circles 1 - 6 

TAL BODEN (? J 

1 
1 
1 

i 

0 20 1,0m 

eiot.O 

WEG auf PFAHL-
KOPFBA 

---✓--

- VLIES_ Sm) 

< 01,so u. t30mJ 

Fig.5 Rutschhang 2 mit Sanierungsmaßnahmen 
Sliding slope 2 and methods of stabilization 
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glimmerig-schuppigen Feinstkornanteile entlang 

von Gleitflächen durchaus möglich. 

Die starke Durchfeuchtung und geringe Scher

festigkeit der Verwitterungsprodukte hatte be
reits zu offenen und subkutanen Rutschungen ge

führt. Da überdies der Böschungsfuß in den Tor

fen und weichen Schluffen nicht gestützt war, 

befand sich die gesamte Hanglehne schon vor Bau

beginn nahe dem kritischen Grenzgleichgewicht. 

Der durchnäßte Hang mußte auf eine Höhe von rd. 

SO m angeschnitten werden. 
Es wurden daher umfangreiche geotechnische Si

cherungsmaßnahmen projektiert, wie Hangvorent

wässerungen und Tiefdränagen, Böschungsverfla
chungen, Blockwürfe und Steinrippen sowie Boden

auswechselungen und Gegengewichtsschüttungen. 

Trotz einer Böschungsverflachung von 3 : 4 (ge

mäß Straßenprojekt) auf 1 : 2,5 traten Staffel

brüche, metertiefe Geländeeinrisse und stärkere 

horizontale Bewegungen ein, die den hangaufwär
tigen Hochwald teilweise umlegten, zu Aus

bauchungen des unteren Hangbereiches um nahezu 

4 m und an einer Stelle sogar bis zu 1,5 m ho

hen Hebungen des bereits fertiggestellten Auto

bahn-Unterbauplanums führten; Bodenauswechselun

gen und zur Verbesserung der Befahrbarkeit ein

gelegte zugfeste Kunststoffvliese wurden hiebei 

zerstört (Fig.4). 

Als Sofortmaßnahme wurden zusätzlich zur auto

bahnparallelen Tiefendränage, die schon früher 

im oberen Einzugsgebiet ausgehoben worden war 

und etwa 1000 1/h schüttete, in mehreren Etagen 

17 Stück Entwässerungsbohrungen unter 15° stei

gend auf 20 - 35 m Tiefe vorgetrieben. Da Stein

rippen den nach katastrophalen Frühjahrsnieder
schlägen sich zumindest in Oberflächennähe be

reits im Zustand de:t "Bodeflverflüssigung" be

findlichen Hang nicht stabilisieren konnten, 

sondern vielmehr ausgebaucht und von schmieri

gen Rutschmassen überschoben wurden, wurde als 

Stützkonstruktion eine 112 m lange, einfach ver

ankerte Wand aus Pfahlscheiben (in der Fallinie) 

vorgesehen. Diese in Achsabständen vcn 2,8 mange

ordneten Elemente bestehen aus jeweils 2 tangie

renden , voll bewehrten Großbohrpfählen (berg

seits d = 1,50 m, talseits d = 1,30 m) und sind 

mit einem durchgehenden Stahlbetonriegel (Pfahl

kopfbalken) und aufgesetzter Stützmauer biege

steif verbunden. Je Feld wurden zwei 100 Mp -

Alluvialanker vorgesehen, jedoch vorerst nur 
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auf 80 Mp festgelegt, um Bewegungs- und Kraft

reserven zu besitzen (Fig.S). 

Der Dimensionierung von Pfählen und Ankern wur

den zunächst die in Fig.4 dargestellten Gleit

kreise zugrunde gelegt: ihre Annahme ist in er

ster Linie durch die Lage und Form der berg

seitigen Staffelbrüche und Geländeanrisse, 

durch die Weichzonen ca. 7 munter Autobahn

niveau und durch geodätische Bewegungsmessungen 

des Hanges begründet. Der Reibungswinkel wurde 

zur Grenzwertbetrachtung zwischen~= 15°und 

25° variiert (die Kohäsion zwischen c = O und 
0,2 kp/cm2) und schließlich die Gleitflächen 

1 und 2 als maßgebend erachtet. 

Um den Einfluß stark variierender Bodenkennwer

te rasch erfassen zu können, wurde die Schwe

dische Lamellenmethode gewählt, für die ein 

Computerprogramm mit umfangreichem Erfahrungs

material von anderen Baustellen vorlag. Neben 

der bei diesem Verfahren getroffenen idealisier

ten Annahme, daß die Erddrücke an den Lamellen

seiten innerhalb des Rutschkeiles entgegenge

setzt gleich groß seien (nur Momentenbedingung 

erfüllt) wurde der Ankerkraftermittlung nähe

rungsweise der Schnittpunkt ihrer Resultieren

den mit der Gleitflächensehne (und nicht mit 

dem Gleitkreis) zugrunde gelegt. Diese beige

ringem Kohäsionsanteil vertretbare vereinfachen

de Zusatzannahme bietet den Vorteil, daß die 
Größe der Ankerkraftresultierenden von der Höhen.· 

lage ihres Angriffspunktes unabhängig ist. Uber 
die Sicherheit 

F = L(l!,.G.coso<.t9!11 + c.Al) 
L.6G.sin°' 

ergab sich für die erforderliche Ankerkraft 
A (Mp/m) der Ausdruck 

A"" F. LAG.sin« -L( AG.cosoc: .tg !II + c. Al) 

sin °'A"tg ~A + F.cos O(A 

AG 
Al 
0( 

Gewicht der Lamelle 
Lamellenlänge in der Gleitfläche 
Neigung der Lamellenbasis zur 
Horizontalen 
Winkel zwischen der Resultieren
den A und der Gleitfläch.ensehne 
Reibungswinkel 
(~A: im Bereich von A) 

Die Haftstrecken der Anker (Krafteintragungs

längen) wurden in den schmierigen, tiefgründig 

zersetzten Verwitterungsprodukten mit 10 man-



genommen; sie liegen außerhalb der Gleitflächen 
mit einer Geländebruchsicherheit von F = 1,25, 
Eine Verlängerung des Verpreßkörpers ließ wegen 
der örtlich sehr geringen Restscherfestigkeit 
des Untergrundes keine wesentliche Zunahme der 

Ankertragfähigkeit erwarten. 

In Ergänzung zum Lamellenverfahren wurde der 
Erddruckermittlung auf die Pfähle bergseits 
auch der 2. Rankine'sche Sonderfall mit nähe-

2 rungsweise Kh = cos ß zugrunde gelegt, talseits 
der Erdruhedruck im oberflächennahen Rutschkör
per, darunter der passive Erddruck. Die Gelände
bruchuntersuchungen mit tiefliegender Gleitflä

che ergab jedoch ungUnstigere Werte. 
Bei der Dimensionierung mußten sämtliche Bau

zustände berUcksichtigt werden: solange die 
Pfahlscheiben nicht verankert waren, wurden sie 
- bei geringerer Sicherheit - als freistehend, 
jedoch unten eingespannt angesehen; das stati
sche System des Endzustandes stellen "Balken 

auf zwei stutzen" dar. 

Wegen des Termindruckes, einer möglichst ra
schen Stabilisierung des Hanges und auch aus 
betrieblichen GrUnden wurden zwei Pfahlbohr

geräte gleichzeitig eingesetzt;die bergseiti
gen Pfähle wurden hiebei etwas vorauseilend 
hergestellt. Dabei zeigte sich eine ca.5 - 10 m 
weit räumlich vorgreifende Bewegungsabnahme des 
Rutschhanges, welche das Ziehen der Rohre Uber

haupt erst ermöglichte. 
Der erste Pfahl (d = 1,50 m) wurde zu Erkun

dungszwecken einige Meter tiefer gebohrt als 
erdstatisch notwendig gewesen wäre; dabei wur
den in 22 - 24 m Tiefe glänzende Harnischflä
chen freigelegt. Nach geologischer "Rekonstruk

tion" des vermutlichen ehemaligen Talbodens 
wurden die in Fig,5 dargestellten Gleitkreise 
7 und 8 ermittelt, welche bei einem mittleren 

fiktiven Reibungswinkel von~• ~ 18 - 20° eine 
Sicherheit um F = 1 aufweisen (ohne Kohäsion). 
Da eine Reaktivierung dieser Störungszone ins

besondere durch die baulichen Eingriffe nicht 
. ausgeschlossen werden konnte, wurde kurzfristig 
umprojektiert und unter anderem die Pfahllängen 
von den ursprUnglich vorgesehenen 21 m auf 28 m 
vergrößert; der Bewehrungsanteil erhöhte sich 
auf 9,5 Mp je Pfahlscheibe (24 Fe/d = 30 mm je 

Pfahl, d • 1 ,SO m ) . 

Da der Hang teilweise von stark kohlensäure-
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hältigen Wässern durchströmt war (bis ca.40ng/l 
kalkaggressive Kohlensäure; Gesamthärte ca.3,4 
deutsche Härtegrade) mußten beim Betonieren der 
Pfähle entsprechende Schutzmaßnahmen getroffen 
werden: Hochofenzement mit mindestens 45 % 

Schlacke; mindestens 350 kg/m3 Bindemitteldo
sierung und möglichst Verwendung eines betonver
flüssigenden Zusatzmittels mit Luft- oder Fl\Bt
kombination. Der Nachteil des Sonderzementes 
lag in seiner geringen Anfangsfestigkeit und 
dem damit verbundenen Risiko eines Abscherens 
der jungen bergseitigen Pfähle (daher auch 
bergseits größerer Pfahldurchmesser): Der Hang 

war während der Pfahlherstellung noch so stark 
in Bewegung (in Oberflächennähe 4 - 20 cm je 
Woche), daß die 4 m langen RohrschUsse fall
weise sogar mit 530 atU kaum gezogen werden 

konnten, ·obwohl die derzeit stärkste Bohranla
ge der BRD eingesetzt war; jeder Pfahl mußte 
daher ohne Arbeitsunterbrechung möglichst rasch 
fertiggestellt werden. Die Pfahlverformungen 
wurden kontinuierlich mit Pendellotmessungen 
kontrolliert. 

w i 1D /--t--+-+-t--+-+--1--~ 
w 
N 
0 1D t--+--+--1----<f-
0:: 
0. 
V) 
,- 4D 1---+-
:r 
u 
3:: 2D 
w 
(!) 

D,O2 O,O• 0,2 0,1 2 2D 

KORNOURCHMESSER (mm) 

Fig,6 Kornverteilung der schieferigen 
Verwitterungsprodukte 
Grain-size distrubution of the 
weathered schists 

Das bei der Pfahlherstellung geförderte Bohrgut 
wurde ständig überprüft; die Bodenverhältnisse 
in den untersten unverrohrt gebohrten Pfahl
metern wurden in situ besichtigt. 
Bodenphysikalische Unter
suchungen: 
Ohne BerUcksichtigung von Felsbrocken und 
quarzitischen Einlagerungen sind die schmie
rigen Verwitterungsprodukte im Mittel als 
"kiesig-tonige Sandschluffe" zu bezeichnen 
(Fig,6). Der Plastizitätsindex liegt meist um 

wfa • 7 - 10 %, steigt jedoch örtlich auch auf 



wfa = 25 - 30 1 an. 

In Fig.7 ist der Scherwinkel in Abhängigkeit 
vom Größtkorn der im Bereich der Harnischflä
chen anstehenden Schichten dargestellt. Trotz 
augenscheinlich gleichartiger Materialbeschaf
fenheit schwanken die Scherparameter sehr stark; 
meist ist ein linearer Zusammenhang zwischen 
dem Reibungswinkel !1l ("peak value")und dem 
Logarithmus des Größtkornes festzustellen. Die 
Tendenz zur Bildung von Harnischflächen bzw. 

das Absinken von !1l auf !llr zeigt sich umso deut
licher, je feinkörniger die untersuchte Frak
tion ist. 
Röntgendiffraktometrische Untersuchungen des 
Feinstanteiles <2_,u ergaben folgenden Mineral
bestand (semiquantitativ) : · 

Streuung Mittel 
Muskovit 40 - 50 1 45 1 
Paragonit 20 - 30 1 25 1 
Chlorit 5 - 20 1 10 1 
Montmorillonit 5 - 15 1 10 1 
Quarz, Feldspat je ca. 5 1 5 1 

(Paragonit ist ein dem Muskovit nahestehender 
Na-Glimmer und im allgemeinen feinschuppiger 
al1'3 dieser. ) 

In den gröberen Fraktionen (bis 20_,tt) liegt der 

Chloritanteil vergleichsweise um 30 - 50 1 

höher, Montmorillonit und Paragonit s·ind in ge
ringerem Maße vertreten. 

Ein Vergleich der im Laboratorium ermittelten 
Kennwerte und jener, die sich aus dem Verhal
ten des Hanges ableiten lassen zeigt, daß bei 
stark feinschuppigen schieferigen Böden.der 
(fiktive) erdstatische Ansatz der Restscher
festigkeit vom Kornanteil< 1 mm eine gute 
Ubereinstimmung zwischen Rechnung und Natur 

bringt. Körnungen über rd. 2 mm liefern in 
Scherbüchsen von 10 x 10 cm Querschnitt und mit 

2 - 3 cm Probenhöhe im allgemeinen zu hohe Rei
bungswinkel; insbesondere geben sie nur unzu

reichende Hinweise über die Rutschgefährdung 
schieferig-phyllitischer bzw. stark glimmer
hältiger Lockermassen. Dieses Verhalten der 
Phyllitschiefer ist darauf zurückzuführen, daß 
die Glimmerplättchen entsprechend ihrer Ablage
rung in der Natur meist geregelt und vielfach 
sogar entlang potentieller Gleitflächen ausge

richtet vorliegen. In der Scherbüchse jedoch, 
in die der Boden als gestörte, sich an der 
Fließgrenze befindliche Masse eingebaut wird, 
sind die schieferigen Partikel vorerst über-
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Angle of internal friction as a function 
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haupt nicht orientiert und werden es im Grob~ 
kornbereich während des Schervorganges offen
sichtlich nur in beschränktem Maße. (Dagegen 
tritt bei Tonen, Mergeln u.dgl. auch im 
10 x 10 cm Rahmenscherversuch mit Körnungen 
bis rd. 2 mm eine mit dem natürlichen Verhal
ten sehr gut vergleichbare starke Orientierung 
der Scherzonenpartikel ein.) 

Die massiven Pfahlscheiben stabilisierten zu
nächst den Hangfuß und verhinderten tiefgrei
fende Gleitungen. Oberflächennahe Rutschungen 

traten im Bauzustand trotz des abschnittswei
sen Aushubes der jeweils 28 m langen Elemente 
des Pfahlkopfbalkens immer wieder auf und führ

ten hangaufwärts zu neuerlichen Staffelbrüchen 
von 1 - 3 m Höhe und zu Beschädigungen der in 
der Zwischenzeit durchgeführten biologischen 
Verbauung; auch die Schalung des Riegels wurde 



stellenweise eingedrückt, der Frischbeton ein

gerissen. 

Nach Hinterfüllung der auf den P.fahlkopfbal)c_eq 

aufgesetzten Stützmauer und Wirksamwerden der 

Begrünung kamen auch die Oberflächenrutschungen 

zum Stillstand. 

A n k e r u n g s a r b e i t e n : 

In den zersetzten Verwitterungsböden konnten 

trotz lokaler Felspartien nur Alluvialanker 

yerwendet werden, die entweder mit teleskop

artiger Verrohrung (Hammerbohrung) oder mit 

Dickspülung (Stützflüssigkeit; Rollmeißel) her

zustellen waren. Es kamen zwei Systeme zum Ein

satz: vorgespannte Litzenanker (VSL) und Mehr

stahlanker (BBRV) mit Nennlasten von Ar 

100 Mp (Bruchlast ca. 180 Mp); nach der Ab

nahmeprüfung auf 1,2.Ar wurden die Anker nur 

auf 0,8.Ar festgelegt, um gewisse Bewegungsre

serven bis zur endgültigen Beruhigung der ober

flächennahen Rutschpartien zu besitzen. Bei 

einer geringeren Festlegekraft wären weitere 

stärkere Schubverformungen des Hanges und da

mit ein progressiv ibrtschreitendes Absin~en 

des Reibungswinkels (gegen ~r) zu erwarten 

gewesen. Andererseits wurde auch die maximale 

Prüflast nur in Einzelfällen auf 1,4.Ar ge

steigert, um die Auslösung eines progressiven 

Versagens der den Verpreßkörper umgebenden 

Verwitterungsprodukte zu vermeiden (Einregeln 

der feinschuppigen Kornanteile). 

Insgesamt wurden ca. 5500 lfm an jeweils 60 bis 

65 m langen Erdankern eingebaut. 

Je nach Ankertype und Herstellungsart waren 

voneinander abweichende Kriechmaße zu erwarten. 

Die aufgrund des Termindruckes verwendeten 

unterschiedlichen Ankersysteme wurden daher in 

konstruktiv voneinander getrennte Bauabschnitte 

eingebaut. Sämtliche Anker wurden als Frei

spielanker ausgelegt: der entsprechende Korro

sionsschutz ermöglicht Nachstellungen der Vor

spannkräfte bis zu einem Jahr. 

Da äie talkigen Grauwackenschiefer bei Wasser

zutritt rasch aufweichten bzw. Schmierzonen 

~ildeten, mußte die Zeitspanne zwischen Bohren, 

Versetzen und Injizieren der Anker möglichst 

kurz gehalten werden. Die Anker waren daher 

schon - etwa innerhalb einer Stunde nach Bohr

ende - bzw. während des Ziehens der Verrohrung 

zu injizieren (Rohrinjektion). Bentonit be

währte sich als Stützflüssigkeit in den 
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schmierigen, auch montmorillonithältigen Ver

witterungsprodukten nicht: Nach Vorversuchen 

wurde. vielmehr mit Zements.ch];ärnrne von einem 

Wasser-Zement-Faktor W/Z = 1,7 gebohrt und nur 

2 % Bentonit zugesetzt; die laufend zu regene

rierende (entsandende) Suspension war spätestens 

nach einem Tag immer wieder auszutauschen. Bei 

beiden Verfahren mußten Manschettenrohre ver

wendet werden. Eirie Tragfähigkeitserhöhung der 

Anker konnte sowohl durch Nachverpressen im 

Zuge der Primärinjektion als auch durch Auf

sprengen der Haftstrecke (24 Stunden nach der 

Primärinjektion) erzielt werden, das eine Ver

größerung der Verspannung und Verzahnung im 

Boden gewährleistet. Hiebei wurde mit Verpreß

drücken von 25 bis 35 atü gearbeitet: erfah

rungsgemäß steigt die ideelle Mantelreibung 

der Haftstrecke bis zu einem Nachverpreßdruck 

von etwa 30 kp/cm2 annähernd linear mit diesem 

an. 

Blieben diese Sondermaßnahmen außer acht, wur

den die geforderten Vorspannkräfte nicht er

reicht oder zumindest die zulässigen Kriechver

schiebungen deutlich überschritten. 

Wegen der stark betonaggressiven Bodenwässer 

wurde mit Hochofenzement (Güteklasse 275, 50 % 

Schlacke) und Fluatzusatz injiziert, wobei der 

Wasser-Zement-Faktor 0,40 - 0,42 betragen 

mußte, um eine ausreichende Festigkeit der 

Haftstrecke zu gewährleisten; nur beim Auf

sprengen wurde aus arbeitstechnischen Gründen 

ein W/Z = 0,50 tol~riert. Entsprechend dem 

langsamen Festigkeitszuwachs des Verpreßkörpers 

durfte erst nach 2 - 3 Wochen vorgespannt wer

den. 

Die Ankerungsarbeiten wurden durch Kern- und 

Entwässerungsbohrungen ergänzt und das Verhal

ten der fertiggestellten Wandabschnitte durch 

Spannungs-Verformungs-Messungen laufend kon

trolliert: in jedem der 28 m langen Teilstücke 

wurden zwei Meßanker sowie einzelne Ankerköpfe 

mit Meßtellern vorgesehen. 

SCHLUSSFOLGERUNGEN. 

Standsicherheitsuntersuchungen von hohen An

schnitten in heterogenem Untergrund werden 

weniger durch die Wahl der Berechnungsverfahren 

sondern vielmehr von den Annahmen über die 

Bodenkennwerte und ungünstigsten Sickerwasser-



verhältnisse beeinflußt. 
In Gebirgstälern, insbesondere im Bereich 
geologischer Störungszonen streuen die Fels-
bzw. Bodenkennziffern vielfach auf engstem Raum 
dermaßen, daß erdstatische Berechnungen nur als 
Grenzwertbetrachtungen sinnvoll erscheinen und 
dementsprechend auch nur grobe Anhaltspunkte 
liefern. Wegen der Steilheit der Hänge und der 
Unsicherheit über die jeweils ungünstigsten 
Wasser- und Bodenverhältnisse ist vielfach eine 
echte Standsicherheit im üblichen Sinne rechne
risch nicht nachweisbar. Als Stütz- und Siche
rungssysteme sind daher möglichst solche flexi
blen Bauweisen anzustreben, mit denen man sich 

schrittweise technisch und wirtschaftlich opti
mal an örtlich unterschiedliche Bergdrücke, 
Hangbewegungen und Baugrundverhältnisse anpas
sen kann; Grundlage hiefür sind ergänzende Bo
denaufschlüsse und umfangreiche Messungen im Ge
lände und am Objekt während der ganzen Bauzeit 
(bzw. stichprobenartige Kontrollen auch danach). 
Bei Verankerungen sind im Bedarfsfall nachträg
liche lokale Verstärkungen auch nach Bauvollen
dung praktisch jederzeit möglich. Derartige 
über Meßanker und Verformungsbeobachtungen 
(Extensometer; geodätisch) ständig überprüfbare 
Stützkonstruktionen werden daher im gebirgigen 

Steilgelände in zunehmendem Maße projektiert. 

Serienmäßige Laboratoriumsuntersuchungen mit 
Glimmerschiefern, schieferig-phyllitischem 

Hangschutt und Verwitterungsprodukten u.dgl. 
sowie zugehörige Feldbeobachtungen bzw. Stand
sicherheitsanalysen (wovon der vorliegende Be
richt nur zwei Beispiele umfaßt) haben gezeigt, 
daß in derartigen Schichten der erdstatische 
Ansatz der Restscherfestigkeit vom Kornanteil 
<1 bis 2 mm im allgemeinen die beste Uberein
stimmung zwischen Rechnung und natürlichem Ver

halten bringt. 

Uberdies konnte in den meisten Fällen ein linea
rer Zusammenhang zwischen dem Winkel der inne
ren Reibung und dem Logarithmus des Größtkornes 
festgestellt werden; bei erforderlichen Extra
polationen liegt man mit dieser Annahme durch
wegs auf der sicheren Seite, Hiebei wird aller
dings eine einigermaßen stetige Kornabstufung 

vorausgesetzt (also kein "schwimmendes" Grob
korn, keine ausgeprägten Fehlkornfraktionen u. 
dgl,). Das Größtkorn sollte beim Versuch etwa 
1/10 der Probenhöhe und 1/50 der Seitenlänge 
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des Probenquerschnittes in der Scherbüchse 
nicht überschreiten, da sonst zu hohe Reibungs
winkel Bestimmt werden. Zwischen dem "Restscher

winkel" ~rund dem Größtkorn bestehen keine 
allgemein · gültigen Beziehungen, da sich jener 
aus der Oberflächenreibung in der Scherfläche 
und nicht aus der inneren Reibung ergibt. 

Mineralogisch-petrographische Untersuchungen 
erlauben nur dann Rückschlüsse auf das Rutsch
verhalten bzw. Absinken der Scherfestigkeit 
auf einen Mindestwert, wenn auch "chemische" 
Umwandlungsprozesse (Zersetzungsprodukte) be
rücksichtigt und parallel dazu Kornaufbau und 
Atterberg'sche Konsistenzgrenzen bestimmt wer
den. Brauchbare Korrelationen zwischen Mineral
bestand und Reibungswinkel 'lassen sich nur ab

leiten, wenn den Untersuchungen jeweils annä
hernd ähnliche Kornfraktionen zugrunde liegen 
(z.B. Scherversuch vom Anteil< 0,1 mm, Mine
ralbestand vom Anteil< 0,02 mm). 

Die sicherste und direkte Methode zur Erfassung 
der Rutschgefährdung eines Bodens stellt der 
"Wiener Routinescherversuch" dar; er ist gene
rell anwendbar. Allerdings sollten erfahrungs

gemäß bei stark glimmerhältigen und schieferig 
(-phyllitischen) Lockermassen auch die Korn

fraktionen <0,1 mm (ev.bis 0,4 mm) getrennt 
untersucht werden. Der nach mehrmaligem Ab

scheren erhaltene minimale Reibungswinkel in 
der Scherfläche der gestörten Probe ( -;; ~ ~ ) r 
stellt einen unteren Grenzwert dar. 
Der generelle Ansatz der Restscherfestigkeit 
als Projektierungsgrundlage ist jedoch meist 
unwirtschaftlich oder topographisch sogar un
möglich. In der Regel wird daher zunächst ein 
nach den örtlichen Verhältnissen empirisch re
duzierter Reibungswinkel in Rechnung gestellt 

und die Kohäsion - je nach vorgesehenem Bauab
lauf - nur mit äußerster Vorsicht angesetzt, 
da sie erfahrungsgemäß keine verläßliche unver
änderliche Bodenkonstante darstellt. 
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DER U-BAHNBAU UND DIE MASSNAHMEN ZUM SCHUTZ DES STEPHANSDOMES 
THE CONSTRUCTION OF THE VIENNA UNDERGROUND AND ST. STEVEN'S CATHEDRAL 
LA CONSTRUCTION DU U-BAHN ET LES MESURES DE PROTECTION POUR LA CATHEDRALE ST. ETIENNE 

A. DÖLLERL, Dipl.-Ing., Wiener Stadtbauamt - U-Bahnbau, Österreich 
A. HONDL, Dipl.-Ing. Dr. techn., Wiener Stadtbauamt - U-Bahnbau, Österreich 
E. PROKSCH, Dipl.-Ing., Wiener Stadtbauamt - Grundbau, Österreich 

SUMMARY. The station pipes for the "Stephansplatz" station lie at a distance of only, 5 m from 
Vienna's greatest cultural monument, St. Steven's Cathedral. The foundations of the 'Heidentürme" 
go down to a depth of three meters and rest, to some extent, on settlement endangered loess soil. 
Before the construction work on the underground rail system was begun, ·a thorough investigation 
was made of the peculiarities of the cathedral and its reaction to the construction work, and the 
engineering of the underground system was planned taking these factors into account. The planners 
foresaw the use of bored pile walling and injection material as the best means of separating the 
soil directly affected by the construction work from that beneath St. Steven's. The stress and 
settlement of the forrner, it was reasoned, would, in this way, have the least possible influence 
upon the latter. Additional measures taken include shield tunneling with compressed air compen
sation to protect the immediate vicinity of the endangered zone, low-vibration erection of the 
bored pile walls for the adjoining open construction pits, and restriction of pit wall deformation. 
~easurements taken of the cathedral's reaction with respect to settlement, slope and vibration 
during the tunnel construction proved the measures instituted to have been altoe;ether successful. 

