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Vorwort. 
Wenn ich mich entschlossen habe, das Ergebnis der Gedanken und "Ober

legungen einer 15jahrigen Entwurfs- und Ausfiihrungstatigkeit fiir mannig
faltige Bauwerke der Tiefe niederzuschreiben, so tue ich es besonders aus Ver
antwortlichkeit denen gegeniiber, die heute, aus der jiingeren und teilweise 
auch jiingsten Generation stammend, auf dem Gebiet des Bauingenieurwesens 
vor Aufgaben gestellt sind, die rasches Handeln verlangen, um die neuen Ver
kehrswege und vielgestaltigen Bauwerke moglichst bald dem deutschen Volke 
nutzbar zu machen. 

Wer Werke errichtet, die mit dem Grund und Boden in Beriihrung kommen, 
hat die Pflicht, sich dariiber Klarheit zu verschaffen, daB "Wasser" und "Erde" 
die natiirlichen Gegner jedes Ingenieurs sind, der auf oder in ihnen Bauwerke 
errichten will. 

Begibt er sich doch auf ein Gebiet, das fiir uns "Wasserbauer" Lebenselement 
ist und bleiben wird, wo wir mit den Naturelementen harte Kampfe austragen 
miissen, in denen wir nicht immer Sieger bleiben. Erst aus den Fehlern derer, 
die mit ihren Bauwerken ganz oder teilweise Schiffbruch erleiden, lernen wir 
den unabanderlichen Zwang zur Wahrheit und zum folgerichtigen Aufbau 
unserer Gedanken und Handlungen der Natur gegeniiber. 

Die durch den Verlust der landeigenen Scholle abgerissene Verbundenheit 
zur Natur racht sich auch an denen, die Ingenieurbauwerke der Tiefe errich
ten. Was die um ein Menschenalter altere Generation an unverfii.lschter Natur
erkenntnis noch besaB, hat die Mehrzahl der nachfolgenden Generation zum 
groBen Teil verloren. 

Wahrend sich friiher die enge Verbundenheit zwischen Ingenieur und Natur 
in der statischen und konstruktiven Behandlung der Grundbauwerke durch die 
Erfahrung auswirkte, lie.B die falsche Einschiitzung auftretender Mi.Berfolge die 
rein statisch-konstruktive Behandlung der Grundbauwerke in den Vordergrund 
und den Faktor "Naturerkenntnis" zu weit zuriicktreten. Es ist nun an der Zeit, 
aus dieser EntWicklung das Fazit zu ziehen und einmal offen und ehrlich zu 
bekennen, was richtig, was falsch war und ist, und welche Moglichkeiten uns 
offenstehen, an der Gabelung vieler Wege die bessere Richtung einzuschlagen. 
Wenn hierbei der Leitgedanke klar erkannt wird, 

daB es Patentlosungen nicht gibt und auch nicht geben wird, 
daB der Mensch infolge seiner eigenen Unvollkommenheit immer Fehler 

machen wird, 
daB es aber seine Pflicht ist, mogliche Fehler weitgehendst zu vermeiden, 

dann sind wir auf dem richtigen Wege, der uns dem Ziele naher fiihren wird 
und muB. 



IV Vorwort. 

Und so kann und wird es fUr aIle diejenigen, die auch in diesem Buch 
eindeutige Lasungen zu finden hoffen, eine Enttauschung sein, daB ich ihnen 
ihre Sorgen nicht abnehmen, sondern sogar neue hinzufiigen werde. Verstehen 
sie aber, den Geist richtig einzuschatzen, der uns Grundbauingenieure beherrschen 
sollte, dann lernen sie auch aus meinen Aufzeichnungen das, was mir die ver
gangenen 11/2 Jahrzehnte immer gegeben haben, die Freude an dem inneren 
Strebennach Wahrhaftigkeit in dem Labyrinth der verschiedenen Maglichkeiten. 

Mancher Ingenieur hat es einmal erleben miissen, daB der Gegner Erde die 
Frucht seiner Arbeit verschiittet, daB der Gegner Wasser, aus allen Hohlraumen 
des Bodens hervorquellend, sein in Arbeit befindliches Bauwerk iiberflutet und 
alles zusammensacken laBt, was er gerade mit Miihe und Not aus dem Unter
grund herausgeholt hat, daB das Feuer das mit gierigen Fangen umziingelt, 
was in einigen Tagen dem Betrieb iibergeben werden sollte. 

Wie unendlich klein ist der Mensch, wenn er den tobenden Elementen gegen
iibersteht. Staunend verhalt er sich in den Jahren der Lehre, hart emporwallt 
das Gefiihl der menschlichen Unzulanglichkeit in den Jahren des verantwort
lichen Meisters. Und gerade hieraus schieBt immer gleichzeitig der Wille zum 
letzten Gegenangriff und zur zahen Verteidigung empor und laBt sie zur Tat 
werden. 

Dabei verliert man das Gefiihl der Uberheblichkeit und laBt den Willen 
reifen, ein Mensch zu werden, der die Grenzen menschlichen Kannens richtig 
erfaBt und trotzdem den Mut wachsen fUhlt, den Kampf mit immer scharfer 
werdenden Waffen gegen seine Feinde zu wiederholen. 

Und wenn dann zu allem die Freude an dem Ingenieurberuf, an der Tages
arbeit, die Freude an dem Menschen mit seinen Fehlern und Schwachen, das 
Vertrauen auf das Zusammenstehen mit den Mitarbeitern bei Erfolgen und 
MiBerfolgen hinzukommt, dann ist der Geist urn uns, den wir Ingenieure brau
chen, urn aufrecht die harten Schlage unserer natiirlichen Feinde zu ertragen 
und doch immer wieder anzufangen und stolz zu sein auf den gemeinsam er
rungenen Sieg. 

In diesem Sinn gehe ich an ein Werk heran, das helfen solI das aufzudecken, 
was wir wissen und nicht wissen, und Wege zu weisen, wo wir gemeinsam fiir 
die Zukunft arbeiten miissen, urn unsere Erkenntnis zu scharfen und der Wahr
heit naherzukommen. 

Diese Veraffentlichung solI nicht die Zahl der umfangreichen Handbiicher 
des Ingenieurbaus vermehren, sondern bewuBt die eigene Auffassung kund
geben zu den vielen Problemen des Grundbaues, die auch heute noch immer 
trotz allen Fortschrittes der Lasung harren. 

Sie stiitzt sich auf die eigenen Erfahrungen, die an den verschiedenartigsten 
Bauwerken der Tiefe, Untergrundbahnen, Kaimauern, Schleusen, Doks, Funda
menten fiir Briicken, eiserne Hallen, Schuppen, Kran- und Maschinenanlagen, 
an Unterfangungen und Unterfahrungen, an Seedeichen und an Dammen fiir 
Eisenbahn- und StraBenverkehr gewonnen wurden. 

Man muB den Mut haben, seine Auffassung zu bekennen. Liegen eigene Ge
danken und Uberlegungen vor uns, dann ist es leichter, unser Wissen dauernd 
zu vervollstandigen. Wie not das tut, erkennt jeder erfahrene Ingenieur, wenn 
er die Praxis durchwandert und Bauwerke kritisch betrachtet. 
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Man muB erkennen, 
daB letzten Endes ein Untergrundbahnkorper, ein unterirdischer Wasser

behiilter oder ein Tiefkeller denselben Gesetzen im Entwurf und in der Aus
fiihrung unterliegen, wie ein Trockendockkorper, 

daB ein Bruckenwiderlager und eine Futtermauer der Eisenbahn nach den
selben Grundsatzen zu behandeln sind wie eine Ufermauer oder umgekehrt. 

Um daher die innere Einstellung zu den nachfolgenden Erorterungen zu 
erleichtern, habe ich bewuBt die Namen der einzelnen Bauwerke, an denen 
ich in Entwurf und Ausfiihrung mit Hand anlegen durfte, fortgelassen, nur all
gemein von den Bauten der Tiefe gesprochen und die Beispiele zur Erleichterung 
des Verstandnisses vereinfacht. 

In ihren Anfangen ist die Arbeit wahrend meiner praktischen Entwurfs
und Bautatigkeit entstanden, und ich danke daher meinen alten Mitarbeitern, 
mit denen ich seinerzeit oft die nachstehenden Gedanken austauschte. Ins
besondere gedenke ich Herrn Baurats O. Martinsen, meines friiheren ersten 
Assistenten und langjahrigen Mitarbeiters in der Praxis, der an den ersten 
Grundlagen und zusammen mit Herrn Regierungsbaurat R. Wolter, meinem 
derzeitigen Honorarassistenten und alten Arbeitskameraden, an der Durch
sicht dieser Arbeit mitgearbeitet hat, und Herrn Regierungsbaumeister a. D. 
Dr.-Ing. E. Schultze, meines jetzigen ersten Assistenten, der mir getreulich 
bei der Zusammenstellung und Abfassung der Arbeit geholfen hat. 

Berlin, im Januar 1936. 
Dr.-Ing. A. Agatz. 
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I. Der Gegner "Erde". 
Will man den Gegner "Erde" in seinen noch immer nicht restlos geklarten 

Angriifsmoglichkeiten erfassen, so muB man von der geologischen Entstehung 
der obersten Erdschichten, soweit sie fur Bauten der Tiefe in Betracht kom
men, ausgehen und damit sich von dem Gedanken sowohl der gleichartigen 
Beschaffenheit irgendeiner Bodenschicht als auch der gleichen Beschaffenheit 
scheinbar gleich aussehender und gleich benannter Bodenarten und -schichten 
an verschiedenen Stellen 10slOsen. Diese V orstellung wurde falschlicherweise 
dadurch hervorgerufen, daB in den Handbuchern des Ingenieurbaues in ge
wissen Grenzen feste Beiwerte fur Sand, Kies, Lehm, Ton u. a. m. gegeben wurden. 
Diese Angaben verleiten immer wieder dazu, derartige Werte als feststehende 
Grundlagen fiir Bauentwiirfe hinzunehmen, statt die Bodenverhaltnisse fur 
jeden Fall zu priifen und auszuwerten. So kommt es, daB vielfach Sand gleich 
Sand, Ton gleich Ton und Lehm gleich Lehm gesetzt wird. Und wie anders 
hat Mutter Natur sie geschaffen. Erfreulicherweise haben hier die Versuchs
anstalten wertvolle Arbeit geleistet und uns das abweichende Verhalten schein
bar gleichartiger Bodenarten aufgedeckt. 

Aber trotzdem gibt die Praxis immer wieder erschutternde Beispiele der 
Verstandnislosigkeit auf diesem Gebiete. Weder im StraBenbau, im stadtischen 
Tiefbau, im Eisenbahnwesen und im konstruktiven Ingenieurbau, noch in den 
anderen Zweigen des Bauwesens gibt es Bauten, die nicht mit der Erde in 
Verbindung stehen. Diesen Untergrund fiir seine Bauwerke aufzuschlieBen, ob
liegt dem Bauingenieur. Der Geologe solI wohl den geologischen Aufbau auf
decken, es darf aber niemals seine Aufgabe sein oder werden, den Untergrund 
fur das Bauwerk und seine Bauausfuhrung auszuwerten. 

Wie man dem Gegner "Erde" seine Tarnkappe herunterreiBen kann, soweit 
es nach dem heutigen Stand der wissenschaftlichen und praktischen Erkenntnisse 
moglich ist, sollen die nachsten Kapitel zeigen. 

1. Die Erkundung seiner Lage. 
a) Die Lagerung des Bodens. 

Je nach der geologischen Beschaffenheit des Untergrundes ist mit einer 
mehr oder weniger starken UngleichmaBigkeit des Schichtenverlaufs zu rech
nen. Grundsatzlich sollte man die Annahme der am seltensten vorkommenden 
horizontalen Lagerung der Bodenschichten, solange die Bohrergebnisse sie nicht 
erwiesen haben, aus den Dberlegungen ausschalten, well gerade sie zu den 
schwersten Irrtumern in den Entschlussen fuhren kann. Auch das beim Her
stellen der Bodenschnitte so beliebte gradlinige Verbinden gleichartiger Boden
schichten zweier weit voneinander liegender Bohrungen kann nur dann ohne 
Gefahr vorgenommen werden, wenn entweder das Bauwerk und sein Griindung 
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Abb. 1. EinfluB des Bohrabstandes auf die ErschIieBung des Untergrundes. 
a) enger Bohrabstand, b) weiter Bohrabstand, c) weiter Bohrabstand mit anderer Bohrreihe. 
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gegenuber dem Verlauf der Bodenschichten unempfindlich ist, oder aber die 
Lage der Bohrungen zueinander und die raumliche Vorstellung yom Verlauf 
der Bodenschichtung zu der geradlinigen Verbindung berechtigen. 

So zeigt die Abb.l nur allzu deutlich, wie die Verbindung der einzelnen 
Bodenschichten zweier Bohrpunkte sich auswirken kann. Bei diesem Beispiel 
handelt es sich urn ein langgestrecktes Stiitzbauwerk auf Holzpfalilen. Fur 
dieses Bauwerk war es von wesentlicher Bedeutung, die rammerschwerenden 
Bodenschichten festzustellen, urn die Holzpfahle so tief unbeschiidigt in den 
Untergrund einbringen zu konnen, .. ~ 

" bis die erforderliche Tragfahigkeit ,lie; 
erreichtwurde. Die Abb.la zeigt, -W'19 '15iJi 1!/(!liIi.tweflw,Y9 

daB sowohl die Schlemmsand
schicht als auch die grobe Sand- a 
schicht mit Steinen und die Kies -19,79 

schicht mit groben Steinen von 
groBem EinfluB auf die Bauaus
fUhrung sein muBte. Tatsachlich 
wurden dann auch zugleich auf 
Grund fruherer Bauerfahrungen 
die oberen steinhaltigen Schichten 
bis auf etwa -12 m durch Bagge
rung vor dem Rammen beseitigt 

-1~52 

und dort, wo die tragfahige Sand
schicht in groBeren Tiefen lag, ent- b 
sprechend langere Holzpfahle ver- _Z~1ZrrT-1rn9,52~-.-L 
wendet. Die Abb.l b und 1 c zeigen 
sehr klar, wie sowohl zu weiter 
Bohrabstand als auch nur etwa bis 
-19 m heruntergebrachte Boh
rungen das Bild yom Untergrund 
hatten verandern und zu falschen 
Schlussen hinsichtlich Lange und 

-18,58 

-20,08 

-15.0~ 

Anzahl der Pfahle im vorliegenden Abb.2. EinfluB der Bohr15cher auf die Wahl der Bauaus-
Fall fuhren konnen. fiihrung (mit und ohne Wasserhaltung). 

Sind also tiefere Grundungen notwendig, bei deren AusfUhrung grobere 
Steine und Findlinge unangenehm werden konnten, dann ist erst recht die 
Lagerung einer solchen Schicht weitgehendst aufzuklaren, vor allem, wenn sich 
ungleiche Lagerungsdichte oder sogar nur ortlich begrenzte Einschusse her
ausstellen. 

Beim bindigen Boden kann neben seiner Zusammensetzung auch seine Lage
rung eine maBgebende Rolle spielen, wenn eine von den Seiten oder auch von 
unten her wasserdichte UmschlieBung der Baugrube gewahrleistet und vor 
allem, wenn dieser Boden auch als Baugrund fUr die Bauwerksfundamente heran
gezogen werden soIL 

Bei der Abb. 2 handelt es sich urn ein massiv gegrundetes Bauwerk, dessen 
Sohle aus konstruktiven Grunden nur etwa bis -13 m hatte heruntergefUhrt 
zu werden brauchen. Die Bohrungen ergaben aber, daB die tragfahige Sand-

1* 
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schicht erst auf -15 m lag. Daher muBte die Sohle von vornherein entsprechend 
starker bemessen werden. Drei Bohrungen im Abstand von 40 und 60 m, die 
nur rund 1,5 m in den Ton hineingetrieben waren (Abb.2a), hatten ferner zu 
dem falschen Entschlusse gefiihrt, in diese wasserundurchlassige Schicht Stahl
spundwande herunterzurammen und auf diese Weise eine wasserdichte Um-

Abb.3a. 

Abb.3b. 

Abb. 3 a u. b. Zerkliifteter Fels unterhalb einer SpundwandumschlieBung. 

schlieBung mit erheblich geringerem Kostenaufwand herzustellen. Diese ware 
auch fiir ein unmittelbar an den Neubau anschlieBendes altes Bauwerk, das 
auf gleicher Tiefe gegriindet war, von wesentlichem Vorteil gewesen. Tatsach
lich fiihrten aber bis auf -28 m im engen Abstand von 20 m heruntergebrachte 
Bohrungen (Abb. 2b) zu dem fiir die obengenannte Art der Bauausfiihrung ver
hangnisv011en Ergebnis, daB diese Tonschicht nur 0,5 bis 3 m stark war und auf 
einer langeren Strecke nicht mehr zusammenhing. Die durchgehende, brauchbare 
Tonlage lag erst 5 bis 6 m tiefer. Demzufolge wurde auf eine wasserdichte Um-
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schIieBung der Baugrube mit langen Spundwanden verzichtet und nur eine 
bis -18 m reichende Spundwand gerammt. Das Bauwerk wurde dann unter 
dem Schutze von Tiefbrunnen, die auch das alte Bauwerk umfaBten, ausgefiihrt, 
um letzteres vor Rissen infolge einseitiger Absenkung zu schiitzen. 

Der AufschluB der Lagerung von felsigem Untergrund kann noch wichtiger 
sein, wenn wasserfiihrende Spalten oder fauler Fels vorkommen. Diese konnen 
sowohl die Bauausfiihrung als auch die vorgesehene Griindungsart in Frage 
stellen, oder wie die Abb.3 zeigt, zu schweren Wassereinbriichen fiihren. 

b) Die verschiedenen Bohrverfahren. 
Der Streit, ob Bohrungen von 30 bis 100 mm oder 100 bis 300 mm Bohr

durchmesser zweckmaBiger sind, kann wohl in allen den Fallen zugunsten der 
groJ3eren Bohrweiten entschieden werden, wo es sich nicht um ausgesprochene 
Flachbohrungen fiir Bauwerke untergeordneter Bedeutung handelt. 

Von den bislang gebrauchlichen Bohrverfahren sind die neuerdings von den 
Versuchsanstalten entwickelten Verfahren zur Entnahme ungestorter Proben 
dort vorzuziehen, wo die Bodenproben gleichzeitig zur bodenmechanischen Unter
suchung verwendet werden sollen i . Auf die Gewinnung ungestorter Boden
proben muB alsdann groBerer Wert als auf Ersparnis an Kosten gelegt werden. 
Selbstverstandlich ist es nicht notwendig, daB aIle Bohrungen nach diesen Ge
sichtspunkten durchgefiihrt werden, sondern man wird von vornherein wiederum 
planmaBig vorgehen und das Schichtenbild laufend entsprechend den gewon
nenen Proben erganzen2 • 

Grundsatzlich muB man sich nach den ersten Bohrungen, die einen Anhalt 
iiber die tieferliegenden Bodenschichten geben, dariiber klar werden, an wel
chen Stellen die Griindung und deren Ausfiihrung BodenaufschluB in groBerer 
Tiefe erfordern. Um dann diese Bohrungen miiheloser und damit billiger 
herunterzutreiben, kann es notwendig sein, mit zweierlei Bohrweiten, oben mit 
der weiteren und unten mit der engeren, zu arbeiten. 

c) Der Umfang der Bohrungen. 
Bevor man iiberhaupt an Bohrungen herangeht, muB man priifen, wieweit 

Ausfiihrungen friiherer Bauten in der Nahe der Baustelle und die Akten der 
Bauamter u. a. m. AufschluB iiber die Bodenverhaltnisse und iiber die Vor
und Nachteile der angewandten Bauausfiihrungen geben konnen. Hierbei sind 
besonders Setzungsbeobachtungen an benachbarten Bauwerken von Wert. Mit 
besonderer Sorgfalt ist festzustellen, welche Zuverlassigkeit alteren Bohrungen 
beizumessen ist und inwieweit die friiheren Bezeichnungen der Bodenarten mit 
den heute gebrauchlichen iibereinstimmen. 

1 Neuerdings ist von der Deutschen Gesellschaft fUr Bodenmechanik die Untersuchung 
des Baugrundes mit Schwingungen ausgearbeitet worden. Da das Verfahren sich noch im 
Entwicklungsstadium befindet, laBt sich zur Zeit nicht feststellen, ob es in vollem Um
fange einmal die Bohrungen ersetzen wird. Ich personlich glaube kaum an diese Moglich
keit, da die vielseitigen Aufschliisse, die man durch die Bohrungen erhiHt, durch kein anderes 
Verfahren erreicht werden diirften. 

2 V gl. DIN -Vornorm 4021: Grundsatze fiir die Entnahme von Bodenproben. 
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Dabei sind zu berucksichtigen: 
die Art des Bauwerks, 
die Art der in Aussicht genommenen Griindung, 
die Art der in Aussicht genommenen Bauausfuhrung. 
Liegen die Erfahrungen bei benachbarten Bauten nicht vor, so kann uber die 

beiden letzteren Punkte vor einem uberschlaglichen AufschluB des Bodens kein 
vorlaufiger EntschluB gefaBt werden. 

Ein Tiefbau mit wechselnden Lasten, mit wasserdichter UmschlieBung 
oder der Gefahr der Unterspulung, beeinfluBt sehr weitgehend die Art und den 
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Abb. 4_ EinfluB der Tiefe der Bohrungen auf rue ErscblieBung des Untergrundes. 