1ESUI1E, Les tunnels du station de metro "Stephansplatz" se trouvent a peine a 5 metres des 
fondations de la cathedrale, le monument historique le plus important de Vienne. Les soubassements 
c.es deux tours de la fa~ade, appelees "Heidentürme", sont batis a 3 m de profondeur sur du loess 
~enace de tassements, et ils ont et e charges de 8 kp/cm2 (au maximum), Avant meme le debut des 
travaux de construction, les reactions statiques possibles de la cathedrale ont ete examinees,les 
travaux eux- memes y ont ete adaptes. A l'aide d'injections et d'une paroi en pieux in situ, on 
a esi,aye de separer le terrain sous la cathedrale des terrains souffrant directement des tensions 
et tassements dus aux travaux 1 pour ne pas endomma~er le batiment. En outre, les travaux a la 
~achine de creusement a boucl1er ont ete faits sous air comprime, les parois en pieux in situ 
:pour les chantiers plus tard ouverts et contre le risque de deformation des parois de chantierl 
0nt ete construi tes d' apres un procede special reduisan.t les eecousses a un minimum. Les controles 
~ermanents de toutes les reactions de la cathedrale (controle du tassement, de l'inclinaison, et 
des secousses) pendant le creusement du tunnel ont d'ailleurs montre la justesse des mesures de 
protection prises. 

:hCBLEJ';STELLUNG. Die U-Bahnstation "Stephans
pletz" liegt in rund 26 m Tiefe (Tunnelsohle) 
nur knapp 5 m neben der Westfassade des Domes 
·10n St ,Stephan, dem bedeutendsten Kul turdenk
rral 'diens, Während sonst die iin historischen 
f.tadtkern üblichen Gebäudefundierungen wegen 
<3.,;r meist 2- oder 3-r;eschossigen Unterkeller-
1.i.nc sehr tief, knapp über dem quartären Grund
wasserspiegel im Kies ausgeführt wurden,liegen 
ca.5ee;en die äußerst schwer belasteten (bis 
,x; I~:ri/m2) Domfundamente in nur 3 m Tiefe meist 
auf sackungsgefährdetem Löß. Nur an der SW
.::.cke wurde unter den Fundamenten gewa.chsener, 
dic:t,t gepackter Kies aufgeschlossen. Weder die 
'i.:nterkirche des Dornes noch die sogenannten 
Zat,ak0mben reichen in die Nähe der Westfassade 
~li~. ~). Die von A,Kieslinger (1949 und 1971) 

1;n+;ersuchten Domfundamente waren entsprechend 
'lc,r ·rerschiedenen Entstehunc;szei t von· überaus 
interschiedlicher Mauerwerksguali tät hin-
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sichtlich der -verwendeten Gesteine und Ver
mörteluns (Fig. 1). Häufig wechselnde Stein
größen von dicken Steinplatten und kleineren 
Gesteinsstiicken bis zu Blöcken von fast 1 m 
Durchmesser kamen zur Verwendung, Der roma
nische ~ittelteil mit dem Riesentor und den 
beiden Heidentürmen läßt die Verwendung von 
Kalksandsteinen, i;ei thakalken, Q.ue.rzsand
steinen der Flyschzone und zahlreichen römi
scben Lagermauerresten erkennen. Es konnten so
wohl Stellen mit r,utem r:örtel,aber au.eh viel
fach mit viel zuwenig oder ausgelaugtem oder 
aber gar keinem Mörtel festgestellt werden. 
Un; 13LW wurden beic',sei tig 2 große gotische 
Kapellen (Eligius- und Kreuzkapelle) hinzuge
baut, deren Fundamente zwa.r jünger sind, j edocb 
gegenüber jenen im romanischen ~ittelteil kei
ne v1esentlichen Unterschiede erkennen ließen. 
1.rrotz trennender Fugen zwischen gotischen und 
romanischen Fundamenten waren keine ungleich-
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artigen Setzungserscheinungen zu beobachten. 
Der Stephansplatz liegt in einer Höhe von 
+ 14,5 m WN bis + 15,5 m WN (WN = Wi.ener Null 
= 156,68 m über Adria) auf der "Stadtter
rasse" aus der Riß-Eiszeit. Neben römischen 
und mittel~lterlichen ~undamenten und Auf
füllungen bis 10 m Tiefe und mehr reichen 
auch stellenweise ungestörte Quartärfolgen 
bis an die heutige Oberfläche. Die durch
schnittlich 14 bis 16 m mächtigen Quartär
sedimente beginnen unter und neben dem Dom 
mit dunkler, 2 - 2,5 m mächtiger Friedhofs
erde (Fig. 3). Darunter folgen "Löß" und alle 
Lößlehm-Varianten, 4 - 5 m stark, aus dicht 
gepackten, gelben, feinsandigen Schluffen mit 

STATIONS-
RÖHREN 

HEIDENTURM 

DOM 

WN 

1,1111111, 1 1 1 1 
o 10 20 ,o •o eo M 

Fig. 2 West-Ost Schnitt, U-Bahn - Dom 
West-east section, cathedral -
underground 
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zahlreichen Merkmalen des echten Lösses 
(Hanglöß ) wie Sackungsempfindli chkeit (Fig.6), 
weitgehend homogener Lager ung und kalkigen 
Röhrchen (Pseudomyzel). Nach A. Ki eslinger 
(1971) handelt es sich um sogenannten "Becken
löß" ohne die bezeichnende krümelige Griffig
keit des typischen Hanglösses. So waren der 
"Tiefe Graben" und das aufgefüllte vor dem 
Riesentor verlaufende Tal des "Rotenturm
baches" typische Lößhohlwege. In der Lößlehm
folge sind durch junge Erosion und Akkumulat
ion stellenweise rotbraune lehmige Rund
schotter eingelagert. Unter dem Löß folgen 
typische Plattelschotter aus dem nahen Sand
steingebirge des Wienerwaldes in breit ge
streuter Körnung und in wechselnd offenen 
oder stark verlehmten Schichten bis ca+ 3 m 
wir, unterbrochen von einem 0,9 bis 2,0 m 
starken oft verzahnten bzw. mit Schotterlinsen 

BOHRUNG 314 
Klassifikation gemän 
Tabelle I und n 
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Fig. 3 Bodenprofil - Bohrloch 314 
Seilprofil - borehole 314 
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aufgelockerten gelben Schluff-Feinsandpaket 
(Unterkante+ 2 17 m bis+ 4 125 m WN). Der 
10 - 11 m mächtige eiszeitliche Schotter
komplex (Lokalschotter) endet im unteren Be
reich mit älteren, wenig verwitterungsan
fälligen, nicht verlehmten, jedoch unter
schiedlich sandigen Quarz- und Kristallinrund
schottern mit einer ca. 1,5 m und mehr starken 
Grundwasserführung. Die in etwa 14 - 16 m 
Tiefe (- 0,4 m WN bis - 1,55 m ·.m, bei 
Bohrungen bis+ 0,4 WN) verlaufende Grenze 
Quartär-Tertiär ist charakterisiert durch eine 
Groblage von Gesteinen l2J > 250 mm. Im Liegenden 
des Quartärs folgt bis in große Tiefen der 
mittelpannonische Wiener Tegel, (Congerien
Tegel, I'li ttelpliozän-Jungtertiär) als ein 
stark schluffiger , steifer Ton bis toniger 
Schluff, grau bis graublau, unterbrochen von 
ausgeprägten 0,5 cm bis 25 cm starken Fein
sandschichten. Im Aushub- und Tunnelbereich 
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fallen diese Sandschichten sehr flach nach 
Norden ein und wechseln auf kurze Distanz 
von 0 - 10 cm Stärke mit unterschiedlicher 
Grundwasserführung und nicht erfaßbaren Druck
verhältnissen. Der durch Bankungsfugen und 
steilstehende Zerr- und Scherklüfte zerteilte 
steife Tegel erwies sich als außerordentlich 
standfest. Bemerkenswert ist das in ca. 31 m 
Tiefe (- 16 m bis - 17 m WN) aufgeschlossene 
gespannte 2. Grundwasserstockwerk aus fein
sandigem, schwach tonigem Schluff (Tabelle I). 
Die Drucklinien des 1. und 2. Grundwassers 
waren annähernd gleich, schwankten vor Baube
ginn im 1. Grundwasser 30 - 50 cm, im 2. Grund
wasser nur mehr 20 - 30 cm. Das 2. Grundwasser 
zeigte jedoch bei verschiedenen Bauphasen 
(Bohrpfahlherstellung, Injektionen) starke 
Druckschwankungen (Fig. 8). 

Die bodenmechanischen Eigenschaften der im 
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Fig. 5 Nord-Süd Schnitt durch das U-Bahnbauwerk mit geologischem Profil 
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Bodenprofil BL 314 (Fig. 3) dargestellten For
mationen sind den Tabellen I und II zu ent
nehmen. Auffallend ist beim Löß die verhältnis
mäßig hohe relative Sackunß von i ~ 5%, die 
somit bei der vorhandenen Schichtmächtigkeit 
eine eventuelle Sackung bis zu 8 cm befürch
ten ließ. (Fig. 6). Bei den Kiesschichten fällt 
ein Fehlkornbereich von 0,4 - 2 mm auf(Fig.7). 
Der Tegel ist mit Ausnahme der eingelagerten 
Sandschichten als schwach bis stark bindiger 
feinkörniger Boden ein mittelplastischer, 
steifer Ton bis mittelplastischer, halbfester 
Schluff. Seine geologische Vorbelastung kann 
aufgrund von Laboruntersuchungen in der Größe 
von etwa 200 Mp/m2 (Auswertung nach A. 
Casagrande) eingeschätzt werden. Die aus Ver
suchen festgestellte Steifeziffer (Erstbe
lastung) schwankt zwischen 2000 - 5000 Mp/m2 
(max. 8000 Mp/m2) und ist von der Tiefe nicht 
linear abhängig. Bei mittelplastischen Schluf
fen wurde eine einaxiale Druckfestigkeit von 
etwa 20 Mp/m2 up.d ein Durchlässigkeitskoef
fizient von 10-~m/s ermittelt. Bei den mittel
plastischen bis ausgeprägt plastischen Tonen 
schwankt die einaxiale Druckfestigkeit 
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zwischen 20 - 90 Mp/m2 und der Durchlässig
keitskoeffizient von 10-11 bis 10-10m/s• Die 
aus den Wiener Routinescherversuchen( c: =const) 
abgeleiteten Reibungswinkel erreichen im 
Mittel 2so. Bei wiederholtem Abscheren sinken 
diese Reibungswinkel auf die Hälfte und oft 
weniger ab. 

LÖSUNGSMÖGLICHKEITEN. Bei der Lösung des 
Problems standen mehrere MöF,lichkeiten zur 
Wahl. Aufgrund der damals geringer vorhan
denen Daten wurde vorerst ein lagemäßiges Ab
rücken der Trasse vom Dom erwogen. Weiters 
wurde ein Höherlegen der Trasse untersucht 
und wegen der tiefen Unterkellerung der Ge
bäude in den Anschlußabscbnitten fallenge
lassen. Da das Abrücken der Station sowohl 
funktionell eine Verschlechterung dargestellt, 
als auch andere bedeutende Probleme aufgewor
fen hätte, wurde versucht, die ursprünr,liche 
Lösung durch alle denkbaren zusätzlichen Vor
kehrungen realisierbar zu machen. Zuerst wur
de entschieden, direkt vor dem Dom die ur
sprünglich verfolgte offene Bauweise in einen 
Schildvortrieb abzuändern. Belassen wurden nur 



Tabelle I 

Tiefe w WL Wp I p J C IA n Js I ld 
m "/. .,. . ,. ., . 1 1 1 Mp/m 3 

3,40 19,1 - - - - - 0,380 2,74 2,02 

15,00 22,7 49,5 22,5 27,0 0,99 1,23 o,m 2,76 2,09 

16,50 24,6 39,5 27,0 12,5 1,19 1,56 0,405 2,75 2,07 
10,00 24,5 39,0 25,5 1 3,5 1,07 Z25 0,415 2,75 2,00 
19,BO 25,6 46,0 21,5 24,5 0,83 1,88 0,410 2,76 2,07 
21,40 24,4 52,0 23,0 29,0 0,95 1,38 0,405 2,73 2,11 
23,15 21,8 44,5 20,0 24 ,5 0,93 1,29 0,370 2,76 2,15 
24, 90 19,5 49,0 12,5 36,5 0,81 3,04 0,395 . 2,75 2,02 
26,68 17,7 50,0 15,5 34,5 0,94 2,B8 0,385 2, 79 2,08 
28,65 25,0 43,0 20,5 22,5 0,80 0,90 0,405 2,74 2,08 
30,35 20,8 37,0 20,0 17,0 0,95 1,00 o,m' 2,79 

. 
2,12 

31:50 - 30,5 21,5 9,0 - 0,69 - 2,75 -
32,17 20,3 36,0 18,5 17, 5 0,90 0,83 0,355 2.72 2,15 

Tabelle II 

a, d's J n u:, u k = ...... ~ ::: CJ ... ~ a, grob max max -~~ 
"Cl 1 ::, 1 C C, Ce nk C U:, 

::C~ Oe, 

.= C, = -ö """~ ..,, =· u = fein min min VI c::, V =- 1 m/s 

m Mp,lm 3 1 Gruppensymbol 1 1 

4,2 
2,66 2,13 0,40 66 28 5 1 64,4 5,4 ·10·9 

2,74 1,60 0,20 GU intermiltierend 0,61 0,37 
2,68 2,09 0,35 69 24 6 1 79,2 -

7.0 
2,67 1,74 0,22 GU weit gestuft 2,56 -

10,0 
2,70 1,98 0,3B 86 13 1 - 18,2 -
- 1,67 0,27 GW 2,42 -
- - - 20 54 21 5 28,2 5,9 · 10 •7 

12,0 
2,72 SU weitgestuft 2 ,76 0,37 - -

12,6 2,69 2,15 0,34 76 19 4 1 106 -
2,75 1.78 0,20 GI 6,D -

14,3 
2,69 - - 79 20 1 - 66,7 4,6 -1 o-• 
- - - GI 10,3 0,29 

die offenen Baugruben in den Anschlußbereichen 
(Fig. 5). Da die Gefahr von Bodeneinbrüchen 
beim Tunnelvortrieb nicht mit der der Bedeu
tung des Domes entsprechenden Sicherheit aus
geschlossen werden konnte, wurden zusätzliche 
Vorkehrungen getroffen. Es sollten dabei mög
lichst am historischen Bestand des Domes,also 
auch der Fundamente, keine Eingriffe erfolgen. 
Diese Forderung schloß die Anwendung von Wur
zelpfählen und die abschnittsweise Unterfan
gung mit einem Längsrost und ein Verfestigen 

. der E'undamente aus. Die Absicht, durch die 
Vorkehrungen eine Verbesserung der Domfun
dierung selbst zu erreichen, konnte nicht ver
wirklicht werden, weil bei allen Unterfangungs
lösungen durch Injektionen oder konstruktive 
Maßnahmen das Risiko für den Dom zu hoch er
scb.ien. Es wurde auch eine Lösung vorgezogen, 
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Fig. 6 Löß, Druck-Porenziffer-Diagramm 
Loess, pressure-void ratio curve 

bei der eine Inanspruchnahme des Dominneren 
nicht notwendig war. Zuletzt wurde jene Me
thode angestrebt, die das geringste Risiko ver
sprach. Man war überzeugt in einer Schutzwand 
aus Bohrpfählen diese optimale Lösung gefunden 
zu haben (Fig. 2). So konnte man erwarten, den 
vom Baugeschehen unmittelbar erfaßten Boden
raum mit seinen Spannungen und Setzungen vom 
Bodenraum :unter dem Dom weitgehend zu trennen 
und bei einem Tunneleinbruch den so gefähr
lichen Verlust an Bodensubstanz unter dem Dom 
zu verhindern . 

BAUDURCHFÜHRUNG. Die Stadt Wien ersuchte im 
November 1970 die Fakultät für Bauingenieur
wesen und Architektur der T.H. Wien um Er
stellung eines Fakultätsgutachtens, da im 
Interesse der gesamten Öffentlichkeit jede 



100 

60 

40 

20 

0 

C: Schluffkorn Sandkorn Ki9Skorn 
~ fein mit1el ~n:>b fein mit1el grob fein mittel grob 

~ i,., ~ 

V K' 
,, 

I ~ 1 " I / u 

1/ u ' 2 1/ 1/ 

I 1/ I 
• J / I 
./ _.,,,. 

..,,"' I n 
~ 1,.- ....,.i.., 

~ 

-f-

Q002 ClOi 0.02 0,06 Q2 0,6 2JJ 6,0 
Korndurchmesser in mm 

60 

100 

BO 

60 .!: 

Fig. 7 Körnungsband von Tegel(I)und Kies(II) 
Kornverteilung vom Löß(1)und Sand(2) 
Grading zones of Tegel(I)and gravel(II) 
Grading curves of loess(1)and sand(2) 

Gefährdung des Domes verläßlich vermieden wer
den mußte. Die mit der Ausarbeitung des Gut
achtens betrauten Professoren H. Borowicka, 
A. Kieslinger, E. Schischlca und E. Tremmel 
stellten fest, daß die Faku.ltät die von der 
Stadt Wien vorgeschlagenen Maßnahmen· grund
sätzlich für ausreichend erachte. Es wurden 
außerdem noch weitere zusätzliche Maßnahmen 
vorgeschlagen, die es gestatten sollten, eine 
Gefahr rechtzeitig zu erkennen und dadurch 
sofort Gegenmaßnahmen zu ermöglichen. Es waren 
dies vor allem die Aufstellung von Meßein
richtungen, besondere Auflagen bei den Bauar
beiten und schließlich die Uberwachung der 
Arbeiten durch einen unabhängigen Ingenieur, 
welcher - ähnlich wie die staatliche Bauauf
sicht bei großen Wasserbauten - unbelastet· vom 
alltäglichen Baugeschehen persönlich für die 
Sicherheit des Domes verantwortlich sein 
sollte. Die erwähnten Professoren und der für 
die Bauüberwachung bestellte Zivilingenieur 
für Bauwesen F. Liebscher haben die Beratung 
bzw. Überwachung der Bauarbeiten, soweit sie 
dem Dom betrafen, übernommen. 
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Fig. 9 Setzungslinie im West-Ost Schnitt 
6 m nördlich der Domachse 
Settlement curve in west-east section, 
6 m north of the axis of the cathedral 

Im Drehbohrverfahren wurden die 50 Pfähle der 
Schutzwand mit stets voreilender Verrohrung 
unter dauernder Kontrolle des Domverhaltens 
hergestellt. Zwischen den Einzelpfählen wurde 
zur Erhaltung einer Grundwasserkommunikation 
ein lichter Abstand von mindestens 10 bis 
30 cm bei einem Pfahldurchmesser von 90 cm 
vorgesehen. Danach wurden die Baugrubenum
schließungen des Weichenschachtes und der 
tiefen Baugrube (Fig. 4) nach der gleichen 
Methode hergestellt. Zum sicheren Vermeiden 
eines Ausbläsers während der Schildfahrt 
unter Druckluft und zur besonderen Abstützung 
der Schutzwand im Bereich der Heidentürme -
wurden im Quartär eine plattenförmige Zone 
verfestigt und zwei Querriegel durch Injek
tionen hergestellt. Zum Anfahren des Stations
schildes wurde das Tertiär injiziert. (Fig. 2, 
4 und 5). Eine besonders große Aufnahmefähig-

Setzung in mm 

Fig. 10 Jahresganglinie der Setzungen-Südturm 
Settlement curve 1950 - 1975, 
southtower 
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OUERSCHLÄGE 

Setzungen des nördlichen Heidenturmes, Westfassade 
Settlements of the northern Heidenturm, western-facade 

keit an Injektionsgut im Bereich der west
lichen Stationsröhre läßt auf das Vorhanden
sein alter,nicht verfüllter Hohlräume schlies
sen. Beim Aushub der Baugrube wurde eine 
möglichst geringe Wandbewegung durch eine 
sparsame Verwendung provisorischer Ausstei
fungshorizonte erreicht. Wegen des zweiten 
Grundwasserhorizontes wurde durch eingebrachte 
Rohre eine Entspannung herbeigeführt.Wegen der 
besonderen Größe der tiefen Baugrube wurde der 
Aushub in Drittelabschnitten durchgeführt. Die 
Stationstunnelvortriebe erfolgten mit einem 
Handschild unter Druckluft von 0,5 atü. 

a b 
SCHLUSSFOLGERUNGEN. Die sehr umfangreichen 
Beobachtungen der Setzungen, Erschütterungen 
und Neigungen an fast allen wichtigen Punkten 
des Domes zeigten, daß sich die getroffenen 
Schutzmaßnahmen voll bewährt und alle gemes
senen Werte den zulässigen Bereich bei weitem 
nicht überschritten haben (Fig. 11). Der 
größte Anteil der gemessenen Setzungen geht 

C 

a: NACH FERTIGSTELLUNG 
2 

DER SCHUTZWAND 

b: VOR AUFFAHREN 

DER STATIONSRÖHREN 

c: NACH AUFFAHREN 

DER STATIONSRÖHREN 

auf die Herstellung der Bohrpfahlwände zufolge 
der mit diesem Bauverfahren verbundenen unver
meidbaren Erschütterungen und der Störung des 
vorhandenen Bodengleichgewichtes mit seinen 
Umlagerungen zurück. Bodenverlust und Auf
lockerung wird teilweise ebenfalls maßgebend 
gewesen sein. De_r große Einfluß entstand aber 
auch dadurch, weil es die erste und die dem 

Fig. 12 Setzungsisoh:ypsen, Dom, Abstand in mm 
Settlement isohypsen, distance in mm, 
cathedral 

Dom nächstliegendste Maßnahme war. Nach Voll
endung der Schutzwand hatte sich die Sicher
heit -des Domes gegen eine Gefährdung durch das 
restliche Baugeschehen bedeutend erhöht. Er
wartungsgemäß brachte die Schildfahrt unter 

25 



Druckluft nur mehr einen ceringen Getzungsan
teil. Die dabei gemessenen Erschütterungen 
waren unbedeutend. Auch der Aushub der tiefen 
Baugrube zeigte keine Set7,ungszunahme. Dieser 
Anteil läßt sich zufolge der gleichzeitig 
ausgeführten Injektionen mit vermutlichen 
Hebungen nicht näher beurteilen. Die lage
mäßige Verteilung der Setzungen (Fig . 12) 
zeigt große Gleichmäßigkeit mit einem wegen 
der Nähe des Weichenschachtes erwartungsge
mäßen Maximum beim nördlichen Heidenturm. 
Der Anfahrvorgang des Schildes dürfte keinen 
Einfluß gehabt haben. Die Setzungsverteilung 
in Domlängsachse zeigt im Bereich der Schutz
wand .einen Knick (Fig. 9), wobei aber ein 
direkter Verßleich zwischen den Bereichen bei
derseits d,er Schutzwancl zufolge verschieden
artiger Einflüsse nicht einwandfrei gezogen 
werden ka.nn. Für die Bauarbeiten wurde die 
oberste Erschütterune;sgrenze mit einer Be
schleunigune; von b = 20 cm/sec2 gl eiche;eset zt . 
Für dauernde Belastung wurden 2 cm/sec2 und 
für gelegentliche Belastungen 5 cm/sec2 als 
zulässig angenommen. Die E:i:nhaltung ai.eser 
Grenzen hat sich bewährt. Der 136,7 m hohe 
Südturm liegt weit außerhalb des engeren 
Setzungsbereiches. Seine Setzungszunahme ist 
gegenüber dem langjährigen Setzungsverlauf 
unbedeutend (Fig. 10). 
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ERFAHRUNGEN MIT ABDICHTUNGSSOHLEN BEI BAUGRUBEN IM GRUNDWASSER 
EXPERIENCES OF SEALING STRATA WITH EXCAVATION PITS IN GROUND WATER 
EXPERIENCES AVEC L'ETANCHEITE· DU FOND DE FOUILLE D'OUVRAGE DANS LA NAPPE PHREATIOUE 

P. STOCKHAMMER, Dipl.-Ing., Johann Keller, Wien 
V. BAU MANN, Dipl.-Ing., Johann Keller, Offenbach 

SUMMARY, Making excavations below the ground water table requires that the working space is kept dry, 

When the ground water table is lowered over a large area the rights of neighbouring landowners are 

inereasingly involved, This situation also applies in the event of subsequent soil settlements and 

the drying up of "water supply" sources, These problems crop up particularly when excavations are made 

in densely built-up areas and require a long building time, In order to minimize adverse effects 

on neighbouring buildings, excavations are made in the form of troughs, By the use of this method 

the need for dewatering bottom techniques can be completely or partially eliminated, The bottom of 

such troughs is usually made by injections, Whether chemical or cement grouting is necessary here 

depends on the type of soil, A similar effect is qbtained in gravel by means of Keller 1 s deep vibro 

process with sand supply, The given measures are usually only of significance during th~ building 

period, However, trough injections have .also been carried out as long-term measures. Wi th the aid of' 

examples viewpoints regarding planning and execution are being delineated and reports made on control 

measures and job success, 

RESUME, La construction de fouilles d'ouvrage dans la nappe phrbatique demande un rabattement de 

celle-ci, Ce tauche le droit des voisins, par example f,ffondrement par tassement ou sbchage des 

puits d'eau, Le probleme est plus grand, si la f'ouille d'ouvrage se situe dans les regions forte

ment bi\ ties ou en cas d I une durfle prolongee des travaux. Pour reduire 1 1 invluence sur les b! timente 

voiei.ns on construit les fouilles en mure fltanches et le probleme de rabattement de nappe est flliminfl 

au moins partiellement. Le fond est d construire par un systeme d'injections, En fonction des 

proprifltfls du terrain on applique 1 1 injection du ciment ou 1 1 injection des produits chimiques. Dans 

les sables gravillons on arrive au rflsultat similaire par application de la mflthode de vibrocompactage 

Systeme Keller en ajoutant de sable. Les sus-dites mesures ne portent 1 1 importance que pendant la 

pbriode de construction. Mais, toutefois, on a d6jd ex6cut6 des injections du fond comme mesures 

permanentes, Alabase d 1 examples 1 1auteurdiscutel 1 6tude de projets et ses ex6cutions. Enplus il 

rapporte sur les mflthodes de contr&le et les r6sultats des mesures appliqu6es. 

• 1) Projektierung 

1,1 Wahl des Bauverfahrens 

Sohlinjektionen werden insbesondere dann aus

geführt, wenn injizierbarer Boden ansteht, eine 

Absenkung des Grundwassers außerhalb der Bau

grube unerwünscht und eine allseitige wasser

dichte Umschließung mit Einbindung in eine un-
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durchlässige Schicht unmöglich ist, Fallweise 

ge.ben auch andere Gesichtspunkte den Ausschlag, 

wie z.B. die hohen Kosten eines eventuellen Be

weissicherungsverfahrens oder die Befürchtung, 

daß Salz oder Brackwasser aus größeren Tiefen 

im Falle einer.Wasserhaltung angesaugt werden 

könnten, 



Eine Grundwasserabsenkung ist immer dann pro

b1ematisch, wenn in der Umgebung der Baugrube 

zusammendrückbare Schichten, wie z.B. Torfe, 

anstehen oder sch1echt gegründete, oft a1te Ku1-

turbauten mit Ho1zpfah1gründungen oder andere 

sehr setzungsempfind1iche Gebäude angetroffen 

werden. Oft werden in der näheren Umgebung der 

Bauste11e Wasserrechte betroffen, was zu zeit

raubenden recht1ichen Komp1ikationen und Ersatz

ansprücnen führen kann, 

Ist die Ausführung einer Wanne besch1ossen, 

so11ten A1ternativ1ösungen untersucht werden, 

wie z.B. Unterwasserbetonsoh1e, Vereisung oder 

fa11weise eine Senkkastengründung, Unterwasser

beton bietet sich bei geringen Wasserspiege1-

differenzen ge1egent1ich an, Die Erfahrung hat 

gezeigt, daß andere Verfahren bereits im Anfangs

stadium der P1anung vie1seitiger Gründe wegen 

ausgesch1ossen wurden, 

Die Anpassung der Soh1e an jede gewünschte Form 

des Grundrisses ist mög1ich, Eine Abtreppung 

der Injektionssoh1e entsprechend den Aushub

tiefen des zu erste11enden Bauwerkes ist mit Er

fo1g prob1em1os ausgeführt worden, Der Ansch1uß 

der Soh1e an die Wand ge1ingt zweife1sfrei, 

Diese ist meistens aus Beton. Spundwände schei

den meistens dann aus, wenn aufgrund von Hinder

nissen mit Sch1oßsprengungen gerechnet werden 

muß, (Hi1fsmaßnahme1 Injektionsabdichtung der 

beschädigten Sch1össer). 

Sorgfä1tige Bodenerkundungen müssen zur Angabe 

der Kornvertei1ung und der vorhandenen Durch-

1ässigkeit durchgeführt werden, Dies entschei-

det, ob Lösungen oder Suspensionen verpresst 

werden können. Sprechen a11e vorgenannten Über-

1egungen für Ausführung einer Injektionssoh1e, 

ist dies . die wirtschaft1ichste Lösung, Darüber 

hinaus ist das Bauverfahren interessant, wenn 

die bei einer Grundwasserabsenkung zu fördern

den Wassermengen groß und über 1ange Zeit zu 

pumpen sind, 

In stark durch1ässigen Kiessanden und bei we

niger strengen Anforderungen an die zu pumpen

de_ Wassermenge kann der k-Wert mit Erfo1g durch 

Tiefenrütt1ung mit Sandzugabe reduziert werden, 

1,2 Gesichtspunkte zur P1anung 

Der Entwurf muß zwei Kriterien genügen, und zwar 

der Auftriebssicherheit und dem erforder1ichen 

k-Wert bzw. der er1aubten Absenkung außerha1b 

der Baugrube, Danach richten sich Tiefen1age, 
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geforderte Durch1ässigkeit und Stärke der In

jektionssoh1e. Bei Bestimmung der Tiefen1age 

müssen Hochwasserstände berücksichtigt werden. 

Dabei kann das Gewicht der Injektionssoh1e für 

die Berechnung um ca, 10 % im Verg1eich zum 

ursprüng1ichen Zustand erhöht werden, Der vo1-

1e Wasserüberdruck wirkt an der Unterkante der 

Injektionssoh1e. Die darüber1iegenden Schichten 

werden a1s wassergesättigt in Ansatz gebracht, 

Die erforder1iche Sicherheit gegen Auftrieb 

muß 1,1 sein. 

Für die Soh1stärke ermitte1t sich nach dem 

Darcy'schen Gesetz bei der erreichbaren 

Durch1ässigkeit von ca, 10-B m/sec - ein Wert 

in der Grössenordnung von Dezimetern, der auf'

grund praktischer Beschränkungen nicht herste11-

bar ist, A1s Minima1dicke der Soh1e wird des-

ha1b d = 1,0 m empfoh1en, 

Durch eine Injektionssoh1e sickert eine ge

ringe Wassermenge, die beispie1sweise bei Ver

wendung von Wasserg1as a1ka1ischen Charakter 

haben kann. Ist in dem die Injektionssoh1e über-

1agernden Boden e1ektrolytha1tiges Wasser 

(Härtebi1dner) entha1ten, das durch die Ver

mischung mit dem a1ka1ischen Wasser ausgefä11t 

wird, kann im Über1agerungsbereich eine weitere 

sekundäre Dichtungszone entstehen, unter der 

sich Wasserdruck aufbaut, Der Wasserdruck muß 

auch hier geringer sein, a1s das Gewicht des · 

die sekundäre Dichtungszone über1agernden Bo

dens, um ein Aufbrechen der Aushubsoh1e zu ver-

hindern. Die 

Drainagesystems 

Anordnung eines vertika1en 

zum Abbau des Wasserdrucks 

oberha1b der Injektionsschicht kann desha1b er

forder1ich werden, 

Prinzipie11 wird die Wah1 des Injektionsgutes 

den ausführenden Firmen über1assen, A11erdings 

n1uß die Umwe1 t-.rerträg1ichkei t der verpressten 

Materia1ien u, a, auch gegen Beton gesichert 

sein. Zement und Bentonit können unbedenk1ich 

angewendet werden, ebenso Chemika1injektionen, 

bei denen z.B. Wasserg1as durch Essigsäure aus-

gefä11t wird, Die Bohr- bzw, Verpresseinrich-

tungen müssen außerdem den Lärmschutzbestimmun

gen entsprechen, 

Bei der Wah1 der Injektionsmitte1 muß ferner die 

Erosionssicherheit berücksichtigt werden, Die 

geforderte einaxia1e Druckfestigkeit von minde

stens 1,5 kp/qcm wird mit herkömm1ichen Rezep

turen überschritten. Darüber hinaus können obere 



bzw. untere Grenzschichten mit Hartge1en geson

dert verfestigt werden. 

Die Ausfiihrungszei t lcann den Erfordernissen an

gepaßt werden, fa11s die Verhä1tnisse den Ein

satz mehrerer Bohrgeräte oder das Arbeiten in 

mehreren Schichten ermög1ichen. Umsch1ießungs

und Injektionsarbeiten können mit geringer 

zeit1icher Verschiebung g1eichzeitig 1aufen. 

Unmitte1bar nach Fertigste11ung der Abdichtung 

kann mit dem Auspumpen begonnen werden. 

Anste11e von Injektionsgut wird bei Anwendung 

des Ke11er 1 schen Riltte1druckverfahrens zur Ab

minderung der Durch1ässigkeit von Kiessanden 

Feinsand unterha1b der Aushubsoh1e eingebau~ 

und verdichtet. Bei einem Ausgangs-k-Wert von 

10-J m/sec wird die Durch1ässigkeit um rund 

2 Zehner Potenzen verringert, was insbesondere 

bei kurzzeitig wasserfrei zu ha1tenden Baugru

ben eine wirtschaft1iche Lösung darste11t. Die 

Aushubarbeiten der meist mit Spundwänden um

sch1oasenen Baugruben erfo1gt unter offener 

Wasserha1tung. Die erzie1te Verbesserung der 

Bodenkennwerte er1aubt eine höhere Bodenpres

sung und eine günstigere Bemessung der Um

sch1ießung aufgrund Anstiegs des passiven Erd

widerstandes. Der gesamte Verdichtungsbereich 

unterha1b der Baugrubensoh1e wird für den Ab

bau des Druckgefä11es in Ansatz gebracht und 

gewichtamässig a1s Boden unter Auftrieb be

trachtet, Das aufgrund des Verdichtungserfo1-

ges erhöhte Raumgewicht 1ässt eine geringere 

Einbindetiefe der Umsch1ießungen zu. 

2) Ausführung 

Hier werden Gesichtspunkte im wesent1ichen nur 

insofern erörtert, a1s sie für das hier beschrie

bene Bauverfahren von Wichtigkeit sind, a1so 

über Über1egungen bei norma1en Injektionen 

hinausgehen. 

Das Einbringen der Injektions1anzen kann durch 

Rammen, Bohren oder mit Hilfe von Aufsatzrütt

lern geschehen, Die Verpreßarbeiten können durch 

Venti1rohre oder auch durch das Rammgestänge 

direkt vorgenommen werden, Die Lanzen werden 

in der Re ge1 vertikal eingebaut mit Verpreßven

tilen im Bereich der herzuste11enden Abdich

tungssohle, 

Der Lanzenabstand ist abhängig vom ·Boden, aber 

auch von den Abmessungen der Baugrube und von 
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der Art der Verpreßlanzen. Bei 1angen Kana1-

abschnitten z,B, muß der Abstand der Lanzen zu

einander dem Systemmaß der hergeste11 ten Baugru

be angepaßt sein. Wird die Verpressung nur durch 

ein einziges Verpreßventil vorgenommen, wird 

der Abstand der Lanzen k1ein gewählt, In einem 

so1chen Fa11 wird der Lanzenabstand ca, 0,7 m 

betragen, während er -bei Anordnung mehrerer Ver

preßstufen zu ca, 1,4mgewäh1t wird, Bei Kiesen 

ist der Lanzenabstand teilweise noch grösser, 

Die Anordnung der Verpreßlanzen aufgrund der ge

pumpten Menge erscheint nur wenig praktikabel, 

da dae Fließverha1ten des Injektionsgutes se1bst 

bei sorgfältigen Bodenaufsch1üssen nicht voraus

gesagt werden kann. Ferner ist dadurch der zu

nächst voneinander unabhängige Bauablauf der In

jektions- und Bohrarbeiten beeinträchtigt. 

Um einen guten Ansch1uß der Soh1e an die Wand 

~u erha1ten, werden die Lanzen nahe der Um

sch1ießungswand eingesetzt. Ein Abstand, der un

gefähr ein Vierte1 der norma1en Lanzenabstände 

zueinander entspricht, kann a1s Richtwert ange

nommen werden, Häufig wird die Stärke der In

jektionssohle im Bereich der Randzone vergrös

sert, und zwar durch Anordnung weiterer Ver

preßventi1e. Ebenso kann der Abstand der Ver

preß1anzen zueinander innerha1b der Ansch1uß

soh1e an die Umsch1ießungawand verringert wer

den im Verhä1tnis zum Mitte1punkt der Baugrube, 

da im Randbereich mit erhöhter Zuströmung zu 

rechnen ist, 

Die Anzahl der Verpreßstufen richtet sich nach 

der Dicke der Abdichtungasoh1e. Bei Manschet

tenrohren ist der vertika1e Abstand der Ver

preßöffnungen in der Rege1 0,33 m, Bei Injek

tionen direkt durch das Rammgestänge wird beim 

Ziehen des Gestänges kontinuier1ich verpreßt. 

Dieses Verfahren hat den Nachtei1, daß Nachver

pressungen im g1eichen Loch nicht mög1ich sind. 

Die Verpreßarbeiten werden in a1ler Regel von 

unten nach oben durchgeführt. 

Die Bohrarbeiten milssen einen räumlichen und 

zei t1ichen Vorlauf zu den Inj ektionsarbei ten ha

ben, Mindestens 10 m sind zu empfehlen, um die 

beiden Arbeitsprozesse nicht gegenseitig zu 

stören und Um1auf des Injektionagutes zu den 

Bohrarbeiten hin zu vermeiden. Es empfieh1t 

sich, das Verprassen in einer Ecke der Baugru

be zu beginnen und dann frontweise fortzuschrei

ten. Dadurch wird das Porenwasser ausgedrückt 



und durch InJektionsgut ersetzt. Beisystem

losem Vorgehen der Verpreßarbeiten können sich 

"Wassernester" innerhalb der InJektionssohle 

einschliessen, die dann beim nachträglichen 

Verprassen ausgedrückt werden und die InJek

tionsschicht auf'sprengen. Aus diesem Grunde soll

te auch die spätere Kontrolle nicht durch Was

serabpreßversuche, sondern immer nur als Nach

preßarbeit mit auch vorher verwendetem Ver

preßgut durchgef'Uhrt werden, 

Bei Sohlabdichtungen eignet sich besonders die 

Einrichtung einer zentralen, automatischen Misch

und Verpreßstation, da hierdurch die exakte 

Auf'berei tung des Irijektionsgutes erreicht wird. 

Die Anordnung von Druck- und Mengenschreibern 

ist in der Regel vorgeschrieben, Die Auswer

tung der Diagramme gibt jedoch noch keinen 

schlüssigen Beweis f'ür den Erf'olg der Arbeiten, 

Dennoch können die Diagramme als Hilf'e bei der 

Abrechnung verwendet werden, 

Die Verpreßgeschwindigkeit ist von d'en Boden

kennwerten abhängig, In der Literatur f'inden 

sich Angaben von 7 - 10 1/min. Diese decken 

sich auch mit den Erf'ahrungen bei den später 

geschilderten Baustellen, Eine geringe Ver

preßgeschwindigkeit ist von Vorteil, 

Der Verpreßdruck ist u,a. von der Verpreßge

schwindigkeit abhängig, so daß eine Angabe al

lein von z.B. J atü nicht ausreicht, Hier müs

sen auf' der Baustelle Erf'ahrungen gesammelt 

werden, die relativ zueinander gewertet werden 

können. Dabei wird der Verpreßdruck zu Beginn 

der Arbeiten geringer als zum Abschluß der Ar

beiten sein, 

Die Verpreßmenge wird in der Regel auf'grund des 

ermittelten Porenvolumens der zu verpressenden 

Schicht errechnet. Hinzu gerechnet werden ca, 

J5 % f'ür die Vermischung und f'ür Verlust, Die 

Erf'ahrung zeigt, daß dieses die untere Grenze 

des Zuschlages ist. 

Bei Kiesen oder noch gröberen Böden werden Ze

ment- und Bentonitsuspensionen verpreßt. Das 

Mischungsverhältnis richtet sich nach der zu 

erreichenden Festigkeit, Als Richtwert gilt 

ein Verhältnis von 4 1 1 bei einem Verhältnis 

von Wasser zu Feststof'f'en ·von J:1. Bei Chemi

kalinJektionen sind die bekannten Monosol- und 

Monodurlösungen verpraßt worden. Als Basis 

dienen Natronwasserglas, Wasser und ein Fäll

mittel. Die Wasserbeständigkeit muß erreicht 
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sein, so daß sich eine Neutralisation von minde

stens 40 % einstellen muß, um Schwierigkeiten 

zu vermeiden, 

Die ausf'ilhrenden Firmen veröf'f'entlichen das exak

te Mischungsverhältnis nicht. Außerdem schreitet 

die Entwicklung voran, so daß sich die Zusammen

setzung mit der Zeit geändert hat; weiterhin er

f'or.dert Jedes Projekt kleine Änderungen des Mi

schungsverhältnisses, um den gestellten Anf'or

derungen gerecht zu werden. 

Sind die Injektionsarbeiten abgeschlossen, wird 

in der Regel sof'ort mit dem Auspumpen des noch 

innerhalb des Troges bef'indlichen Wassers be

gonnen. Tief'brunnen,die nicht tief'er als 1 m 

oberhalb der Oberkante InJektionssohle enden 

dürf'en, Vakuumwasserhaltungsanlagen oder auch 

of'f'ene Wasserhaltungen senken den Wasserspiegel 

allmählich ab. Bei Tief'brunnen mit Durchmessern 

von z.B. 60 cm reicht die in der Endphase zur 

Verf'ügung stehende Filterf'läche nicht aus, um 

das Absenkziel zu err,,!ichen, Zusätzliche Pumpen 

müssen dann eingesetzt werden, um das Absenk

ziel in Teilschritten schließlich zu erreichen, 

Beim Einbringen der Lanzen entstehen Zwischen

schichten oberhalb der Injektionssohle durch Er

härten der Bohrspülung, Diese Zwi5chenschichten 

zögern das Erreichen des Absenkziels ebenf'alls 

hinaus, Im Leistungsverzeichnis der Ausschrei

bung sollte das Abpumpen in einer besonderen 

Position erf'aßt sein, um damit klarzustellen, 

welche der am Bau beteiligten Unternehmen das 

Abpumpen übernimmt. 

Tief'enrilttler werden in der Regel mit Wasser

spülung versenkt. Danach wird ein Material zu

gegeben, das vorzugsweise auf'grund von Kri

terien f'Ur Ausf'allkörnungen gewählt wird, Die 

zuzugebende Menge richtet sich nach der Aus

gangslagerungsdichte. In Wiener Donau-Sanden 

werden 12 bis 15 % Volumenverminderung durch 

die Verdichtung erzielt. Der Abstand der Punkte 

zueinander liegt zwischen J und 4 -qm Je Punkt, 

wobei auch hier wieder die Form der Baugrube von 

Einf'luß ist, Es empf'iehl t s1':h die Anordnung von 

Gef'ällen zu Drainagegeräten, um das Wasser 

leicht ableiten zu können, 

J) Kontrolle und Erf'olg 

Wie erwähnt, empfiehlt sich das Nachverpressen 

von InJektionsgut und dabei das Beobachten des 

Verpreßdruckes, der beim Nachverpressen höher 



sein muß, 

falle eine 

als beim erstma1igen Injizieren, 

annähernd homogene Injektionssohle 

hergestellt wurde. Diese Methode ist mit Sicher

heit die einfach11te und praktischste. Da nur ge

ringe Kosten entstehen, kann sie häufig ausge

führt werden. Je stärker die Injektionsschicht 

ist, je sch1üssiger lässt sich der ermittelte 

Verpreßdruck werten, da z.B. bei einer stärke

ren Injektionsschicht von 1,5 mein Ausbrechen 

des Injektionsgutes aus der Injektions sohle un

wahrscheinlich ist und damit Aufschluß über den 

Erfolg der bis dahin durchgeführten Arbeiten 

gibt. 

Weitere Kontrollverfahren, wie z.B. Kernbohrun

gen oder der Einbau von Porenwasserdruckgebern 

oberhalb der Injektion11sohle geben Aufschltiß 

über örtliche Verhältnisse. Bei Kernbohrungen 

muß beachtet werden, daß die Sohle nicht voll

kommen durchbohrt wird. Die vorhandene Festig

keit innerhalb eines gewonnenen Injektionsker

nes zu ermitteln, führt zu keinen sinnvollen 

Werten, da der Kern während der Bohrmaßnahmen 

zerstört werden kann. Die vorgenannten beiden 

Verfahren sind aufwendig und werden nur in 

Einzelfä1len durchgeführt. 

Die Kontinuität der Sohle durch seismische Un

tersuchungen nachzuprtif'en, ist denkbar, Es feh

len leider bisher Vergleichswerte. Dennoch 

scheint dieses Verfahren e:p.twicklungsfähig, ins

besondere, wenn vor Beginn der Arbeiten die Ab

mes11ungen der Verpreßlanzen und der Untersu

chungsgeräte aufeinander abgestimmt werden, um 

den späteren Einbau der Meßgeber in die Lanzen 

zu ermöglichen. 

Als letztes bleibt die Abgrenzung von Teilab

schnitten innerhalb einer Baugrube und das Ab

pumpen des Wassers innerhalb diese11 Bereiches 

als Großversuch. Dabei gemessene Wassermengen 

und die Veränderung des Grundwasserständes in

nerhalb und außerhalb des Untersuchungskastens 

ergibt einen sicheren Nachweis. Eine derartige 

Abgrenzung ist allerdin~s meisten11 mit Mehr

kosten verbunden und nur bei großen Baugruben 

durchführbar. 

Bei den bekannten Baustellen sind die Abdich

tungsarbeiten meistens mit sehr gutem Erfolg 

abgeschlo11sen worden. So ist die Forderung ei

ner Zuströmung, die 1 - 5 1/ sec pro 1000 qm Bau

grubenfläche entspricht, noch unterschritten 

worden. Die dabei eingetretene Absenkung des 

31 

Grundwasserspiegels außerhalb der Baugrube lag 

in der Grö1111enordnung zwischen 50 und 100 cm. 

Die in durch Tiefenrüttlung abgedichteten Bau

gruben eingeflossene Wassermenge ist um ca, 

das 15-fache höher, als der vorher angegebene 

Richtwert. Die eingetretene Absenkung wurde 

nicht gemessen. 

4) Kritische Wertung des Verfahrens 

Uber den Erfolg wurde im Vorgehenden berichtet. 

Dennoch gibt es noch einige Gesichtspunkte, 

die kritisch untersucht werden müssen. So ist 

bereits darauf hingewiesen, daß die einströmen

de Wassermenge im Randbereich höher als im Zen

trum einer Baugrube ist, Ferner wurde erwähnt, 

daß die erforderliche Sohlstärke geringer sein 

könnte, al11 wie sie zur Zeit noch durchgeführt 

wir, da derart dünne Injektionssohlen nicht 

mit Sicherheit hergeste·ll t werden können. 

Das Problem der Synärese tritt, abhängig von der 

Rezeptur, bei Chemikalinjektionen auf. Es ist 

das Phänomen, daß das hergestellte Gel durch 

Verdichtung und Zusammenziehung an Volumen ver

liert, Da für Abdichtungszwecke in der Regel nur 

weiche Gele, in denen die Anziehungskräfte· ge

ring sind, verwendet werden, ist das Problem nur 

von geringer Wichtigkeit. Laborversuche und 

praktische Erfahrungen zeigen eindeutig, daß die 

Volumenabminderung geringer ist, je geringer der 

Prozentsatz des Härters im Verhältni11 zum Was

serglas ist. Bei diesem Fragenkomples ist ferner 

zu beachten, wie hoch die spezifische Oberfläche 

ist, da die Regel gilt, daß die Synärese um so 

schwächer ist, je grösser die spezifische Ober

fläche ist. 

Vom praktischen Standpunkt tritt während des 

Bodenaushubs ein Problem auf, das entsteht, wenn 

einzelne Injektionslanzen aus dem Boden heraus

gerissen werden. Die Lanzen brechen in der Regel 

ab, können jedoch teilweise hochgezogen werden. 