Umfang der Bohrung. Die Anzahl der Bohrlocher ist zu vermehren, der Ab
stand zu verringern und die Tiefe zu vergroBern, sobald die "Erkundungs
bohrung", die man zugleich folgerichtig in den endgultigen Bohrplan ein
gliedert, einen Anhalt fUr ungleichmaBig gelagerten und nicht zuverlassigen 
Baugrund gibt. Darum sollte man die Erkundungsbohrungen ruhig tief genug 
hinabfUhren, um wenigstens je nach Art und Umfang des Bauwerkes eine oder 
mehrere Tiefbohrungen zu erhalten. MaBgebend fur die Bohrtiefe wird die 
Belastung und die Grundungstiefe sein. Bei zweifelhaften Untergrundsverhalt
nissen wird man bei einem Grundbauwerk auf etwa die doppelte Grundungs
tiefe bohren, wobei die Art des Bauwerkes, die Belastung des Untergrundes, 
die Hohe und Art des Gelandesprunges und die erbohrten Bodenschichten eine 
wesentliche Rolle spielen. Beispielsweise habe ich bei einem schwierigen Ver
kehrswasserbauwerk und schlechtem Untergrund eine Bohrung sogar bis zur 
dreifachen Grundungstiefe heruntergetrieben, um Klarheit uber den Unter
grund zu erlangen. 
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Bei jedem Griindungsbauwerk entsteht zum mindesten fUr die Bauaus
fiihrung in irgendeiner Form ein Gelandesprung, und damit wird das natiirliche 
Gleichgewicht des ungestorten Untergrundes durch ein "erzwungenes" Gleich
gewicht ersetzt. 

Abb. 4 erlautert den EinfluB der Tiefe der Bohrungen auf die ErschlieBung des 
Untergrundes. Abb. 4a und b zeigt den Untergrund fiir ein langgestrecktes Stiitz
bauwerk auf Piahlen. Die ersten Bohrungen wurden nur bis zur Konstruktions
tiefe von -18 m vor bzw. hinter dem Bauwerk heruntergebracht, wobei von 
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Abb. 5. EinfluB der Tiefe und Entfemung der Boh
rungen auf die Lage des Bauwerks. 

etwa -12,70 m an iiberall Sand an
getroffen wurde. Spater wurden noch 
weitere bis -28 m reichende Boh
rungen angeordnet, die auf -19 m 
und tiefer eine Tonschicht ergaben. 