Di•e11es Problem ist nicht durch stückweises Ab

schneiden der Lanzen zu beaei tigen, da dies un

terhalb der Aushubebene geschehen müsste, son

dern nur durch Sollbruchstellen. Prakti11che Er

fahrungen haben jedoch gezeigt, daß trotz 

Herausziehens der Lanzen die Wassermenge nicht 

zunahm, und daß auch in Bereichen herausgezo

gener Lanzen keine Fehlstellen, d.h. keine 

Quellen aufgetreten sind, 



Ein weiteres Problem ist darin zu sehen, daß 

sich die Injektionslanzen aus der Injektions

zone herausstanzen können, wenn sich das Bauwerk 

später setzt und die Injektionslanzen mit ihrer 

Oberkante direkt an den Beton anschliessen, Die 

Injektionslanzen werden deshalb nach Erreichen 

der endgültigen Aushubsohle entweder unterhalb 

abgeschnitten oder aber, falls eine Sauberkeits

schicht zunächst aufgebracht wird, bündig mit 

der Aushubebene belassen, Der kritische Zeit

punkt f'ür das Herausstanzen tritt auch erst dann 

ein, wenn die InjektionssohleihreFunktion er

füllt hat, falls es sich um keine permanente 

Lösung handelt, 

Auf' dem Markt werden von einigen Herstellern 

1'ür das Injektionsgut Rezepturen angegeben, 

die bereits zu Schwieriglcei ten geführt haben, 

wenn sie in Hände von nicht fachkundigen Firmen 

geraten, Der planende Ingenieur sollte vor Bau

ausf'ührung vorgeschlagene Mischungsverhältnisse 

kritisch prü.f'en, 

Eine Trennung der Wassermenge in einen Teil, 

der durch die Wand und einen, der durch die Sohle 

einströmt, ist f'ast unmöglich, Ein gezieltes 

Nachinjizieren ist deshalb meist nicht duich

f'ührbar, kostspielig und zieht eine Verlängerung 

der Bauzeit nach sich, Obgleich solche Probleme 

bisher nicht bekannt wurden, wird darauf hinge

wiesen und allen am Bau Beteiligten empfohlen, 

gemeinsam nach einer sinnvollen Lösung zu suchen, 

Mit Ausnahme des letzten Problems treten bei 

der Anwendung von Tief'enrüttlern derartige Pro

bleme nicht auf', obgleich auch hier die Randzone 

besonders gut verdichtet sein muß, Zweifel an 

der Umweltverträglichkeit bestehen hier nicht, 

ein Herausreisen oder Herausstanzen von 

Fremdkörpern oder auch das einer Schrumpfung ist 

nicht denkbar, 

5) Baustellen 

Im Folgenden wird von einigen Baustellen berich-

tet, die im letzten Jahrzehnt von der Firma 

Johann Keller GmbH durchgeführt wurden, Es wird 

darauf' hingewiesen, daß auch von anderen Firmen 

- teilweise auch noch früher - ähnliche Baumaß

nahmen mit Erfolg abgeschlossen wurden. So z,B, 

bei Staustufen am Rhein, bei Arbeiten in Holland 

als Dauermaßnahme, oder auch bei einer großen 

Baugrube in Innsbruck, 
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Sammler Bergedorf' 

Die Arbeiten sind bei Verfassung dieses Berich

tes gerade begonnen worden, Es handelt sich hier 

um ein Taktverf'ahren zur Verlegung von Abwasser

leitungen, bei dem die Umschließun~sarbei ten und 

Abdichtungsarbe;i. ten in Einzelabschnitten ausge-

führt werden, Ein Abschnitt, der jeweils in 

Bearbeitung ist, besteht aus drei Teilabschnit

ten von je 45 m Länge, Die Gesamtlänge beträgt 

rund 2,8 km. Es sind keine Auf'lagen·bezüglich 

der zu pumpenden Wassermenge gestellt worden, 

Es ist dagegen gefordert, daß keine wesentliche 

Beeinflussung des Wasserspiegels im Bereich ei

ner ca, JO m entfernt parallel zum Hauptsammler 

verlaufenden Wasserversorgungsleitung auftreten 

darf', die vor ca, 50 Jahren gebaut wurde und 

deren Fugen als leicht zerstörbare Stemmuf'f'en 

ausgebildet sind, Die ersten Erfahrungen zeigen, 

daß auch hier die Arbeiten erfolgreich sind, 

Sammelkanal Wien 

Es ist hier eine Auswahl von vier Baustellen ge

trof'f'en, die repräsentativ f'ür über zwanzig Ar

beiten der letzten Jahre sind, Alle Aufträge 

wurden nach dem gleichen Prinzip abgewickelt, 

wobei die maximale Wasserspiegeldif'f'erenz 9 m 

betragen hat, Auch hier sei der Hinweis erlaubt, 

daß die angegebene tatsächliche Wassermenge wiede

rum die Gesamtwassermenge darstellt. Der Anteil, 

der durch die Spundwandschlösser zuströmt, ist 

beträchtlich, ist aber nie genau erfaßt worden, 

da die tatsächliche Wassermenge weit unter der 

erlaubten liegt, (Siehe Figur 1 B), 

Aus Tabelle I gehen alle f'ür die Baustelle cha

rakteristischen Merkmale hervor. 



Tab e lle I 

Projekt Jahr Bau- Anzahl Wasser- Tiefe 
der gru- der spiegel de'r 
Aus- ben- Lanzen diffe- Sohle 
füh- fläche bzw. renz unter 
rung Ver- G0K 

dich-
tungs-
vor-
gänge 

2 
Stück m III m 

Allianz 1968 5.000 2.900 10,5 21, 5 

Dt. Bank 1971 1.920 1.020 10,0 20,0 

Sammler 1975 650 JJ0 6,5 15,0 
Bergedorf 

Sammelkanal 1970 1.540 400 4,6 10,5 
Simmering 

Sammelkanal 1971 1.235 J60 5,7 12,0 

Sammelkanal 1972 1.670 420 5,5 12,2 

Sammelkanal 1975 ·600 170 9,0 17,4 

Baustelle Allianz Hamburg 

Bei dieser Baustelle wurden Erfahrungen gesam

melt, die bei weiteren Projekten genutzt wur

den. So wurde der Lanzenabstand erhöht, und es 

wurde auch bei späteren Arbeiten darauf ver

zichtet, mit einer Zementverpressung zu begin

nen. Auf Figur 1 A ist ein Teil des Querschni t

tes angedeutet. Die Abtreppung der Injektions

sohle ist zu erkennen. 

SCHLITZWAND 

:, ~ 
= ~-,-,.....~=e~"'-;'-;; ,·. 

0 2 4 

[M] 

Sohl- Boden- k-Wert erlaubte tat- Ab-
stärke art vorher Wasser- säch- dich-

förde- liehe tungs-
rung Was- art 

ser-
fördg. 

m m/sec 1/sec 1/sec 

1, 5 mS,gS 10-3 15 12 Monodur 
+Zement 

1,5 mS,gS 10-3 8 7 Monosol 
Monodur 

1,0 mS,gS 10-J Monodur 

5, 1 gS,Ki 2-10- 3 100 60 Rütteln 

6,o gS,Ki 2• 10-J 100 45 Rütteln 

5,5 gS,Ki 2•10-J 100 40 Rütteln 

8,4 gS,Ki 2 10-J 100 40 Rütteln 

Auf Figur 2 ist zu erkennen, daß der Wasser

stand direkt an der Außenwand der Baugrube um 

ca. 60 cm abgesenkt wurde. Der Wasserspiegel 

schwankte mit den Fleetwasserständen, die vom 

Gezeitenwechsel beeinflußt sind. Die gestell

ten Auflagen bezüglich der erlaubten Wasser

förderung und der maximal erlaubten Absenkung 

wurden eingehalten. 

ARBEITSEBENE 

SPUNDWAND 

RÜTTELV ERDICHTUNG 

0 2 4 
~ 

[MJ 

B) RÜTTELVERDICHTUNG ( DONAU KANAL WIEN) A) ABDICHTUNG DURCH INJEKTION (ALLIANZ) 

Fig. -1 
Typische Querschnitte von abgedichteten Baugruben. 

Typical croes-sections of sealed excavation pits. 

33 



Aur Figur 2 ist der Grundriß der Baugrube an

gegeben, Ferner wird die Absenkung des Grund

wasserstandes außerhalb der Baugrube während des 

Auspumpens des Wassers aus dem Trog gezeigt und 

auch der spätere Verlaur nach Erreichen des A.b

senkzieles, 
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Die Problemstellung ist insbesondere dann gege

ben, wenn Baugruben in dicht bebauten Gebieten 

tier ausgeschachtet werden und eine lange Bau

zeit errordern. 

Um die Beeinrlussung von anliegenden Bauwerken 

aur ein Minimum zu beschränken, werden Baugru-

20 M ,;, 

GRUNDRISS DER 
BAUGRUBE 

+ PEGEL 

< GRUNDWASSERSPIEGEL 
~ +0,5 ---t--- -------1---~ - ~rAUSSERHALB DER 

8AUGRUBE (PEGEL) 

t.00 

ZEIT 
-0,5---l-----l---------1---------1----------1'----------------1-------l--- ---l----

14.6.68 30.6. 15.7. 31.7. 15.8. 31.8. 15.9. 20.9. 68 
Fig, 2 Äußere Grundwasserstände während des Auspumpens, 

External water level during dewatering or trough, 
(Allianz, Ha■burg) 

Deutsche Bank, Hamburg 

Die hier durchgerührten Arbeiten wurden in einem 

Abstand von ca, 100 m zu der zuerst genannten 

Baustelle durchgerührt, Die Arbeiten lieren im 

wesentlichen nach dem gleichen Prinzip ab. Die 

angegebene tatsächliche gerörderte Wassermenge 

i _st die Menge, die im geisamten gemessen wurde, 

also Undichtigkeiten der Umschließung beinhal

tet, 

Zueammenrassung 

Die Herstellung von Baugruben unterhalb des 

Grundwasserspie·gels errordert die Trockenhal

tung des Arbeitsraumes. Mit der großrlächigen 

Absenkung des Grundwasser■piegele werden immer 

mehr Rechte von A.nlie·gern berührt. Darunter räll t 

auch die Möglichkeit von Setzungen und das teil

weise Austrocknen von Wasserversorgungsbrunnen, 
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ben als Tröge ausgebildet, Dadurch können Was

serhaltungsmaßnahmen ganz oder teilweise ent

rallen. 

Die Sohlen derartiger Wannen werden in der Regel 

durch Injektionen hergestellt, Ob hierbei Che

mikal- oder Zementverpressungen errorderlich 

sind, richtet sich nach der Bodenart. In Kies

sand wird durch Keller' ·sche TierenrUttlung mit 

Sandzugabe ein ähnlicher Errekt erzielt. 

Die genannten Maßnahmen sind in der Regel nur wäh

rend der Bauzeit von Bedeutung. Es sind jedoch 

auch Sohlinjektionen als Dauermaßnahmen au~ge

rührt worden, 

Anhand von Beispielen werden Gesichtspunkte be

züglich der Projektierung und Ausrührung geschil

dert, und es wird über Kontrollmaßnahmen und Er

rolg deT Arbeiten berichtet. 
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REMARK ON ULTIMATE LOAD OF TUNNELLININGS MADE OF NODULAR CAST IRON TUBINGS IN 
FRICTION SOILS 
REMAROUE SUR LA CHARGE DE PAROIS DE TUNNELS EN FON.TE NOÖULAIRE DANS SOILS DE FRICTION 
BEMERKUNG ZUR TRAGLAST VON TUNNELAUSKLEIDUNGEN AUS SPHÄROGUSSTÜBBINGS IN 
REIBUNGSBÖDEN 

G. FEDER, Dipl.-Ing. Dr. techn., o. Prof. für Konstruktion Tiefbau, Mont. Univ. Leoben, Österreich 

RESUME: La capacit~ de s'adapter sans rupture aux mouvements de t'errain est de toute premi~re 
importance pour des tunnels creus~s au dessous du niveau de la nappe hydrostatique. Il n•est gu~re 
possible de pr~dire de tels mouvements de terrain qui peuvent apparattre ä la suite d'influences 
tectoniques ou bien de modifications soit dans le r~gime des eaux souterraines, soit dans la charge 
superficielle. On a fait connattre des r~sultats d'essais effectu~s sur des tubbings en fonte 

nodulaire qui r~v~lent toute l'~tendue de la d~formabilit~ sans rupture. Par la d~formabilit~ sous 
l'influence de la charge de service ä elle seule s'op~re en outre d~jä une activation des forces 
r~actives du terrain plus intense que celle r~sultant des m~thodes de dimensionnement actuellement 
pratiqu~s. Ces r~sultats exp~rimentaux ne constituent que So% de la valeur attendue pour les 
moments de flexion. Les raisons de ce ph~nom~ne furent ~galement donn~es. 

ZUSAMMENFASSUNG: Bei den unterhalb des Grundwasserspiegels aufgefahrenen Tunnelröhren ist die Fähig
keit, sich bruchfrei an Gebirgsbewegungen anpassen zu können von besonderer Bedeutung. Solche Ge
birgsbewegungen, wie sie als Folge von tektonischen Einflüssen oder von Änderungen der Grundwasser
verhältnisse oder der Oberflächenbelastung auftreten können, sind kaum vorauszusagen. Es wurden Ver
suchsergebnisse an Sphärogußtübbings mitgeteilt, die die weitgesteckten Grenzen der bruchfreien Ver
formungsfähigkeit erkennen lassen. Dabei tritt durch das Verformungsvermögen außerdem schon unter 
Gebrauchslast ein intensiveres Aktivieren der Bettungskräfte des Gebirges ein, als sich aus den der
zeit üblichen Bemessungsmethoden ergibt. Die Meßergebnisse zeigen nur So% der erwarteten Größe der 
Biegemomente. Eine Begründung dafür wurde gleichfalls vorgelegt. 

Up to now, the design calculation of metal 
tunnel linings was based on the assumption that 
the primary earth pressure was supported by the 
tunnel tube which in turn was supported by the 
bedding resistance of the surrounding soil mass 
both in the side and bottom areas. The tunnel 
lining was assumed to show linear elastic 
behaviour while the stress on the tube was 
confined to a "permissible stress. 11 

What the present article is trying to suggest -
with the aid of measurement data and destruc
tive test data collected from tubbings on the 
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Vienna underground - is to make full use also 
of the plastic properties offered by the 
material, by appropriate methods of load 
design. 

The metal tubbing lining will plastify long 
before there is a risk of collapse, and thus 
has a certain "safety valve effect." The 
reason for this is the fact that as the tunnel 
tube is plastically deformed the supporting 
bedding reactions of the soil mass will 
increase. 



In the limit state this will mean that even 
under extreme overloading the tunnel tube will 
not collapse but adapt itself to the shape 
determined by the lines of force, without 
further increase of stress. 

The length of the circumference , however, will 
not change, as the stress peaks and hence the 
plastic deformations occur only in the 
marginal zones. This will trigger off the 
following mechanisms (fig. 1) : 

i 
1 

1 
1 

1 

L __ 

Fig. 1 

\ 
\\ 

__j 

1) The prim.ary earth pressures shape the tube 
into a flat oval until the resulting in
crease of bedding reactions will result in 
equilibrium. 

2) The top sink produced by 1) causes a 
"natural arch" to form in the soil mass, a 
phenomenon known as "ditch pipe effect" or 
"silo effect". The top area will now be 
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relieved and the process initiated under 1) 
brought to a standstill. 

3) The effect of the soil arch - item 2 - will 
be to increase the vertical stresses in the 
side _area, and the soil mass will try to 
escape horizontal!~ towards the cavity. 

4) This in turn will tend to flatten the tube 
laterally. Consequently the top sink de
scribed under 1) will be countered and the 
extent of the entire deformation mechanism 
will be diminished. 

The mechanism described above and shown in 
figure 1 will greatly reduce the deformations 
but also the bending moments, as in situ 
measurements have proved. 

-- - 3e_ ____ -----1 
'Su,w,,o/ cu,rc-

;.zA.a d Z.""'W-.A ------------,------

Q ... . ""· o/ml•/oca47 -.t 

- ... 6o,_,, ql'~ --
yfll'M,ir.J.~.r~-

Fig. 2 

-------~------

Fig. 2 shows the deformations observed in the 
measuring cross sections 1, 2 and 3 of the 



tunnel tube. Although the external pressure -
indicated in the centre diagram - is barely 
half the design pressure, the stresses - shown 
in the bottom diagram - are less than one
quarter of the permissible value (expected at 
full design pressure). While the direct 
stresses appear quite distinctly in the mea
sured data (arch effect), the bending stresses 
are far lower than might be expected from con
ventional design methods. This fact can be 
explained in ,the light of the mechanism dealt 
with above. 

In addition to the aforesaid stresses and theii 
attendant reactions there is always the even
tuality of subsequent loads due to soil mass 
deformations. Their causes may be changes in 
the load of overground structures, tectonic 
influences, changes in the ground water level 
and the like. lt is particularly for tunnel 
tubes embedded deep below the ground water 
level that the ability to deform without 
breaking plays a decisive role, bearing in 
mind the following essential properties: 

a) Ultimate bending tensile strength 
Destruction tests made on nodular cast iron 
tubbings (German standard GGG So) from the 
current production of VÖEST~Alpine Liezen 
showed that it was possible to achieve a 
curvature change without failure which 
would correspond to an oval deformation of 
the tunnel tube of ± 7%. Deformations of 
this order ( = t 350 mm for a tunnel with 
a diameter of 5 m) do not exist in reality. 
The tests proved, therefore, that defor
mations which might lead to failure by 
bending tension are so conspicuous that they 
would have tobe noticed a long time before 
the actual breaking. (1) The distortion.s 
measured in situ (fig. 2, top diagram) are 
lower than one-tenth of the failure curva
ture change. 

b) Ultimate squeeze strength 
Destructive tests (2) with T-bars with the 
same wall thicknesses and from the same melt 
as the tubbings of the above production 
showed an ultimate squeeze resistance that 

./0 

s 
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was double the tensile strength, and a non
collapse squeezing capacity of more than 
1 5 % ( fi g. 3 a, 3b) 

Hp/cm" 

/ 
~ 

f 

¾ 
s -fO -IS' 

Fig. 3a 

Fig. 3b 

lt should be stated, however, that the 
material properties listed as a) and b) do 
exceed the standards for GGG So by far, as 
they presuppose the exclusive use of clearly 
defined charging material (including scrap!) 
practised in the production mentioned above. 



c) Local buckling resistance 

In the case of low slenderness, the squeeze
strain hardening effect combines favourably 
with the high compression strength. Figure 4 
gives a comparison of the buckling resi
stances of a nodular cast iron bar (shape 
IPE 160, quality GGG So), and a steel bar 
of the same ultimate tensile strength 
(buckling around the stiff axis). 

s GGG o 

so -100 

Fig. 4 

As the casting process allows the rela
tively inexpensive production of sections 
with closely-spaced ribs or beads the small 
slenderness ratios desired can be achieved 
in an economically viable way. 

d) Overall buckling stability 

Owing to the invariability of the circum
ference of the tunnellining, inward buckling 
can only take place when at the same time 
the adjacent parts of the circumference can 
buckle outward. This in turn will generate 
bedding resistances, whose lateral influence 
will reduce the load on the inward buckle. 
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This arch-bridge effect in the soil mass 
counteracts the buckling mechanism. As a 
friction effect, it will be the greater 
the higher the radial earth pressure gets. 

In other words: the stiffening of the tunnel 
tube against overall buckling by the soil 
mass will increase proportionally to the 
load on the tube. This is the reason why 
model tests have failed to bring about over
all buckling under the kind of conditions 
prevalent in tunnel tubes made of metal 
tubbings - a phenomenon that would warrant 
further treatment. 

Things are quite different where earth 
pressure is small and ground water pressure 
high, as is the case with underground river 
crossings. In such event the buckling snape 
will be the one in fig. S, and the relevant 
design procedure can be seen in (4) below. 
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ÜBER DIE ZULÄSSIGE BELASTUNG VON GROSSBOHRPFÄHLEN 
ON THE PERMISSIBLE LOAD OF LARGE BORED PILES 
SUR LA CHARGE ADMISSIBLE DES PIEUX FORES DE GRANDE DIAMETRE 

H. BOROWICKA, o. Univ.-Prof., Technische Universität Wien, Österreich 

SUMMARY In case of an a.xially loaded rod or pile embedded in an el.-is. halfspace the load transfer 
to the elastic medium takes place almest entirely by the friction forces along the shaft of the ~ile 
the base load amounting to a few percent of the total load only. This theoretical result can be 
considered to be the cri terion for .the elastic state of a floating pile. Therefore ,in order to avoid 
plastic deformations the permissible load of floating piles need not exceed the ma.ximum value of the 
shaft friction. The determination of the permissible load in such a way may be considered tobe 
usual procedure by deriving it from the bearing capacity. 

RESUME En cas d'un baton ou d'un pieu la charge axiale qui est entoure de mater1au elast1que et 
isotrope l'application de la charge dans le materiau elastique se fa1t presque completement par 
frottement lateral, _pendant que la resistance a la pointe se comporte a peu pres de quelques pour
cents de la charge definitive. Ce resultat theorique peut ~tre considere comme criterium pour l'etat 
elastique d 1 un pieu flottant. Pour alors eviter des deformations plastiques, la charge admissible 
d 1 un pieu flott~nt ne doit pas surmonter le frottement lateral maximum. Une telle determination de 
la charge admissible est une alternative pour la methode usuelle quelle derive la charge admissible 
de la force portante. 

Tieffundierungen mit Hilfe von Großbohr
pfählen oder Schlitzwänden werden in letzter 
Zeit immer häufiger auch in solchen Fällen aus
geführt, in welchen im Hinblick auf die Boden
verhältnisse eine Notwendigkeit zur Ausführung 
einer solchen Fundierung nicht unbedingt vor
liegt. Meist wird es dann nicht möglich sein, 
die Tragfähigkeit von Testpfählen im Felde 

·durch Versuch festzustellen, da dies infolge 
der hohen Tragkraft solcher Pfähle einen zu 
großen Aufwand erfordern würde. Daß andrer
seits die Berechnung der Tragfähigkeit außer
ordentlich empfindlich hinsichtlich der Größe 
der einzuführenden Bodenkonstanten ist, weiß 
man seit langem. Aus dieser Tatsache kann wie-
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derum geschlossen werden, daß die durch die 

Schwankungen der Bodenkennziffern bedingten 
Streuungen der Ergebnisse von • Feldversuchen 
manchmal beträchtlich sein können, so daß man 
sich auf das Ergebnis eines einzigen Versuches 
allein nicht verlassen kann. Deshalb müßte man 
immer eine größere Anzahl von Feldversuchen 
ausführen, was umso weniger tragbar sein dürfte. 

In sehr vielen Fällen wird es daher über
haupt nicht möglich sein, die Einbruchslast 
eines Großbohrpfahles oder einer Schlitzwand 
mit der gewünschten Genauigkeit vorherzubestim
men. Wenn man sich darµber im klaren ist, daß 
die berechnete Einbruchslast nur ein mehr oder 
minder fiktiver Wert ist, welcher mit der 



wirklichen Einbruchslast nicht oft überein-

stimmen w-ird, dann muß man die Frage stellen, 

ob die übliche Ermittlung der zulässigen Pfahl

last durch Division der Einbruchslast äurch 

einen Sicherheitsfaktor wirklich sinnvoll ist. 

Allerdings erhebt sich sofort die Frage, wel

ches andere Kriterium für die Ermittlung der 

zulässigen Belastung angewendet werden könnte. 

Als einzige Alternative hiezu bietet sdch 

die Forderung an, daß die Setzung der Pfähle 

nur durch Deformationen im elastischen Bereich 

hervorgerufen und demnach plastische Deforma

tionen ausgeschlossen werden sollen, analog 

jener Oberlegung, welche O. K. Fröhlich bei 

Ableitung seiner Formel für die zulässige Be

lastung von Flachfundamenten angestellt hat. 

Um die Frage beantworten zu können, welcher 

Zustand bei Pfählen als elastisch angesehen 

werden kann, soll der Fall eines elastischen, 

lotrecht belasteten Stabes betrachtet werden, 

welcher in einem elastisch-isotropen Halbraum 

eingebettet ist. Dieses Problem wurde bereits 

von vielen Autoren behandelt. Bei den meisten 

Untersuchungen wird der Stab bzw. Pfahl als 

schlank vorausgesetzt und in 10 Teile unter

teilt. Im Grunde genommen handelt es sich da

her bei solchen Untersuchungen um Näherungs

lösungen, wobei jedoch der begangene Fehler 

sehr gering sein dürfte. Die Ergebnisse von 

Poulos und Davis (1968) können in folgenden 

Feststellungen zusammengefaßt werden: 

1.) Die Größe der Poissonzahl hat nur einen 

unbedeutenden Einfluß auf das Ergebnis. 

2.) Die Verteilung der Schubspannungen ent

lang des Pfahlumfanges ist nahezu eine Kon

stante, wenn der Boden im Verhältnis zum Pfahl 

sehr weich ist, wenn also der Elastizitäts

modul des Bodens E zu dem des Pfahles Ep null 

oder zumindest sehr klein ist. 

3.) Die Schubspannungen entlang des Pfahles 

haben ihren Spitzenwert in der Halbraumober

fläche und nehmen mit der Tiefe rasch ab, wenn 

das Elastizit'ätsverhältnis E : EP eins ist oder 

wenig darunter liegt. Die Behauptung von Muki 

1,U~d Sternberg ( 1970), daß nämlich eine Verlän

gerung des Pfahles bzw. Stabes kaum nennens

werte Auswirkungen hat, bezieht sich nur auf 

die von ihnen untersuchten Verhältnisse von 

E: Ep = 1 : 1 bis 1 : 8. 
4.) Der Anteil des Spitzendruckes ist gegen-
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über der Mantelreibung von Pfählen im elasti

schen Bereich sehr gering. 

Demnach könnte bei schwebenden Pfählen und 

Kleinem E/Ep jener Be~eich als elastisch be

zeichnet werden, in welchem der tatsächlich 

vorhandene Spitzendruck in der Aullitandsfläche 

des Pfahles klein im Vergleich zur Mantelrei

bung bleibt. Da jedoch eine genauere Untersu

chung außerordentlich kompliziert ist, soll 

für Verhältnisse, wie sie bei Pfahlfundierun

gen in der Regel vorliegen, eine einfache Nä

herungsformel für den Anteil des Spitzendruckes 

an der Lastübertragung für elastische Verhält

nisse abgeleitet werden. Die Voraussetzungen 

für diese Näherungslösung sind die folgenden: 

1.) Der Boden in der Umgebung des schwebenden 

Pfahles wird als homogen vorausgesetzt. Die 

Untersuchung wird auf den einfachsten Fall 

einer Poissonzahl von v = 0,5 beschränkt. 

2.) Die Länge l des Pfahles soll groß vergli

chen mit dem Pfahldurchmesser 2r sein. Deshalb 

wird das Längenverhältnis l/2r zwischen den 

Grenzen 10 und 25 angenommen, wie es meist der 

Fall ist. 

3.) Die Scherkräfte entlang des Pfahlmantels 

werden näherungsweise durch gleichmäßig ver

teilte Massenkräfte innerhalb des Pfahlmantels 

ersetzt. Außerdem wird die Setzung des Halb

raumes am Pfahlmantel näherungsweise derjeni

gen in der Pfahlachse gleichgesetzt. 

Auf Grund der Lösung von Mindlin (1936) 

für eine konzentrierte Last welche im Innern 

des Halbraumes angreift, wird die Senkung dw 

1 

i 
! 

z 1 

1 

dw i 
i 

C 

1 

p.dc am 
-1 i 1 .. 2r 

1 

Abb. 1 



in der Tiefe z zufolge einer kreisförmigen 

Kreislast p.dc in der Tiefe c (Abb,l)erhalten, 

wenn die Poissonzahl v = 0,5 gesetzt wird. 

dw: -- -+-+ ..T c 3 p r 2 [ 1 1 2 c z] d 
4 E R1 R2 R2 

worin R1 und R2 bezeichnen: 

R1 =-Vr 2+(c-z) 2
, R2 =~ r2+(c+z) 2 

Mit den Bezeichnungen der Abb,2 erhält man mit 

P-S -,-

p 

w, t==-- s 

Abb. 2 

der Pfahllast P und dem Spitzendruck S für die 

Senkung der Halbraumoberfläche w
0 

und derjeni

gen em Pfahlfuß w1 : 

2 

Wenn zunächst für einen vollkommen starren 

Pfahl das Steifigkeitsverhältnis E/EP O ge

setzt wird, muß die Differenz w
0 

- w1 0 sein. 

Mit dieser Bedingung erhält man das gesuchte 

Verhältnis s/P K
0 

lnl - 0,25 
Ko = -1-n-;1-_-1_5_+ __ .,....I 

r ' r 

3 

Im zweiten Grenzfall, nämlich für einen 

Elastizitätsfaktor E/EP = 1, kann man den Last-
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faktor K1 aus der Lösung von Boussinesq für den 

durch eine lotrechte Einzellast an s~iner Ober

fläche belasteten Halbraum genähert ableiten. 

Die Normalspannung az in der Tiefe 1 in der 

Lastachse wird unabhängig von der Poissonzahl 

3 p 
Oz=2-;T2 

Hieraus folgt der Lastanteil K1 
E/EP = 1 

K 
_ oz r2rr _ 3 r2 

1 - p - 21'" 

% für 

Zwischen den beiden Grenzfällen für 

4 

E/EP = O und 1 kann man im Fall eines beliebi

gen Verhältnisses K = S/P interpolieren: 

Ko K = ---E--'-'-"..,E~2~12.--
( 1- Ep) + Ep3r2 Ko 

5 

In der Tabelle I ist nun eine Gegenüber

stellung der genaueren und der mit 5 ermittel

ten Werte für verschiedene Elastizitätsverhält

nisse E/E und Längenverhältnisse 1/2 gezeigt. 
P r 

Dabei entsprechen die eingeklammerten Ziffern 

jeweils den genaueren Werten, welche aus Dia

grammen der oben angeführten Veröffentlichungen 

entnommen wurden. Wie man sieht, ist die Über

einstimmung trotz der vielen vorstehendgemach

ten Vereinfachungen und Näherungen eine überra

schend gute. Durch Veränderung der Konstanten 

Faktoren in 3 könnten sogar die Differenzen 

weiter erheblich vermindert werden. Da jedoch 

die Differenzen unter der Genauigkeitsgrenze 

liegen, welche man,erwarten kann, wird hievon 

abgesehen. 

l/2r 

10 

25 

50 

Tabelle I 

Spitzenwiderstand in% der Gesamtlast 

E : Ep 

1: 1 1 :8 1: 100 1: 1000 1: 00 

- (2,0) (8,5) ( 10, 8) ( 11, 0) 

o,4 2,5 9,6 12,4 12,8 

- (0,3) (2,7) ( 5,1) ( 6,0) 
0, 1 0,5 3,2 6,2 7,0 

- - (0,6) ( 2,8) ( 3,5) 

- O, 1 1, 1 3,0 4,2 



In Tabelle II sind nochmals die für die 

verschiedenen Elastizitäts- und Längenverhält-

nisse vorgenommenen Auswertungen 

5 zusammengestellt .Der Anteil des 

kes ist fUr im Grundbau übliche 

der Gleichung 

Spitzendruk

Verhältnisse 

tatsächlich sehr gering, so daß diese Tatsache 

als grundlegendes Merkmal des elastischen Be

reiches angesehen werden kann. 

Tabelle II 

Spitzenwiderstand in% der Gesamtlast 

E : Ep 

l/2r 1: 1 1:10 1: 100 1: 1000 1: 10 .ooo 1: 00 

10 0,4 3,0 9,6 12,4 12,8 12,8 

15 0, 2 1, 5 6,8 9,3 9,8 9,9 

20 0,1 0,9 4,4 7,5 8, 1 8,2 

ce5 0,06 o,6 3,2 6,2 6,9 7,0 

Soweit Belastungsversuche von schwebenden 

Pfählen in annähernd homogenem Boden bekannt 

geworden sind, sind tatsächlich bei der Bela

stung zwei Phasen zu unterscheiden, wie aus 

Abb. 3 hervorgeht. In Phase 1 steigt die Man

telreibung fast bis auf den möglichen Höchst-

p 

1- PHASE l .1 •PHASE 2 -1 

Abb. 3 

(f) 

(f) 

0.. 
p 
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betrag an, während der Spitzendruck etwa von 

der Größenordnung ist, wie er sich auf Grund 

der Elastizitätstheorie ergibt. In Phase 2 p.in

gegen bleibt die Mantelreibung nahezu unver

ändert, während der Spitzendruck bis auf den 

maximalen Wert ansteigt. 

Wegen dieses grundlegend verschiedenen Ver

haltens von Spitzendruck und Mantelreibung in 

Phase 1 und 2 wäre es durchaus sinn~oll, daß 

für die zulässige Pfahllast die Grenze zwischen 

Phase 1 und 2 als maßgebend angesehen wird. 

Bei schwebenden Pfählen könnte daher der Größt

wert der Mantelreibung als zulässige Pfahllast 

angesetzt werden. Dies hätte außerdem noch den 

Vorteil, daß der Wert der Mantelreibung an Mo

dell pfählen im Felde viel einfacher zu ermit

teln wäre. 

Aus den vorstehend angeführten Ergebnissen 

und Überlegungen ergibt sich eine Reihe von 

wichtigen Hinweisen für die Bemessung von 

Pfahlgründungen. Zunächst erweist sich wieder

um, daß die Ergebnisse der Elastizitätstheorie 

in qualitativer Hinsicht von großem Nutzen fUr 

die Beurteilung von bodenmechanischen Proble

men ist, daß aber ein Verlangen nach zu großer 

Genauigkeit bzw. Übereinstimmung mit der Natur 

von vornherein unerfüllbar ist und daher erst 

gar nicht angestrebt werden sollte. 

Für homogene Bodenverhältnisse zeigen dem

nach sowohl die Ergebnisse der Elastizitäts

theorie als auch die von Feldversuchen, daß 

unter der Bauwerkslast der Spitzendruck von 

Pfählen gering bleibt, und dieser überwiegend 

nur der Sicherheit dient. Das Anwachsen des 

Spitzendruckes deutet demnach bei schwebenden 

Pfählen auf plastische Verformungen hin, welche 

mit größeren Setzungen des Pfahles verbunden 

sein müssen. Im allgemeinen wird daher dem 

Spitzendruck von schwebenden Pfählen eine zu 

große Bedeutung beigemessen, 

Da es offenkundig die Aufgabe der Pfähle 

sein muß, die Gebäudelasten in größere Tiefen 

zu übertragen, so beweist uns die Elastizitäts

theorie, daß dies nicht -wie erwartet- durch 

den Spitzendruck geschieht, sondern in erster 

Linie durch eine entsprechende Verteilung der 

Schubspannungen entlang des Pfahlmantels er

reicht wird, indem die Pfähle im Vergleich zum 

Boden so steif als möglich ausgebildet werden. 



Dies ist aber bei Betonpfählen in Felsböden 
nicht möglich, weshalb unter diesen Umständen 

eine Pfahlgründung fast unwirksam ist. In 
Lockerböden wird das Verhältnis der Elastizi

tät des Bodens zu dem des Betonpfahles bereits 
ein so kleines sein, daß sowohl theoretisch 
als auch praktisch mit einer günstigen Vertei
lung der Mantelreibungskräft·e gerechnet wer
den kann. 

Wenn schon die Bestimmung der Einbruchs

last von Einzelpfählen nicht genau möglich ist, 
so trifft dies auf eine Pfahlgruppe bestehend 

aus mehreren Pfählen in noch höherem Maße zu. 
Uber die Grenzbelastung solcher Pfahlgruppen 

liegen fast keine Angaben oder Erfahrungen vor. 
Zweifellos wird diese infolge einer Gruppen
wirkung zufolge gegenseitiger Beeinflussung der 

Einzelpfähle nicht mit der Summe der Tragkräf
te der Einzelpfähle übereinstimmen, sondern im 
allgemeinen höher liegen. Es sind _jedoch auch 

Sonderfälle denkbar, in welchen es zu einer 
Abnahme der Tragkraft zufolge Gruppenwirkung 
'kommt. Man kann nun im Gegenteil die Gruppen
wirkung so begünstigen, daß der Einbruch eines 

Einzelpfahles nicht möglich erscheint, sondern 
nur derjenige der gesamten Pfahlgruppe. Ein 

Beispiel hiefür 1st in Abb. 4 gezeigt, wobei 
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PFAHLFUNDIERTE BROCKEN IN WEICHEM UNTERGRUND MIT HOHEN ANSCHLUSSDÄMMEN 
BRIDGES PILED ON COMPRESSIBLE SOil WITH ADJOINING HIGH DAMS 
DES PONTS CONSTRUITS SUR DES PILOTIS EN SOU-SOL FAIBLE ET AVEC DEADJOINTES REMBLAIS HAUTS 

P. GMEINER, Dipl.-Ing. Dr. techn., Hofrat, Brückenreferent der Vorarlberger Landesreg. in Bregenz, Österreich 

SUMMARY. Nearly the whole area through whioh the Rhine Valley Highway in Vorarlberg ia extending iteelf at a 

length of 18 kme (11 Mle) between the Highway junotion "Dornbirn Nord" and tha Highway axit in Klaue ia of only 

vary limitad oarrying oapacity of the undarground1 to mova tha highway to a tarritory of batter eoil oapaoity 

was not poeeibla dua to geographio ciroumetanoea. At the waat of it thare ie politioal border of tha Rhine, 

and at tha aast thara ie a compact araa of intensive aettlamant by varioue oommunitiee at the foot of tha 

adjoining mountaine. It was tharafore tha taek primarily of tha aoil axparte to find a way of ueaful and 

aoonomioal working undar tha givan oiroumetanoas to stand up to tha neceeeitiaa of modern road oonetr~otion 

tachniquae. Thia praeant study undartakae the axperimant of pointing out the diffioultiea and the way thay 

wera maaterad aa they have risen primarily at the oonstruotion of objeota, but also of having a retrospaotive 

look at the experiencea and of utilizing them for a aoiantifio taohnioal analysis with the aim of ut111z1ng 

the experienoas so obtainad for eimilar oases. This study 1s limitad axolusivaly to a faw objaota founded on 

stakad, in tha abova mentionad part cf tha Rhine Valley Highway, or, mora pracisely, to the effeots of tha 

praseure tranemiesion of the adjoning dame on the foundation of tha stakse of bridgee and eimilar objacts. 

RESUME. Prasque toute la region da 1 1 etendu da 18 kms. de 1 1 autopista de la vallee du Rhin an Vorarlberg entre 

la jonction de "Dornbirn Nord" et la eortie da Klaus ne posseda qu' une limita da charga tres petite du souesol. 

Un ohangemant de la manea de la routa dans une region avao un eoussol da mailleur qualite n' etait pas poeeibla 

pour des raieons geographiquaa1 dane l' ouast 11 y a la frontiere politiqua du Rhin et dana 1 1 ast un tarritoire 

de oolonieation tres intensa da plusieuree communea situeas au pied da la montagna. Pour oae raisona alors 11 

etait la taohe primordialement des experts da oonstruotion souaterraine de ohercher une methode utile et 

eoonomique de travail sous les conditiona existentes pour satisfaire les baeoina de la oirculation routiere 

moderne. La presente expartisa esaaye de demonetrer las diffioulteee et la maniera dont ai1es ont etees 

eurmonteee oomme nous las avons ranoontreea dane la oonstruotion d' objeote prinoipalament, mais ausei nous 

voulons faire una analyse retrospaotiva de nos axpariancee et eaeayer de las utiliser teohniooscientifiquemant 

pour appliquer les idees ainei obtanuee pour .des cae pareile. Notre expertise ee limitara exclusivement sur 

quelquae objeote fondee eur das pilotie dane catta partie da 1 1 autopiete da la vallea du Rhin, c' eet- a-dira 

eur las affete de la tranemiseion de pression des chauseeas adjontes eur las fondemente des pilotis des ponte. 

·EINLEITUNG. Bereits die Voruntersuchungen ftlr den 

Neubau der Vorarlberger Rheintalautobahn ergaben, 

daß dar Untergrund dar Strecke zwischen dem Bauab

schnitt von Dornbirn-Nord bis Klaus eine sehr be

schränkte Tragfähigkeit besitzt, dies nicht etwa nur 

in den oberflächlichen Schichten, sondern bis in 
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größere Tiefen und daß die Zunahme der Tragfähigkeit 

in Funktion der Tiefe außerordentlich gering war. 

Die einzelnen Schichten wechselten in groben Zügen 
von braunschwarzem, lockerem Torf, in mäßig festen, 

graubraunen lehmigen Torf, torfigen Sohluffton bis 

zu allen Stufen von breiigen und mäßig 



festen Ton. Dieser Aufbau erklärt eich durch die Ent

stehungsgeschichte des Rheintals oberhalb des 

heutigen Bodensees. 

Es erscheint unbestritten, daß das vom heutigen Ost

rand des Bodensees mit dessen voller Breite südwärts 

ziehende "Bodensee-Rheintal" einst ein Teil des 

Bodensees selbst darstellte. Die Tiefe des Fels

grundes unter dem Talboden ist noch keineswegs um

fassend erforscht, jedoch dürfte das Gefälle der 

Felslinie rückläufig vom Bodensee zum Kummaberg 

sein. Die Tiefen des Verlandungskörpers werden mit 

etwa - 200 mim Mündungsgebiet des Rheine und mit 

etwa -400 m nördlich, bzw. -320 m südlich des Kumma

berges angegeben. Die Hauptablagerungen sind dem 

Würmgletscher zuzuschreiben, der im Verlauf seines 

Rückzuges sein mitgeführtes Material als Grund

moräne absetzte. Weitere kurzzeitige Gletschervor

stöße bedingten verschiedene Umformungen, so auch 

den Abschluß der Bregenzsr-Bucht, dessen Querriegel 

dann die Trennung des Bodensees vom Rheintalsee be

wirkte. Anstelle des zurückweichenden Gletschers 

folgte das Wasser, welches den Rheintaleee bildete. 

Gespeist wurde dieser See vom Rhein mit seinen 

Nebenflüssen. Das grobe Material kam im unmittel

baren Deltakegel zur Ablagerung, während das fein

körnige bis echluffige Material im stehenden Wasser 

des Rheintalsees ablagerte. Durch die große Breite 

des Tales blieben seitliche Wasserräume frei, in 

denen sioh nur Seesedimente, wie Feinsande, Lehme 

und Tone absetzen konnten. Solche Teilbecken 

blieben bis in die jüngste Zeit erhalten, in denen 

nur sehr feine Seesedimente zur Ablagerung kamen. 

Der Verlandungsvorgang dieser flachen Seen durch 

pflanzliche Organismen wurde durch größere See

spiegelschwankungen unterbrochen, sodaß über große 

Gebiete Lehm und Torf in stetiger Wechselwirkung 

auftreten. Der Sedimentkörper besteht somit aus 

glazialen Geschieben und fluvatilen Ablagerungen, 

die in den obersten Bereichen von biogenen Sedementen 

größerer Mächtigkeit in Form von Torfschichten über

lagert werden. zusammenfassend kann festgestellt 

werden, daß zufolge der vorangeführten Entstehungs

geschichte des Rheintals ein sehr komplizierter Auf

bau mit starkem Wechsel, sowohl in der Vertikalen, 

wie auch Horizontalen entstanden ist, der der 

Schüttung des Straßenkörpers als auch der Fundierung 

der Objekte ganz besondere Schwierigkeiten entgegen

setzte. 

VORBEMERKUNGEN1 Bei dem vorgefundenen sehr schlechten 

Untergrund war die Frage sehr wohl naheliegend, ob 
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eine Verschiebung der Straßenachse in ein Gebiet 

mit besseren Verhältnissen nicht möglich wäre. Hier 

waren jedoch dem Straßenplaner die Grenzen gesetzt. 

Die ziemlich genau von Norden nach Süden führende 

Autobahn war im Westen durch die geographische und 

politische Grenze des Rheins und im Osten durch das 

nahezu geschlossene Siedlungsgebiet der verschiedenen 

Gemeinden am Bergfuß mehr oder minder fixiert. Auf 

der einen Seite war also bei der Rheintal-Autobahn 

die Trassierung durch die äußeren Umstände nahezu 

unverrückbar festgelegt, andererseits sollte die 

Straße allen neuzeitlichen Erfordernissen entsprechen, 

Zufolge der übernationalen Bedeutung der Rheintal

autobahn A 14 (Europastmße Nr. 17) mußte gefordert 

werden, daß die Fahrbahn möglichst eben bleibt und 

nicht reißt. Eine besondere Aufgabe bestand unter 

anderem auch darin, die Schaffung von Fixpunkten, 

insbesondere bei den Objekten, weitgehenst zu ver

meiden, die zu großen Setzungsdifferenzen zwischen 

dem _Objekt und den anschließenden Dämmen führen 

müßten. 

ÜBERFÜHRUNGSOBJEKTE. Auf Grund reiflicher Über

legungen wurde bei sämtlichen Überfühl'W!gsbauwerken 

in den speziell schlechten Untergrundverhältnissen 

eine besondere Konetruktionsauebildung gewählt. Die 

Objekte wurden als statisch beetimm"b93-Feldbrücken 

(3 Einzelfelder) gewählt. Während die Widerlager in 

Flachfundierung direkt auf der Dammschüttung aufge

setzt wurden, erfolgte die Fundierung der Pfeiler 

auf Piloten. Diese Fundierungsart wurde aus folgenden 

Gründen gewählt: 

a) Es sollten keine unnötigen ur..d unerwünschten Hart

punkte beim Übergang vom Damm zum Tragwerk geschaffen 

werden, d. h. die Seitenfelder übernehmen etwa die 

Funktion der verlängerten Schlepplatten. 

b) Bei den äußerst instabilen Untergrundverhältnissen 

und den entsprechend hohen Dämmen der Ül;erführunge

bauwerke mußte bei einer Widerlagerfundierung mittels 

Pfählen mit derart großen Kriechdrücken auf die 

Pfähle gerechnet werden, die e,uf Grund der Kons

truktion des Pfahles nicht aufgenommen werden 

könnten. 

c) Entscheidend für den Verzicht auf eine Pilotierung 

der Widerlager waren jedoch die Erfahrungen, die mit 

den Probepfählen bei einem dieser Obdekte gemacht 

wurden. Es zeigte sich nämlich, daß selbst relativ 

lange Pfähle durch die Setzung der Rampen in Mit

leidenschaft gezogen wurden, So erlitt beim Objekt 

V 62 ein unbelasteter MV-Pfahl von 16 m Länge inner

halb eines Monates eine Setzung von 83 cm, während 



an einem 26 m langen MV-Pfahl im unbelasteten Zu

stand, d.h. allein durch die Mantelreibung eine 

Setzung von 35 cm bzw. 41 % der Dammsetzung ge-

messen wurde. Dadurch wurde die bereits bei einem 

Probedamm gemachte Erfahrung bestätigt, daß es sich 

bei den vorhandenen mächtigen Torfschichten um 

außerordentlich tiefgründige Setzungsprozesee handelt. 

Um die beim Befahren immer ale lästig empfundenen 

Stösee bei den Übergängen der einzelnen Tragwerke 

auf ein Minimum zu reduzieren, wurden zu deren Ver

bindung Stahlbetonfedern angeordnet. Diese Federn 

sind eine Weiterentwicklung von Betongelenken, die 

in ähnlich gelagerten Fällen früher verwendet wurden, 

jedoch den Nachteil hatten, daß bereits schon bei 

kleineren Bewegungen Risse entstanden und dadurch 

der Bestand der Isolierung und damit die Wasser

dichtigkeit in Frage gestellt war. Die Stahlbeton

federn können dagegen größere Setzungedifferenzen 

{Größenordnung bis zu 4 om) schadlos übernehmen, 

Alleinaue der Wahl der Fundierung war bedingt, daß 

sich die Widerlager stärker setzen wie die Pfeiler. 

Um die größere Setzung bei den Widerlagern gegen

über den Pfeilern ausgleichen zu können, wurde eine 

Überhöhung bei den Pfeiler.n durch Zwischenlegen von 

Stahlplatten zwischen den Elastomerelagen und dem 

Tragwerk erzielt. Sobald sich eine Setzungedifferenz 

zwischen den Pfeilern und den Widerlagern in der 

Größenordnung von ca. 4 cm eingestellt hat, kann ein 

Absenken dee Tragwerkes bei den Pfeilern durch Her

ausnahme einzelner Stahlplatten erfolgen. Dieser 

Vorgang kann unter Aufrechterhaltung des vollen Ver

kehre durchgeführt werden. Die ausschließlich für 

diese Aufgabe angeschafften Spezial-Öldruckpreeeen 

wirken simultan, sodaß ungleichmäßige Veränderungen 

der Höhenlage innerhalb der einzelnen Pressen 

während des Absenkvorganges ausgeschlossen eind. 

Sobald die Überhöhung bei den Pfeilern durch dae 

mehrmalige Ablaesen abgebaut ist, wird eine größere 

Hebung bei den Widerlagern erforderlich, welche je

doch nur bei halbseitiger Sperrung des Straßenver

kehre durchgeführt wird, Die Übergankekonetruktionen 

sind eo dimensioniert, daß Aufstockungen ohne 

größeren Kostenaufwand möglich werden, 

Um die Pfeilerfundamente und damit die Pfail.köpfe 

·gegen Krieohdrücke besser abzuschirmen, wurden 

biegungseteife Schutzkasten in Stahlbet6n erstellt, 

welche die Fundamente anfänglich nur von der Straßen

seite her berÜhren. Diese Kästen können eich nahezu 

frei bewegen, sodaß auf das Pfeilerfundament kein 

Druck übertragen werden kann . . Die Füllung des freien 
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Raumes zwischen dem Kasten und dem Fundament er

folgte. mittels eines leioht zusammenschiebbaren 

Materiale (Leca-Kugeln), 

Für die Pfahlfundierung der Pfeiler wurden MV-Pfähle 

gewählt, die mit ihrem Stahlechaft in der Lage sind, 

gewieee aorizontalkräfte, welche durch Restkriech

drücke entstehen, aufzunehmen. 

Von der Pfahlgruppe der Pfeiler erhalten haupt

sächlich die den Rampen benachbarten Pfähle durch 

den Kriechdruck eine relativ hohe zusätzliche Biege

beanspruchung, die vor allem das Metallrohr des 

MV-Pfahles aufzunehmen hat, Außerdem mußte berück

eiohtigt werden, daß bei der Anwendung schräger 

Pfähle, die Schäfte duroh den lotrechten Setzungs

vorgang des umgebenden Bodens nicht zusätzlich auf 

Biegung beansprucht werden, sobald eich der Boden 

rascher setzt als die Pfähle, Als besondere Vor

kehrung wurde daher verbindlich festgelegt,daß 

keine größere Neigung der Pfähle wie 10 1 1 ausge

führt werden darf, wobei die geneigten Pfähle vom 

Damm weg, ' das heißt nach vorne anzuordnen waren. 

An Hand der Meßergebnisse, die seit Jänner 1970 zur 

Verfügung stehen, kann die Setzung der Pfähle etwa 

affin mit der Setzung der Dämme, jedoch im Ver

hältnis etwa 1 : 5 angenommen werden, Die Pfähle 

werden daher durch den lotrechten Setzungevorgang, 

ale auch durch die Tendenz der horizontalen Kriech

bewegung beanepruoht. 

Beim heutigen Stand der Bodenmechanik, ist eine zu

verlässige Angabe der Größe des Kriechdurckes bzw. 

die Differenz zwischen dem Kriechdruck und dem 

passiven Erddruck auf der gegenüberliegenden Seite 

des Pfahles leider noch nicht möglich, Es wurde da

her versucht wenigstens nach der Verkehrsübergabe 

durch laufende Präzisionsmessungen sowohl auf Grund 

horizontaler Verschiebungen als auch von Schief

stellungen der Pfeiler Rückschlüsse auf die Bean

spruchungen der Pfähle zu erhalten. 

Die erste Präzisionsmessung hatte am 9, 5, 1972 

stattgefunden, sodaß derzeit 3 Kontrollmessungen 

vorliegen. Man kann nun diesen Messungen keine all

zu große Aussagekraft zumessen, trotzdem zeigen sie 

gewisse Tendenzen auf. 
In der Zeit vom 9. 5, 1972 bis 8. 4, 1975 wurden 

nachstehende Verschiebungen gemessen (Bild 1) 

1, Abstand R - 0 1 (R♦O) • 34 mm (Vergrößerung), 

wobei die Verschiebung des Punktes O ebenfalls 

17 mm betrug. 

2, Setzung der Punkte Rund L: R • 137 mm, L = 163mm 

3, Relativverschiebung U gegen 01 (U♦ 0) a 3;4 mm. 