---+,,,,,,lQ.:.::73_-4,l'f,BB Angestellte Priifungen in der Ver-
suchsanstalt und anschlieBende 

~~~~=~~~~ 2OJ8 Grundbruchuntersuchungen deckten 
die Gefahrlichkeit dieser Bodenschicht 
auf, die nach dem einen Ende des 
Bauwerks anstieg. Tatsachlich wich 

spater das Bauwerk auf dieser Schicht nach der Wasserseite aus (Abb.4c). 
Abb. 5 zeigt einen Schnitt durch den Untergrund mit einem Stiitzbauwerk 

auf Pfahlen. Die Bohrungen wurden im Abstand von im Mittel 50 bis 90 m 
ausgefiihrt und reichten 2 m tief in die angetroffene Sandschicht, was etwa der 
Konstruktionsunterkante (Pfahlspitzen) entspricht. Sie lieBen die gestrichelt 
angedeutete Lage des Bauwerks als giinstig erscheinen (Abb. 5a). Auch eine 
tiefere, durch die Sandschicht hindurchgefiihrte Bohrung an den gleichen Stel
len (Abb. 5 b) hatte zu dem gleichen verhangnisvollen TrugschluB gefiihrt. 
Statt der maBgebenden, knapp 0,3 m starken Sandschicht ware eine 2,5 bis 3 m 
starke Sandschicht unter dem Bauwerk angenommen worden. Wie spater im 
engeren Abstand angeordnete Bohrungen erkennen lieBen (Abb.5c), ware bei 
wirklicher Ausfiihrung nach den Berechnungen (Abb. 5a und b) das Bauwerk in
folge Grundbruchs eingestiirzt. Da der Untergrund aber sorgfaltig aufgeschlossen 

-1~,B8 

ZO,88 
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war, konnte durch eine Parallelverschiebung um 47 m die Standsicherheit des 
Bauwerks ohne zusatzliche Kosten fur eine Konstruktionsverstarkung erreicht 
werden. 

Auf Grund der Erkundungsbohrung werden je nach Art des Bauwerks und 
Untergrundes entweder weitere Erkundungsbohrungen angesetzt oder sogleich 
die "Hauptbohrungen" begonnen. 

Hauptsache ist und bleibt hierbei der "organische Bohrplan", damit ge
nugende Langs-, Quer- und Schragschnitte durch den Untergrund gelegt werden 
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konnen und nicht sofort aIle Boh-
rungen hintereinander ausgefiihrt 
werden. Man wird allmahlich mit 
der laufenden Auswertung der Bohr
ergebnisse den Abstand und die 
Lage der Bohrstellen bestimmen, 
um dann zum SchluB an gefahr
lichen Stellen oder dort, wo die 
Griindungs- oder Bauausfiihrungs
art es erwiinscht erscheinen laBt, 
noch "Erganzungsbohrungen" vor
zunehmen. 

Einen Uberblick, wie fiir ver
schiedene Bauwerksgrundrisse die 
entsprechenden Bohrungen anzu
setzen sind, geben die V"bersichts
skizzen (Abb. 6). 

Die Quer- und Schragschnitte 
des Untergrundes der Abb. 7 zeigen 
den Verlauf und die Form eines 
versandeten Prieles. Dieses Bei
spiel zeigt wiederum den Nachteil 
zu weiter Bohrungen in gefahrlichem 
Gelande und zeigt die Notwendig

Abb. 6. Anordnnng von Bohrungen fiir verschiedene Ban- keit, in solchen Fallen auch noch 
werksgrundrisse. 

parallel, senkrecht und schrag zum 
Bauwerk den Boden aufzuschlieBen. Bei dem vorliegenden Pfahlrostbauwerk 
haben neben anderen Ursachen die Wasserdruckkrafte im Priel in Verbindung 
mit einer naturlich vorhandenen Gleitflache des Bodens zum Bruch gefiihrt. 
Die Abb.8 zeigt die Lage des Bauwerks im Querschnitt und laBt die wesent
lich ungunstigere Form der eingetretenen Gleitflache im Vergleich zur errech
neten Gleitflache erkennen. 

Man sollte bereits auf Grund der Erkundungsbohrungen entscheiden, ob man 
bei der Bauausfiihrung Grundwasser entziehen muB. In diesem Fall wird man 
zweifellos weitere Bohrungen gleichzeitig fur die Grundwasserentziehungsbrunnen 
verwenden und dadurch Kosten und Zeit ersparen. 

Abb.9 zeigt einen Untergrundschnitt mit einem auf -17 m gegriindeten 
massiven Bauwerk. Die ersten im Abstand von 40 bis 50 m angeordneten Er
kundungsbohrungen ergaben eine geniigend starke, tragfahige Sandschicht mit 
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darunterliegendem wasserundurchlassigem Ton (Abb. 9a). Man konnte also bei 
etwa 1 bis 1,5 m tief in den Ton reichenden Spundwanden mit einer wasser-
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Abb. 7. EinIluB der Anordnung der BOhrlOcher auf die ErschlieBung des Untergrundes bei einem versandeten Priel. 

dichten UmschlieBung rechnen. 
Der Horizontalschub auf die 
Spundwand sollte durch auBer
halb liegende Grundwassersen
kungsbrunnen vermindert wer
den. Die Hauptbohrungen zur 
Feststellung des genauen Ver
laufes der unteren Tonlage 
wurden von vornherein mit so 
weitem Durchmesser gebohrt, 
daB sie spater gleichzeitig als 
Brunnen fur die Wasserhaltung 

-lZ,OO 

oino'tger 
Boden 

Sand 

Abb. 8. Erzwungene Gleitflilche infolge eines versandeten, unter 
erhiihtem Wasserdruck stehenden Priels. 



10 Der Gegner "Erde". 

Abb. 9. Lage einer wasserfiibrenden Schicht und 
einer SpundwandumschlieJ3ung auf Grund a) weiter, 

b) enger Bobrabstande. 

verwendet werden konnten. Ratte man 
aus Sorglosigkeit oder aus Ersparnis
grunden auf weitere Bohrungen bzw. 
ihre Auswertung verzichtet, dann ware 
es an den beiden gekennzeichneten 
Stellen zu einem gefahrlichen Wasser
einbruch gekommen (Abb.9b). 

d) Die Bohrbiicher - Bohrplane -
U ntergrundschnitte. 

Uber das Bezeichnen der Boden
arten und Fiihren der Bohrbucher 
geben die Merkblatter des Deutschen 
Ausschusses fiir Baugrundforschungund 
die DIN-Vornorm 4022 1 AufschluB. 
GroBter Wert ist auf die einwand
freie Fiihrung der Bohrbiicher deswegen 
zu legen, weil sie die Grundlage fur die 
Rerstellung von Bohrplanen, Boden
schichtenplanen und Untergrundschnit
ten bilden. 

Die Bohrplane mussen AufschluB 
uber Flach- und Tiefbohrungen geben. 
Die zeichnerische Darstellung der Bohr
plane hat darauf Rucksicht zu nehmen, 
daB sie die Unterlage bilden sollen fUr: 

den Entwurf des gesamten Griin
dungsbauwerkes, 

1 DIN-Vornorm 4022: Einheitliche Be
nennung der Bodenarten und Aufstellung 
der Schichtenverzeichnisse. 

Abb.l0a 

o 11 ZO .10 '10m 
I I I I 11 



Die Bohrbticher - Bohrplane - Untergrundschnitte. 

die Konstruktion der Einzelglieder des Grundungsbauwerkes, 
die Konstruktion des Bauwerks selbst, 
die Wahl der Bauausfiihrung. 

11 

Abb. JOb. 

Hieraus geht hervor, daB Bodenschichtenplane und Untergrundschnitte auf 
Grund der bodenmechanischen Untersuchungsergebnisse sehr sorgfaltig erganzt 

Abb.10c 
Abb. 10. Flachenhafte und raumliche Darstellung des Verlaufs von Bodenschichten im Untergrund. 
a) HBhenschichtenplan des Urtones, b) HBhenschichtenplan des tragfiihigen Sandes, c) Modell. 

werden mussen. Gegebenenfalls sind besondere Bodenwertigkeitsschnitte her
zustellen, auf die ich im nachsten Kapitel noch zuruckkommen werde. 

Langs-, Quer- und Schragschnitte sind dann anzuwenden, wenn es die Art 
der Bauausfuhrung und die Art der Konstruktion erfordert. Die auf S. 7, Abb. 5, 
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7 und 9 bereits angezogenen FaIle des nicht genugend abgebohrten Gelandes 
und der unterlassenen Auswertung der vorhandenen Bohrungen kann nicht 
besser meine Ausfuhrungen erharten. 

Genugt der Bodenschnitt allein nicht, um den raumlichen Verlauf der Schich
ten fiir das Bauwerk zu verfolgen, so sind auf Grund der Schichtenplane Hohen
schichtenmodelle anzufertigen. 

Abb. lOa und b lassen erkennen, daB mit den Schichtenplanen des trag
fahigen Sandes und des darunterliegenden Tones allein eine geniigend klare Er
fassung des raumlichen Verlaufes der Bodenschichten nicht moglich war, um mit 
Sicherheit den richtigen EntschluB fur die konstruktive Gestaltung und Bau
ausfiihrung zu fassen. Erst das in Abb. 10c dargestellte zerlegbare Schichten
modell mit eingetragenem Bauwerk lieB in plastischer Form die Lage der un
giinstigen Bodenschichten erkennen, ohne daB fur das Modell hOhere Kosten als 
fur ein einziges Bohrloch aufgewendet wurden. 

e) Die Aufbewahrung der Bodenproben. 
Die Aufbewahrung hangt davon ab, ob die Proben fiir die bodenmechanische 

Untersuchung benutzt oder nur zur nachtraglichen Kontrolle wahrend der 
ersten Betriebsjahre auf
bewahrt werden sollen. 

1m ersten Fall wird 
man das 2-I-GefaB oder 
die fur ungestorte Boden
entnahme bestimmten 
GefaBe nehmen, 

im zweiten Fall wird 
man nicht unter das 
1/2-1-GefaB gehen. 

Fur beide ist luftdich-
Abb. 11. Aufbewahrung von Bodenproben. 

ter AbschluB zu fordern, 
wenn es sich um bindige oder andere Bodenarten handelt, die durch die Be
riihrung mit der Luft ihre Beschaffenheit verandern konnen. Die glasernen 
Behalter, deren luftdichter AbschluB durch einen Paraffinuberzug gewahrleistet 
wird, ziehe ich personlich vor, wei! man sich bei der Auftragung und Aus
wertung der Bodenproben durch auBerliches Betrachten besser die festgestellte 
Beschaffenheit des Bodens ins Gedachtnis zuruckrufen und Vergleiche anstellen 
kann (vgl. Abb. ll). 

f) Die spatere Kontrolle der Bohrergebnisse. 
Wer glaubt, mit der Feststellung der Bodenschichtung seiner Pflicht geniigt 

zu haben, darf sich nicht wundern, wenn die Bauausfuhrung ihn plOtzlich vor 
unangenehme Uberraschungen stellt, da auch bei sorgfaltiger Untersuchung 
kleinere Einschusse und Steilhange an den einzelnen Schichtoberflachen unbe
merkt bleiben konnen. 

Brunnen fur die Grundwasserentziehung konnen die erste Bodenuntersuchung 
ausgiebig und noch rechtzeitig erganzen, z. B. um die Lange von Pfahlen und 
Spundbohlen der veranderten Lage der Bodenschicht anzupassen. Bei aufge-
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lOster, massiver Griindung kann das gleiche erzielt werden, wenn einzelne Schachte 
vorab heruntergetrieben werden. Grundsatzlich sollte man alle Ausschachtungen, 
Rammergebnisse undNaBbaggerungen zur Erganzung der Bodenplane heranziehen, 
da sie fUr die spatere Kontrolle der Bauten von wesentlichem N utzen sein konnen. 

g) Die Kosten der Erkundung und ihr Verhaltnis zu den Kosten des 
Bauwerks und seiner Bauausfiihrung. 

Nichts wirkt erschiitternder als die Einstellung eines Ingenieurs, daB weitere 
Bohrungen das Bauwerk oder die Bauausfiihrung zu sehr verteuert oder verzogert 
hatten, weil sich der Nachteil dieser Unterlassungssiinde spater leicht bemerk
bar macht. 

Nach einem logisch aufgebauten Plan angesetzte Bohrungen werden bei rest
loser Auswertung ihrer Ergebnisse die Kosten fUr die Herstellung eines groBeren 
Bauwerkes nie vergroBern, sondern sie immer nur verringern konnen. 

Die Bodenuntersuchungen fiir ein groBes Tiefbauwerk kosteten z. B. rund 
RM 150000 = 0,5% der Bausumme von rund RM 30000000. Warum war ein 
derartiger Betrag gerechtfertigt 1 

1. Der iiberaus mangelhafte, zerrissene Untergrund verlangte grundsatzlich 
eine eingehende Untersuchung. 

2. Auf dieser aufbauend, konnte das bereits friiher in seiner Lage festgelegte 
Gesamtbauwerk in die giinstigen Bodenschichten hinein verschoben werden, wo
durch die Kosten der Stiitzmauern wesentlich verbilligt werden konnten. 

3. Die einzelnen Stiitzmauerquerschnitte konnten der Bodenschichtung und 
Bodenwertigkeit angepaBt werden. 

4. Vor der Bestellung konnten die Langen der Pfahle und Spundwande genau 
festgelegt werden, ohne unliebsame "Oberraschungen zu befiirchten. 

Je kleiner das Bauwerk, je geringer seine Griindungstiefe, je einheitlicher die 
nichtbindigen Untergrundsverhaltnisse, desto einfacher und billiger wird sich 
der Untergrund aufschlieBen lassen. Grundsatzlich sollte nur der bauerfahrene 
Ingenieur dann auf Bohrungen verzichten, wenn durch in der Nahe liegende 
Bauwerke, Bodeneinschnitte, Vegetation, Wasserlaufe und andere Merkmale der 
Untergrund geniigend aufgeschlossen erscheint und er sein Bauwerk auftreten
den Uberraschungen des Untergrundes ohne groBe Kosten anpassen kann. 

Bei der Verwendung von Bohrungen kann der bauerfahrene Ingenieur dann 
von eingehenderen Untersuchungen in den Versuchsanstalten absehen, wenn 
die Bodenproben klare Riickschliisse auf ihre Bescha£fenheit zulassen und das 
Bauwerk eine genauere Erfassung der Bodenbestandteile nicht erfordert. 

lch bin mir klar dariiber, daB in der Praxis immer wieder Falle vorkommen, 
wo infolge Zeitmangels auch beim Vorliegen von Bodenproben auf eine genauere 
Auswertung derselben in der Versuchsanstalt verzichtet werden muB. Hier muB 
die Erfahrung und Beobachtung des verantwortlichen Ingenieurs einspringen 
und gegebenenfalls die Sicherheit den Umstanden entsprechend hoher festgesetzt 
werden. 

Allerdings muB erst einmal jedem Ingenieur die Erkenntnis au£gegangen 
sein, daB wir in "Erde" und "Wasser" Gegner haben, die sich auch heute noch 
nicht ihre Karten haben aufdecken lassen. 1st es denn so schwer, sich klarzu
machen, daB die Sicherheit um so groBer wird, je mehr die Berechnungsgrund-
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lagen sich den tatsachlichen Angriffsverhaltnissen nahern? Man kann dann auf 
den entsprechenden Prozentsatz der Sicherheit in der Beanspruchung der Bau
stoffe verzichten und alle Konstruktionsteile sowie den Untergrund selbst besser 
ausnutzen. 

Wer sich im Grundbau sklavisch an die Bestimmungen fur den konstruk
tiven Ingenieurbau halt und glaubt, dabei sicher zu gehen, dem wird wahres 
Ingenieurtum immer ein unverstandlicher Begriff bleiben. Grundbauwerke kon
nen nur in der elastischen Kampfweise errichtet werden, und nur eine folge
richtig aufgebaute Erkundung des Untergrundes kann die Grundlage fur eine 
folgerichtig aufgebaute Ermittlung seiner Wertigkeit bilden. 

2. Die Ermittlung seiner Wertigkeit. 
Urn ihren EinfluB auf Bauwerke im Untergrund beurteilen zu konnen, ist 

es erforderlich, die Eigenschaften des Untergrundes zu erkunden und geeignete 
Wege fUr ihre zahlenmaBige Festlegung zu suchen. 

a) Das Verhalten des Bodens in der Natur. 
Das Verhalten des Bodens in der Natur ist in folgenden Punkten nicht ein

heitlich: 
IX) Lagerung und Beschaffenheit der Boden. 

Wie unregelmaBig die Lagerung und Beschaffenheit der Boden ist, haben die 
Ausfuhrungen des vorigen Kapitels wohl eindeutig gezeigt. Aile Anstrengungen 
von Theorie und Praxis, mit und ohne Hilfe der Versuchsanstalten, werden 
nicht den Erfolg zeitigen, die einzelnen Bodenarten in ein starres System zu 
bringen, wie es uns z. B. bei den Baustoffen, besonders beim Stahl, in gewissem 
Umfange gelungen ist. Darauf wird man immer bei der Anwendung aller Bau
hilfsmittel und Bauwerksglieder, wie z. B. Pfahle, Spundbohlen u. a. m., Ruck
sicht nehmen mussen. Ihre Eignung und Wertigkeit muB wechselnden VerhiiJt
nissen angepaBt bleiben. Wer sich auf den Standpunkt stellt, daB ein Baustoff 
fur eine Spundbohle oder einen Pfahl zu verwerfen ist, wei! er da und dort ver
sagt hat, hat die grundlegende Erkenntnis uber den wechselvollen EinfluB der 
Lagerung und der Beschaffenheit des Bodens, deren wir nicht Herr sind, noch 
nicht in sich aufgenommen. 

(3) Verhalten der Boden im Wasser. 

Es ist hauptsachlich das Verdienst von Terzaghil, das Verhalten von 
bindigen und nichtbindigen Boden im Oberflachen- und Grundwasser, bei 
Wasserzufuhrung, Wasserentziehung und Stromung untersucht und auf die 
mannigfaltigen dabei auftretenden Beziehungen hingewiesen zu haben. Be
sonders sind es wiederum die bindigen Boden, die mit besonderer Vorsicht unter
sucht werden mussen, da sie ihre Beschaffenheit und Wertigkeit in mecha
nischer, physikalischer und chemischer Beziehung wesentlich verandern konnen. 

Zu unterscheiden ist bei dem Verhalten der Boden im Wasser die Einwirkung 
des Oberflachenwassers und des Grundwassers, und zwar hinsichtlich der Wasser
zufiihrung, der Wasserentziehung und der Stromung. 

1 Terzaghi, K. V.: Erdbaumechanik auf bodenphysikalischer Grundlage. Leipzig 
und Berlin 1925. 
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y) Verhalten der Boden in der Luft (Verwitterung). 

Auch hier sind es in erster Linie wieder die bindigen BOden, die uns die Sorgen 
bereiten. Ich kann auf meine friiheren Ausfiihrungen verweisen und nur noch 
bemerken, wie notwendig es ist, sich dariiber klar zu werden, daB bindiger Boden 
in gewachsenem Zustand wesentlich andere Eigenschaften aufweisen kann als 
im hintediillten Zustand, wo er zuerst aus seinem natiirlichen Zusammenhang 
gelOst, dann geladen, dann auf die Kippe gebracht, spater dort wieder gelOst, 
geladen und zuletzt an Ort und Stelle endgiiltig eingebracht wird. 

So wurden bei einem groBen Tiefbau im bindigen Boden auf Grund der Bohr
untersuchungen Sulfate und Schwefelkies nachgewiesen. Es wurde festgestellt, 
daB die Sulfate sich erst gebildet hatten, nachdem der Boden mit der Luft in 
Beriihrung gekommen war. Das Oberflachenwasser (z. B. der Regen) hatte aUf> 
dem bindigen Boden, der ja in erdfeuchtem Zustand ausgehoben wird, die Sulfate 
herauslosen und eine Gefahr fiir den Baustoff Beton herbeifiihren konnen. Der
artige Feststellungen beweisen die Veranderlichkeit der Boden an der Luft und 
veranlassen uns, dafiir Sorge zu tragen, daB solche Boden moglichst nur an 
trockenen Tagen hinterfiillt werden, sowie auch dafiir, daB das Oberflachenwasser 
einwandfrei abgefiihrt und der Boden moglichst dicht gelagert, gegebenenfalls 
der Baustoff gesichert wird. 

(») Verhalten der Boden bei Veranderung der Lagerungsdichte. 

Sobald sich der Boden nicht mehr in natiirlichem Zustand befindet, sondern 
bearbeitet ist (z. B. als Hinterfiillungsboden), ist die Gefahr der Ausspiilung, 
der Veranderung der chemischen Bestandteile und der Setzungen vorhanden. 
Es ist natiirlich ein Unterschied, wie lange ein ausgehobener Boden auf der 
Kippe gelagert hat, ob er inzwischen starken Regengiissen und Frost, bzw. ob 
die Kippe Erschiitterungen ausgesetzt gewesen ist. Die Veranderung der Lage
rungsdichte des darunterliegenden Bodens kann auch schon durch Aushub und 
Wiedereinbau des dariiberliegenden Bodens allein erfolgen. 

Ferner kann die Lagerungsdichte durch Ausspiilung verandert werden. Diesel' 
Vorgang ist stets unerwiinscht. Er kann besonders gefahrlich bei Baugruben
umschlieBungen werden, wenn Quellen auftreten. Sobald eine Farbung des hin
durchtretenden Wassers eintritt, ist eine Ausspiilung vorhanden, die zuerst die 
feineren Bestandteile des Bodens erfaBt. Durch die entstehenden Hohlraume 
sackt der Boden allmahlich zusammen und gerat in Bewegung. Diese Verande
rungen konnen von sich aus groB genug sein, um einen Einsturz von Baugruben
umschlieBungen hervorzurufen. 

Eine Verminderung der Lagerungsdichte hat Setzungen zur Folge. Es ist 
ohne weiteres ersichtlich, daB diese desto groBer ausfallen miissen, je zahlreichere 
Hohlraume im nichtbindigen Boden bei ungleichmaBiger Kornung oder je mehr 
Wassergehalt im bindigen Boden vorhanden sind. Hinterfiillter Boden wird 
sich daher stark setzen, wenn nicht besondere MaBnahmen getroffen werden, 
um seine Lagerungsdichte zu erhOhen. Eine kiinstliche Verdichtung wird bei 
der Herstellung von Dammen je nach deren Verwendungszweck mehr oder 
weniger vorgenommen; hierauf komme ich noch zuriick. Es ist jeweils 
moglich, durch zweckmaBiges Einbringen von Schiittboden die Setzungen auf 
ein ungefahrliches MindestmaB herabzusetzen. Dies konnte z. B. bei der Her-
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stellung der hohen Dammbauten des Mittelkanals an Hand der dort einge
bauten Grundpegel zahlenmaBig festgestellt werden. 

b) Feststellung der Wertigkeit des Bodens1• 

Greift man auf die Ingenieurhandbiicher friiherer Jahre zurUck, so wurde 
dort der Boden durchweg in 5 Hauptklassen nach 

Dammerde, Sand und Kies, Lehm, Ton, Geroll 

eingetellt. Die Angaben ihrer Wertigkeit beschrankten sich auf das Raum
gewicht y und den natiirlichen Boschungswinkel e. 

Bei bindigem und nichtbindigem Boden vereinigte man Wasserdruck mit 
Erddruck unter willkiirlicher Veranderung von y und oft auch von e. In diese 
5 Klassen wurde der jewells anstehende Boden auf Grund einer oder mehrerer 
Bodenproben eingegliedert und mit den Tabellenwerten versehen. Auf diese 
Weise sind kleine und groBe Bauten bis nach dem Kriege bei uns entstanden, 
ohne - wenn wir ehrlich sein wollen - im allgemeinen groBen Schaden zu er
leiden, well die Erfahrungen der alteren maBgebenden Ingenieure bei der Be
messung der Bauwerke die wesentliche Rolle spielten und die wirtschaftliche 
Ausnutzung der Baustoffe noch keine solche Bedeutung wie heute hatte. 

Betrachtet man demgegeniiber den Umfang der heutigen Baugrundwissen
schaft, so ist es staunenswert, was aus diesem kargen Pflanzlein innerhalb 
kiirzester Zeit geworden und wie stark es in den Vordergrund geschoben worden 
ist. Hiiten wir uns jedoch davor, daB es zu einer Treibhauspflanze wird, die 
wunderschon anzusehen ist, aber fUr den taglichen Gebrauch nicht verwendet 
wird. 

Das immer weitere Eindringen des Eisenbetons und des Stahls in das Inge
nieurbauwesen, das Anwachsen der freien Hohen und der Abmessungen der 
Ingenieurbauwerke verlangte immer tiefere Eingriffe in den Untergrund unter 
zwangsweiser Storung seines Gleichgewichts, und es liegt auf der Hand, daB 
bei einem derartig raschen Fortschritt die Erfahrungen vergangener Zeiten nicht 
mehr die schliissige Beweiskraft in sich trugen. Dieses ist u. a. ein Grund, warum 
in der Ubergangszeit eine ganze Anzahl von Bauunfallen im In- und Auslande 
eingetreten sind. Betrachtet man das S.25, Abb.13, an einem Beispiel dar
gestellte Kraftespiel und zieht die Erfahrungen an eingestiirzten Bauwerken 
heran, so muB man zugeben, daB die ErschlieBung des Baugrundes und die 
Ermittlung seiner Wertigkeit mit Recht diesen erheblichen Ausbau erfahren hat. 

ex) Die Beiwerte des Untergrundes. 

Die GroBe der Beanspruchungen des Bodens und des Bauwerkes durch den 
Boden in Gestalt von: 

Erddruck, Erdwiderstand, Bodengegendruck und Bodenreibung 
ist abhangig von: 

1. den Eigenschaften der Bodenelemente (Korner): Form, GroBe, 
Material, spezifisches Gewicht, Druckfestigkeit, Scherfestigkeit; 

2. den Eigenschaften des Bodens (Kornge£iiges, Kornha ufens): 
Raumgewicht, Festigkeit (senkrecht zum Querschnitt: Zug und Druck. parallel 

1 Vgl. K. v. Terzaghi: a. a. O. 
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zum Querschnitt: Reibung und Haften) , Kornzusammensetzung, Hohlraum
gehalt, Wassergehalt, Konsistenzgrenzen; 

3. den Kennziffern fur das Verhalten des Bodens: Porenziffer, Schwell
ziffer, Rei bungs bei wert, W asserdurchlassigkeitsziffer, Z usammendruckungsziffer , 
Verdichtungsziffer; 

4. der Wertigkeit des Untergrundes im engeren Sinne: gemeint ist 
hierunter im Gegensatz zu den Materialeigenschaften, die an einer Bodenprobe 
festgestellt werden konnen, die Beschaffenheit der in der Natur anstehenden 
Bodenschichten, die auBer von den Materialwerten von den Gleichgewichts
bedingungen innerhalb der Bodenschichten abhangt. Zu bestimmen sind: 

die zu.zulassende Tragfahigkeit,} Lastsenkungsdiagramm mit der 
die zu erwartende Senkung, Bettungsziffer 
der zeitliche Verlauf der Setzungen, 
die Druckverteilung, 
die Sicherheit gegen Bildung von Gleitflachen. 
Je schlechter und zerrissener der Untergrund, je groBer und schwerer das 

Bauwerk, je mehr die Belastungszustande wechseln (je nachdem, ob bewegliche 
Belastungen auftreten oder nicht), je ungiinstiger das Verhaltnis der beweglichen 
Belastung zur ruhenden Belastung ist, desto weiter sollte man die Untersuchungen 
ausdehnen. Wer hier zur falschen Zeit und am unrechten Ort sparen will, macht 
sich schuldig, daB die auf das von ihm herzustellende Bauwerk wirkenden Krafte 
des Untergrundes nicht restlos erfaBt werden. 

Nicht die Versuchsanstalten sollen dem ausfiihrenden Ingenieur vorschreiben, 
was zu tun ist, sondern das Umgekehrte solI der Fall sein. Der ausfiihrende Ingenieur 
bestimmt auf Grund der ersten Versuchsergebnisse in Zusammenarbeit mit der 
Versuchsanstalt, in welchem Umfange und an welchen Stellen Bodenproben 
genommen und nach welcher Richtung sie untersucht werden sollen. Wenn 
man sich iiberlegt, daB niemals die Versuchsanstalt, sondern immer nur der 
ausfUhrende Ingenieur die Verantwortung fiir den Umfang und die Auswertung 
der Untersuchungen tragt, so kann auch keine andere Regelung verstandlich 
erscheinen. Daher ist von dem ausfUhrenden Ingenieur auch zu verlangen, daB 
er nicht nur die GroBen, die die Wertigkeit des Bodens beeinflussen, sondern 
auch die Untersuchungsarten und ihren Wert kennt. 

(J) Die Untersuchungsmethoden1 • 

Die Kenntnis der Bodenbeiwerte allein niitzt nichts, solange man nicht die 
Untersuchungsmethoden zu ihrer Ermittlung kennt. DaB samtliche Untersuchungs
methoden bei der verschiedenartigen Beschaffenheit auch anscheinend gleichartigen 
Bodens, keine volle MeBgenauigkeit erzielen konnen, ist fUr den selbstverstand
lich, der sich die Entstehung der Bodenschichtung in der Natur klarmacht. 

Aus der Verschiedenartigkeit der einzelnen Untersuchungsmethoden hat 
sich inzwischen eine einheitliche Norm entwickelt, die nur zu begriiBen ist. 

1 Die Grundlagen sind von Terzaghi gegeben. Vgl. hierzu die zusammenfassenden 
Darstellungen: Deutsche Gesellschaft fiir Bauwesen, BaugrundausschuB, Richtlinien zur 
Durchfiihrung von Bodenuntersuchungen fiir Entwurfsbearbeiter, Bauausfiihrende und Bau
herren. Berlin 1935. - Loos, W.: Praktische Anwendung der Baugrunduntersuchungen. 
Berlin 1935. 

Agatz, Der Kampf d. Ingenieurs. 2 
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Bestehen gelegentlich fUr den bodenphysikalischen AufschluB noch verschiedene 
Untersuchungsmethoden, die jeweils von anderen Voraussetzungen ausgehen, 
und verlangen Bauwerk und Untergrund eine besonders genaue Erfassung der 
Wertigkeit des Bodens, dann sollte der bauausfuhrende Ingenieur auch hier genau 
so, wie ich spater bei der Berechnung der Krafte noch ausfuhren werde, die ver
schiedenen Untersuchungsmethoden heranziehen und auswerten. 

y) Die Zusammenstellung der Untersuchungsergebnisse und ihre 
Auswertung fur die Berechnung eines Bauwerks. 

Je mehr die Beschaffenheit des Untergrundes Schwankungen unterworfen 
ist, und je mehr Bodenuntersuchungen notwendig sind, desto mehr ist es er
forderlich, sich die Ergebnisse der Untersuchungen zum Vergleich zusammen
zl1stellen und sie in die Bodenschichtplane einzutragen. Je mehr die Werte 
schwanken, desto notwendiger ist die letztere MaBnahme, die gegebenenfalls 
fur jeden Bauwerksteil getrennt durchzufUhren ist. 

Tabelle 1. Untersuchungsergebnisse eines Bohrloches 2• 

Lfd. Tiefe I sehieht-I Tiefe ab Raum- IBelastung I Reibungs-
Nr. von bis I starke Gellinde gewieht in kg/em' beiwert fiir" Bodenbezeiehnung 

I m I ill y' " }' m I m 

I 
{1,14 0,62 

1 + 4,86 I + 3,06 1,80 1,80 1,575 I 1,50 0,53 

2 + 3,06 + 2,16 0,90 2,70 1,640 {1,50 0,33 i 
I 

1,13 0,44 

I 
3 + 2,16 + 1,36 0,80 3,50 1,625 
4 + 1,36 

I 

- 1,44 2,80 6,30 1,640 
! 