Skizze von Widerlager und Pfeiler: 

a o 

Füllung mittels 
Leca - Kugeln 

Ur 1länd1 

Bild 1 

Das Widerlager erfährt somit einerseits eine Be

wegung zur Dammseite, andererseits setzt sich der 

dem Damm näher gelegene Punkt R etwas stärker, so-

daß außer der Setzung auch eine Drehung des gesam-

ten Widerlagers entsteht. Sowohl durch die Ver

drehung, als auch durch die Verschiebung des Wider

lagers öffnet sich die Dilatationsfuge. Bei dem Los

lösen der Widerlager handelt es sich somit um eine 

Kippbewegung der Dämme (Bild 2), Da sich'der Damm in 

B stärker setzt wie in A, zeigen die Punkte Rund L 

nicht nur eine vertikale Bewegungskomponente, sondern 

auch eine horizontale Komponente nach rückwärts, Das 

Widerlager macht die Bewegungen des Dammes voll mit 

und löst sich somit von der Brücke, 

Bild 2 

Bemerkenswert ist die horizontale Bewegung des 

Punktes U gegenüber dem Punkt O beim Pfeiler, die 

nur durch tiefgreifende Kriechdrücke auf die 
kann 

Piloten selbst erklärt werden, da ja der Schub auf 

das Pfeilerfundament selbst durch den bereits früher 

erwähnten Schutzkasten abgefangen wird. Di,e Relations

verschiebung von 3,4 mm in 3 Jahren ist jedoch 

keineswegs alarmierend, wenn auch eine weitere 

laufende Beobachtung angebracht erscheint. Groß

räumig macht der pilotierte Pfeiler die Kippbe-

wegung des Widerlagers mit, jedoch nur mit ca. ein 

Drit,tel der Größe. 

BRÜCKEN IM ZUGE DER AUTOBAHN. Als repräsentativ kann 

das Objekt V '60, Brücke über den Koblacher Kanal an

genommen werden. 
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Auf Grund der vorgängig durchgeführten Unter

suchungen sollte die Frage geklärt werden, ob die 

Pfeiler und die Widerlager pilotiert werden sollen, 

oder ob es zweckmäßiger erscheint analog wie bei den 

Überführungsbauwerken nur die Pfeiler auf Pfähle ab

zustellen und die Widerlager flach zu fundieren, wo

bei eine statisch bestimmte Dreifeldbrücke (drei 

Einzeltragwerke) als Voraussetzung angenommen wurde. 

Nach dem geologischen Gutachten war der Baugrund 

durch das Vorherrschen von Lehm und Torf bis in eine 

durchschnittliche Tiefe von -10,50 munter Terrain 

und duch lehmigen Feinsand in tieferen Schichtenge

kennzeichnet, wobei die starken Unterschiede im 

Schichtaufbau innerhalb der sechs, sehr nahe beiein

anderliegenden Profile besonders auffallend waren. 

Die Vor- und Nachteile der flachfundierten bzw. 

pilotierten Widerlager wurden bereite im letzten 

Kapitel gegenübergestellt, wobei der grundsätzliche 

Unterschied da,rin besteht, daß die Höhe der Anschluß

dämme im Gegensatz zu den Überführungsprojekten nicht 

7,0 m, sondern nur ca. 2,0 m betra,gen. Die Gefahr des 

seitlichen Verdrückens und damit Beschädigen der 

Pfähle bei den Widerlagern war somit bei den Ob

jekten im Zuge der Autobahn im Vergleich zu den 

Überführungen wesentlich gemildert, Es wurde daher 

trotz der Gefahr der ungleichmäßigen Setzungen 

zwischen Damm und Brücke, welche auch tatsächlich, 

trotz der starken Vorbelastung der Anschlußrampe 

zur Brücke, eingetreten sind (ca, 25 cm in 3 Jahren) 1 

gewählt. Ein besonderes Augenmerk mußte daher auf 

die Erfassung der durch diese Dämme hervorgerufenen 

zusätzlichen Belastungen der Pfähle bzw, Ver

schiebung der Wid,erlager gelegt werden. 

Horizontalsohub auf die Widerlager1 Wir müssen dabei 

zwei Arten von Horizontalsohüben unterscheiden, 

nämlich einerseits den durch Temperaturänderungen 

und Verkehrslast verursachten Schub, andererseits 

den durch Erddruck und Krieohvorgänge ausgeübte 

Horizontalsohub. Da die Widerlager allseitig in der 

Schüttung eingebettet sind, gibt die Aufnahme des 

Horizontalsohubes zufolge Temperaturänderung und 

Verkehr durch Aktivierung zusätzlicher_Erddrücke 

zu keinen Bedenken Anlaß. Konstruktiv wurden die 

Pfähle eo ang~ordnet, daß sie in der Lage sind, die 

infolge Verkehrslast, Temperaturänderung, Erd- und 

Krieohdrücke sich ergebenden Horizontalkräfte auf 

den Untergrund zu übertragen. In Anbetracht der 

sehr hohen Zusammendrückbarkeit und Plastizität des 

vorhandenen Baugrundes, setzen sich die Widerlager 

nicht nur lotrecht, sondern zeigen auch die Tendenz, 



gegen den tiefsten Punkt des Kanals zu kriechen. Es 

stellt sich nun die Frage nach der Größe der Momente 

und Querkräfte, die auf die Pfähle wirken können, 

wenn die im Unter~unü anstehenden weichen, bindigen 

Erdstoffe wie Torf oder Lehm unter der dahinter

lü,eenden Aufla.st geeen das Pfahlhaupt hin drücken, 

Probel!elastung der Pfähle: Im Rahmen der üblichen 

Probebelastung wurden Versuche über die Biegebean

Jyruchung lotrechter Pfähle durchgeführt, soweit sie 

am Pfahlkopf angreifen. Der Zweck der Versuche sollte 

die Bestimmung des mittleren ~-Wertes des Bodens 

in horizontaler Richtung (~H) sein, Wird nämlich ein 

Pfahl durch eine horizontale Kraft am Pfahlkopf be

lastet, so erfährt ~reine Auebiegung, Dieser Fall 

tritt ein, sobald das Pfahlhaupt eine horizontale 

Bewegung zufolge großer Horizontalkräfte erfährt, 

Durch diese Horizontalkräfte wird eich das ganze 

Pfahleystem auch geringfügig setzen, wodurch die 

Horizontalverschiebung ausgelöst wird, Somit ist, 

als Ursache der weichen Bodenschichten, das Wider

lager der Wirkung von Kriechdrücken ausgesetzt, Zu 

diesen Beanspruchungen erfahren auch die Pfähle, 

mehr oder weniger auf ihre ganze Länge, zusätzliche 

Belastungen durch Kriechdrücke, 

Vereuchsdurchflihrung: Die Versuche erfolgten durch 

eine horizontale Belastung des Pfahlkopfes, welche 

stufenweise gesteigert wurde und dabei die auf

tretende horizontale Verschiebung gemessen werden 

konnte, Zwischen zwei benachbarten Pfahlköpfen 

wurde eine hydraulische Presse montiert, Bei jeder 

Laststufe wurde die Distanzänderung, sowie mittels 

eines Klinometers die Neiguns~nderung, gemessen. 

Ftir diesen Versuch wurden lotrechte Franki-Pfähle 

(ortsbeton-Rammpfähle) benützt, welche in den 

obersten 9,0 m mittels Stahlhülsen(~ 42 cm) ver

rohrt waren; der übrige Durchmesser des Pfahles be

trug 50 cm, Als Ergebnisse der Messungen kann fest

gestellt werden: 

a) Die Neigungsänderungen der beiden Pfähle wichen 

nur wenig voneinander ab, d. h. die beiden Pfähle 

verhielten sich praktisch gleich, oder mit anderen 

Worten, sie hatten dieselbe Biegsteifigkeit und der 

Untergrund die gleiche gemittelte Bettungsziffer. 

b) Die totale Neigungsänderung betrug bei der 

Maximallast von 5,0 Tonnen im Mittel 5,7 %0. 
c) Nach der Entlastung stellte sich eine bleibende 

Neigungsänderung von 1,31 fo0 ein. 

d) Die totale Distanzvergrößerung betrug bei der End

last von 5 Tonnen 35 mm, was der Einzelausbiegung 

des Pfahles von 17,5 mm entspricht. Nach der voll-
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ständigen Entlastung stellte sich als bleibender 

Wert eine Ausbiegung von 4 mm pro Pfahl ein. 

In der Auswertung ergab sich nach der Formel von 

Sansoni ein mittlerer NEH-Wert von 27 kg/cm2, 

Bis vor ca, einem Jahrzehnt war es kaum möglich, 

die Beanspruchung horizontal belastete·r Pfähle 

einigermaßen genau zu ermitteln. Die in der Zwiechen

zeit im größerem Umfange herausgebrachte Literatur 

arbeitet jedoch immer noch weitgehenst mit der 

Bettungsziffer. Es soll daher das Ergebnis auf diese 

Größe ermittelt werden, damit die v.orhandenen 

Tabellen und graphischen Aufzeichnungen benützt 

werden können, Auf der anderen Seite wurden sämtliche 

geotechnischen Untersuchungen im Bereich der Rhein

talautobahn auf den ME-Wert ausgerichtet, sodaß die 

Ermittlung von Vergleichswerten notwendig wird, 

Der Wendepunkt des Pfahles kann aus folgender Über

legung ermittelt werden: 

I 
I 

I 
1' 

I / 
(s 
I 
I 

1 
1 

' 1 

1
,3m j 
l• l! :::ii 

2,8m .• 3,1 m 

Bild 3 

Wird die gemessene Neigungsänderu..~g der Endtangenten 

maßstäblich aufgetragen und die Tangenten nach unten 

verlängert, so ergeben sie den Schnittpunkt S, der 

ca, 2,80 munter Gelände liegt und etwa mit der 

wirksamen Pfahllänge charakterisiert werden kann. 

FürH 5000kp1 d=1,75cm o<. 5,71o0 

tg ex = ~ ex= 0,00571 e 30 cm 
L 

L' • ~ = 
(X ----'1_.,,.._75 • 310 cm1 L = 310 -30 

0,0057 
= 280 cm 

Daraus folgt, daß die seitliche Ausbiegung der 

Pfähle nahe der Oberfläche liegt und gegen die 

Tiefe keinen besonderen Einfluß mehr ausübt. Der da

zu gehörige Wert k (Bettunesziffer des bindigen 

Bodens bei waagrechter Belastung) kann nun durch 

Iteration nach verschiedenen Verfahren ermittelt 

werden (z.B. Verfahren naoh Dr. Horn, 1.966, oder 

Dr, Ing. H. Werner, 1970). 

In den praktischen Fällen handelt es sich jedoch 

nicht um Einzelpfähle, sondern um eine Gruppe von 

Pfählen, die durch eine biegsteife Kopfplatte ver

bunden sind, Die Pfähle erhalten zufolge der Ver-



drehungsverhinderin,.g nicht nur eine Horizontalkraft, 

sondern zusätzlich noch ein Pfahlmoment am Pfahl

kopf. Aus der Bedingung1 E. J .f(o) • ~ kann nun 

nach Dr. H. Werner auf Grund der Verschiebung das im 

Pfahl auftretende Moment ermittelt werden. Für den 

vorliegenden Fall ergibt die Auswertung: 

1 mm Verschiebung• 0,9 tm 

Die Ergebnisse, verglichen nach den beiden Autoren 

selbst, als auch die Gegenüberstellung der ge

messenh und gerechneten Werte aus Verschiebung und 

Verdrehung, zeigen eine erstaunlich gute Überein

stimmung. Die sehr gute Übereinstimmung der beiden 

Meßgrößen :lo und w 
O 

kann auch für die Richtigkeit 

der Annahme des linearen Verlaufes der Bettungs

ziffer gedeutet werden. Nachdem der Wert k (Bettunga

ziffer) bekannt ist, können für die Praxis zu jeder 

gemessenen Widerlagerverschiebung die im Pfahl auf

tretende Kopflast- und damit auch die Schnitt-

größen auf die ganze Länge dee Pfahles ermittelt 

werden. Die angeordneten laufenden Präzisions

messungen der Horizontalverschiebungen b·ei allen 

Objekten, bei denen große Horizontalbeanepruchungen 

des Pfahlhauptea erwartet werden, erscheinen daher 

sehr wichtig und geben zumindest in der Größen

ordnung einen Hinweis auf die horizontalen Pfahl

lasten bzw. Pfahlbeanapruchungen. Beim Objekt V 60 

konnte seit der Durchführung der Messungen ( ca. 

36 Monate) eine Horizontalverschiebung sowohl bei 

den Widerlagern als auch bei den Pfeilern von ca. 

10 mm festgestellt werden. 

Be4nepruchung der Pfähle durch Kriechfließen: Nach

dem die Größe der Momente und Querkräfte, die auf die 

Pfähle wirken können, untersucht wurden, wenn die im 

Untergrund anstehenden weichen Erdstoffe auf das 

Pfahlhaupt hindrücken, wäre noch die Größe der 

Pfahlbeanspruchungen zu untersuchen, wenn der um

gebende Boten an den Pfählen vorbeifließt und damit 

Kriechdrücke auf eine größere Länge oder überhaupt 

auf die ganze Länge der Pfähle erzeugt werden. Be

sondere Vorkehrungen wurn.0:, bei all .:'.~sen Objekten 

von vornherein schon bei der Projektierung getroffen. 

Die Stützweiten konnten nicht nach den üblichen Wirt

achaftlichkeiteüberlegungen festgelegt werden. Als 

erstes wurde getrachtet, durch vergrößerte End-

felder ein möglichst großes Vorgelände zu erhalten. 

Außerdem konnte durch wesentlich vergrößerte Schlepp

Platten und durch die Schaffung eines Holraumee unter 

diesen Platten der Erddruck umgelagert werden, sodaß 

bei zusätzlicher Anordnung eines Schüttmateriale mit 

großer innerer Reibung eine wesentliche Verringerung 
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der Kriechdrücke erzwungen wurden. Weiters ist es er

forderlich, den Erdkraftverlauf bzw. die Grundbruch

sicherheit auoh von der Unterkante der Widerlager

wand bis zur Pfahlapitze zu verfolgen. In der 

Untersuchung von Wenz, K.P. wird die Frage unter

sucht, bei welcher Auflast und bei welcher Kon

sistenz kritische Seitenkräfte auf die Pfähle wirk

sam werden. Letzlich dürfte jedoch die zulässige 

Auflast stets eine Funktion der Geländebruchsicher

heit sein; d. h. wenn die Geländebruchsicherheit nicht 

gegeben ist, werden Kriechdrücke auf die Pfähle da

durch entstehen, daß der umgebende Boden an den 

Pfählen vorbeifließt. Grundsätzlich wurde bei allen 

Brückenbauwerken eine Gleitsicherheit von~= 1,5 

gefordert, sodaß die als Erfahrungswerte angenommenen 

Kriachdrücke mit p a 200 kp/lfm, welche auch der 

Pfahlberechnung zugrunde gelegt wurden, ausreichen 

dürften. Die von Wenz aufgestellte Berechnungsformel 

mit der man die Linienkraft auf einen Pfahl mit 

konstantem Durchmesser aus der undrainierten Bruch

festigkeit ermitteln kann, dürfte daher nur bei 

nicht genügender Gleitsicherheit gelten. 

Berechnung nach Wenz: 

Quadratischer Pfahl p = 8,3 cu d 

Runder Pfahl p • 7,0 cu d 

darin bedeuten: cu = undrainierte Bruchfestigkeit 

[to/m2] 

d a Pfahldurchmesser [m] 

Zur Beurteilung der Böschungsstabilität war die 

Kenntnis der Scherfestigkeit erforderlich, welche 

durch Flügelmessungen an vier Punkten ermittelt 

wurden. Die Auswertung ergab, bis in Tiefen von 

6,0 m nachstehende Mittelwerte: 

RS1 = 0,50 kg/cm2 5,0 t/m2 

RS2 0,77 II II 7,7 II II 

RS
3 

:, Ü, 76 II II = 7,6 II II 

RS4 = 0,52 " " D 5,2 " " 
Bei Anwendung der Formel von Wenz: 

p • 7,0. 7,7 . 0,50 • 27 t/m 

Derart große Kräfte sind durch Pfähle jedoch nicht 

aufnehmbar, sodaß durch die Wahl der wesentlich ver

längerten ·Endfelder die zugleich die Funktion von 

überlangen Schlepp-Platten übernommen hatten von 

vornherein die richtige Lösung gefunden wurde. 

Die einzige brauchbare Möglichkeit, die Tragfähig

keit der Pfähle zu überprüfen, war die Anordnung 

einer Proberammung verbunden mit einer Probelbe

lastung. Die Probebelastung wurde mit Hilfe von 

vier Zugpfählen und einem Druckpfahl im Schnitt-

punkt der Diagonalen der vier Zugpfähle durchgeführt. 



Sämtliche Pfähle(~ 50) wurden mit einer Pfahlwurzel 

~ 80 cm ausgebildet. Die Rammdiagramme aller fünf 

Pfähle zeigen, daß die aufgewendete Rammenergie 

etwa bis - 15,0 m sehr niedrig ist. Ab 15,0 m steigt 

sie leicht an, und erst in einer Tiefe ab 28,0 m 

wurde praktisch tragfähiger Grund angefahren. Der 

eigentliche Versuchspfahl wurde zur Ausschaltung 

der negativen Mantelreibung auf die obersten 12,0 m 

mit einer Stahlhülse vereehen. Die mit der Presse 

aufgebrachte Druckbelastung, wurde über zwei Haupt

träger, Querträger und entsprechende Zuganker auf die 

vier Zugpfähle übertragen. Die Messungen wurden auf 

Feinmeßuhren mit einer Genauigkeit von 1/10 Milli

meter übertragen, die noch durch ein Feinnivellier

gerät überprüft wurden. Die Situierung des Probe

pfahles wurde so gewählt, daß weitere Widerholungen 

der Probebelastung ohne Störung des gesamten Bau

betriebes möglich wurden. 

Probebelaetung1 Die erste Probebelastung war eher 

entmutigend, da der Pfahl bei 60 to praktisch durch

sackte, während auf Grund des vorgängig durchge

führten Pfahleondenvereuchee nahezu die doppelte 

Tragfähigkeit zu erwarten war. 

Etwa zweieinhalb Monate nach Herstellung des Probe

pfahles wurde derselbe nochmals getestet, wobei eine 

eindeutige Zunahme der Tragfähigkeit um ca. 50 % 
gegenüber der ersten Probebelastung festgestellt 

werden konnte. Sie betrug beim zweiten Versuch etwa 

90 to gegenüber 60 to beim ersten Probeversuch. Da

mit konnte die Vermutung bestätigt werden, daß die 

Standzeit des gerammten Pfahles entscheidend die 

Tragfähigkeit beeinflußt.Eine Erscheinung die in 

der Literatur zu wenig Beachtung findet. Die zu

lässige Pfahlbelastung wird daher nicht nur von der 

Bodenbeschaffenheit, Pfahlart und Einbindetiefe, 

sondern in sehr starkem Maße von der Zeit bestimmt. 

Diese Feststellung als Einzelerfahrungswert konnte 

man bereite früher beobachten, wenn z.B. ein be

stehender Fertigpfahl weitergeschlagen oder ge-

zogen werden sollte. Die jeweils naoh der Unter

brechung neu aufzubringende Rammenergie war oft ein 

Vielfaches der Rammenergie, welche am Schluß der 

vorhergehenden Rammphase aufgebracht werden mußte. 

Um die Zunahme der Tragfähigkeit der 0rtbetonpfähle 

als Funktion der Standzeit noch genauer zu über

prüfen, wurde beschlossen,zu einem möglichst späten 

Zeitpunkt noch eine dritte Probebelastung durchzu

führen, die nach ca. weiteren 2 Monaten abge

schlossen wurde und die eine weitere Vergrößerung der 

Tragfähigkeit bestätigte. Auf eine Erhöhung der zu-
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lässigen Tragkraft entsprechend der dritten Be

lastungsprobe, wurde jedoch verzichtet, da damals 

noch völlig unklar war, wie sich bei den extrem 

schlechten Untergrundverhältnissen die Stöße aus Ver

kehr auf den Untergrund auswirken. Die bauausführende 

Pfahlfirma versuchte nämlich geltend zu machen, daß 

aus der Erfahrung bei ähnlichen Pfahlfundierungen 

nachgewiesen werden könne, daß die Verkehrser

schütterungen sich schwerwiegend auswirken würden. 

Dieser Behauptung können jedoch eindeutige Gegen

argumente gegenübergestellt werden: Beim Rammen wird 

auf einen Pfahl folgende Rammenergie aufgewendet: 

RK = 3000. 650 = 2,0. 106 kg om. 

(Gewicht des Rammbär= 3000 kg, Fallhöhe= 650 om) 

Angenommen ein Schwerlaster mit einem Gewicht von 

20 to würde ein Hindernis von 10 cm Höhendifferenz 

befahren, so ergibt sich 

FK = 20000. 10 = 2,0. 105 kgcm. 

Weiters kommt,dazu, daß die Erschütterung von mehr

eren Pfählen gleichzeitig - nehmen wir an von 10 

Stück - aufgenommen wird, so ergibt sich eine Reduk

tion des entsprechenden Wertes auf 

FK = 2,0. 104 kpcm. 

Zu berücksichtigen ist außerdem, daß durch das große 

Eigengewicht des Tragwerkes erst dieses in Schwingung 

versetzt werden muß, bevor die Kräfte in den Unter

grund übertragen werden können. Bei dem Verhältnis 

104 106 = 1 : 102 besteht somit keine Gefahr für 

die - inzwischen bereite fest regenerierten - Pfähle, 

die von Verkehrserschütterungen hervorgerufen werden. 

Außerdem muß noch bedacht werden, daß die Stöße so 

kurzfristig sind, daß sie kaum auf den Untergrund 

übertragen werden können. Tabellarisch ergeben sich 

folgende Werte der Tragfähigkeit: 

zulässige 1 .Bel. 2.Bel. 3 .Bel. 
Setzung Probe nach Probe nach Pi-~be nach 

mm 10 Tagen 72 Tagen 114 Tagen 

5 33 64 72 

10 48 84 92 

15 55 90 99,5 

25 60 96 106 

35 62 101 110, 5 

Zunahme der Tragfähigkeit in Abhängigkeit der zu-

lässigen Setzung und der Standzeit: 
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Beim 'ter!!uch, die Zunahme der Tragfähigkeit im semi

loearithmischen Maßstab aufzutragen, ergibt sich auf

fallenderweise wieder die charakteristische Gerade, 

die sich für diese Art der Böd.e!l immer wieder ab

zeichnet. Die Extrapolation der Kurven bis zur Zeit 

t = o ergibt, d.aß z.B. bei einer Forderung der 

Setzung s = 7,5 mm überhaupt keine Tragkraft im 

Zeitpunkt der Pfa,hlherstellung vorhanden wäre. Auf 

Grund der angeführten Überleeungen waren daher bei 

einzelnen Objekten besondere Vorkehrungen für die 

konstruktive Durcr..bildung erforderlich. ·rom Stand

punkt der Behörde war darauf zu achten, daß alle 

Momente, die im Hinblick auf die außerordentlichen 

Verhältnisse auftraten, in wirtschaftlich vertret

barem Rahmen berücksichtigt wurden um Rückschläge 

während des Baues und insbesondere nach Baufertig

stellung zu vermeiden. Es bedurfte daher bei ver

schiedenen Autoba.hnbrücken von den üblichen 

Konstruktionsprinzipien abweichende Überlegungen 

um den ge·gebenen Verhältnissen gerecht zu werden: 

1. Die bereits früher erwähnte Wahl eines statisch 

bestimmten Systems mit gleichzeitiger Anordnung von 

Stahlbetonfedern zwischen den einzelnen Traß'l{erken, 

damit Fahrstöße tunlichst vermieden werden. 

2. Sonderkonstruktion bei den Widerlagern. Ni t Rück

sicht auf die zu erwartenden Kriechdrücke wurden 

folgende besondere Vorkehrungen getroffen: 

a) die Pfähle wurden grundsätzlich in einzelnen 

Ebenen angeordnet. 

b) Um das Widerlager wurde eigens ein aus Stahlbeton 

bestehender Schutzkasten erstellt, welcher hori

zontale Verschiebungen aufnehmen kann,ohne das Wider

iager selbst zu belasten. 

c) Der Schutzkasten wurde auf der Rückseite auf 

Pfähle abgestellt, um dessen Absinken zu verhindern. 

Die Pfähle haben gleichzeitig die Aufgabe, die da

hinterliegenden Tragpfähle gegen Kriechdrücke zu 
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schützen. 

d) Um die gegenseitige Verschiebung zwischen dem 

Widerlagre und dem Schutzkasten festzustellen, 

wurden Präzisionsmesspunkte vorgesehen, die lauf~nd 

überwacht werden können. 

e) Ausbildung von extrem langen Schlepplat ·';en 

(8,0 m) um den Übergang von T:r.e.gwerk auf die Brücke 

möglichst weich zu gestalten. 

f) Sämtliche Pfähle, sowohl der Widerlager selbst, 

als auch der den Widerlagern nächst gelegenen 

Pfeilern, erhielten zur Aufnahme der noch restlichen . 

Kriechdrücke eine wesentlich verstärkte Armierung. 

3. Einbau von aufstockbaren Übergangskonstruktionen 

um auch Höhenregulierungen bei den Widerlagern durch

führen zu können. 

4. An sämtlichen Pfeilern und Widerlagern sind Nischen 

ausgebildet, um Höhenregulierungen jederzeit unter 

Aufrechterhaltung des vollen Verkehrs durchführen 

zu können. 

5. Anordnung von laufenden Höhenmessungen an der 

Tragwerksoberkante,um allenfalls unregelmäßige 

Setzungen durch entsprechende Regulierungen sofort 

auszugleichen. 