5 - 1,44 - 5,34 3,90 10,20 1,510 {1,50 0,50 I 
magerer Klei mit 

2,00 0,35 I feinem Sande 

5,34 8,64 3,30 13,50 p,80 0,53 ! 
6 - I - 1,500 

2,40 0,56 

I 7 - 8,64 -10,69 2,05 15,55 1,690 {2,00 0,60 
2,60 0,54 

8 -10,69 I -11,14 0,45 16,00 1,525 I 

9 -11,14 -12,14 1,00 17,00 1,525 

10 -12,14 I -12,99 0,85 17,85 1,412 {1,2 0,52 
} humoser,fetter Klei I 3,0 0,46 I 

11 -12,99 -14,14 1,15 19,00 1,512 
12 -14,14 

I 
-14,34 0,20 19,20 1,900 kleihaltiger Sand 

i 

13 -14,34 I -15,94 1,60 20,80 1,965 
} schwach kleihaltig, 

feiner scharfer Sand 
14 -15,94 -16,74 0,80 21,60 1,940 gra uer, scharfer Sand 
15 -16,74 -17,14 0,40 22,00 2,100 } scharfer, grober 
16 -17,14 -18,64 1,50 23,50 1,965 I Sand mit Steinen 
17 -18,64 ! -19,59 0,95 24,45 1,965 I scharfer feiner Kies 
18 -19,59 -20,14 0,55 25,00 1,900 : feiner Sand 
19 -20,14 -21,44 1,30 26,30 1,813 I grober Kies mit 

Steinen 
20 -21,44 -22,84 1,40 27,70 1,883 scharfer, grober Sand 

21 -22,84 -23,44 0,60 28,30 1,951 {2,0 0,28 
}graUbraUner Ton 4,6 0,28 

1 Das Raumgewicht der Boden muB mit einem gewissen Vorbehalt angegeben werden, 
da es nicht unter den in Betracht kommenden Driicken ermittelt ist, sondern unter an
nahernd gleichem Druck. 
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Tabelle 2. Untersuchungsergebnisse von diluvialem Ton I • 2• 

Bohrung Scherfestigkeit 

Bodenart Raum- Spezi-. Be- Be- Rei-

I 

Tieie und ihre Machtigkeit gewieht fise~es Ilastung lastungs- bungs-
Nr. 

von - bis 
GewICht kglem' dauer beiwert 

tim' tim' v (Tage) I'" 

8 -21,15 bis -21,70 Fester Ton I 1,97 2,75 2,0 3 0,20 
(0,55 m) I 4,0 2 0,15 

35 -22,84 bis -23,44 Graubrauner Ton 1,95 2,73 2,0 I 0,28 
(O,60m) 4,6 4 0,28 

68 -20,63 bis -21,03 Fester Ton mit Sand- 1,90 2,70 0,8 0,34 
schichten 2,9 0,27 

68 -21,03 bis -23,12 Feiner kleiiger Sand 1,90 2,67 2,0 0,50 
(2,09m) 4,0 

I 

0,65 
68 -23,12 bis -24,68 Ton mit Sandschichten 1,90 2,72 2,0 0,15 

(1,56m) 4,0 0,20 
68 -24,68 bis -25,68 Fester Ton mit wenig 2,00 2,73 2,0 0,24 

feinem Sand 3,5 0,24 
69 -20,68 bis -21,18 Fester Ton I 1,90 2,70 2,0 0,15 

(0,50m) 4,0 0,20 
69a -20,52 bis -20,82 Fester Ton 1,90 2,70 2,0 0,15 

(0,30m) 4,0 0,20 
101b - 23,27 bis - 23,87 Fester Ton 1,96 2,73 2,0 2 0,25 

(O,60m) 4,0 5 0,18 
102a - 24,45 bis - 26,45 Starksandiger mittel- 1,90 2,74 1,3 0,25 

fester Ton 3,4 0,26 
102 a -26,45 bis -26,95 Fester Ton 1,90 2,71 1,3 0,17 

(O,30m) 3,4 0,13 
104 -22,45 bis -24,05 Fester Ton 1,90 2,72 1,1 0,32 

(1,60 m) 3,2 0,30 
104d -18,84 bis - 20,54 Weicher Ton 1,90 2,72 0,7 0,50 

(1,70m) 2,8 0,50 
l04d -20,54 bis -22,74 Mittelfester Ton mit 

I 

2,00 2,72 
I 

0,8 0,25 
Sandadern 2,9 0,27 

104d -22,74 bis -23,54 Mittelfester Ton mit 2,00 2,72 I 4,5 0,18 
Sandadern 4,5 0,25 

104d -24,14 bis -24,34 Fester Ton mit Sand- 1,90 2,72 1,2 0,40 
schichten 3,3 0,39 

105 a -18,92 bis -19,12 Weicher Ton mit Steinen 1,90 2,70 0,6 0,48 
und viel Kalkresten 2,7 0,40 

105 a -19,12 bis -19,32 Mittelfester Ton 1,90 2,73 2,0 0,15 
(0,20m) 4,0 0,25 

105 a -19,32 bis -19,92 Fester Ton 1,90 2,72 2,0 0,15 
(O,60m) 4,0 0,25 

108 -20,94 bis -21,49 Fester Ton 1,97 2,71 4,4 I 0,18 
4,6 3 0,18 

1 Oberkante Gelande liegt i. M. auf +4,0; obere bindige Bodenschicht i. M. bis -15,0; 
Sandschicht i. M. bis -20,0; untere bindige Bodenschicht i. M. bis etwa -35,0; darunter 
Sand (Unterkante Bauwerk i. M. -17,0). 

2 Zu Tabelle lund 2: Zusammenfassung der Untersuchungsergebnisse: 

Zahl Kohlision 
Durchlltssig-

der Bodenart Reibungsbeiwert tg!? = I'" 
k. 

keitsziffer k 
Proben In 11m' und Std. 

10 Kleiboden - mager 0,33 bis 0,55; im Mittel 0,48 0,02 bls 0,038 
10 Kleiboden - fett 0,29 bls 0,46; 1m Mittel 0,38 0,0046 
20 Sandiger Ton 0,22 bis 0,48; im Mittel 0,33 bls 0,35 0,06 
31 Ton ·0,20 bis 0,36; im Mittel 0,27 bis 0,30 0,11 

2* 
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Tabelle 2. (Fortsetzung.) 

Bohrung I 
Scher festigkeit 

Bodenart ,Raum- S,. •• ! D,· I n. "". 
i Tiefe und ihre Machtigkeit IgeWicht fisc~es I las tung lastungs- bungs 

Nr. 
von - bis 

GewICht kglcm' dauer beiwer 
tim' tim' v (Tage) I' 

109b -20,17 bis -20,57 Weicher starksandiger I 2,10 2,73 2,0 0,53 
Ton (0,40 m) 4,0 0,60 

109b -20,57 bis -21,17 Fester Ton mit Sand- 2,00 2,72 0,8 0,28 
adern (0,60 m) 2,9 , 0,22 

126 -21,06 bis -21,66 Sehr feuchter Ton mit 1,80 2,72 0,8 ' 0,35 
Sandadern (0,60 m) 2,0 , 0,37 

126a -21,12 bis -21,62 Fester Ton 1,90 2,74 0,8 I 0,32 
(0,50 m) 2,9 I 0,22 

126b -21,18 bis -21,98 Mittelfester Ton 
I 

2,00 2,72 
i 2,0 , 0,15 

(0,80m) I 4,0 0,25 , 
I 

126c -20,66 bis -22,86 Weicher sandiger Ton 1,90 2,76 0,9 0,38 
(2,20 m) I 3,0 0,32 

126c -22,86 bis -23,66 Fester Ton 1,90 2,72 I 1,0 0,23 
(0,80 m) I 3,1 0,22 

127 -20,93 bis -21,43 Mittelfester Ton 1,90 2,73 
! 

2,0 0,15 
(0,50 m) 

I 
I 4,0 0,25 

127a - 20,83 bis - 24,73 Weicher Ton 1,90 2,75 i 2,0 0,18 
(3,90 m) 

I 

4,0 0,27 
127a - 24,73 bis - 25,23 Fester Ton 1,90 2,74 1,2 0,27 

(0,50 m) 3,3 0,25 
128 -20,87 bis -21,42. Fester Ton 1,90 2,74 0,8 0,31 

I 
(0,60 m) 2,9 0,34 

400 -29,36 bis -29,66 I Fester Ton mit Sand- 2,00 2,71 2,0 5 0,20 

4 

I ! adern (0,30 m) 4,0 6 0,15 

00 -29,66 bis -31,06 Fester starksandiger Ton 1,93 2,71 2,0 3 I 0,60 
(1,40 m) 4,0 2 I 0,35 

202 -17,91 bis -18,91 Fester Ton mit Sand- 1,90 2,69 0,6 10,20 
schichten (1,0 m) i 2,7 I 0,17 

202 -18,91 bis -19,41 Sehr fester Ton 2,00 2,72 0,6 0,29 
(0,50 m) 

, 

2,7 0,24 
202 -19,41 bis -20,41 Weicher Ton 2,00 2,72 0,7 0,39 

(1,0 m) 2,8 0,43 
202 -20,41 bis -20,81 Weicher Ton 1,90 2,73 0,81 0,55 

(0,40 m) 
i 

2,9 0,54 
202 -20,81 bis -21,81 Sehr fester Ton 2,00 2,72 0,8 0,37 

(1,0 m) 2,9 0,23 

202 -21,81 bis -22,81 Fester sandiger Ton I 1,90 2,73 0,96 0,36 
(1,0 m) , 3,0 0,36 

I 

202 -22,81 bis -23,81 Fester Ton 2,00 2,72 1,0 0,30 
(1,0 m) 

I 
3,1· 0,31 

202 -23,81 bis -24,81 Sehr fester Ton 
i 

1,90 2,72 1,1 0,32 
(1,0 m) 3,0 0,26 

202 -24,81 bis -25,81 Fester sandiger Ton 2,00 : 2,72 1,2 0,27 
(1,0 m) 3,3 0,24 

202 -25,81 bis -26,81 Fester Ton 1,90 2,74 1,3 0,25 
(1,0 m) 3,4 0,23 

202 -26,81 bis -27,01 Fester Ton mit starken 1,90 2,72 1,3 0,23 
Sandschichten 3,4 0,17 

202 -27,01 bis -27,31 Weicher sandiger Ton 1,80 2,72 1,4 0,46 
(0,3 m) 3,5 0,45 
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Tabelle 2. (Fortsetzung. ) 

Bohrung I i I Seherfestigkeit 

I I Spezi- ' 

Nr·1 

Bodenart Raum-. : Be- Be- Rei-
. flsehes ' 

Tiefe und ihre Miiehtigkeit gewlCht Gewieht 11astung lastungs- b~ngs 

von - bis I kg/em' dauer belwer 
tim' tim' v (Tage) I" 

I I 

1 0,46 202 ' -27,31 bis -27,61 Mittelfester sandiger Ton 1,90 2,72 
I 

1,4 

i (0,30m) 3,5 I ' 0,39 
202 I -27,61 bis -28,06 Fester sandiger Ton 1,90 2,72 I 1,5 0,17 

(0,45m) 3,6 
i 

! 0,14 

204 i -18,01 bis -18,96 Fester Ton 1,80 2,72 -0,6 , 0,26 

I 
(0,95m) 2,7 0,24 

204 I -18,96 bis -20,01 Fester Ton mit feinen 1,90 2,71 0,7 i 0,25 
Sandadern 

, 

2,8 0,18 
204 I -20,01 bis -21,01 Fester Ton 1,90 2,72 0,8 ! 0,34 

(l,Om) 2,9 ! 0,22 I 

204 - 21,01 bis - 22,06 Fester Ton 1,90 2,70 0,96 0,31 
(1,05m) 3,0 I 0,22 

204 - 22,06 bis - 22,66 Fester Ton 1,90 2,70 0,96 I 0,29 I 

(0,60m) 3,0 
, 

0,24 

204 I -22,66 bis -23,11 Fester Ton mit feinen 2,00 2,72 0,96 0,34 

I 
Sandadern (0,45 m) 3,0 : 0,26 

204 ! -23,11 bis -24,11 Fester Ton 2,00 2,72 1,0 0,28 
I (l,Om) 3,1 0,27 

204 , -24,11 bis -25,11 Fester Ton 2,00 2,72 1,1 0,36 

204 ! -25,11 bis -26,11 , 
(l,Om) 3,2 0,27 

Fester Ton 2,00 2,72 1,2 ' 0,33 

204 I -26,11 bis -27,11 I 
(l,Om) 3,3 0,29 

Sehr fester Ton 2,00 2,70 , 1,3 I 
1 0,33 I 

(l,Om) 3,4 ! ~ 0,29 
I 

204 -27,11 bis -28,11 Fester Ton mit feinen 1,90 2,73 I 1,4 I 0,26 
Sandadern (1,0 m) 3,5 : 0,27 

213 -23,66 bis -24,66 Fester Ton 1,90 2,69 1,0 I 0,23 
(l,Om) 3,3 , 

i 0,20 
213 -24,66 bis -25,56 ! Fester Ton 1,90 2,69 2,0 I 0,19 

i 
(0,90m) 3,3 0,18 

213 -25,56 bis -26,16 ~ Fester Ton 2,00 2,71 1,2 _ 0,31 
(0,60m) 3,4 ' 0,32 

213 -26,16 bis -27,16 ! Weicher Ton 2,00 2,72 1,5 : 0,46 
! (l,Om) 3,5 : 0,42 

213 -27,16 bis -27,86 Weicher Ton 1,90 2,73 1,4 10,43 
(0,70m) _ 3,5 I 0,45 

213 -27,86 bis -28,86 Fester Ton 1,80 2,67 1,5 0,27 
(l,Om) 3,5 0,19 

213 -28,86 bis -29,86 I Fester sandiger Ton 1,90 2,71 1,6 I 0,48 
(l,Om) 3,6 0,43 

213 - 29,86 bis - 30,86 , Weicher sandiger Ton 2,00 2,70 1,7 I 0,47 
(l,Om) 3,8 0,47 

213 -30,86 bis -31,86 ' Sehr fester Ton 1,90 2,68 1,7 0,17 
(l,Om) 3,8 0,14 

213 -31,86 bis -32,86 Weicher starksandiger 2,00 2,68 1,9 0,60 
Ton (l,Om) 3,9 0,61 

213 -32,86 bis -33,66 Weicher starksandiger 2,00 2,72 1,9 0,56 
Ton (0,8 m) 4,0 0,59 

213 -33,66 bis -33,96 Sehr fester Ton 1,90 2,74 1,9 0,28 
(0,30m) 4,0 0,21 
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So wurden, wie die Tabelle 1 zeigt, fiir ein groBeres Tiefbauwerk trotz an
scheinend einheitlich bindigen Bodens die einzelnen Schichten der alluvialen 
Bodenart untersucht, mit dem Ergebnis, daB das Raumgewicht von 1,5--1,69 
und der Reibungsbeiwert von 0,33 bis 0,62 (d. h. !! = 18 bis 32°) schwankte. 
Auch der tiefliegende diluviale Ton (vgl. Tabelle 2, S. 19 bis 21) wurde in einzelnen 
Schichten untersucht und ein Raumgewicht von 1,8 bis 2,1, ein Reibungsbeiwert 

K/ei 

Abb. 12. Wertigkeitsplan fiir diluvialen Tonboden. 

von 0,14 bis 0,60 (d. h. e = 8 bis 31°) festgestellt. Man kann sich allein aus diesen 
beiden Beispielen verschiedener bindiger Bodenarten ein Urteil dariiber bilden, 
zu welchen Fehlschliissen man kommen wird, wenn gefahrliche Bodenschichten 
nicht in ihrer ganzen Tiefe auf ihre Wertigkeit hin untersucht werden, sobald 
die Bohrung die Wahrscheinlichkeit verschiedenartiger Zusammensetzung er
kennen laBt. Entweder baut man zu giinstig, dann wird das Bauwerk in Be
wegung geraten, oder man baut so sicher, daB die Mehrkosten als nutzlose Ver
schwendung gekennzeichnet werden miissen. 
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Kommt auBerdem hinzu, daB die Wertigkeit der einzelnen Bodenschichten 
in den verschiedenen Bohrlochern ebenfalls schwankt, dann bleibt nichts anderes 
ubrig, als einen Wertigkeitsplan aufzustellen. Die Abb. 12 gibt ein anschauliches 
Beispiel, wie auf diese Weise fiir ein umfangreiches Tiefbauwerk trotz der Zer
rissenheit des Untergrundes eine gewisse GesetzmaBigkeit festgestellt werden 
konnte, so daB nur fur die obere, 1 m starke Tonschicht mit einem Reibungs
beiwert von 0,15, fiir die tieferen Lagen aber mit 0,25 als Mittelwert gerechnet 
werden konnte. Die Reibungsbeiwerte wurden fiir zwei verschiedene Belastungen 
bestimmt und zu beiden Seiten der Bohrprofile angeschrieben. 

~) Die chemische Untersuchung. 

DaB die chemische Untersuchung des Bodens, besonders wenn er bindig 
ist, eine Selbstverstandlichkeit bedeutet, kann leider ebenfalls noch nicht als 
Allgemeingut betrachtet werden, obwohl die Dauerhaftigkeit eines Bauwerkes 
von der chemischen Angriffsfahigkeit des Bodens abhangt1 . DaB auch hier eine 
einzige Untersuchung noch nicht zum Ziele fuhrt, zeigt folgendes Beispiel der 
Untersuchungsergebnisse an einem bindigen Boden durch zwei Chemiker: 

Institut A. "Untersuchung von Boden aus zwei BohrlOchern: Auf Grund 
dieser Befunde mussen wir den Untergrund beider Baugelande als ,gefahrlich fur 
Beton' betrachten. Die Sulfide haben die Neigung, sich bei Luftzutritt zu oxydie
ren und schwefelsaure Salze resp. bei Basenarmut des Bodens evtl. auch freie 
Schwefelsaure zu bilden. Sulfate und freie Schwefelsaure greifen den Beton 
aber auBerst heftig an." 

Institut B. "Untersuchung von Boden aus drei Bohrlochern: Ton und 
Klei enthalten Sulfatmengen, welche imstande sind, das Wasser mit Sulfat an
zureichern und dadurch eine ,gewisse Gefahr fur den Beton" herbeizufuhren. 
Das vorhandene Sulfid kann auBerdem bei Zutritt von Luft in Sulfat uber
gefuhrt werden und dadurch auch seinerseits zu einer Gefahrd ung des Betons 
beitragen." 

Da der Untergrund nicht mit der Luft oder mit dem stromenden Wasser hinter 
dem Bauwerk in Beruhrung kam und deswegen eine derartige Oxydation des Sul
fides in groBerem Umfange kaum zu erwarten war, konnte auf jeden teueren 
und doch nicht voll wirksamen Anstrich verzichtet werden. Es wurde nur auf 
einen dichten Beton in einwandfreier Gute Wert gelegt, wie man esals selbst
verstandlich bei Wasser- und Grundbauten voraussetzen muB. Hinzu kam, daB 
im Gegensatz zu dem Gutachten des Instituts A die Fundamente der bereits 
bestehenden Bauwerke, soweit sie guten Beton enthielten, einen einwandfreien 
Zustand zeigten. 

Hinzuweisen ware noch auf die Behandlung von Bodenproben fur die chemische 
Untersuchung. Da, wie festgestellt wurde, sich die schadlichen Stoffe im Boden 
oft erst bei der Beruhrung mit der Luft bilden, sollte man: 

1. derartige Bodenproben fur die chemische Untersuchung nicht zu klein 
nehmen und dann sogleich auch von der Luft abschlieBen; 

1 Abgesehen davon bestehen zwischen der Rutschneigung und der Chemie von Ton
boden Zusammenhange, die in letzter Zeit naher erforscht wurden. V gl. Mitteilungen der 
PreuBischen Versuchsanstalt fiir Wasserbau und Schiffbau. Berlin 1935, Heft 20. 
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2. die chemische Untersuchung moglichst umgehend ansetzen und aus der 
Mitte der Bodenproben einen entsprechenden Teil herausnehmen, urn den Boden 
in einem natiirlichen Zustand untersuchen zu konnen; 

3. nachforschen, wieweit der Boden durch die Bauausfiihrung und im spateren 
Betrieb mit der Luft in Beriihrung kommt (Bodenaushub und Hinterfiillung). 
1m bejahenden Fall ist dann auch die zu untersuchende Bodenprobe in gleicher 
Weise zu behandeln. 

3. Die Berechnungsmoglichkeiten. 

An Hand eines praktischen Beispieles (Massivstiitzbauwerk) soIl ganz allge-
mein gezeigt werden, was man vom Untergrund wissen muB, wenn man 

die Festigkeit eines Bauwerkes, 
die Standsicherheit eines Bauwerkes, 
die Festigkeit des Baugrundes, 
die Standsicherheit des Baugrundes 

beurteilen will (vgl. Abb. 13). 
Bei dies em Beispiel sind folgende Krafte einzusetzen 
zum Nachweis der Festigkeit des Bauwerkes (Abb. 13a): Erddruck, Erdwider

stand, Bodengegendruck, Gewicht des Bauwerkes mit Auflast (feste und beweg
liche) , Wasseriiberdruck1 (waagerechter Druck und senkrechter Auftrieb); 

zum Nachweis der Standsicherheit des Bauwerkes (Abb. 13b): es ist zu unter
suchen: Kippen und Gleiten - Erddruck, Erdwiderstand, Bodengegendruck, 
Bodenreibung, Gewicht des Bauwerkes mit Auflast (feste und bewegliche), Was
seriiberdruck1 (waagerechter Druck und senkrechter Auftrieb); 

zum Nachweis der Festigkeit des Baugrundes (Abb. 13c): es ist die Setzung 
desselben zu bestimmen - Erddruck, Erdwiderstand, Bodengegendruck, Boden
reibung, Wandreibung, Gewicht des Bauwerkes mit Auflast, Wasserdruck1 ; 

zum Nachweis der Standsicherheit des Baugrundes (Abb. 13d, e): es ist zu 
untersuchen: Grundbruch und Gelandebruch. - Grundbruch: Erddruck, Gewicht 
des Bauwerkes mit Auflast, Gewicht des von der Gleitscheibe eingeschlossenen 
Bodens, Bodenreibung am auBeren Umfang der Gleitscheibe, Wasseriiberdruck1 

(waagerechter Druck und senkrechter Auftrieb); Gelandebruch: Gesamtgewicht 
der Gleitscheibe (Bauwerk + Auflast und Boden), Bodenreibung am auBeren 
Umfang der Gleitscheibe, Wasserdruck1 (waagerechter Druck und senkrechter 
Auftrieb). 

Urn die in der Abb. 13 skizzierten Kraftespiele in ihrer Auswirkung erfassen 
zu konnen, muB man sich klarmachen, welche Annahmen man voraussetzen 
muB und welche Moglichkeiten der Berechnung es gibt. Hier ist die Theorie 
von 2 Annahmen, und zwar von der Annahme des elastischen und des starren 
Bodens, ausgegangen. 

Da die Kenntnis des elastischen Verhaltens des Bodens sich heute noch im 
Anfangsstadium befindet, lassen sich die Auswirkungen, die ein Ersatz der bisher 
in der Praxis fast ausschlieBlich gebrauchten Annahmen eines starren Verhaltens 
durch das elastische Verhalten nach sich ziehen wiirde, schwer genau angeben. 

1 Der Wasserdruck ist der Ubersicht halber im Beispiel und in der Abbildung nicht 
angegeben worden. Er wird im nachsten Abschnitt behandelt werden. 
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Beim Erddruck gehen die Beobachtungen von Terzaghi dahin, daB der Ruhe
druck des Bodens eher die GroBenordnung des hydrostatischen Druckes annimmt 
als die des Grenzfalles fur den Erddruck. Letzterer stellt also die geringste 
Kraft dar, die hinter einer Stutzwand auf tritt, und zwar nur dann, wenn 
diese Wand bereits eine, wenn auch nur geringe Bewegung durchgemacht hat. 
Diese Bewegung erscheint aber nur in seltenen Fallen unzulassig, so daB die Be
rechnung des Erddruckes nach der klassischen Theorie als Naherung fast immer 
ausreicht. Das gleiche gilt in geringerem MaBe vom Erdwiderstand, da es hier 
fraglich ist, ob die Durchbiegungen elastischer Bauwerke immer von derjenigen 

a fesligkeil des 8auwerkes 

T 
d Sfondsic!Jerneil des 8au!1l'undes 

b .5'landslcherheil 
des 80uwerkes 

e S/andsiCnel'neff des 8ou!1l'undes 
Abb. 13. KriiftespieJ an einem Stiitzbauwerk. 

GroBenordnung sind, die eine volle Entwicklung des Erdwiderstandes bewirken. 
Bei Spundwanden kann die Verteilung des Erdwiderstandes nach den bisherigen 
Methoden als nicht vollig befriedigend angesehen werden. Mehr noch stellt sich 
beim Bodengegendruck die Notwendigkeit heraus, das elastische Verhalten des 
Bodens zu berucksichtigen, da auf einer starren Unterlage sich eine Verteilung 
des Bodengegendruckes (Spannungstrapez) einstellt, die nur als grobe Naherung 
angesehen werden kann. Bei der Bodenreibung, insbesondere bei deren Wirkung 
auf Gelande- und Grundbruch, verspricht die Berucksichtigung elastischen Ver
haltens weniger Erfolg und erscheint daher nicht besonders sinnvoll. 

Der augenblickliche Stand unserer Kenntnisse ist der, daB wir zwar das Un
zureichende unserer bisherigen Rechnungsansatze eingesehen haben, aber von 
einer praktischen Anwendung des elastischen Verhaltens des Bodens auf die 
Berechnung der auftretenden Krafte noch weit entfernt sind. Dazu ist die Zahl 
unserer Beobachtungen noch zu gering, und es wird eine Aufgabe der Zukunft 
sein, hier eine neue Moglichkeit der Berechnung aufzubauen. 
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a) Das elastische Verhalten des Bodens. 

Die Annahme des elastischen Verhaltens des Bodens kommt den natiirlichen 
Verhaltnissen am nachsten. Trotzdem muB man hierbei eine Voraussetzung 
machen, die in der Natur nur in den seltensten Fallen erfiillt sein wird. 

Diese Voraussetzung ist die gleichmaBige Beschaffenheit des Bodens, die 
durch die Bodenbeiwerte gekennzeichnet wird. In Wirklichkeit wird auch inner
halb einer einzigen Schicht stets eine ungleichmaBige Zusammensetzung des 
Bodens vorhanden sein, und der Wert der Bodenbeiwerte kann sich von Punkt 
zu Punkt andern. 

Wenn wir von einer Schichtung des Bodens sprechen, so ist das nur ein 
Ausdruck dafiir, daB sich die Bodenbeiwerte sprungweise so erheblich verandern, 

0,50 Linien g/eic/Jer 
-- gro8ferScnerspunllflll1 

Rich/ung tier 
groBIenSclJersfJl1ll/llJngen 

daB ihr Wechsel nicht erst im 
Laboratorium mit Versuchs
apparaten, sondern mit bloBem 
Auge bzw. mit einfachen Hllis
mitteln zu erkennen ist. 

Die Ermittlung der elasti
schen Verformung des Bodens 
erfordert eine Vbersicht iiber 
den Verlauf der Spannungen 
im Boden. Gerade hier sind in 
letzter Zeit mehrere Arbeiten 
erschienen, die diesem bisher 
wenig erfaBten Gebiet etwas 
naherkommen 1. 

Ganz allgemein sind zu 
unterscheiden 2 : Abb. 14. VerIanf der groJ3ten Scherspannnngen nnter einer rnnden 

Platte (nach Casagrande, Journal of the Boston Society of Civil 
Engineers 1934, Bd.21, Nr 3). 

Die Normalspannungen, 
die die Druckbeanspruchung 

des Bodens in einem bestimmten Punkt angeben, und 
die Scherspannungen, die die Reibungs- und Kohiisionsbeanspruchung des 

Bodens an einem bestimmten Punkt angeben. 
FUr die Beurteilung der Beanspruchung des Bodens sind ferner von Bedeutung: 
die groBten Scherspannungen und die Normalspannungen auf die waage

rechten Schnittflachen (senkrechte Normalspannungen), die die Veranderung des 
Drucks mit zunehmender Tiefe veranschaulichen; 

die Darstellung des Verlaufs der Bodenspannungen durch Linien gleicher 
SpannungsgroBe fiir die verschiedenen Spannungen, wie Hauptspannungen, 
senkrechte Spannungen, groBte Scherspannungen usw. (Potentiallinien); 

die Linien der Spannungsrichtung fUr die Hauptspannungen und groBten 
Scherspannungen (Stromungslinien, Kraftlinien) (Abb.14). 

Da die Haupt- und Scherspannungen in jedem Punkt des Querschnitts eine 
bestimmte Richtung haben, entsteht durch Verbindung dieser Richtungen eine 
Kraftlinienschar. 

1 U. a. Frohlich, O. K.: Druckverteilung im Baugrunde. Wien 1934. 
2 Vgl. Krey, H.: Erddruck, Erdwiderstand. Berlin 1932, S.24. 
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Die Kenntnis des Verlaufs der Bodenspannungen beruht noch vorwiegend 
auf theoretischen "Oberlegungen und einigen Versuchsergebnissen. Es ist daher 
zu wiinschen, daB die Theorie durch eine Nachpriifung an fertigen Bauwerken 
erganzt und auf ihre Richtigkeit hin nachgepruft wird. Durch Einbau von 
MeBdosen laBt sich jedenfalls in bestimmten Grenzen eine Ermittlung der wirklich 
an und unter einem Bauwerk auftretenden Druckspannungen durchfuhren. 

Der Verlauf der Bodensenkungen wird durch 
das Lastsenkungsdiagramm dargestellt, dessen Ab
szisse die Belastung des Bodens je Flacheneinheit 
(kgJcm2) und dessen Ordinate die Senkung 8 in cm an
gibt. Aus diesen beiden ergibt sich die Bettungsziffer 

o = L ~ (Abb. 15). 
8 cm3 

Entsprechend dem Spannungsdehnungsdiagramm Abb.15. Lastsenkungsdiagramm fiir 
Boden. 

fur feste Korper bezeichnet man als Proportionalitats-
grenze qp die Grenze, bis zu der die Senkung geradlinig mit der Belastung je 
Flacheneinheit zunimmt, also den Bereich, in dem die Bettungsziffer 0 ziem
lich konstant ist. 

Die Belastungsgrenze qg entspricht der statischen Festigkeit (]B (Bruchspan
nung) und ist dadurch gekennzeichnet, daB die Bettungsziffer sehr klein oder 
gleich Null wird. Die Senkungslinie wird von hier an fast parallel der Ordinate 
laufen, d. h. bei geringer Zunahme der Belastung findet eine starke Zunahme 
der Senkungen statt. 

Die vorhandene Tragfahigkeit des Bodens wird hiiufig gleich der Belastungs
grenze gesetzt. Man versteht dann unter "Tragkraft" eines Bodens die Maximal
belastung, die eine bestimmte Bodenflache gerade eben noch tragen kann, unter 
"Tragfahigkeit" die entsprechende Belastung der Flacheneinheit des Bodens. 

Die Tragfahigkeit eines Bodens ist abhangig von: 
den Bodenbeiwerten und von der Art der Belastung (GroBe - Richtung -

Angri£fspunkt - ruhende - bewegliche Last - Erschutterungen). 
Bindiger und nichtbindiger loser Boden verdichtet sich also infolge der Ein

wirkung der Belastung unter der Lastflache und gibt zunachst bis zur mehr 
oder weniger ausgepragten Proportionalitatsgrenze annahernd geradlinig, dann 
mit Steigerung der Belastung schneller nach, bis die Grenze seiner Tragfahigkeit 
erreicht wird, d. h. bis der Boden ausweicht und die Last versinkt (Belastungs
grenze). Die AuBenflache der bleibenden Verformung wird mit der Steigerung 
der Belastung immer steiler, bis die Scherbeanspruchung des Bodens die zulassige 
Grenze uberschreitet. Der Boden weicht dann in den Gleitflachen des gering
sten Widerstandes aus. 

Die vorhandene Tragfahigkeit eines Bodens wird in erster Annaherung durch 
Belastungsversuche (Probebelastungen, Proberammungen) an Ort und Stelle im 
Baugelande festgestelltI. Die fur die Herstellung von Grundbauwerken zuzu
lassenden Bodenbelastungen sind bislang mit Rucksicht auf die Unubertragbar
keit der in kleinerem MaBstabe vorgenommenen Belastungsversuche geringer als 
die jeweils festgestellte Tragfahigkeit anzunehmen. Die Sicherheit ist vor allem 

1 V gl. Deutsche Gesellschaft fur Bauwesen, BaugrundauBBchul3: Vorscb.lage und Richt
linien ffir Probebelastungen. 
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bei bindigen Boden hOher als bei Kies und Sand zu wahlen. (Vorsicht bei zu er
wartenden Erschutterungen des Bodens!) Allgemeingultige Werte fur die zulassige 
Belastung der verschiedenen Bodenarten lassen sich nicht angeben1 • Die zu
lassigen Grenzen fur die Bodenbelastungen sind von Fall zu Fall durch Versuche 
und durch Messungen an Bauwerken festzustellen. Sie werden gleich oder kleiner 
als die Proportionalitatsgrenze gesetzt, je nach dem Wert des der Untersuchung 
zugrunde gelegten Belastungsfalles und den zuzulassenden Setzungen. 

Besonders auf dem Gebiet der Beurteilung der Bodenbelastung haben die 
Versuchsanstalten in den letzten Jahren erstaunliche Fortschritte gezeitigt. 
Allerdings weichen die verschiedenen Verfahren und ihre Ergebnisse noch von
einander ab, und es wird weiterer gemeinsamer Erorterungen und Vergleiche 
der Versuchsergebnisse mit den an Bauwerken gemachten Erfahrungen bediirfen, 
bevor ein Urteil gefallt werden kann. 

Die Verteilung der Bodenbelastung auf die tieferen Bodenschichten hangt 
von deren Beschaffenheit abo Liegen unter Bodenschichten mit groBerer Scher
festigkeit solche mit geringerer Scherfestigkeit, und haben erstere nur eine 
geringe Machtigkeit, so ist darauf zu achten, daB die schwacheren Bodenschichten 
nicht uberIastet werden. Wenn man fur Boden eine bestimmte Belastung an 
der Oberflache zulaBt, bestehen keine Bedenken bei tiefgegrundeten Bauwerken, 
zu dieser die bereits vorhandene Bodenauflast zu addieren, wenn dadurch die 
Grenzbelastung nicht uberschritten wird. 

AuBer der behandelten elastischen Verformung des Bodens ist die bleibende 
Verformung zu betrachten. Der VerIauf der Bodenspannungen ist hierbei im 
wesentlichen derselbe wie vor. Gleichlaufend mit der Setzung tritt eine Boden
verdichtung ein. Sie ist gekennzeichnet durch die kontinuierliche Setzung im 
Lastsenkungsdiagramm. 

Der Bruch des Bodens ist im Senkungsdiagramm als ruckartige Setzung zu 
erkennen und vollzieht sich durch Bildung von Gleitflachen (Bruchfugen), auf 
denen der Boden abrutscht. 

b) Das starre Verhalten des Bodens. 
Bei der Voraussetzung des starren Verhaltens des Bodens sind die verein

fachenden Annahmen gegenuber dem Verhalten in der Natur weit umfangreicher 
als wie bei dem geschilderten elastischen Verhalten des Bodens. Man kann aber 
diese Betrachtungsweise heute noch nicht entbehren, da das elastische Verhalten 
des Bodens theoretisch noch nicht weit genug durchgearbeitet ist, urn in allen 
Fallen eine brauchbare Auskunft zu geben. So beruht die klassische Erddruck
thorie auf der Annahme starren Verhaltens des Bodens. Sie hat den Vorteil, ver
haltnismaBig einfache Berechnungsweisen zu liefern. Es wird wohl schwierig sein, 
auf Grund des elastischen Verhaltens des Bodens eine Erddruckberechnung zu ent
wickeln, die ihr in dieser Beziehung auch in ihrer Durchfuhrung gleichwertig ist. 

Die Annahme, die dem starren Verhalten des Bodens zugrunde liegt, ist 
auBer der Homogenitat des Bodens die, daB der Boden aus starren Einzelteilen 

1 Trotzdem diese Erkenntnis eigentlich bereits Allgemeingut geworden sein sollte, 
finden sich in Bestimmungen aus dem Jahre 1935 neuerdings wieder feste Zahlenwerte, 
mit denen sich in der Praxis aber nichts anfangen lii.Bt. Vgl. auch Terzaghi in De 
Ingenieur 1935, Heft 50. 
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zusammengesetzt ist und sich wie ein starrer, aber bis zu einem gewissen Grad 
in sich beweglicher Korper, etwa wie ein Kugelhaufen, verhii.lt. 

Hieraus geht hervor, daB eigentliche Setzungen und Verformungen unendlicher 
kleiner GroBen nicht mehr auftreten konnen, sondern nur Bewegungen von 
endlichem AusmaB. 

Diese Bewegungen vollziehen sich in bestimmten Fliichen geringsten Wider
standes, die im allgemeinen gekriimmt und unter der Bezeichnung " Gleitflachen" 
bekannt sind (Abb. 16, 19, 21-23). 

Gekriimmte Gleitflachen treten bei der Untersuchung der Standsicherheit 
des Bodens ohne und mit Auflast (Gelandebruch, Grundbruch und Ausweichen 
des Bodens unter Flachgriindungen) auf und konnen hier ohne Schwierigkeiten 
der Rechnung zugrunde gelegt werden. In den meisten Fallen ergeben sie un
giinstigere Resultate als geradlinige und geradlinig gebrochene Gleitflachen. 
Trotzdem werden letztere der Ermittlung des Erddruckes und Erdwiderstandes 
zugrunde gelegt, da die Beriicksichtigung gekriimmter Gleitflachen hier bislang 
auf groBe rechnerische Schwierigkeiten stoBt. Bauliche MaBnahmen konnen im 
Untergrund Gleichgewichtsstorungen hervorrufen, die je nach der Art, Beschaffen
heit, Lage, Machtigkeit und Lagerung der vorhandenen Bodenschichten zu 
Rutschungen des Bodens auBerhalb der Bauwerksbegrenzung fiihren. Es kann 
ein Grundbauwerk mit den auftretenden Bodenkriiften bis zur Griindungssohle 
im Gleichgewicht stehen und trotzdem wird es abrutschen (abgleiten), wenn sich 
unterhalb der Griindungssohle Bodenschichten befinden, deren Scherfestigkeit 
den veranderten Bodenbelastungen nicht gewachsen ist. 

IX) Gekriimmte Gleitflache beim senkrechten Gelandesprung. 

Beim Gelandesprung bedeutet der Sprung in der Bodenoberflache auch 
gleichzeitig einen Belastungssprung, der Veranderungen des Druckes auf die 
tieferliegenden Bodenschichten hervorruft. Dieser Belastungssprung kann zum 
Abgleiten der hoherliegenden Bodenmassen fiihren (Abgleiten des Gelande
sprunges ~ Gelandebruch). 

Wird der Boden unter der Sohle eines Grundbauwerks iiberlastet, so werden 
die iiberlasteten Bodenschichten nach der Seite des geringsten Widerstandes aus
weichen (Grundbruch bzw. Ausweichen unter Flachgriindungen). 

Man untersucht also die Gleitgefahr des Gelandesprunges und die Moglichkeit 
des Grundbruches, um die Abmessungen eines Grundbauwerkes (Breite, Tiefe 
und Eigengewicht) den Untergrundverhaltnissen und Belastungen so anzupassen, 
daB Bodenrutschungen vermieden werden. 

Bodenrutschungen konnen auch bei Boschungen eintreten. Ursache und 
Wirkung sind die gleichen. 

Der Nachweis der Bodenstandsicherheit (Gelandebruch, Grundbruch bzw. 
Ausweichen) lauft also darauf hinaus, das Verhiiltnis zwischen dem moglichen 
Scherwiderstand (Reibung mit oder ohne Kohiision) der Bodenschichten und den 
wirksamen Scherkriiften in den Gleitflachen festzustellen. Die gefahrliche Gleit
flache ist diejenige, ffir die das Verhaltnis der Momente des Scherwiderstandes 
zu dem der angreifenden Krafte das kleinste ist. Die Form und der Verlauf 
der Gleitflache kann wegen der verschiedenartigsten Einfliisse (Beschaffenheit, 
Wechsel, Lage, Lagerung usw. der Bodenschichten und der im Boden jeweils 
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herrschenden Wasserverhaltnisse usw.) nicht genau ermittelt werden. Man ist 
daher auf Annahmen angewiesen. 

Wie die in der Natur beobachteten Rutschungen (Gelandebruch) immer 
wieder erkennen lassen, ist die Gleitflache wohl gekriimmt, aber in ihrer Gestalt 
nicht einheitlich. Weder die kreis-, kreis-tangenten-, korbbogenformige1 noch 
die ebene gebrochene Bruchfuge mit oder ohne Ausrundung der scharferen Brech
punkte, die zur Ermittlung der Standsicherheit des Bodens herangezogen wer
den, erfassen somit die wirklichen Verhaltnisse (Abb. 16). Grundsatzlich kann 
als erste Annaherung fiir die Berechnung der Kreis angenommen werden. Die 
vorliegenden Verhaltnisse werden dann den Weg weisen, ob man zu erganzenden 
Berechnungen auf Grund anderer Bruchfugenformen schreiten muB. Am meisten 

b 

Abb. 16. Der Berechnung bisiang zugrunde zu iegende Gleit
fIiichen bei einem Giliandesprung. 

a Korbbogen, b Kreis, c Kreistangente, d ebene gebrochene, 
e ebene gebrochene ausgerundete Fuge. 

eingeburgert hat sich infolge 
ihrer Einfachheit die analytische 
Berechnung nach Krey auf kreis
fOrmiger Gleitflache. 

Die Ermittlung der Stand
sicherheit von Gelandesprungen 
ist nur dann erforderlich, wenn 
ein geringer Reibungswinkel des 
Bodens vorhanden, die freie Hohe 
des Gelandesprungs verhaltnis
maBig groB ist oder betracht
liche auBere Lasten (bzw. Schwin
gungen) auftreten. Es ist daher 

nicht erforderlich, z. B. bei Binnenkanalen, wo Spundwande von etwa 5-6 m 
freier Hohe vorkommen, im sandigen Boden die Sicherheit gegen Gelandebruch 
nachzuweisen. Genaue MaBe fur die Grenze, von der ab diese Sicherheit nach
gepriift werden muB, lassen sich nicht geben, da die Sicherheit des Gelande
sprunges von der jeweiligen Auflast und dem Wasseriiberdruck abhangt. 

Bei senkrechter Begrenzung des Gelandesprunges und nicht allzu uneinheit
lichem Boden nimmt man an, daB der Boden sich um den Gelandesprung in einer 
kreisformigen Fuge lost, also einen Ausschnitt einer Kreisscheibe bildet, und sich 
unter der Einwirkung seiner Schwere um einen Kreismittelpunkt oberhalb des 
Gelandesprunges drehen will. (Die Kreisscheibe wirkt dann als einheitliches 
Gebilde; die innerhalb dieser Scheibe auftretenden Krafte befinden sich im 
Gleichgewicht.) Das Drehen versuchen die am Umfang der Scheibe wirkenden Rei
bungswiderstande des stehenbleibenden Bodens und die entgegengesetzt wirken
den Schwerkrafte zu verhindern. Man bestimmt das Drehmoment der senkrecht 
wirkenden Bodenlast und der auf die Scheibe wirkenden auBeren Krafte (waage
rechte und senkrechte) um den Mittelpunkt der angenommenen Kreisscheibe 
(Drehpunkt) und das Drehmoment der am Scheibenumfange wirkenden Reibungs
krafte des Bodens2 • Das GroBenverhaltnis dieser beiden Drehmomente zeigt, 
ob fur die untersuchte Gleitflache eine Gleitsicherheit vorhanden ist, und wie 
groB diese ist. 

Zu diesem Verfahren ist grundsatzlich folgendes zu sagen: 

1 Vgl. Bautechn. 1925 S. 728; 1926 S. 348, 436; 1931 S. 703. 
2 Vgl. Krey: Erddruck, Erdwiderstand, S.117. Berlin 1932. 
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1. Die Annahme einer kreisformigen Gleitflache ist als Annaherung an die 
wirklich im Boden auftretende, aber unbekannte Form der Gleitflache brauchbar. 
(Feststellungen bei eingetretenen Rutschungen.) Sie kommt der Wirklichkeit 
bei annahernd einheitlichem Boden naher als die Annahme ebener Gleitflachen. 

2. Die Annahme kreisformiger Gleitflachen erleichtert die Ermittlung der 
Gleitsicherheit. 

Bei derWertung der Sicherheit hat man von Fall zu Fall unter Beriicksichtigung: 
der Rohe und der Form des Gelandesprunges, 
der Bodenschichten und ihrer Wertigkeit, 
des Verlaufs des Porenwasserdruckes, 
der Form und Ausdehnung des spateren Bauwerks, 

die moglichen Gleitfugen nach Form und Lage abzuwagen, urn wirklich die fiir 
die Sicherheit maBgebende Gleitkurve zu erhalten. Man muB insbesondere an 
den Stellen, wo der Gleitkreis sich der senkrechten Richtung nahert, den bei 
Rutschungen _ tatsachlich festgestellten Verlauf der Rutschflachen in Betracht 
ziehen, die auf der Erdwiderst.andseite nie den rechten Winkel erreichen (vgl. 
Abb.16). Bei der Ermittlung der Sicherheit macht sich allerdings die unter
schiedliche Behandlung geradliniger und gekriimmter Gleitflachen storend be
merkbar1 • Die wirkliche Fuge wird im angezogenen Beispiel weder ein Kreis 
noch eine Kreistangente sein, sich aber mehr der letzteren nahern. 

Die praktische Bedeutung einer Gleituntersuchung mit nicht ebenen Gleit
flachen fiir den Gelandesprung ist: 

1. Man kann, ohne Riicksicht auf das herzustellende Bauwerk, diejenige 
Gleitfuge finden, bei der unter der Voraussetzung, daB die Gleitscheibe selbst 
sich im Gleichgewicht befindet, die geringste Gleitsicherheit eintreten wird. 

Dabei kann es, je nach den Untergrundsverhaltnissen und Untersuchungs
methoden, auch verschiedene gefahrliche Gleitfugen geben. 

2. Aus dieser "gefahrlichen" Gleifuge ergeben sich die baulichen MaBnahmen 
zur Sicherung des Gelandesprunges (Feststellung, durch welches Bauwerk die 
gefahrliche Gleitfuge, deren Sicherheitsgrad 'YJ ~ 1 sein kann, abgefangen werden 
kann: Spundwand, Pfahlrost, massive Griindung). Man spricht dann von einer 
durch das Bauwerk erzwungenen Gleitfuge. 

Ist bei einer Gelandesprunguntersuchung ein wirksamer waagerechter oder 
senkrechter Wasseriiberdruck moglich, so ist er in die Gleichgewichtsbedingungen 
einzusetzen. 

Nach Krey lautet die allgemeine Gleichung fiir den Sicherheitsgrad 'YJ bei 
waagerechtem Wasseriiberdruck: 

IMp 
'YJ = IM(J+Mw' 

wobei Mw = Moment infolge waagerechten Wasseriiberdruckes, bezogen auf 
den Mittelpunkt 0 des Gleitkreises. 

. .. . giinstige GraBen. giinstige Momente 
StrenggenommemstemeSlCherheIt= .- t· G "D hler= .. . M 

unguns 1ge rOuen ungunstlge omente 

II~: : :;L , der einfacheren Berechnung halber wird bei Krey die Summe MaL 

1 Wie die Sicherheit £estgesetzt werden kann, wenn keine kreisformigen Rutschflachen 
vorliegen, also kein VerhiHtnis der Drehmomente mehr gebildet werden kann, siehe Marx: 
Die Berechnung der Rutschgefahr. Bautechn. 1931 S.103. 
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der giinstig drehenden Schwerkraftsmomente von den entgegengesetzt drehenden 
Schwerkraftsmomenten abgesetzt. 

Yo' b· R·I ~ 
~= ------~~~+---~~~------~-= 

Yo' b· R. [1: (m . k') -1:(m . k)] + Mw' Yo' b· R 
n r n I Yo' b· R 

bei Yo = 1, wird 

~ = (m) (m) M' 1: -·k -1: -.k +~ 
n, n I b·R 

Strenggenommen miiBte es heiBen: 

wo $ = cosrp ctg~ + sin", = ~ und ~ = sinrp (Abb.17). 

1st ein sellkrechter Wasserdruck von oben (Wasserauflast) wirksam, so wird 
er in den h-Werten beriicksichtigt. 

Fiir die Durchfiihrung von Gleitkreisuntersuchungen sei nachfolgendes 
Muster gegeben: 

Nachdem der Drehpunkt in dem in Abb. 17 gekennzeichneten Quadrat 
zunachst willkiirlich gewahlt und ebenso ein Radius angenommen wurde, wird 

Abb.17. Untersuchung eines Geiandesprunges mit kreisfiir
miger Gleitfuge (nach Krey). 

fiir die so erhaltene Probefuge 
die Sicherheit berechnet. 

Die Belastung des Gelande-
,sprunges wird auf Erde vom Ge
wicht I' = 1 mit einer entspre
chenden Rohe h umgerechnet. 
Sind Bauwerke im Erdkorper 
vorhanden (beiNachrechnungen), 
so sind diese durch eine entspre
chende VergroBerung von h zu be
riicksichtigen. Geht der Gleitkreis 
unter der Sohle eines Bauwerks 

oder unter der Pfahlspitzenebene eines Pfahlrostes hindurch, so ist fiir die Ver
teilung der Lasten des Bauwerks auf die Griindungsfuge das Spannungstrapez 
zu benutzen und auf I' = 1 umzurechnen. Schwieriger lassen sich die Lasten 
flinzelstehender Pfahle, die vom Gleitkreis unterschnitten werden, verteilen, da 
die Druckverteilung unterhalb einer Pfahlspitze noch nicht eindeutig bekannt ist. 
Rier helfen nur grobe NaherungsmaBnahmen, wie Verteilung der Spitzeulast 
unter 45 0 auf die Gleitfuge. 

Die Ermittlung der h-Linie wird streifenweise vorgenommen. Die Streifen-

breite betragt 1/10 des gewahlten Radius R, so daB n = : = 10. Bei einer senk

rechten Begrenzung des Gelandesprunges schlieBt man an der Begrenzung zweck
maBig mit einem Streifen ab, d. h. legt den Mittelpunkt des Gleitkreises in eine 
Entfernung (m + 0,5) b von der Gelandesprungkante (m = Streifennummer). 



Das starre Verhalten des Bodens. 33 

Werden keine Bauwerksteile geschnitten, so geschieht die Berechnung der 
Gleitsicherheit zweckmaBig nach folgendem Muster: 

Nil.herungsrechnung Genaue Kontrollrechnung fiir eer! 

lX = cos <p cotg e + sin <p zeichne- I 
Streifen m I ; = ~ h - = sin<p h sin<p risch ermittelt gem. Bautechn. 

I 
m n lX 

1929 S. 327 (lX - Kreis) 

10 1,0 
9 0,9 
8 0,8 
7 0,7 

I 
~h 

I 
I ~hsin<p 

I 
~; 

Zh Zhsin<p - Z~ 
angenahert cotgeer!N~ Slll<p muB annahernd gleich Null werden. 
-.,~-

S· h h't tgevorh lC er el rJ = --~-
tgeer! 

Bei wechselnder Bodenart bedient man sich besser der etwas umstandlicheren 
Berechnungsmethode von Krey. 

Beim Schneiden eines Bauwerks sind entweder die Widerstandskrafte gegen 
Herausziehen oder die auftretenden Schubkrafte T = T F den Reibungskraften zu-

zuzahlen. Es ist dann der Betrag 'Fb = -'- von der Spalte h· sincp abzuziehen. 
l' l'COS<p 

In gleicher Weise muB bei Wasseriiberdruck das Moment Mw des Wasseriiber-

drucks dadurch beriicksichtigt werden, daB der Spalte h sincp der Ausdruck ~; 
hinzugezahlt wird. 

Denn es ist bei y = 1: 

bR2:hsincp + Mw = bR2:~ + TR, 

"'h . Mw "'I: T 
..:. sm cp + b R = ..:. \; + b ' 

nach Krey kann fiir r ~ angenahert ~ h gesetzt werden. Erstreckt sich das Bau
cotge 

werk iiber die ganze Streifenbreite b mit dem geschnittenen Querschnitt F = 1· 8, 

.b 
so ist T = is = -- und 

COs<p . Mw Zh , 
2: h sm cp + -- = -- + -

bR cotge COS<p , 

Zh 
cotge = M 

2:h . w' 
smcp + bR - cos<p 

und als Kontrolle: 

fiir Angaben in t und m. 
.2 h sincp + MJV = 2: ~ + ~-'-

bR COs<p 

Die Bestimmung der Werte IX auf graphischem Wege ist bequemer als deren 
Ausrechnung. Einzelheiten finden sich in dem angefiihrten Aufsatz von Hedde1 . 

1 Hedde, P.: Beitrag zur Berechnung der Standsicherheit eines Bauwerks gegen Grund
bruch des Untergrundes nach Krey. Bautechn. 1929 S.327. 

Agatz, Der Kampf d. Ingenieurs. 3 
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Dort sind auch wertvolle Formeln zur Verbesserung der Naherung fur die e-Werte 
gegeben. 

Die Frage,ob man die Sicherheit 'YJ als Verhaltnis der gunstigsten und un
gUnstigsten Momente um den Nullpunkt bestimmen soll oder als Verhaltnis 
der tg e, kann dahin entschieden werden, daB je nach dem gewahlten Verfahren 
das eine oder das andere getan werden kann. Als noch zulassigen Grenzwert von 'YJ 

fiir den ungunstigsten Fall muB man die Ziffer 1,1 betrachten (vgl. Abschn. IV). 
Vorstehendes Muster weicht etwas von der Kreyschen Rechnungsweise ab, 

erfordert aber eine geringere Rechenarbeit. 
Die praktische Durchfuhrung der Gleituntersuchungen von kreisformigen 

Fugen erstreckt sich, nachdem man die Konstanten fiir Boden und Wasser be
stimmt hat, auf folgende Punkte: 

1. Wahl der Lage der Kreismittelpunkte und der GroBe der Kreishalbmesser, 
abhangig von der GroBe des Gelandesprunges, den Boden- und Wasserverhalt
nissen und der Auflast. 

2. Aufsuchen der gefahrlichen Gleitfuge, d. h. derjenigen, bei der die Gleit
sicherheit am geringsten ist. 

Die Ermittlung des gefahrlichen Gleitkreises ist nur auf dem Wege des Pro
bierens praktisch moglich. Theoretisch laBt sich allerdings auch die Lage des 
Kreismittelpunktes und der GroBe des ungiinstigsten Halbmessers analytisch 
ermitteln. Aber die Durchfiihrung derselben erfordert so umstandliche Inte
grationen, daB die rechnerische Anwendung derselben zu zeitraubend ist. 

Die in der Gleichung von Krey in Zahler und Nenner enthaltenen Ausdrucke 
lassen sich in Abhangigkeit von der freien Hohe des Gelandesprunges H, der 
Hohe der Auflast h, den Koordinaten des Kreismittelpunktes x' und y' und dem 
Radius R darstellen und iiber den gesamten Kreisbogen integrieren. Das Er
gebnis muBte nach x' und y' und R differenziert und gleich Null gesetzt werden. 
Man erhalt 3 Gleichungen mit 3 Unbekannten fUr x' und y' und R und kann 
diese Werte in die Ausgangsgleichung fur 'YJ einsetzen. Man wiirde auf diese 
Weise eine unmittelbare Formel fiir die Sicherheit 'YJ erhalten, die irgendeine 
Zwischenarbeit oder ein Probieren ersparte. Aber es erscheint kaum moglich, 
diese Rechnung fiir einen normalen Fall durchzufuhren und die Formel fiir 'YJ 

nachher so weit zu vereinfachen, daB sie in der Praxis brauchbar ist. 
Welche Folgerungen ergeben sich aus der Lage der Gleitfuge fur die Grund

bauwerke 1 1st eine geniigende Sicherheit vorhanden, so sind die Bauwerke 
keinerlei Beschrankungen unterworfen. 1st dagegen die Sicherheit 'YJ kleiner 
als 1,1, so empfiehlt es sich nicht, Spundwandbauwerke zu wahlen. Man muB 
sich hierbei klar dariiber sein, daB eine Spundwand, gleich welchen Baustoffs, 
selten eine gefahrliche Gleitflache in eine andere Bahn zwingen kann. Entweder 
wird namlich bei geniigend tiefer Rammung unter die erzwungene Gleitflache 
der Scherwiderstand des Wandprofils oder bei geringerer Rammtiefe die Kraft, 
die aufzuwenden ist, um den Teil der Spundwand unterhalb der gefahrlichen Gleit
flache herauszuziehen, in die Rechnung eingesetzt. Da der erstere Fall praktisch 
selten vorkommt, muS in der Regel mit der zweiten Moglichkeit gerechnet 
werden. Diese wird aber nicht immer zur Anderung der Gleitflache ausreichen. 

Anders sieht es mit Pfahlrost- und Massivbauwerken aus, wo entweder durch 
die Pfahlspitzen oder die Sohle die gefahrliche Gleitflache nach unten hin ver-
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lagert wird. Es ergeben sich also bestimmte Forderungen an die Breite und 
Tiefe der Bauwerksunterkante. Man kann hier 2 Wege gehen (Abb. 18): 

Entweder vertieft man das Bauwerk urn das MaB, das fiir die giinstigere 
Gleitflache gebraucht wird, oder man verbreitert es. 

Gleitkreisuntersuchungen werden vor der Festlegung der Art des Bauwerks 
durchgefiihrt, da ja erst nach ihrem Ergebnis die Art des Bauwerks gewahlt 
werden soll. Jedoch muB man bei dem Ansatz 
der zu untersuchenden Gleitkreise Riicksicht auf 
die spatere Gestalt des Bauwerks nehmen. So 
ist es z. B. nicht angangig, einen Gleitkreis zu 
untersuchen, der kurz unterhalb 
der Sohle beginnt und eigentlich 
nichts anderes als eine kreisfor
mige Erddruckgleitflache darstellt. 
Solche Gleitkreise werden immer 

Abb. 18. Durch ein Bauwerk erzwungene Gieitflichen. 

eine sehr geringe Sicherheit haben, aber sie scheiden von vornherein aus, da 
mit Riicksicht auf die Standsicherheitsberechnung jedes Bauwerk eine Mindest
griindungstiefe aufweisen wird. Die Sicherheit der Gleitkreise nimmt zunachst 
mit zunehmender Schnittiefe etwas ab, urn spater wieder zuzunehmen. An 
der Grenze beider ist der gefahrliche Gleitkreis zu suchen. 

(3) Gekriimmte Gleitflache beim schragen Gelandesprung. 

Die Ermittlung der Standsicherheit von Gelandespriingen mit schrager 
Begrenzung unterscheidet sich nicht von dem bisher ausgefiihrten Verfahren. 
Gleituntersuchungen von Boschungen haben den Zweck, etwaige Rutschungen 
im voraus zu bestimmen und damit unschadlich zu machen. 

Ein Abgleiten von Bodenschichten kann bei Boschungen, je nach den Unter
grundverhaltnissen, eintreten (vgL Abschnitt III, 2). Zwar treten keine so plOtz
lichen Belastungsspriinge wie beim Gelandesprung auf, aber es kann bei Boden 
mit geringem Reibungsbeiwert und hoher Kohasion auch eine nur geringe Be
lastungsanderung des Bodens, zumal wenn sie in Form von einer Veranderung 
der Wasserdrucksverhaltnisse oder von Schwingungen auf tritt, zu Rutschungen 
fiihren. Die Untersuchung solcher Boschungen kann nach dem unter <X ange
gebenen Verfahren durchgefiihrt werden. Es gibt aber auch einfachere Wege, 
die zu einem brauchbaren Ergebnis fiihren. Sie sind in der Fachliteratur1 be
schrieben. 

Alie diese Annahmen sind nur ein Zeichen, daB man ebenso wie bei der Er
mittlung der Bodenkrafte auf Grund ebener Gleitflachen auch bei der Anwendung 
gekriimmter Gleitflachen auf Annahmen angewiesen bleibt. Daher ist eine zu 
groBe mathematische Genauigkeit solcher Untersuchungen zwecklos; es kommt 
vielmehr darauf an, das richtige Kraftespiel zu erkennen und griindliche Boden
untersuchungen anzustellen. 

Eine Untersuchung der Gleitsicherheit auf kreisformiger Fuge unter Beriick· 
sichtigung der Kohasion geschieht nur dann, wenn Sicherheit besteht, daB die 
Kohasion sich nicht auslOsen kann. 

1 Krey: Erddruck, Erdwiderstand. - Marx: Die Berechnung der Rutschungsgefahr. 
Bautechn. 1931 S. 103. 

3* 
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y) Gerade und geradlinig gebrochene Gleitflachen 
beim Gelandesprung. 

Gerade und geradlinig gebrochene Gleitflachen werden auch zur Ermittlung 
der Standsicherheit von Gelandespriingen beim Anstehen verschiedener Boden
arten ( = Gelandebruch) benutzt. Nimmt der Gleitwinkel mit zunehmender Tiefe 

Abb. 19. Ansatz gebrochener Gleitfugen bei einem Stiitzbauwerk. 

ab, so kann der Gleitkreis 
zweckmaBig durch das ausge
rundete oder nicht ausgerun
dete Vieleck ersetzt werden, das 
durch die verschiedenen Gleit
linien gegeben ist (vgl. S.30). 
Dieses wird bei starkem Wechsel 
des Reibungsbeiwertes eine 
bedeutend bessere Naherung 
an die Wirklichkeit ergeben 

als der Gleitkreis. Unter Umstanden sind beide Berechnungen durchzufiihren, 
urn ihren Wert gegeneinander abzuwagen. 

Auch beim Ansetzen geradlinig gebrochener Gleitflachen miissen verschiedene 
Flachen, die sich durch die Lage ihres Ausgangspunktes unterscheiden, unter
sucht werden. Die rechnerische Durchfiihrung geschieht entweder in derselben 

Ton 

Abb. 20. Nachweis der waagerechten Unverschieblichkeit. 

Weise wie bei den kreisformigen 
Gleitflachen, wenn sich naherungs
weise ein Drehpunkt festlegen laBt. 
Nur fallen einige Vereinfachungen, 
die sich aus der Gestalt des Kreises 
nach dem Verfahren von Krey er· 
geben, weg, so daB die rechnerische 
Arbeit etwas groBer ist. Andern
falls ist die Untersuchung nach 
der Erddrucktheorie durchzufiihren. 

Bei den ebenen gebrochenen 
Fugen errechnet man einen zu 
hohen Sicherheitsgrad, wenn es sich 
nicht urn ausgesprochen niedrige 
Gleitwinkel beim Ubergang von 

der angreifenden zur widerstehenden Bruchfuge handelt. Man wird alsdann, 
je nach der Bodeneigenschaft, diejenige Ausrundung suchen, die den wirklichen 
Verhaltnissen am nachsten kommt (Abb. 19). AuBerdem wird durch Vergleichs
rechnungen mit anderen Bruchfugenformen in solchen Fallen die Zuverlassigkeit 
des Berechnungsergebnisses nachzupriifen sein. 

Sind Bodenschichten geringer Wertigkeit unter dem Bauwerk vorhanden, 
so muB auch die Moglichkeit einer waagerechten Verschiebung auf einer Grenz
Wiche dieser Bodenschicht in Betracht gezogen werden. Hier kommt man mit 
einem Ansatz der Krafte nach der Erddrucktheorie zuziiglich der Reibungskrafte 
auf dieser Grenzflache und der Aufstellung der Gleichgewichtsbestimmungen 
als Untersuchungsmethode aus (vgl. Abb.20). 
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15) Gekriimmte Gleitflache beim Grundbruch. 

Von der Untersuchung der Sicherheit gegen Gelandebruch ist die Unter
suchung der Sicherheit gegen Grundbruch zu unterscheiden. Diese findet erst 
statt, wenn das Bauwerk in seinen AusmaBen bereits festgelegt ist, und hat den 
Zweck, festzustellen, ob bei einem Gelandesprung der durch das Bauwerk ein
seitig belastete Baugrund nicht nachgeben und aus
rutschen kann und damit das Bauwerk zum Ein
sturz bringt. 

Auch beim Grundbruch wissen wir, daB die in der 
Natur auftretende Bruchfuge eine gekriimmte Form 
hat, deren VerIauf sich bislang nicht genau vorher _,,--,_ 
festlegen laBt. Weder die kreis-, kreis-tangentenformige, 
noch ebene gebrochene Bruchfuge mit oder ohne Aus
rundung scharfer Knicke stimmt mit den wirklichen 

Abb. 21. Grundbruchuntersuchung 
Verhaltnissen iiberein. Wir miissen uns also wieder mit Kreisfliiche (nach Krey). 

mit einer Annaherung begniigen. 
Der Wahl der Gleitflache sind engere Grenzen gezogen als beim Gelandebruch, 

da gewohnlich der Kreis vom Rande der Auflagerflache des Bauwerks im Boden 
ausgeht und der Mittelpunkt des Kreises auf der Sohle vor dem Gelandesprung 
angenommen werden kann. Es gibt allerdings auch Untersuchungsverfahren, 
die ahnlich wie beim Gelandebruch arbeiten, indem sie eine Kreisfuge unter 
dem Gesamtbauwerk hindurchziehen. 

Beim Grundbruch entsteht unter der Druck
flache des Bauwerks eine Gleitfuge. FUr die Er
mittlung der Sicherheit wird angenommen, daB 
die Fugen in einer der beiden folgenden Grenz- ~~~~~~m 
formen auftreten: 

a) Kreisformige Gleitflache (Abb. 21): 
Die Bodenmassen, die durch das auflastende 

Bauwerk iiberbeansprucht sind, weichen seitlich 
f . k· Abb. 22. Grundbruchuntersuchung mit 

aus. Legt man ill die Gleitflache eme reIS- Kreis-Tangentenfliiche (nach Krey). 

formige Fuge zugrunde, so entsteht der Ausschnitt 
einer Kreisscheibe, die sich unter der Einwirkung der Bauwerksbelastung um den 
Mittelpunkt drehen wird, wenn die am Umfang der Scheibe wirksam werdenden 
Reibungskrafte diese Drehbewegung nicht auffangen konnen. Es handelt sich also 
wiederum um die Ermittlung des Drehmomentes der auf die Scheibe wirkenden 
auBeren Krafte Ea + Eigengewicht der Scheibe G + GE und um die Ermittlung des 
Drehmomentes der widerstehenden Reibungskrafte R am Umfang der Scheibe. 

Die Durchfiihrung der Berechnung ist die gleiche wie zur Feststellung der 
Gleitsicherheit des Gelandesprunges. Man kann den Grundbruch auch als 
Gelandesprung mit einseitiger Auflast auffassen. 

b) Aus einem Kreis und einer Geraden zusammengesetzte Gleitflache 
(Abb.22): 

Geht man davon aus, daB bei einem Grundbruch der herausgeschobene Erd
korper nur zum Teil durch eine Kreisflache, im iibrigen aber durch eine unter 
dem Gleitwinkel f} gegen die Horizontale geneigte Kreistangente begrenzt wird, 
dann laBt sich auf folgende Weise die Sicherheit gegen Grundbruch untersuchen: 
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Langs der geraden Gleitflache fip wirkt der Erdwiderstand Ep. Rechts der 
Linie A-B sind die gleichen Krafte wie vor. Lediglich die einzelnen Reibungs
krafte R langs des Gleitkreises werden nicht mehr streifenweise berechnet, son

dern durch ihre Resultierende ersetzt. 
Durch Zeichnen des Kraftecks erhalt man 