Die vorliegende Abhandlung versucht nachzuweisen, daß 

bei entsprechender wohlüberlegten Vorkehrlmgen für 

Straßen erster Ordnung mit hoher Frequenz und großen 

Belastungen, eine Trasse gewählt werden darf, die zu

folge des extrem schlechten Baugrundes auch bis in 

große Tiefen für eine Besiedlung gemieden wurde und 

auch für eine intensive landwirtschaftliche Benutzung 

zum Teil ausgeschlossen war. 
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SCHLIERGRÜNDUNG VON DONAUKRAFTWERKEN 
SLATE FOUNDATIONS OF DANUBE POWER PLANTS 
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LA FONDATION DES CENTRALES HYDROELECTRIQUES SUR LE DANUBE DANS ARGILE SCHISTEUSE 

F. MAKOVEC, Dr., Geologe, Österr. Donaukraftwerke AG., Wien, Österreich 

SUMMARY 

The foundation rocks of the hydro-electric plants of the Danube river consist of cristalline bed

rocks and of tertiary sediments, called Schlier, a shale rich in clay, The report discusses the 

particularly difficult foundation conditions in the slate and describes the constructional 

measures taken to overcome these problems, The results of geological and soil mechanics in

vestigations and experiences during excavation work are given. 

RESUME 

La fondation des centrales sur le Danube a lieu dans des roches cristallines et dans des strates 

tertiaires, appellees Schlier, une argile stratifiee, Le rapport decrit les conditions speciales 

de fondation et les mesures prises afin de surmonter ces diffic.ultes, En plus on y decrit les 

resultats des etudes geologiques et de mecaniques des soles ainsi que les experiences faites 

lors du creusage. 

EINLEITUNG 

Mit dem Bau des Kraftwerkes ABWINDEN-ASTEN 

(AbA) ist derzeit die 7, von insgesamt 13 ge

planten Staustufen an der österr, Donau im 

Bau. Der Stromlauf ist durch den Wechsel 

zwischen engen Durchbruchstälern und offenen 

Beckenlandschaften gekennzeichnet, der geolog, 

Aufbau prägt den Landschaftscharakter und be

dingt sehr unterschiedliche Gründungsverhält

nisse und Baumethoden, 

Im Westen stößt das Grundgebirge des Böhmi

schen Massivs in mehreren Ausläufern nach Sü

den vor und verzahnt sich mit den nach Norden 

ausgJ?es::f<>nden Teilbecken der Molassezone, Im 

Osten bricht der Strom durch die äußere Zone 

des nördlichen Alpenvorlandes, um letztlich 
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auch die Zentralzone des Alpen-Karpaten-Bogens 

zu durchschneiden, 

Wir müssen grundsätzlich zwischen Staustufen 

im Engtal und solchen in Beckenniederungen un

terscheiden, Kraftwerke in Engtälern liegen in 

kleinräumigen Ausbuchtungen des Stromtales, 

sie sind meist in Graniten und kristallinen 

Schiefern gegründet, es ist notwendig, im 

Strom zu bauen und die Anlage in mehreren auf

einanderfolgenden Baugruben zu errichten. Dies 

erfordert bei den Umschließungen Sonderkon

struktionen in Form aufwendiger Kasten- und 

Zellenfangdämme, einfache Dichtungselemente 

sind nur für Uferbaugruben möglich, In den 

Niederungen erfolgt die Gründung in sehr 
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wechselnd mächtigen tonig-sandigen Sedimen

ten des Mittel- und Jungtertiärs (SCHLIER). 

Hier werden Flußkrümmungen begradigt und 

die Kraftwerke in einer einzigen Baugrube 

(bis 14ö ha) errichtet. Diese liegen~ 

dem Strombett und umfassen den gesamten Griln

d~ngs- und Durchstichbereich. Die Umleitung 

der Donau wird erst nach weitgehender Fertig

stellung der Gesamtanlage vorgenommen. Alle 

Bauwerksteile können gleichzeitig ausgeführt 

werden, für die Baugrubenumschließungen steht 

genügend Raum zur Verfügung um breite, kata

strophenhochwassersichere Schutzdämme zu er

richten. Die Abdichtung der holozänen Über

lagerung (Kies-Sand) erfolgt mittels Schmal

wänden (Rüttelschlitze mit Injektionsfüllung), 

die eigentliche Dammdichtung mit Kunststoff

folien. Bisherige Erfahrungen zeigen, daß das 

Schmalwandverfahren anderen Dichtungsmethoden 

weit überlegen sein kann, und daß damit eine 

nahezu vollständige Abdichtung zu erreichen 

ist. So betrug die gesamte Pumpwassermenge 

der Wasserhaltung in der Baugrube Altenwörth 

bei einer Umschließungslänge von über 6 km 

nur 7o bis 150 1/sec oder o,o1 bis 0,025 

1/sec/lfm. 

Für die Flachlandstufen mußten vor allem bei 

der Gestaltung der Gründungskonstruktionen 

teilweise neue Wege beschritten werden, da 
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bei tonreichen Schlierschichten sowohl 

während der Bau- als auch yährend der Betriebs

zeit sehr leicht die Gefahr einer Überbean

spruchung des Baugrundes besteht. 
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Der Schlier der Kraftwerke OTTENSHEIM (0), 

ABWINDEN-ASTEN und WALLSEE (Wa) besteht aus 

aquitanen (mitteltertiären} Schiefertonen 

mit dtinnen Einlagerungen von Kalkmergel und 

Mergelkonkretionen, die stellenweise auch 

Gas und Wasser führen. 

Sc h 1 i er ist ein stark überverdichtetes 

Sediment, vorbelastet durch eine mächtige 

Überlagerung, die im Pleistozän abgetragen 

wurde. An der heutigen Oberfläche finden sich 

ausgeprägte Auflockerungszonen, die mehrere 

Meter tief in den Verband reichen, Durch tek

tonische Vorgänge am Nordrand der Molasse-

zone entstanden Brtiche, Verwerfungen usw. 

und damit Verstellungen und Schleppungen, 

vor allem aber eine örtlich sehr intensive 

Durchklüftung, die von große~ Einfluß auf 

die Festigkeitseigenschaften und die Stand

sicherheit hoher Böschungen ist. Neben diesen 

Störungen sind die teilweise sehr kompli

zierten geologischen Verhältnisse an den 

Beckenrändern bestimmend für den Umfang der 

Voruntersuchungen und für die Lage der Stau

stufen. Die auf Schlier gegründeten Kraft

werke liegen meist in geologischen Grenz

gebieten, in denen bereits eine geringe Ver

schiebung der Bauwerkslage grundsätzliche 

Änderungen der Gründungsbedingungen bewirken 

kann, So mußte das Kraftwerk WALLSEE um ca. 

JOO m von seiner ursprünglich geplanten Lage 

abgerückt werden, da ein antithetischer Bruch 

das vorgesehene Baugelände kreuzt und die 

Gründung in zwei verschiedenen geologischen 

Einheiten hätte erfolgen müssen. Außerdem 

war der Schlier in unmittelbarer Nähe dieser 

Störung zertrümmert und in dünne, aufge

schleppte Scherlamellen zerlegt. In OTTENS

HEIM kam es zu einer Lageänderung um ca. 600 m 

nach Westen. Hier heben die Tertiärschichten 

gegen das Grundgebirge des östlichen Becken-

· randes schüsselförmig aus und es kommen da

her die unter dem Schlier liegenden Basis

sande an die Oberfläche. Eine Gründung in 

diesen Quarzsanden hätte im Bauzustand eine 

vollständige Entwässerung und für das fertige 

Bauwerk die Anordnung tiefer Dichtungsschür

zen erzwungen. Durch die Verschiebung konnte 

eine einheitliche Schliergründung erreicht 

werden, allerdings war die unter den Tief

punkten der Fundamente verbleibende Schlier-
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schichte so dünn, daß das leicht gespannte 

Grundwasser in den liegenden Sanden während 

der Zeit des Tiefaushubes wirkungsvoll abge

senkt werden mußte. 

Das von Fundamenten bedeckte Gründungsareal 

eines Donaukraftwerkes beträgt ca. 80.000 m2, 

mit Kolkplatten und Nebenanlagen über _10 ha. 

Der Aushub erreichte Tiefen bis J5 m unter 

Gelände, davon 25 m bis 28 mim Tertiär, Da 

über Schliergründungen dieser Größenordnungen 

keinerlei Erfahrungen vorlagen, mußten grund

legende bodenmechanische und geotechnische 

Untersuchungen erfolgen, bzw. wurde es not

wendig, für Aushubdurchführung und Gründung 

neue Verfahren und Technologien zu entwickeln. 

Die geotechnisch-technologischen Eignungs

prüfungen sind sowohl im Labor als auch IN

SITU durchgeführt worden. Vordringlich war 

die Bestimmung jener Faktoren, welche die 

Festigkeitseigenschaften des Materials und 

des Gefügeverbandes beeinflussen. Neben den 

Ublichen bodenphysikalischen Untersuchungen 

wurde daher besonders die Auswirkungen von 

Auflockerung, Verwitterung und Frost, sowie 

die Verformungen in Folge von Spannungsän

derungen studiert. 

Chemische Gesteinsanalysen zum Nachweis beton

schädlicher Bestandteile verliefen negativ. 

Verformungsmessungen an Bohrkernen mit~ 140 mm 

aus WALLSEE erwiesen sehr deutlich die Auswir

kungen von Änderungen des Spannungszustandes 

und der Volumskräfte. Bei luftgelagerten Proben 

zeigte sich eine Ausdehnung von ca. 0,5 ~. bei 

wassergelagerten Proben von J bis 5 ~. 

Für Verwitterungsanfälligkeit und Frostempfind

lichkeit wurden Serienversuche ausgeführt. Sie 

erwiesen, daß es bei ungünstigen atmosphärischen 

Einflüssen zu einer totalen Reduktion der 

Festigkeitswerte kommen kann, sie führten in der 

Folge zu sehr einschneidenden Vorschriften über 

Schutzmaßnahmen an der Baustelle. In den ton-

und schluffreichen Sedimenten spielt Wasser in 

jeglicher Form eine hervorragende Rolle. Ver

änderungen im Porenraum und Einflüsse auf die 

Haftwasserhüllen sind von entscheidender Bedeu

tung ftir die Scherfestigkeit und Rutschge

fährlichkeit. Bei Wasserentzug kommt es zu einer 

Verdichtung und Verfestigung, bei neuerlicher 

Durchnässung geht aber die Sättigung der Haft

wasserhüllen und die Erzeugung eines Quellungs-



druckes so rasch vor sich, daß das Ge:füge ge

sprengt wird und das Gestein in kürzester Frist 

zu Schlamm zerfällt, Die Schie:fertone sind also 

charakteristische Vertreter der veränderlich

:festen Gesteine, Vorgänge, die bei Festge

steinen keinen u~mittelbaren Ein:fluß au:f das 

Festigkeitsverhalten des Materiales haben,be

wirken beim Schlier irreversible Veränderungen, 

er verliert seine Festigkeit durch Zer:fall und 

Zersetzung, Frostversuche, bei denen auch die 

Art und Größe des Wassernachschubes studiert 

wurde, erzeugten sowohl dicke Eislinsen als 

auch ein dichtes Ge:flecht von Eislamellen, In 

jedem Fall kam es nach dem Auftauen der Proben 

zu einem schlammigen Zerfließen derselben, Es 

ist daher an den Baustellen, wo die Aushub- und 

Gründungsarbeiten mindestens zwei Winter über

dauern müssen,besondere Sorgfalt au:f den Frost-

UNTERSUCHUNGSERGEBNISSE (Mittelwerte)& 

Spezifisches Gewicht g/cm3 

Raumgewicht trocken g/cm3 
:feucht g/cm3 

Natürliches Wassergehalt % 
Porenvolumen 

Glilhverlust % 
Konsistenzgrenzen Fließgrenze % 

Ausrollgrenze % 
Plast, Ind, 

Kornverteilung Sand % 
Schlu:f:f % 
Ton % 

Durchlässigkeit vertikal cm/s 
horizontal cm/s 

Druckfestigkeit 90° kg/cm2 
45° kg/cm2 

00 kg/cm2 

Scherversuche Labor ungestärt erstm, 0 

mehrm, 0 

Labor e=const, erstm, 0 

mehrm, 0 

In Situ mehrm, 0 

Eigen:festigk, kg/cm2 

In-Situ-Versuche in Form von Scherversuchen und 

Felsdehnungsversuchen bilden den Abschluß der 

ge.o technischen Pril:fungen, Ver:f ormungsverhal t en, 

Scher:festigkeit,Reibungswiderstand etc, des 

Materials werden im Großversuch bestimmt,weil 

die Ein:flüsse von Schichtung und Klti:ftung im 

Labor nicht befriedigend geklärt werden können, 

Dazu wurde, ausgehend von einem Zugangsschacht 

schutz nicht abgedeckter Schlier:flächen zu 

legen, 

Bodenphysikalische Laboruntersuchungen wurden 

(im Erdbaulabor der TU-Wien) eben:falls als 

Reihenversuche ausgeführt, wobei Scherversuche 

in wesentlich erweitertem Um:fang als üblich vor

genommen wurden, Größter Wert wurde au:f die Be

stimmung der Restreibung und des Reibungsab

:falles gelegt, durch wiederholte Scherversuche 

in wechselnder Richtung konnte das Minimum der 

Scherfestigkeit ermittelt werden, 

Während in OTTENSHEIM, ABWINDEN und WALLSEE die 

anstehenden Schlierschichten mehr oder weniger 

gleichförmig ausgebildet sind, tri:f:ft dies :für 

die jungtertiären Sedimente von ALTENWÖRTH 

nicht zu, Durch einen ständigen Wechsel toniger 

und sandiger Schichten mußten auch die Kenn

zi:f:fern :für beide Materialien bestimmt werden. 

OTTENSHEIM ABWINDEN WALLSEE ALTENWÖRTH 
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Ton Sand 

2,71 2,67 2,69 2,77 2,74 

1, 91 1, 80 1 ,88 1, 86 
2,21 2, 10 2, 18 2, 17 

15,5 16,6 15,5 16,6 14,5 

0,30 0,32 0,30 0,29 0,32 

14,3 12,8 15,4 8,4 4,5 

52 62 80 43 30 
22 22 24 25 24 
30 42 .56 18 6 

1 .5 6 5 5 75 
52 65 53 85 24 
JJ 29 42 10 1 
10-8 10-8 10-9 10-8 

10_4 
10- 4 
10-6 

23 20,4 30 21 6 
6 19 

25 21 J4 24 4 

28, 3 27, 4 33, 1 36 36 
9,7 8,3 10,6 20 30 

23,7 20,0 18,4 29 3, 
9,8 7,2 5,8 21 34 
9, 1 7,5 7,7 
0,26 0,25 o,4 

au:f Höhe der vorgesehenen Gründung, ein Stollen 

vorgetrieben und in diesem die Versuchsblöcke 

ausge:formt, Bei den Scherversuchen wurden so

wohl Schlierblöcke, die mit einer Kettensäge 

aus dem Verband geschnitten wurden, abgeschert, 

als auch Betonblöcke au:f Schlier in der Kon

takt:fuge der beiden Medien, Auch hier sind 

durch wiederholte Scherversuche die unteren 



Abb, J 

Versuchsstollen. Im Hintergrund Versuchsstrecke 
für horizontale Radialpressenversuche, im Vor
dergrund die Versuchsblöcke für Scherversuche, 

Teat Gallery, The Section for the Horizontal 
Radial Jack Tes.ts in the Background, in Front 
the Blocks for Shear Tests, 

Abb, 4 

Versuchseinrichtung für Scherversuche 

Shear Teat Facilities 
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Grenzwerte des Reibungswiderstandes ermittelt 

worden, Felsdehnungsversuche wurden mit einer 

Radialpresse sowohl horizontal als auch verti

kal ausgeführt, die gewonnenen Verformungs

moduli waren Grundlage für die Setzungsbe

rechnung. 
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Abb, 5 

In Situ Scherversuche - Ergebnisse 

In Situ Shear Tests - Results 

Der Schlieraushub kann ohne Sprengungen allein 

durch Reißen mit Baggern und Ladegeräten vorge

nommen werden, Der maschinelle Grobausbruch 

durfte aber nie bis zur endgültigen Aushubgrenze 

vorgetrieben werden, da der Maschineneinsatz er

hebliche Auflockerungen erzeugt, die bei der 

meist plattigen Lagerung mehrere Meter tief 

hinter die Aushubwand reichen können. Der 

Massenaushub mußte rechtzeitig eingestellt wer

den, die Stärke der verbleibenden "Schutzzone" 

war abhängig von geologischen Faktoren, von Se

dimentationsrhytmik, Schichtung, Klüftung etc. 

sowie von der Art der verwendeten Geräte, Sie 

wurde jeweils an den Baustellen festgelegt und 

variiert, Der zum Erreichen des planmäßigen 

Profiles notwendige "Feinaushub" wurde mehr 

oder weniger von Hand aus durchgeführt und zwar 

in kleinen und kleinsten Flächen, die nach 

abschließender Reinigung mit Preßluft und Besen 

sofort gegen Verwitterungseinflüsse geschützt 

werden mußten, Dies erfolgte durch Aufbringen 

von Spritzbeton, Schutzmörtel oder Schutzbeton, 

An steilen Baugrubenböschungen und Wänden hat 

sich Spritzbeton am besten bewährt, nicht jedoch 



bei flachen Anschnitten und ebenen Flächen, da 

dort durch den Abpra11 die Sohlen verschmutzt 

und eine exak~e Bindung der Schutzschichte an 

den Untergrund verhindert wird. An Sohlen wurden 

daher Schutzbetonschichten eingebracht, es hat 

sich erwiesen, daß-ihre Stärke so gewählt werden 

muß, daß eine Verdichtung mit Tauchrütt1ern 

möglich ist. Bei dünnen Schichten, die mit 

Rütte1sch1itten verarbeitet werden, besteht 

immer die Gefahr von Wasserwegigkeiten und un

zu1äss-ig hohen Soh1wasserdrücken. Da fertige 

Gründungssohlen keinesfa11s Frosteinwirkungen 

ausgesetzt werden durften, war ein Feinaushub 

während der Wintermonate nicht möglich. Um die 

Betonarbeiten aber nicht zu unterbrechen, mußten 

Gründungsflächen vorbereitet und gesichert wer

den. Der Schutzbeton an den Sohlen war dann 1,2 

bis 1,5 m stark, bei strengem Frost wurden diese 

Flächen zusätzlich mit Kies oder Matten abge

deckt, in Extremfä11en sogar überdacht und be

heizt. Spritzbetongeschützte Böschungen wurden 

ebenfa11s zugeschüttet oder beheizt, war dies 

nicht möglich, mußte nach Einsetzen der Tauperi

ode der Aushub zurückgenommen und ein neuer

licher Sehtierschutz aufgebracht werden. Da die 

mittlere Stärke der Torkrethau~ nur 5 bis 7 cm 

betrug, waren auch Vorkehrungen gegen Sonnen

einstrahlung und Austrocknung notwendig. Die 

Wände wurden mit Stroh- und P1astikmatten abge

deckt und laufend feucht gehalten. 

A11e diese Maßnahmen haben das Ziel, den Schlier 

der Gründungssohlen ungestört zu erhalten. Zur 

Kontro11e werden fa11weise Fenster mit ca. 1 m2 

ausgeschrämt und der freigelegte Schlier unter

sucht. Vor Aufbringen der Schutzschichten wird 

laufend die Pre11härte des Schlier gemessen, ein 

Vergleich mit den in den Kontro11fenstern er

mittelten Werten erlaubt Rückschlüsse auf event. 

Materialveränderungen und Auflockerungen. 

Für das Kraftwerk WALLSEE als erste Sch1ierbau

stelle wurden die eingehendsten geotechnischen 

Materialuntersuchungen durchgeführt. Leider 

läßt sich auch das Erkennbare in seinen Auswir

kungen größenordnungsmäßig nur sehr schwer ab

schätzen und so mußten sowohl die Arbeitsweise 

im Schlier als auch die vom Material erzwungenen 

Maßnahmen und Sonderkonstruktionen erst langsam 

erarbeitet werden. Dabei waren auch Fehlschläge 

und Überraschungen in Kauf zu nehmen. Jedenfalls 

konnten die umfangreichen Erfahrungen der "Lehr ... 
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baustelle" WALLSEE sehr nutzbringend angewendet 

werden, sowohl bezüglich Projektierung und Kon

struktion, als auch bezüglich Baudurchführung 

und Vergabe. 

In WALLSEE wurde der maschinelle Massenaushub 

großflächig mit größtmöglicher Leistung voran

getrieben. Das Erreichen des tiefsten Aushub

niveaus wurde möglichst rasch auf einer mög

lichst großen Fläche angestrebt. In der Folge 

kam es allerdings zu Böschungsablösungen, 

Rutschungen und Massenbewegungen, diese machten 

Umgruppierungen der Baustelleneinrichtung und 

mehr oder weniger umfangreiche Änderungen der 

Gründungskonstruktionen notwendig. Insgesamt 

traten 18 Böschungsbrüche größeren Umfanges auf. 

Die Ursache dieser Bewegungen lag einerseits 

im großflächigen Öf~nen der Baugrube - was in 

diesem Fall entgegen ernster Bedenken und Be

fürchtungen aus anderen Gründen notwendig war -

und andererseits darin, daß Schichtung und 

Klüftung durch ihre stark unterschiedlichen geo

metrischen und physikalischen Wertigkeiten eine 

hochgradige Anisotropie bedingen. Das mechani

sche Verhalten einer Gesteinsmasse ist ja sehr 

weitgehend von der Ausbildungsart der Tre·nn

f1ächen und von den Materialkonstanten der 

Kluftkörper, besonders aber der der Kluft

füllungen abhängig. Die meisten Großbewegunge~ 

waren auf ein Unterschneiden vorgegebener Kluft

flächen zurückzuführen. Näherte sich die Aus

hubwand einer Großkluft, oder wurde diese am 

Böschungsfuß freigelegt, so kam die auf der 

Trennfläche liegende k•ilförmige Masse in Be

wegung. Schulbeispiele dafür waren die großen 

Rutschungen am südlichen Rand der Baugrube, wo 

in der Nähe des antithetischen Bruches die 

Schlierschichten bis auf 30° aufgerichtet und in 

Scherlamellen zerlegt waren. Diese Harnisch

flächen waren teilweise cm-dick mit plystischen 

Ton belegt, trotzdem aber in vielen Fällen aus

gezeichnete Wasserwege. Beim Vortrieb jeder 

Aushubetage kam es zu Ablösungen, die letzten 

Endes bis zum Fuß der Baugrubenumsch1ießung 

zurückreichten. Es bestand also die Gefahr für 

die Umschließung selbst und die Möglichkeit eines 

Wassereinbruches, der die gesamte Baugrube ge

flutet hätte. Gleichzeitig brach die oberwasser

seitige BMschung der Wehranlage auf eine Länge 

von 120 m, Die bewegte Masse betrug an-

nähernd 10.000 mJ und war damit die größte 



Rutschung auf einer Schlierbaustelle, Maßgebend 

war in diesem Fall die Überwindung sowohl der 

Gefüge- als auch der Materialfestigkeit, Längs 

eines Wassergrabens, mehrere Meter hinter der 

Aushubkante, bildete sich ein hangparalleler 

Ris5, der im oberen Bereich den Kleinkluft

scharen folgte, darunter aber als durchgehende 

Scherfläche auch die Kluftkörper durchschnitt. 

Die Durchnässung des Materials setzte die 

Scherfestigkeit herab, der Trennbruch im unge

störten Material begann, als die längs Klüften 

abgelöste Masse zu schwer wurde und einen pro

gressiven Bruch einleitete, Die Gleitung er

folgte nicht plötzlich - es ist dies charak

teristisch für Schlier - die Bewegung beschleu

nigte sich durch mehrere Tage, letztlich tauchte 

die Gleitfläche unter die Aushubsohle und 

preßte die horizontale Schlierfläche des an

grenzenden Vorlandes nach oben, 

Auf Grund dieser Ereignisse konnte die Endaus

formung der bis 25 m hohen Aushubwände nicht 

gewagt werden. Durchgreifende Sicherheitsmaß

nahmen mußten die Weiterführung der Bauarbeiten 

garantieren. Zwei Vorschläge standen zur Dis

kussion1 Eine~seits ein großräumiger Zusatzaus

hub ("Entlastungsmulde") mit flachen, 10° bis 

15° geneigten Böschungen, andererseits die Her

stellung betongefüllter Schächte mit 4 bis 6 m 

Durchmesser, die sich wie Zähne oder Nägel im 

Schlier verbeißen und dadurch die Böschungen 

sichern. Obwohl die Schachtabteufung nur hän

disch erfolgen konnte und außerdem die Gefahr 

bestand, daß vor Ausbetonierung weitere 

Böschungsbewegungen erfolgen, wurde weitgehend 

die Methode des 11Vernagelns 11 gewählt, Im Wehr 

wurde oberwassersei tig wohl ein g_ewisser Ent

lastungsaushub vorgenommen, die Sicherung der 

Böschungen aber, ohne ihre Neigung wesentlich 

zu,reduzieren, durch Stützblöcke (Gewichts

blöcke) erreicht, Dadurch konnte auch die An

griffsfläche für Verwitterungseinflüsse mög

lichtst klein gehalten werden. Der Spornaushub im 

Wehr geschah ringweise, die Stützblöcke sind 

sofort in 6 m bis 9 m breiten unbewehrten Ele-

. menten betoniert worden, Im Krafthaus wurden je 

Turbinenblock zwei hintereinanderliegende 

Zwillingsschächte hergestellt, sie sind biege

steif verbunden und bilden dadurch 12 m lange 

Stützscheiben, Sie sind 20 m tief, reichen 5 m 

unter den Aushubtiefpunkt und sind zusätzlich 
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durch schwere Armierungen mit den Fundament

blöcken verbunden, Insgesamt mußten 75 Einzel

und Zwillingsschächte hergestellt werden. Mit 

diesem Verfahren gelang es, die erforderlichen 

Aushubtiefen und Böschungsneigungen herzu

stellen, spätere Kleinbewegungen haben gezeigt, 

daß sich zwischen den Schächten und Stützla

mellen Gewölbe ausbilden und der dahinter lie

gende Schlier in Ruhe bleibt, 

Schlieraushub ist immer Wettlauf mit der Zeit. 