~~~~~~!m"!_j~~~~~.~., die GroBe von E perf ' Das vorhandene Ep 

Abb. 23. Gleitfliichen unter vorwiegend senkrecht 
belasteten Mauerkorpern (nach K r e y). 

laBt sich auf Grund der gegebenen ge
raden Gleitflache fip ermitteln. Die Grund
bruchsicherheit ist dann 

Epvorh 
f}---- E perf • 

Dberschreitet die Bodenbeanspruchung 
bei Pfeiler-, Haus-, Mauergrundungen und 
sonstigen vorwiegend senkrecht belasteten 
Fundamenten das durch die Grenze der 

elastischen Formanderung bedingte MaB, so weicht der Boden seitlich aus, und zwar 
entweder symmetrisch odereinseitig (Abb. 23). In beidenFallen bestehendiegleichen 
Untersuchungsmoglichkeiten fur die Standsicherheit wie beim Grundbruch. 

e) Gerade und geradlinig gebrochene Gleitflachen 
beim Grundbruch. 

Auch beim Grundbruch laBt sich bei mehreren Schichten mit verschiedenen 
Reibungswinkeln der Gleitkreis durch ein Vieleck ersetzen. Nimmt dabei der 
Reibungswinkel von oben nach unten zu, so ergibt sich ein spitz zulaufendes 
Vieleck, das dieser Untersuchungsmethode nicht zuganglich ist. Man muB dann 
in gleicher Weise wie beim Gelandebruch verfahren und die wahrscheinlich 
auftretende Abrundung durch einen einbeschriebenen Kreis ersetzen. Eine 
Untersuchung wird sich aber eriibrigen, da sich in diesem Fall die gefahrlichen 
Gleitfugen in den obenliegenden Schichten geringer Reibung ausbilden und nicht 
auf die unteren ubergreifen werden. Vielfach wird gerade die Grenzschicht 
zwischen einer Bodenart von kleinem e und einer anderen von groBem eden 
Verlauf der Gleitflache bestimmen. Man spricht in diesem Fall nicht mehr von 
einer statisch bedingten, sondern von einer geologischen Gleitflache. Derartige 
Flachen treten vielfach in der Natur auf. In solchen Fallen ist die horizontale 
Unverschieblichkeit nachzuweisen (Abb. 20). 

C) Gekrummte Gleitflachen fiir Erddruck und Erdwiderstand. 

Kreisformige Gleitflachen zur Bestimmung von Erddruck und Erdwiderstand 
sind bisher wenig benutzt, ergeben aber beim Erddruck groBere und beim Erd
widerstand kleinere Werte, als gewohnlich der Berechnung bei der Annahme 
ebener Gleitflachen zugrunde gelegt sind. 

Der zur Bestimmung des Erddrucks und Erdwiderstandes erforderliche 
Reibungs- und Haftfestigkeitsbeiwert laBt sich durch Versuche annahernd bestim
men. Der Verlauf der Gleitflache ist dagegen bislang noch nicht so genau erforscht, 
daB man ihn mit Sicherheit richtig angeben kann. Die klassische Erddrucklehre 
baut auf ebenen Gleitflachen auf, obwohl die Unrichtigkeit dieser Annahme 
schon immer bekannt war. Die neuere Erddrucklehre geht von Gleitkreisen aus. 
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Die Schwierigkeit bei der Zugrundelegung gekriimmter Gleitflachen liegt je
doch in der Bestimmung von Art und Verlauf der Kriimmungsflache. Hieruber 
liegen noch nicht genugend Erfahrungen vor. Man muB infolgedessenAnnahmen 
treffen und danach das Kraftespiel im Boden untersuchen. 