Die Aushub- und Betonierarbeiten für die 

Sicherungsmaßnahmen müssen so rasch erfolgen, 

daß es nicht zur Ausbildung von Scherbruch

flächen kommen kann, d,h,, sie müssen auf die 

von der vorübergehenden Eigenfestigkeit des 

Materials abhängige Standzeit der Böschungen 

abgestimmt werden.Dies ist aber meist nur durch 

örtliche Erfahrungen im Maßstab 111 möglich, 

Ringbauweise, Stützelemente und - das Um und 

Auf - Trockenhaltung des Aushubbereiches sind 

die Bedingungen für einen geregelten Schlier

aushub. Die in WALLSEE gewonnenen grundlegenden 

Erkenntnisse kamen den nachfolgenden Baustellen 

zu Gute. In OTTENSHEIM, ALTENWÖRTH und ABWINDEN 

wurden die Sicherungsmaßnahmen und die Nagelung 

der Böschungen bereits in das Vorprojekt aufge

nommen und gezielte Aushubvorschriften erlassen, 

Dadurch war es möglich, die beiden erstgenannten 

Baustellen ohne besondere Vorkommnisse und 

Schwierigkeiten abzuwickeln, wir sind überzeugt, 

daß dies auch beim laufenden Projekt ABWINDEN 

gelingen wird. 

Allerdings sind die geologischen Bedingungen 

und die Ausbildungsart der Molasseschichten von 

Ort zu Ort so unterschiedlich, daß immer wieder 

e i ne Anpassung der Aushubtechnik und der Funda

mentausbildung notwendig ist, 

In OTTENSHEIM mußte das im sogen, Linzer Sand 

unter der dünnen Schlierschichte zirkulierende, 

gespannte Grundwasser entlastet werden, Die 

Sande stehen an den Beckenrändern mit dem Pri~ 

märgrundwasser in Verbindung, die wasserdichten 

Schiefertone bilden einen doppelten Grundwasser

stauer und verhindern das Ausspiegeln der beiden 

Grundwasserströme, Die max. Druckhöhe lag einige 

Meter über dem natürlichen Gelände, es mußte an

genommen werden, daß der Aushub wasserführende 

Störungen und Klüfte anschneidet, außerdem wurde 

befürchtet, daß es zu bedeutenden U• in ihrem 

Ausmaß nicht berechenbaren Baugrunddeformationen 



kommen könnte, Zur näheren Untersuchung der 

hydrogeo1ogischen Verhä1tnisse wurden Pump

versuche mit verschiedenen Absenkungen in zwei 

Entnahmebrunnen durchgeführt. Zur Bestimmung 

der Absenktrichter standen 18 Piezometer zur 

Verfügung, die Auswertung erfo1gte nach der 

Dupuit-Thiem'schen Brunnenforme1 für Grund

wasser mit gespannter Oberf1äche, Es ergaben 
-2 -4 / sich k-Werte von 1,6,10 bis 7,10 cm s, 

der gewogene Mitte1wert betrug 6,7,10- 3 cm/s, 

An der Bauste11e wurden nach Erreichen der 

Sch1ieroberf1äche sofort 12 Brunnenbohrungen 

ow- und uw-seitig des Tiefaushubes im Rotary

Verfahren niedergebracht, Sie reichten bis 

ins 1iegende Grundgebirge, die Fi1terstrecken 

wurden jewei1s der Mächtigkeit de• Sandes an

gepaßt und waren 4 bis 8 m 1ang, 

Während dar Gründungsarbeiten wurde durch ein

gesetzte UTA-Pumpen eine Tota1absenkung (Druck

minderung in den Brunnen ca, 40 m) vorgenommen, 

vorher und nachher eine Tei1absenkung durch 

freies Ausf1ießen an der Sch1ieroberf1äche. 

Um den ununterbrochenen Betrieb zu gewähr-

1eisten erhie1ten die Pumpen eine gesonderte 

Stromanspeieung und waren auf Notstromaggre

gate umscha1tbar, Zwei Kontro11brunnen in den 

Schwerpunkten des Absenkungsfe1des wurden 

später mit b1eibenden Meßeinrichtungen aus

gebaut und sind heute ein Tei1 der 1aufendan 

Bauwerksbeobachtung, Die Brunnen waren 23 

Monate in Betrieb, sie wurden vor Bauende zu

betoniert, um das Eindringen von Stauwasser 

zu verhindern, 

ALTENWÖRTH brachte andere Prob1eme, Beim Sch1ier 

de• west1ichen Tu11ner Fe1des, den sogenannten 

Oncophoraschichten, hande1t es eich um eine 

intensive Wechse11agerung sandiger und sch1uf

fig-toniger Schichten mit sehr unterschied-

1ichen Durch1ässigkeiten, Obwoh1 anzunehmen 

ist, daß die Tone Sperrschichten gegen ver

tika1e Durchströmung bi1den, kann doch eine 

Einsickerung von Stauwäesern in die Sand

schichten durch vorhandene K1üfte und Risse 

nicht auegesch1ossan werden, Dies könnte zu 
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unkontro11ierbar hohen Auftriebsdrücken im 

Unterwasserbereich und zu Um1agerungen und 

Ausschwemmungen im Untergrund führen, Bei 

den erosionsgefährdeten Sandböden wurde auch 

von vorne herein auf Soh1wasserdruckent1astun

gen verzichtet. Es kam zur .Anordnung einer 

Dichtungswand, die a1s Sch1itzwand bis 10 m 

unter tiefsten Aushubpunkt reicht. In der 

statischen Berechnung ist bis zur Sch1itzwand 

der vo11e Auftrieb eingesetzt, uw-seitig aber 

eine Abminderung auf 60 ~ angenommen, Um 

diese Annahme zu garantieren, wurde hinter 

der Sch1itzwand an der GrUndungsfuge eine 

Drainage aus Fi1tersand und Einkornbeton 

hergeste11t, die in den Kontro11gang ent

wässert. Im norma1en Betriebsfa11, bei vo11er 

Funktion der Dichtungswand, b1eibt diese Drai

nage versch1ossen, es werden an den Aus

mündungen 1aufend Druck- und Mengenmessungen 

vorgenommen. So11te die 40~-ige Abminderung 

des Soh1wasserdruckes ört1ich nicht zutreffen, 

so können die Drainagen geöffnet und eine Auf

triebsminderung erzie1t werden. Darüber hinaus 

wurden im Zuge der Baugrundbeobachtungen zah1-

reiche Piezometer versetzt, die bis 25 munter 

GrUndungssoh1e reichen und den Schichtwasser

druck in verschieden tief 1iegenden Sand

schichten anzeigen, 

Der Ansch1uß der Sch1itzwand an das Bauwerk 

mußte besonders sorgfä1tig erfo1gen, wei1 

sie durch die zu erwartenden Setzu~gen nicht 

übermäßig be1astet werden darf, Zwischen 

Sch1itzwandkopf und Bauwerksbeton 1iegt daher 

eine Aspah1t1eiete aus dauerp1astiechen Ma

teria1, das bei Setzungen verdichtet wird 

und Beschädigungen der Dichtungswand verhindert. 

Bei a11en Donaukraftwerken, besonders aber bei 

den in Sch1ier gerUndeten, werden Meßgeräte 

für Setzung und Horizonta1verschiebung, für 

Soh1en-, K1uft- und Porenwasserdruck, für 

Fugendehnung, Bodendruck etc. eingebaut. Da

durch ist die Mög1ichkeit gegeben, Bauwerk 

und Baugrund ständig zu überwachen und die 

Sicherheit der Bauwerke zu garantieren, 
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DER SCHIEFE TURM VON PISA, BODENMECHANISCHE PROBLEME MEINES SANIERUNGS
VORSCHLAGES 
THE LEANING TOWER OF PISA. PROBLEMS OF SOil MECHANICS REFERRING TO MY PROPOSITION OF 
REMEDIAL MEASURE 
LA TOUR PENCHEE DE PISA. PROBLEMES DE LA GEOTECHNIQUE CONCERNANTS MA PROPOSITION DE 
CONSOLIDATION 

CH. VEDER, Dipl.-Ing. Dr. techn. Dr.-lng. h. c., o. Prof. am Inst. f. Bodenmechanik, Techn. Univ. Graz, Österreich 
E. GARBER, Dipl.-Ing., Assistent am Inst. f. Bodenmechanik, Techn. Univ. Graz, Österreich 

SUMMARY. For the remedial measure of the Leaning Tower of Pisa about 20 suggestions were submitted 
as the result of an international invitation to a competition. Among them I suggested my proposition 
in the magazine: Der Bauingenieur of Mai 1975 under the title ''Sanierungsvorschlag für den Schiefen 
Turm von Pisa" ("A suggested Remedia! Measure for the Leaning Tower of Pisa"). In the following 
article the problemsof this suggest'ions are discussed; the possibility of the realization is shown, 
with a sufficient coefficient calculated according to the rules of soil mechanics. An acceleration 
of the remedial measure with vertical sand drains, who reduce the consolidation time a good deal is 
also discussed in this article. 

RESUME. En base d'un concours international pour la consolidation de la tour penchee de Pisa ont 
ete presente 20 propositions, dont trois ont ete choisies pour un consideration plus restraint. 
Entre elles j'ai propose un project le quelle j'ri publie dans la revue ''Der Bauingenieur, Mai 
1975, Sanierungsvorschlag für den Schiefen Turm von Pisa". Les problemes particuliers les plus im
portantes de ce project sont traite dans la publication presente; la possibilite de la realisation 
avec des facteurs de sicurite suffisents est demontre en base des calculs suivent les regles de la 
mecanique du sol. Drainages verticaux peuvent diminuer considerablement le temps de consolidation. 

EINLEITUNG. Im Jahre 1173 begann man den Schie
fen Turm von Pisa zu bauen. Es stellte sich be
reits wenige Jahre nach Baubeginn eine Schief
stellung nach Norden, also entgegengesetzt zur 

heutigen Neigung, ein. (Abb.1). Man konnte sich 
damals die recht starke Neigung von etwa 3,5° 
nicht erklären und beendete den Bau vorerst 
nach 8-jähriger Bauzeit. Zu diesem Zeitpunkt 
war gerade das 4. Stockwerk erreicht. 
Das Turmfundament wurde als ringförmige Flach-

_grilndung (außen~ 19,58 m, innen~ 4,50 m) 
ausgeführt. Das an der Oberfläche anstehende 
Material sieht recht tragfähig aus. Man wußte 
also keine Erklärung für diese einseitige 
Setzung. Die Gründungstiefe betrug nur zwei 
Meter; heute ist der Turm um weitere 2,6 m 
eingesunken. 
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In der Veröffentlichung "Sanierungsvorschlag 
für clen Schiefen Turm von Pisa" im Bauingeni
eur, Mai 1975 wurde bereits auf die Gründe der 
Schiefstellung eingegangen. Grob sei hier nur 
wiederholt, daß für die Schiefstellung die un
ter der 10 m mächtigen, schluffigen Sandschich
te liegende ca. 30 m starke Tonschichte ver
antwortlich ist. (K.Terzaghi, 1934). Daß die 
Neigung zuerst nach Norden und nach der Wieder
aufnahme des Baues 100 Jahre später nach Süden 
erfolgte, läßt sich meiner Meinung nach ent

weder durch die einseitige Lagerung der schwe
ren Marmorblöcke oder durch die Anwesenheit 
einer schweren Baurampe erklären, die zuerst 
im Norden und später im anden des Turmes ange
ordnet waren. 
Man kann die ersten acht Baujahre ruhig als 
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Abb. 1 Bauphasen des Turmes von Pisa (Ricerche e studi, 1971) 
Stages of construction of the Tower of Pisa. 

einen Großversuch mit dem Resultat einer sehr 
bald eintretenden Setzung bei größeren Be
lastungen ansehen. Daß die ursprüngliche Nei
gung nach Norden wahrscheinlich ungewollter
weise in eine solche nach Süden umgewandelt 
werden konnte, unterstreicht die Möglichkeit 
der wirksamen Ausführung meines Sanierungsvor
schlages. Die Tonschichte ist allein für die 
Schiefstellung verantwortlich; das beweist 
auch die exzentrisch nach Süden verschobene 
Eintiefung an der Tonoberfläche (Ricerche e 
studi, 1971). 
In meinem Sanierungsvorschlag wird die Wirkung 
dieses Großversuches angewendet. Die Wirksam
keit des Verfahrens ist dadurch praktisch ga
rantiert. Es wird auf der der Schiefstellung 
abgewandten Seite außerhalb und unabhängig 
vom Turmfundament eine Belastung in Form von 
108 Ankern mit je 50 t maximaler Vorspannkraft 
aufgebracht. Die Anker binden ca. 10 min die 
unterhalb der Tonschichte liegende tragfähige 
Sandschichte ein. Jeder Ankerkopf wird an 
einer Betonplatte mit den Abmessungen 1,2 m x 
1,2 m x 0,3 m befestigt. 
Der Turm hatte eine projektmäßige Sohlpressung 
von 5,14 bar; die heutige Spannungsverteilung 
ist trapezförmig und beträgt maximal 9,61 bar 
und minimal 0,67 bar. 
Die erste große Anforderung an meinen Sanie
rungsvorschlag besteht darin, eine Unter-
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schreitung der jetzigen minimalen Sohlpressung 
von 0,67 bar als auch eine Vergrößerung der 
maximalen Sohlpressung von 9,61 bar unbedingt 
zu vermeiden. Mittels der Gleichungen von 
Boussinesq erhält man sämtliche Spannungszu
stände im als elastisch isotrop angenommenen 
Halbraum unter dem Turmfundament. Es ergibt 
sich aus der Berechnung, daß bei gleichzeiti
gem Anziehen sämtlicher Anker, die minimale 
Kantenpressung von 0,67 bar eine leichte Ver
minderung erleidet. Einen Ausweg fanden wir, 
indem wir die 108 Ankerplatten in verschiedene 
Bereiche unterteilten und die auf diese Weise 
erhaltenen Ankerfelder schrittweise belaste
ten. Die Unterteilung der 108 Ankerplatten er
folgt in vier Bereiche mit den Bezeichnungen 
I, II, IIIb, IIIa. (Abb.2). In den Bereichen 
I und II befinden sich je 36 Anker, in den Be
reichen IIIa und IIIb je 18 Anker. Die 108 An
kerplatten, deren Mittelpunkt einen Raster von 
1 ,30 m Abstand bilden, bedecken ein Areal von 
insgesamt 234 m2, Die maximale Vorspannkraft 
von 50 t je Anker bedeutet eine Bodenpressung 
von 3,0 bar an der 1 munter der Geländeober
fläche liegenden Sohlfuge der Betonplatten. 
Zwischen den einzelnen Belastungsvorgängen 
sind entsprechende Konsolidierungszeiten vorge
sehen. Für die einzelnen Felder wurde eine Be
lastungsfolge (Abb.3) angenommen, die es er
möglicht, daß die minimale Kantenpressung 
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Laststufen von je 0,5 bar in den einzelnen Be
reichen wurde nun in den maßgebenden Punkten 1 
und 2 (Abb,4) eine Bilanz zwischen den nach ab
wärts und den nach aufwärts gerichteten Span
nungen gezogen. 
Nach ·abwärts gerichtete Spannungen infolge An
keranspannung sind: 
1. Ov nach Boussinesq 
2, Spannungszunahme durch Konsolidierungsset

zung infolge Rtickdrehung des Turmes (Tab.I). 
3. Spannungszunahme infolge Sofortsetzung: Die 

Sofortsetzung beträgt 10 % der Gesamtsetzung 
sie wirkt im Augenblick der Lastaufbringung; 
ist aber sehr klein. 

Die nach oben gerichtete Spannung infolge An
keranspannung: 

Abb. 2 Unterteilung des Ankerfeldes 

Es ist dies eine gegen das Fundament des 
Turmes gerichtete Spannung, die sich aus der 
Horizontalspannung nach Boussinesq ergibt. 
Man kann diese Spannung auch als senkrechte 
Aufhebung bezeichnen (Abb.S). 

Subdivision of the anchorage-field Die Belastungsschritte werden in zweimal 10 
Phasen durchgeführt. In den ersten 10 Phasen 
werden die Anker auf 25 t vorgespannt; es folgt 
dann eine Beobachtungszeit von 10 Monaten. In 
wiederum 10 Phasen mit derselben Zeitabfolge, 

nicht kleiner bzw. die maximale Kantenpressung 

nicht größer wird. Die Lastaufbringung erfolgt 
in Stufen von 0,5 bar, das entspricht etwa 
einer Ankerkraft von je 8,4 t. Ftir jede dieser 
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wie die Anspannung auf 2S t je Anker erfolgte, 
wird die maximale Vorspannkraft von SO t je 
Anker erreicht. 
Die Spannungsverteilung am Turmfundament wurde 
für die Punkte 1 und 2 berechnet. Die Ergeb
nisse im Punkt 2 zeigten aber bereits sehr 
deutlich, daß es zu keinerlei Verminderung der 
Ausgangsspannung infolge der Ankerkräfte kommt. 

(Tab.II). Zwischen jeder Phase werden 30 Tage 
Konsolidierungszeit eingeschoben. Diese Zeit
spanne von 30 Tagen bedeutet einen Konsoli
dierungsgrad von 90 1 für die schluffige Sand
schicht, während der Konsolidierungsgrad der 
oberen Tonschicht 12 %, jener der unteren Ton
schicht 10 % für jeden neuen Belastungsvorgang 
beträgt. Naturgemäß kommt es nach Verlauf 
einiger Konsolidierungszeiten zur Erhöhung des 
Verfestigungsgrades. Nach Verstreichen der 10-
monatigen Beobachtungsphase, das sind S70 Tage 
nach dem Anziehen des ersten Ankerfeldes lila, 
beträgt der Konsolidierungsgrad der oberen Ton
schichte 47 %, jener der unteren Tonschicht 
32 %. Diese Prozentwerte gelten für den aller
ersten Anspannungsvorgang. Vom Ende der Phase 
X sind zu diesem Zeitpunkt 300 Tage vergangen. 
Der Verfestigungsgrad beträgt für die letzte 
Belastung der ersten zehn Phasen 34 % für den 
oberen Ton und 2S % für den unteren Ton. 
Wenn die ständigen Kontrollmessungen normal 
verlaufen, so kann man nunmehr an die Erhöhung 
dieser Ankerlast auf 3 bar Bodenpressung heran
gehen. Der Belastungsvorgang erfolgt wieder in 
10 Phasen, die wieder durch 30 Tage Konsolidie
rungszeit voneinander getrennt sind. 
Die Gesamtdauer bis zum Erreichen der Maximal
last von SO t je Anker beträgt also ca. 28 Mo
nate. 
Diese Zeit kann durch Vertikaldrainagen wesent
lich verkürzt werden. Man ben8tigt etwa nur 
ein Drittel der vorher angegebenen Zeit, so 
daß die Gesamtlast in einem Jahr aufgebracht 

werden kann. Man muß sich aber deshalb keines
falls beeilen, da ja die Zeit, die man länger 
aufwendet, eine gewisse Reserve für die Sicher
heit darstellt. Der Aufbau der Sanddrains ist 
einfach, und zwar wird der Sanddrain in das
selbe Bohrloch eingebracht, das für die Anker 
bestimmt ist. Es befindet sich also das Zug
glied des Ankers in der Mitte des jeweiligen 
4'rains. 



Der Drain wird von einem gelochten Plastikrohr 
umiehen. Am Plastikrohr ist außen ein Vlies be
festigt, das den feinteiligen Ton abhält. bie 
Sanddrains reichen von der Ankerplattenunter
kante bis zur Sandschichte, die den oberen vom 
unteren Ton trennt. Die Tatsache, daß Anker und 
Drain nur ein gemeinsames Bohrloch benötigen, 
hedeutet eine wesentliche Arbeitsvereinfachung. 
Außerdem wird nur jeder zweite Anker mit einem 
Sanddrain kombiniert. 
Grundbruch durch den Turm allein ohne Ankerbe
lastung: 
Dazu wäre zu sagen, daß man diesen auch für die 
Schiefstellung verantwortlich machen könnte. Er 
kann in diesem Fall nur als langsames Kriechen 
mit vermindertem Scherwiderstand eingetreten 
sein. Diese Form des Grundbruches läßt sich aus 
der Baugeschichte ableiten. Neuere Untersuchun
~en haben gezeigt, daß die absoluten Setzungen 
des Turmes abgeklungen sind und auch kein Krie
chen zeigen. Diese Tatsache widerspricht der 
Theorie, daß der Grund der Schiefstellung ein 
Grundbruch in Form von Kriecherscheinungen ist. 
Berechnet man die Sicherheit mit nicht vermin
derten Bodenkennwerten ff' und c', so liegt sie 
etwas über 2,0 (E.Schultze, 1973). 
Grundbruch infolge Ankeranspannung: 
Diese Art des Grundbruches wurde sowohl in 
Richtung zum Turm als auch in die entgegenge
setzte Richtung untersucht. Diese Untersuchung 
~~rde für die verschiedenen Phasen getrennt 

Phase ßeig,rlwnf',f• Zilsiili ltch <!?W (re,aJ->?I- Spcu,nunf 
feld f:nld,-/e ~l?n, Sp'inMWl'7f' VOI" /3d,;;.f/w"!f - --- /J4J,- bt11r 6,rl/,-

I Jlla 0,5" O,S" 0,07O 
.lL llla + jjj_ b 0,5 ,W,,1 -1,0 

O½° 0,68,f 
!!L ][ 0,5" 0,':J 0 (,82. 
[f 1 0,b 0,!:J 0, (,'7_{! 

E JlU, as -1,0 (/67g 
J1 JL 0,5 -1,0 067!1 
111 .L 0,5 -1,0 o,r;,7g 
YIJI. Jll.o. -t Jl1 i, 05 -1,'5 0,678 
/)( JL 45' -1,r; O; G87 

X J. OS 1S Q685" 
-10 Monate ßeob~chlü-M_p~;oh~se 0,731 

nach DIN 4017 durchgeführt. Die Anfangsstand
sicherheit mit den Kennwerten Y~ = 0 und Cu= . 
=0,63 bar war für sämtliche Phasen größer als 
die Endstandsicherheit. Es wurde sodann nur 
mehr die Endstandsicherheit als maßgebender· 
Fall mit den Bodenkennwerten 1'= 31° und 
c 1 = 0,15 bar für die schluffige Sandschichte 

und· Y' = 25° und C 1 = 0, 18 bar für den oberen 
Ton untersucht (Ricerche e studi, 1971). Das 
Turmgewicht wurde dabei nicht in Rechnung ge
stellt. Die zum Turm hingerichteten Gleitkreise 
enden meist frühzeitig im Turmfundament. Diese 
Gleitkreise besitzen also eine kürzere Länge 
und damit einen kleineren Scherweg als jene, 
die in die entgegengesetzte Richtung verlaufen. 
Für unsere Untersuchung waren also die zum 
Turm gerichteten Gleitkreise maßgebend. 
Für die ersten Phasen, die ja mit der Belastung 
in unmittelbarer Turmnähe beginnen, liegen die 
Sicherheiten ziemlich hoch. Sie nehmen bis zur 
Phase X ständig etwas ab, bleiben aber mit 
einem Sicherheitsfaktor von über 2,0 innerhalb 
der von der Norm gesetzten Grenze. 
Die ca. 50 m langen Anker binden 10 min die 

tragfähige Sandschicht ein. Die Ankeranspannung 
wirkt wie eine Auflast und erzeugt eine Konso
lidierung von oben nach unten. Im umgekehrten 
Sinne, nämlich von unten nach oben ist keine 
Konsolidierung möglich, da an der tragfähigen 
Sandoberfläche in -38,0 m Tiefe keinerlei Ver
formungen infolge Anker auftreten. Demgegenüber 
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stehen die Verformungen an der Oberfläche, die 
infolge Anker entstehen und maximal 30 cm be
tragen. 
In ca, 15 m Entfernung von der mit Ankern be
lasteten Fläche befindet sich der Dom. Es ist 
aber auch hier keinerlei Grund zur Besorgnis, 
daß dieses länger als der Turm bestehende Bau
werk durch große Setzungen in ~itleidenschaft 
gezogen wird. Die Berechnungen ergaben eine 
maximale Setzungsneigung von 1 : 1940, das be
deutet bei einer Distanz von 10 meine Setzungs 
differenz von 0,52 cm. Diese Werte gelten für 
eine Belastung von 3,0 bar. 
Neben der Konsolidierung von oben nach unten 

tritt durch die horizontale Spannung Ott auch 
eine seitliche Konsolidierung unter dem Turm 
ein. Das Ausmaß dieser Konsolidierung ist nur 
schwer zu erfassen, könnte aber durch Neigungs
messer (Inclinometer) gemessen werden. Sie er
höht auf alle Fälle die Stabilität ftes Turmes. 

Man sieht, daß der Effekt der Stabilisierung 
zufriedenstellend erreicht wird. Die Sicherheit 
des Turmes ist sowohl unter Berücksichtigung 
der elastischen wie plastischen Verformungen 
gewahrt, wenn die Lasten stufen- und feldweise 
aufgebracht werden. Der große Vorteil der Be
lastung außerhalb des Turmfundamentes liegt da
rin, daß das teilweise morsche Mauerwerk nicht 
berührt wird. Daaber bei einem so heiklen Bau
werk alle nur erdenklichen Sicherheitsmaßnah
mtn getroffen werden müssen, dürfte sich eine 
Vereinigung meines Projektes mit jenem Prof. 
Meardis der eine Verankerung des Turmes an der 
entlasteten Seite vorschlägt,empfehlen, wobei 
aher der Turm möglichst wenig zu berühren ist. 

Literatur: 
RICERCHE E STUDI SU LA TORRE PENDENTE DI PISA, 
(1971): herausgegeben vom Ministero dei Lavori 

Pubbl ic i, Roma. 
SCHULTZE,E. (1973):Der Schiefe Turm von Pisa, 

Sonderheft, Aachen. 
TERZAGHI,K. (1934):Die Ursachen der Schief

stellung des Turmes von Pis~ 
Der Bauingenieur 15, S.1 

CESTELLI GUIDI ,C. (1975): Geotecnica e Tecnica 
delle Fondazioni. 

68 