"Ober die tatsachliche GroBe insbesondere des Erdwiderstandes wurden in 
Hannover mehrfach Versuche durchgefiihrtl. Das Ergebnis war, daB der Erd
widerstand sich aus der Berechnung mit ebenen Gleitflachen als zu groB, mit 
kreisformigen Gleitflachen als etwas zu klein ergibt. Die Dbereinstimmung mit 
der Theorie von Coulom b ist desto besser, je glatter die Wand ist. Da in der 
letzten Auflage des Buches von Krey bereits fur den haufigsten Fall einer senk
rechten Wand mit waagerechter Bodenbegrenzung die Ap-Werte fur kreisformige 
Gleitflachen angegeben sind, sollte man beim Ansatz der Krafte von diesen 
Gebrauch machen. Man wird gerade im Hinblick auf die hannoverschen Erd
druckversuche hiermit der Wirklichkeit naher kommen als nach den bisherigen 
Verfahren. Dafur laBt sich die Sicherheit weiter herabsetzen. Die Versuche 
zeigen uns wiederum, daB die Ermittlung des Erddrucks und Erdwiderstandes 
nur auf Grund von Annaherungsverfahren erfolgt. Es muB das Ziel der weiteren 
Untersuchungen von Theorie und Praxis sein, unsere Berechnungsverfahren der 
Wirklichkeit mehr zu nahern. 

1]} Gerade und geradlinig gebrochene Gleitflachen beim 
Erddruck und Erdwiderstand. 

Vorwiegend werden gerade und geradlinig gebrochene Gleitflachen fur die 
Ermittlung von Erddruck und Erdwiderstand gebraucht. 

Fur den Nachweis der Bauwerksfestigkeit gibt die Zugrundelegung ebener 
Gleitflachen brauchbare Ergebnisse. Die Erddruckbestimmung wird einfacher 
und ubersichtlicher, so daB sie noch weiterhin allen anderen Methoden vor
zuziehen ist. 

Kurz zusammengefaBt lassen sich die versQhiedenen Erddrucktheorien 
folgendermaBen kennzeichnen: 

Die rechnerische Ermittlung des Erddruckes ist zuerst von Coulom bunter 
der Annahme ebener Gleitflachen aufgestellt worden. Nach dieser Berechnung 
bestimmt man fiir den Erddruck den GroBtwert, der im Augenblick des Beginns 
der Bewegung der Bodenmassen auf ein Bauwerk wirksam werden kann, und 
fur den Erdwiderstand den Kleinstwert, der im Augenblick der Bewegung 
wirksam werden kann. 

Die gemeinsame Grundlage der meisten nachfolgenden Einzeluntersuchungen 
ist die Theorie von Coulom b. Sie beruht auf der Annahme ebener Gleitflachen 
und der Voraussetzung, daB sich Erddruck (bzw. Erdwiderstand), Gewicht des 
Gleitkeiles und Gleitwiderstand in einem Punkte schneiden. Diese Voraus
setzung ist jedoch nur in b~stimmten Fallen wirklich erfullt, so daB sich meistens 
zwischen den Formeln von Coulomb und seiner Theorie ein Widerspruch findet. 

Rankine behandelt rechnerisch denjenigen Fall, in dem die Coulom bsche 
Voraussetzung zutrifft, namlich, daB die drei genannten Krafte sich in einem 

1 Streck, A.: Beitrag zur Frage des passiven Erddrucks. Bauing. 1926 S. 1, 32. -
Franzius, 0.: Neuere Einrichtungen fiir Versuche iiber Erddruck usw. Bauing. 1928 Nr. 7 
u. 8 - Erddruckversuche im natiirlichen MaBstabe. Bauing. 1928 Nr.43 u. 44. 
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Punkte schneiden, und weist nach, daB dies der Fall ist, wenn die Richtung des 
Erddruckes parallel zur Erdoberflache verlauft. 

Die eigentliche GroBe des wirksamenen Erddruckes und Erdwiderstandes 
muB nach der Theorie von Coulomb durch Probieren gefunden werden. 

Re bhann lost die Coulom bsche Probierrechnung, indem er sofort durch 
Rechnung den groBten Erddruck und kleinsten Erdwiderstand findet. 

Weitere Untersuchungen stellt Poncelet auf, indem er den Rebhannschen 
Ansatz weiter verfolgte und den groBten Erddruck und kleinsten Erdwiderstand 
auf zeichnerischem Wege bestimmte. 

Culm ann fiihrt die zeichnerische Bestimmung des Erddruckes und Erd
widerstandes durch die E-Linie weiter und schaffte damit eine Art der Bestim
mung, die fiir samtliche vorkommenden Faile, sowohl bei schwieriger Gelande
neigung, schwieriger Wandneigung als auch bei verwickelten Wasserdruckver
haltnissen und Auflasten aller Art usw., giiltigistundinziemlich einfacherWeise 
die Lage der gefahrlichen Gleitflache und die GroBe des Erddruckes angibt. 

Das Verfahren von Culm ann ist daher immer dann zu empfehlen, wenn die 
Erddrucktabellen nicht mehr ausreichen. 

Erddrucktabellen auf den Annahmen von Coulomb wurden durch Kreyl 
herausgegeben, der fiir eine groBe Anzahl von verschiedenen Wandneigungen 
und Gelandeneigungen den Erddruck und Erdwiderstand nach dem Poncelet
schen Verfahren bestimmte und zusammenstellte. Dadurch ist eine einheitliche 
Form der Berechnung des Erddruckes und Erdwiderstandes ermoglicht, die nun 
auch iiberall Zur Anwendung gelangen sollte. 

Nicht unerwahnt sein sollen die Tabellen von Moller 2 und Franzius3, die 
eine weitere Vereinfachung der Rechnung, allerdings auf Kosten einer scharfen 
Trennung von Raumgewicht und Erddruckbeiwert, herbeifiihren. 

"Obersichtliche graphische Erddrucktafeln stammen von Petersen4 und 
Syffert5, nur daB die Genauigkeit der Ablesung keine so groBe ist wie bei den 
Zahlentabellen von Krey. 

Wahrend die genannten Verfasser samtlich auf den Voraussetzungen von 
Coulomb aufbauten, hat die Theorie von Coulomb durch Fellenius6 eine 
Erweiterung erfahren, die den EinfluB der Kohasion rechnerisch erfaBt. Die 
Kohasion kann bei bindigen Boden erhebliche Werte annehmen und daher die 
Bemessung von Bauwerken sehr viel wirtschaftlicher gestalten. V oraussetzung 
dafiir ist allerdings, daB die angesetzte Kohasion im Boden wirklich erhalten 
bleibt und nicht durch die spateren auBeren Einfliisse, insbesondere durch Er
schiitterungen, verringert wird. 

Gekriimmte Gleitflachen wurden von Krey untersucht, jedoch gelang es 
ihm nicht, eine praktische Nutzbarmachung zu erzielen, abgesehen von dem 
einen Fall des Erdwiderstandes, der neuerdings in seinen Tabellen aufgenommen 
ist. Ausfiihrlicher sind die gekriimmten Gleitflachen bei Pih er a 7 behandelt. 

1 Krey: Erddruck, Erdwiderstand. 4. Auflage. Berlin 1932. 
B Moller, M.: Erddrucktabellen. 2 Lieferungen. Leipzig 1922. 
3 Franzius, 0.: Der Grundbau, S.33. Berlin 1927. 
4 Petersen, R.: Erddruck auf Stiitzmauem. Berlin 1924. 
6 Syffert, 0.: Erddrucktafeln. Berlin 1929. 
6 Fellenius, W.: Erdstatische Berechnungen. Berlin 1927. 
7 Pihera, H.: Druckverteilung usw. Wien 1928. 
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Neuerdings hat Jenkin l fiir nichtbindige Boden auf Grund von Versuchen 
eine Erddrucktheorie aufgestellt, die sich etwas von den bisherigen Auffassungen 
unterscheidet. Der abrutschende Erdkeil wird hier nicht durch die Riickseite 
des Bauwerks und eine Gleitflache begrenzt, sondern im allgemeinen Fall durch 
zwei Gleitflachen (Abb.24). Davon kann allerdings eine im besonderen Fall 
durch die Riickseite des Bauwerks ersetzt werden. Fiir samtliche Gleitflachen wird 
a = e gesetzt. Das wirkt sich dahingehend aus, 
daB sich fiir die Wandreibung bei dem besonde
ren Fall der einfachen Gleitflache a = e ein
stelit, daB dieser Wert aber bei dem Auftreten 
doppelter Gleitflachen geringer wird. 

Die Neigung der Gleitflachen ist unab
hangig von der Wandneigung, solange sich 
2 Gleitflachen bilden. Erst wenn sich die 
zweite Gleitflache nicht ausbilden kann, er
scheint die Wandneigung als EinfluB. 

Ais Ergebnis der Untersuchungen von 
Abb. 24. Ansatz der Gleitflachen beim Erd· 

Jenkin kann angegeben werden, daB bei senk- druck nach Jenkin. 

rechter Wand kein Unterschied gegen die bis-
herige Berechnungsweise besteht, da sich hier immer nur eine Gleitflache ausbilden 
kann. Die Theorie hat daher fiir die Berechnung z. B. von Spundwandbauwerken 
keine Bedeutung, da diese meist senkrecht oder nahezu senkrecht gerammt werden. 

Dagegen konnen sich bei massiven Bauwerken Unterschiede in der Berechnung 
ergeben, wenn schrage Begrenzungsflachen vorliegen. Es treten dann 2 Gleit
flachen auf, die etwas groBere Erddruckwerte als bei einfacher Gleitflache liefern. 

Jenkin hat fiir verschiedene Falle Erddrucktabellen, ahnlich wie Krey, 
aufgestellt, aus denen sowohl die GroBe des Erddruckes als auch die Lage der 
Gleitflachen entnommen werden kann. Eine Anwendung dieser Theorie auf den 
Erdwiderstand ist nicht erfolgt. 

Der Theorie von Jenkin kommt insofern eine gewisse Bedeutung zu, als 
sie vielleicht imstande ist, die Frage nach der GroBe des Wandreibungswinkels 
zu klaren. Es ist einleuchtend, daB in allen Fallen, wo der Gleitkeil sich innerhalb 
eines Erdkorpers ausbildet, der Reibungswinkel a = e gesetzt werden kann. 

Ob diese Annahme allerdings ohne weiteres fiir den besonderen Fall einer 
einfachen Gleitflache zugestanden werden darf, erscheint fraglich. 

Es ware wiinschenswert, wenn derartige Untersuchungen mit doppelten 
Gleitflachen fiir den Erdwiderstand durchgefiihrt wiirden, wo ja die Frage, wie 
hoch 6 anzusetzen ist, eine erhebliche Rolle spielt und bisher sowohl 6a als auch 
das Verhaltnis von 6p zu 6a der personlichen Willkiir des Bearbeiters iiberlassen 
worden ist. Die Abhangigkeit beider ergibt sich aus der Summe V = O. 

"Ober den EinfluB des Wandreibungswinkels t5 auf die GroBe von Erddruck 
und Erdwiderstand ist man sich haufig nicht geniigend klar. In vielen Fallen 
kann er beide beeinflussen. Die Annahmen iiber seine GroBe, die von der Be
wegung des Bauwerks und der Rauhigkeit des Baustoffes abhangt, sollte daher 
mit besonderer Sorgfalt vorgenommen werden (vgl. Abschn. III, 3 b). 

1 Jenkin, C. F.: Earth Pressure Tables. Department of Scientific and Industrial 
Research. Building Research, Special Report No. 24, London 1934. 
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Um den vorhererwahnten Widerspruch in der Theorie von Coulomb auszu
gleichen, ist mehrfach versucht worden, an Stelle der dreieckformigen Verteilung 
des Erddruckes eine trapezformige zu setzen, ohne daB jedoch diese Ansatze 
Eingang in die Praxis gefunden hatten. 

Hinzuweisen ist noch auf die Beeinflussung der Form der Gleit£lachen fur 
den Erddruck und Erdwiderstand durch die ruckseitigen Begrenzungs£lachen 
des Bauwerks, insbesondere durch das Hineinreichen von Konstruktionsteilen 
in die abrutschende Erdmasse. Grundsatzlich sollte man die rechnungsmaBige 
ebene Gleit£lache nur dann anwenden, wenn ihre Ausbildung durch irgendwelche 
Konstruktionen nicht gehemmt oder verandert wird. Sonst sollte man deren 
Form an Hand des Bauwerksquerschnittes konstruieren und damit den Grad 
ihrer Beein£lussung durch das Bauwerk wenigstens annaherungsweise zu ermitteln 
versuchen (vgl. auch Abschn. III, 5 a C). 

4. Die Aufstellung des wahrscheinlichen Angriffsplanes. 
Die Untersuchungen uber die Lage, Wertigkeit und Berechnungsmoglichkeit 

geben dem Ingenieur die Grundlage zur Ermittlung des wahrscheinlichsten 
Angriffsplanes des Gegners Erde, von dem die Art der zu wahlenden Konstruktion 
des Bauwerks abhangen wird. Hierzu konnen erforderlich sein: 

a) Lageplan der Bohr16cher und des zu errichtenden Bauwerks; 
b) Langs-, Quer- und Schragschnitte durch den Untergrund mit den ein

getragenen Bohrergebnissen und dem Bauwerk (Schichtenlinienplane, Schichten
modell mit Bauwerkseintragung); 

c) Zusammenstellung der Werte aus den bodenmechanischen Untersuchungen 
und Wahl der der Berechnung zugrunde zu legenden Werte; 

d) Feststellung der der Berechnung zugrundezulegenden Belastungsfalle: 
ungiinstigster Fall, 
giinstigster Fall, 
Regelfall, 

fur horizontale und vertikale Beanspruchung des Bauwerks und des Untergrundes. 
e) Zeichnerische Darstellung der gewahlten Belastungsfalle; 
f) Vornahme der chemischen Untersuchungen und Folgerungen fur das 

Bauwerk; 
g) Berechnung der angreifenden und widerstehenden Krafte, entsprechend 

der Wahl des Bauwerkes: 
fur die Ermittlung der Gelandebruchsicherheit, 

der Bauwerksstandsicherheit (Gleiten-Kippen), 
der Bauwerksfestigkeit, 
der Bodenfestigkeit, 
der Grundbruchsicherheit. 

Man muB sich daruber klarwerden, daB der Ausbau der eigenen Verteidigungs
stellung von der Genauigkeit der oben aufgefuhrten Einzelerkundungen und 
-ermittlungen abhangt. Die vorhergehenden Ausfuhrungen lassen eindeutig 
erkennen, daB die Feststellungen unter a-f sehr weitgehend von dem Willen 
des verantwortlichen Ingenieurs geleitet werden konnen. 

Anders verhalt es sich mit der Berechnung der angreifenden und wider
stehenden Krafte. Wir rechnen hier nicht mit den tatsachlich auftretenden Gleit-
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fugen, sondern bislang nur mit angenaherten Formen derselben. Auf Grund 
vielseitiger theoretischer Versuche in den Erdbauversuchsanstalten und Beob
achtungen von Rutschungen in der Natur wissen wir, daB die Bruchfugen weder 
geradlinig gebrochen noch kreisfOrmig sind, sondern eine gekriimmte Form 
haben, die vielgestaltig ist und sich nach der Untergrundsbeschaffenheit, nach 
der Gestalt der hinteren Begrenzung und dem elastischen Verhalten des Bau
werks und der Art seiner Verankerungskonstruktion richtet. Erst wenn kein 
Bauwerkskonstruktionsteil die auftretende Gleitfuge beeinfluBt, ist mit ihrem 
natiirlichen Auftreten zu rechnen. Es ist daher die Aufgabe des lngenieurs, 
von Fall zu Fall sich iiber die wahrscheinlichste Form der auftretenden Gleitfuge 
Klarheit zu verschaffen und mit ihr die bei der Berechnung des Gelandebruches, 
Grundbruches, Erddruckes und Erdwiderstandes zur Anwendung gelangende 
vereinfachte Gleitfugerrform zu vergleichen und die die Sicherheit erhOhenden 
oder verringernden Abweichungen wenigstens annahernd festzustellen. Man wird 
dabei in Zweifelsfallen genau so verfahren, wie wir es bei schwierigen Grund
bauten immer getan haben, namlich die verschiedenen Formen der Gleitfugen 
durchrechnen und gegeneinander abwagen. Solange wir in der theoretischen 
Ermittlung der Gleitfugen noch nicht zu einer volligen Erfassung der Wirklich
keit gekommen sind, bleiben die Vergleichsrechnungen bislang unsere einzigste 
Moglichkeit. lch wiirde aber z.B. den Bruch eines Bauwerks infolge Grundbruchs 
noch nicht fur erwiesen halten, wenn durch Grundbruchuntersuchungen nur 
eine Sicherheit von annahernd 1 ermittelt worden ware, da die Annahmen, auf 
denen die Berechnung aufgebaut ist, zu starken Schwankungen unterworfen sind. 

II. Der Gegner "Wasser". 
Fiir das im Boden nicht gebundene Wasser liegen die Verhaltnisse zwar 

insofern einfach, als die physikalischen Eigenschaften des Wassers iiberall als 
gleich anzusprechen sind, ungleich verwickelter wird die statische Auswirkung, 
je mehr der Boden bindige Eigenschaften annimmt und wenn mehrere Grund
wasserstockwerke vorhanden sind. Auf diesem Gebiet stecken wir noch in den 
Anfangen der Erkenntnis, und erst die planmaBige Forschung in Verbindung 
mit den Beobachtungen der Praxis wird uns die unbedingt notwendige Klarheit 
bringen. Wenn ich im folgenden klarlege, welche Auffassung ich bei der Aus
fiihrung von Bauten angewendet habe, so liegt es in der Natur der Sache, daB 
sie nicht die allein giiltige zu sein braucht. 

1. Die Erkundung seiner Lage. 
Das Wasser kommt vor: 

als freies Wasser, stehend oder stromend, 
als Grundwasser, stehend, stromend, artesisch. 

Das freie Wasser ist zu erkunden, wenn das Bauwerk mit ihm unmittelbar 
oder mittelbar in Beriihrung kommt oder wenn das Grundwasser durch das 
freie Wasser in irgendeiner Form beeinfluBt wird. Dabei ist die Feststellung 
der Schwankungen des freien Wassers sowohl fiir die Bauausfuhrung als auch 
fiir den Betriebszustand wichtig. Der Verlauf und die Rohe der einzelnen Wasser-
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stande lassen sich oft bereits durch die Pegelaufzeichnungen der Behorden 
leicht feststellen und aus ihrer Auftragung iiber einen geniigend langen Zeit
raum die 

giinstigsten I 
mittleren und Belastungszustande 
ungiinstigsten 

sich ermitteln. Die Dauer der betreffenden Wasserstande kann bei der Unter
suchung von deren Auswirkung auf das Grundwasser von ausschlaggebender 
Bedeutung sein. 

Nicht ganz so einfach liegen die Verhaltnisse bei dem Grundwasser. Bier 
sind MeBbrunnen nicht zu umgehen. 1hre Herstellung wird wesentlich ver
billigt, wenn man sich bei der Aufstellung der Bohrplane bereits dariiber Klarheit 
verschafft, wo man MeBbrunnen anlegen will, damit die Bohrergebnisse aus 
den spateren MeBbrunnen von vornherein zur Verwertung herangezogen werden 
und dafur besondere Bohrungen erspart werden konnen. Rierauf habe ich 
bereits an fruherer Stelle hingewiesen. Wenn auch die Anschaffung von selbst
schreibenden Pegeln eine geldliche Mehrbelastung bedeutet, so sind sie dem 
zeitweisen Feststellen der Wasserstande durch MeBpfeifen u. a. m. bei weitem 
vorzuziehen, weil sie einmal genauer arbeiten und dann einen durchgehenden 
Verlauf der Wasserstande zeigen. 1st bei einem Bauwerk ein Wasseriiberdruck 
von unten oder von der Seite her zu erwarten, dann sollte der MeBbrunnen mit 
dem selbstschreibenden Pegel eine Selbstverstandlichkeit sein. 

Die Rohenlage des Grundwassers beeinfluBt die Tiefenlage des Fundaments, 
da das Hineinbauen in das Grundwasser mit Kosten fiir die Wasserentziehung 
oder mit einer BauausfUhrung im Wasser verbunden ist. 

Die Schwankungen des Grundwassers sind gefahrlich fUr Holzgriindungen. 
Bei Bauten am veranderlichen freien Wasser ist Art und Umfang der Grund
wasserbewegung wichtig fiir die Festlegung der Belastungsfalle und die Ent
wasserung. Stromendes Grundwasser beeinfluBt die Wasserentziehung bei der Bau
ausfuhrung und kann bei schadlichen Beimengungen auch die Baustoffe angreifen. 

Wie geht die Erkundung des Wassers vor sich 1 
Wahrend sie sich in nichtbindigem Boden noch einfach gestaltet, wie bereits 

gesagt wurde, muB sie bei bindigen Boden mit allergroBter Sorgfalt durchgefiihrt 
werden. 

Die folgenden Beispiele von Stiitzbauwerken (Tabelle 3 und Abb. 25) sollen 
zeigen, welche Ermittlungen notwendig werden und wie stark sie in ihrem Um
fang durch die Bodenschichtung beeinfluBt werden. Sie lassen erkennen, wie weit 
gegebenenfalls die Untersuchungen gespannt werden mussen. Dabei beziehen sich 
die angefUhrten Beispiele auf die Grundwasserverhaltnisse im Tidegebiet. Da der 
Wasseriiberdruck von der Schnelligkeit der Schwankungen des freien Wasser
spiegels abhangt, bildet sich bei durchlassiger Gewassersohle auI3erhalb des 
Tidegebietes ein wesentlicher Wasseruberdruck seltener aus. Die angedeuteten 
Oberlegungen haben bei einem groI3en Bau die Handhabe gegeben, die schwierigen 
Grundwasserverhaltnisse soweit wie moglich klarzulegen, urn sicherere Unterlagen 
fiir die Berechnung der Bauwerke zu erhalten. 

Wenn man die auf dem Baugelande festgestellten Wasserverhaltnisse fur 
das Bauwerk im Betriebszustand auswerten will, wird man sich iiberlegen miissen, 
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Tabelle 3. Untersuehung des \Vasserstandes bei Stiitzbauwerken am freien 
Wasser, gegriindet in: 

i 
niehtbindigem 

Boden 
bindigem Boden gemisehtem Boden 

auf niehtbindigem Boden 1. und 3. Sehieht nichtbindig 
2. 4. bindig 

---i--A-b--b-. -25-a- Abb.25b Abb.25e 
1. I Feststellung des Verlaufs der freien Wasserstande (I) 
2. I Messungen des Verlaufs des Grundwassers 

(X_ .... I im bindigen Boden I im oberen niehtbindigen Boden 
I an der Bosehung (II), I in der oberen Sehieht (Ila), an der Bosehung (II), 

{J 

I hinter dem Bauwerk I in der mittleren Sehieht (lIb), hinter dem Bauwerk (III) 
(III) I in der Schieht dicht iiber dem 

niehtbindigen Boden (lIe) 
( 0 b mehrfaehe Messungen - an 
der Boschung, hinter dem Bau
werk - erforderlieh sind, hangt 
von der Besehaffenheit des bin
digen Bodens und dem Bau-

werk ab) 
I im niehtbindigen Boden 
I unter dem freien Wasser (III), 

wenn der nichtbindige Boden 
'i vom bindigen Boden noch ge
I niigend oder nicht mehr iiber-

ren Zustand), I 
I deckt ist (je· naeh dem spate-I 

I hinter dem Bauwerk (IV) 

im unteren nieht bindigen Boden 
unter dem freien Wasser (IV), 
wenn der niehtbindige Boden 
noch geniigend oder nicht mehr 
iiberdeekt wird, je nach dem 

spateren Zustand, 
hinter dem Bauwerk (V) 

y_!-----------I- --- -- --TTril "illittleren bindigen Boden 

I I in der oberen Schicht, 
in der unteren Sehicht, 

I dicht iiber dem nichtbindigen 
Boden (je nach der Starke der 
Schicht, nach der Beschaffen
heit des Bodens und dem Bau-

werk) (VI) 
3. I Vergleich der freien und Grundwasserstande und Feststellung der Verzogerung der 

letzteren 
im bindigen und nichtbindigen Boden 

~ J_untersuchung der Frage, ob und wie sieh bei groBer oder kleiner Lange des 
Bauwerks 

------~--~-

{J 

y 

die Verzogerung vergroBern wird durch: 
wasserdiehte AbschlieBung 
wasserdurehlassige AbsehlieBung 

bei einem Ausgleich durch das Bauwerk bzw. unter dem Bauwerk hindureh 
-.-~-~--------~-I die Verzogerung vergroBern 

wird durch: 
wasserdiehte AbschlieBung, 
wasserdurchlassige Abschlie

Bung samtlieher Schichten 
eine Anderung der Wasserstande ergeben wird, wenn der bin

dige Boden vor dem Bauwerk spater freigelegt wird bei: 
wasserdichter AbschlieBung 
wasserdurchlassiger AbsehlieBung 

I bei einem Ausgleich durch das Bauwerk bzw. unter dem Bau
werk hindurch. 
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inwieweit ein Anstau des Grundwassers durch das Bauwerk spaterhin eintreten 
kann. Ein schmales Bauwerk, wie z. B. ein Briickenwiderlager, wird in dieser 
Beziehung weniger EinfluB haben als ein langgestrecktes Bauwerk, und von 
diesen wiederum ein tiefer gegriindetes mehr als ein weniger tief gegriindetes. 

Handelt es sich urn bindigen Boden, so ist ferner zu untersuchen, ob der 
AbschluB z. B. durch eine Spundwand wasserundurchlassiger oder wasserdurch-

a lassiger als der bindige Boden ist. 
I Ul Auf den ersten Blick wird 

nlc/J! bintitgel' Boden 

b 
m I lJlY 

~------~ 

, "'c'7'~ l-'-': >' , . '\'.' 
. , ... -\ / I a 

-t_CL!.!."""---'---f-,,d.!f'~-·'1 \ / I bintitgel' 
I \I I Boden 
I /\ i b 

.,.:: ' I / \ I 
unlU.!!ff..s J / \ I 

So • '{'eSoNe 'Vijfjilll / \ I C 

~-----j nic/Jt bintitger Boden 

mancher die umfangreichen Was
serstandsbeobachtungen, beson
ders bei bindigen Boden, als iiber
trieben bezeichnen, die Wasser
iiberdruckflachen weiter unten 
werden aber zu erkennen geben, 
daB die Form des Wasseriiber
drucks in bindigen Boden nicht 
so einfach abzutun ist wie z. B. 
beim Sandboden. Beriicksichtigt 
man, daB der Horizontalschub 
aus dem Wasseriiberdruck auf ein 
Bauwerk ebenso groB oder sogar 
groBer als aus dem Erddruck sein 
kann, dann lohnt es sich schon, 
Zeit und Kosten fiir eine moglichst 
weitgehende Klarung der wirk
lichen Verhaltnisse aufzuwenden. 
Diese Kosten sind bei der Bemes-

c I 1I DI V JT/ sung des Bauwer
kes leicht urn ein 
Vielfaches wieder 
einzuholen, da 
die angreifenden 
Krafte einwand-

blndig 

frei erfaBt wer
nicIJtbindig den konnen. 

Abb. 25. Wasserstandsmessungen bei Geliindespriingen. Oft wird noch 
die Frage zu kla

ren sein, ob das Bauwerk durch eine Entwasserungsanlage dauernd von dem 
vorhandenen Wasseriiberdruck gam oder groBtenteils entlastet werden kann. 
Fiir eine derartige Entwasserung spielen 

die GroBe des einzusparenden Wasseriiberdruckes, 
ihre Wirkung auf das Bauwerk, 
ihre Kosten im Hinblick auf den Erfolg, 
ihre dauernde Wirksamkeit 

eine wesentliche Rolle. 
Eine Entwasserung, deren einwandfreies Arbeiten nicht gewahrleistet ist, 

ist von vornherein zu verwerfen und statt dessen das Bauwerk auf den vollen 
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Wasseruberdruck hin zu bemessen. Besonderes Augenmerk ist auf einwandfreie 
Filterung zu legen, da diese das wichtigste Glied bleibt und spater im Betrieb in 
den allermeisten Fallen, schon wegen der Art ihrer Anlage, nicht uberholt werden 
kann. Es ist daher auch zu untersuchen, ob das Grundwasser schlammige Be
standteile ausfallt. Durch das Versagen der Entwasserungsanlagen ist schon 
manches, nicht immer kleine Bauwerk zu Schaden gekommen. Nach den Er
fahrungen, die ich an ausgebauten Schlackenbetondrans gemacht habe, ist die 
Filterkiesanlage allen anderen Ausfiihrungen vorzuziehen. 

Bei tief zu grundenden Hohlkorpern wird die Frage, ob eine kiinstliche 
dauernde Entlastung des Auftriebes unter der Sqhle oder eine wegen der Be
lastung durch den Sohlenwasserdruck wesentlich starkere Abmessung des Bau
werks wirtschaftlicher ist, sehr eingehend zu bearbeiten und durch Wasser
standsmessungen vor und wahrend der Bauausfuhrung zu priifen sein. So hat 
z. B. die Hafenverwaltung in Southampton mit vollem Erfolg eine derartige 
Entlastungsanlage fiir ihr groJ3es Trockendock verwendet. 

Sieht man fiir die Bauausfiihrung eine Wasserentziehung vor, so wird man 
die Anlage von MeJ3brunnen darauf zuschneiden. Der zukunftige Absenkungs
trichter ist vorauszuschatzen und die MeJ3brunnen sind entsprechend zu verteilen, 
da sie bei spateren Schadenersatzforderungen fiir den Bauherrn den einzigen 
Nachweis der Reichweite und Tiefe der Absenkung bringen konnen. Sonst wird 
in trocknen Sommern jede Minderergiebigkeit oder das Versiegen eines Brunnens 
von dem Besitzer auf die Absenkanlage zUriickgefiihrt. Je tiefer und langer 
abgesenkt wird, desto groJ3er wird sich der Absenktrichter ausdehnen, wobei 
Durchmesser von 4000 m und mehr keine Seltenheit sind. Abgesehen von 
dieser Sicherung gegen Schadenersatzanspriiche wird der genaue Verlauf der 
Absenkung fur die Kontrolle der hydraulischen Rechnung immer von grund
satzlichem Wert sein, da man weitere Erfahrungswerte erhalt. 

Die Leistung der Pumpen fiir die Absenkungsbrunnen und damit der Stand 
des Grundwassers in den Beobachtungsbrunnen ist abhangig von: 

dem Durchlassigkeitsbeiwert des Bodens, 
der Vorflut des Grundwassers, 
dem freien Wasserstand, wenn er mit dem Grundwasser in Verbin

dung steht, 
den Niederschlagen. 

Es ware wiinschenswert, wenn die Beeinflussung des Grundwassers durch diese 
Faktoren an Hand von Messungen eingehender £estgestellt wiirde. Solche Aus
wertungen konnen u. a. die Vorausberechnung von Grundwasserabsenkungs
anlagen erleichtern. 

Es werden sich in Zukunft durch planmiWige Beobachtung eines Grund
wasserpegelnetzes das jeweilige Einzugsgebiet des Grundwassers scharfer be
grenzen und vor allem auch die Druckverhaltnisse innerhalb dieses Gebietes 
genauer festlegen lassen. 

DaJ3 in dieser Beziehung eine Probeabsenkanlage zur Kontrolle der hydrau
lischen Berechnung fur die Hauptanlage nutzbringend ist, sei hier nur nebenbei 
erwahnt. Sobald die Bauausfuhrung sich diese Probeanlage zunutze macht, 
wirkt sie in keiner Weise verteuernd. Nur organischer Einbau in den Bauplan 
ist selbstverstandliche Voraussetzung. 
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Die Kosten der Erkundung und ihr Verhaltnis zu den Kosten des 
Bauwerks und seiner Bauausfiihrung. 

Was ich uber die Kosten fur die Erkundung der Bodenverhii.ltnisse gesagt 
habe, gilt sinngemaB auch fur die Wasserverhaltnisse. Dient doch die Erkundung 
letzten Endes nur dazu, die Belastungsannahmen fur die Berechnung des Bau
werkes moglichst weitgehend den tatsachlichen Verhaltnissen zu nahern, um 
die Baustoffe voll ausnutzen zu konnen. Wenn bei einem Schleusenbauwerk 
von etwa 6 Millionen RM 

36000.- RM fur die Wasserstandserkundungen 
und 30000.- RM fUr die Probeabsenkungsanlage, 

also je rund 1/2 % der Bausumme, geopfert sind, so hatte sich diese MaBnahme 
allein durch den Verzicht auf eine durchgehende Befestigung der Sohle und 
damit auf eine tiefere und langer dauernde Absenkung und einen groBeren 
Bodenaushub im Trockenen, ganz abgesehen von dem Zeitgewinn, um mehr als 
das Funffache bezahlt gemacht. Man uberlegte sich auch, daB z. B. eine Ver
minderung des zu erwartenden Wasseruberdruckes von nur 0,50 m, die durch 
genauere Messungen erzielt sei, bei nur 10 m Belastungshohe eines Bauwerks 
bereits eine Verringerung des Horizontalschubes um 5,0 t pro lfd. m ausmacht. 

2. Die Ermittlung seiner Wertigkeit. 
Bei nichtbindigen Boden wird es sich in den weitaus meisten Fallen nur 

um die chemische Untersuchung des Wassers handeln, die zweckmaBigerweise 
mit derjenigen des Bodens zusammen vorgenommen wird. DaB man sich aber 
bei einem Bauwerk mit groBerer Ausdehnung nicht mit einer Probe an nur einer 
Stelle begnugen solI, zeigt das folgende Beispiel, wo in einer Entfernung von 
etwa 400 m aus den MeBbrunnen Proben entnommen und von zwei verschiedenen 
Instituten untersucht wurden. 

I Institut A ! Institut B 

MeBbrunnen 1 I MeBbrunnen 2 
I 
I MeBbrunnen 1 MeBbrunnen 2 

U. a. CaO. I 164 mg 122 mg CaO. 
: I 

161 mg 80 mg I u.a. 
MgO 

I 
43 

" 
33 

" 
MgO 388 

" 
20 

" Cl. I 312 
" 

198 
" 

Cl. 177 
" 

200 
" 804 • 16 

" 
15 

" 
804 • 24 

" 
5 

" : 

Wenn auch in dem vorliegenden Fall die Baustoffe "Eisenbeton" und "Stahl" 
mehr durch die chemischen Eigenschaften des Bodens im Untergrund gefahrdet 
wurden, so zeigt doch das Ergebnis eindeutig, daB man sich nicht auf eine einzige 
Untersuchung verlassen solI, wenn ein Angriff auf den Baustoff moglich scheint. 
Bei gefahrlichen Beimengungen sollte man, dem Bauwerk entsprechend, gegebe
nenfalls also auch eine zweite Untersuchungsstelle heranziehen. 

3. Die Berechnungsmoglichkeit. 
a) Der horizontale Wasseriiberdruck. 

Die Berechnung des horizontalen oder vertikalen Wasserdruckes im nicht
bindigen Boden ist fUr die meisten Falle verhaltnismaBig einfach, sie ist fur 
bindige oder gemischtbindige Boden jedoch ungleich schwieriger. Nur einwand-
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freie Messungen und klare "OberIegungen konnen auch hier zu einem Krafte
ansatz fiihren, der den tatsachlichen Verhaltnissen moglichst nahe kommt. 
Bindiger Boden mit Sandgehalt wird sich, je nach dessen Anteil, eher dem Druck 
des AuBenwassers angleichen als ein reiner fetter Ton. DaB das Zusammen
wirken oberer und unterer Grundwasserstockwerke sehr stark von den da
zwischenliegenden bindigen Bodenschichten abhangt, liegt auf der Hand. 

1m folgenden wird nun an einer Anzahl vereinfachter Beispiele der EinfluB 
gezeigt werden, den bindiger Boden in ein oder mehreren Schichten mit ein oder 
mehreren Grundwasserstockwerken bei kurzen, gedrungenen oder langgestreck
ten und tiefer gegriindeten Bauwerken auf die Beziehung des Grundwassers zu 
den freien Wasserstanden haben kann. Dabei ist vorausgesetzt, daB der VerIauf 
des Grundwasserdruckspiegels in den ersten Metern hinter dem Bauwerk mit 
geniigender Annaherung als waagerecht betrachtet werden kann. 

Die in den Abb. 26 bis 31 dargestellten Wasseriiberdruckbilder zeigen das 
Dberwiegen eines von rechts (NNW, MNW) oder links (MHW, HHW) auf das 
Bauwerk wirkenden Wasserdruckunterschiedes. Die Druckflachen lassen sich 
so entstanden denken, daB zunachst rechts und links der vorhandene Wasser
druck aufgetragen und die beiden Druckflachen voneinander abgezogen werden. 
Die GroBe des in den einzelnen Schichten beobachteten Wasserdruckes geht aus 
den Querschnittsskizzen mit dem eingetragenen Grundwasserspiegel der Ab
bildungen hervor. Ferner ist dieser Druck nochmals auf der einen Seite der 
Dberdruckflachen angegeben, wahrend auf der anderen Seite der konstante 
AuBenwasserdruck eingetragen ist. Der Wasseriiberdruck ist demnach die 
Differenz beider Werte. So bedeuten z. B. in Abb. 27b unter MNW die Zahlen 
+1,00 und +3,50, daB in der betreffenden Hohe ein AuBenwasserstand von 
+1,00 und Grundwasserstand hinter dem Bauwerk von +3,50 vorhanden ist. 
Die GroBe der Wasseriiberdruckordinate betragt 3,50 - 1,00 = 2,50 m. An den 
Stellen, wo auBer der ausgezogenen noch gestrichelte Wasseriiberdrucklinien 
eingezeichnet sind, bestehen mehrere Moglichkeiten fUr den Verlauf des Wasser
iiberdruckes, je nach dem Durchlassigkeitsbeiwert des Bodens und der durch 
das Bauwerk hervorgerufenen Stauwirkung. 

Eine Auswahl von Wasserstandbeobachtungen vor und hinter bestehenden 
Bauwerken wird alsdann einen Einblick geben, wie mannigfaltig die Grund
wasserverhaltnisse in uneinheitlichem Untergrund sein konnen, und zeigen, daB 
die von uns fiir die Berechnung von Bauwerken festgelegten Wasseriiberdruck
verhaltnisse nicht der Grundlage entbehrt haben. 

IX) Wasserdruckverhaltnisse im "nichtbindigen" Boden (Abb.26). 

Geg~niibergestellt werden in dem folgenden Beispiel: 

a) die unberiihrte Boschung (Abb. 26a). 

Die Messung der freien Wasserstande solI erge ben ha ben: 

eine normale Schwankung von 3 m Hohenunterschied, 
eine maximale Schwankung von 5 m Hohenunterschied. 

Die Messung der Grundwasserstiinde: 

eine normale Schwankung von 2 m Hohenunterschied, 
eine maximale Schwankung von 3 m Hohenunterschied. 

Agatz, Der Kampf d. Ingenieurs. 4 
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b) Das kurze, gedrungene Bauwerk ohne tiefere Griindung (z. B. Briicken
widerlager) (Abb.26b). 

Ein derartiges Bauwerk wird kaum den Ausgleich zwischen Grundwasser 
und freiem Wasser behindern, da das Wasser seitlich um das Bauwerk herum 
oder unter dem Bauwerk hindurchflieBen kann. Dabei ist aber zu beriick
sichtigen, ob sich unter dem Bauwerk, je nach der Durchlassigkeit der FluBsohle, 
ein mehr oder weniger starker Druckausgleich gemaB der gestrichelten Minimal-

a 

[JrundriB zu c unu d 

c 
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Abb.26. Wasseriiberdruck in nichtbindigem Boden. 

linie einstellt. Dementsprechend werden sich die Wasseriiberdruckfiguren fiir 
den ungiinstigsten, den Regel-, und den giinstigsten Fall sehr leicht feststellen 
lassen. 

c) Das langgestreckte tie£gegriindete Bauwerk (z. B. Uferwand) ohne und 
mit Entwasserungsanlage (Abb. 26c und d). 

Anders gestalten sich die Verhaltnisse an diesem Bauwerk, weil es infolge 
der tiefen Griindung und infolge seiner Lange den Druckausgleich des Grund
wassers mit dem freien Wasser nach unten und nach den Seiten hin erschweren 
wird, wobei ersterer wieder von der Beschaffenheit der Sohle unter dem freien 
Wasser und beide von der Schnelligkeit des Steigens und Fallens der freien 
Wasserstande abhangen werden. 

Es wird hierbei zu berucksichtigen sein, ob das Bauwerk z. B.100, 500, 1000 oder 
mehr Meter lang ist. Je langer es ist, desto starker wird sich im mittleren Teil 
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das Druckgefii.lle zwischen Grundwasser und freiem Wasser einstellen. Das 
Schwanken des Grundwassers wird dann immer mehr gedampft werden. 

Eine wesentliche Verminderung des Horizontalschubes kann die Entwasse
rungsanIage bringen, wie die Abb.26d zeigt. Das Pendeln des Grundwassers 
wird bei einer EntwasserungsanIage nur dann in dem gezeichneten Umfange 
eintreten, wenn keinerlei Riickschlagklappen oder Ventile angeordnet sind. 

(:J) WasserdruckverhaItnisse in gemischten Boden (Abb.27 und 28). 

Bei der Ermittlung der Wirkung der Wasserstande auf das Bauwerk ist nicht 
immer der tiefste abgesunkene freie Wasserspiegel als ungiinstigster Fall heran
zuziehen. Derartige Wasserstande werden nach einem hohen Wasserstand nicht 
p16tzlich, sondern erst innerhalb von Stunden oder sogar auch Tagen eintreten, 
so daJ3 also auch das Grundwasser hinter dem Bauwerk sich senken wird. Dabei 
ist es wichtig, die vorhandene Verzogerung zwischen Grundwasserstandund 
freiem Wasserstand genau festzustellen und den Zeitpunkt des groJ3ten Gefalles 
zwischen beiden zu ermitteIn. 

1. Oben "bindiger", unten "nichtbindiger" Boden. Auch hier werden gegen
iibergestellt: 

a) Die unberiihrte Boschung (Abb. 27 a). 
Der normale Grundwasserspiegel soli sich im nichtbindigen Boden zwischen 

den auJ3ersten Grenzen von + 1,00 bis +4,00, zwischen den geringsten Grenzen von 
+1,50 bis +3,50 bewegen, er schwankt also gedampft mit den freien Wasserstan
den. DaJ3 die Verhaltnisse auch anders liegen konnen, werden die Beispiele aus der 
Praxis zeigen. Der EinfluJ3 der Schwankungen im nichtbindigen Boden wird 
starker oder schwacher sein, je nachdem, ob die Sohle mehr oder weniger durch
lassig ist. Er wird nach dem Lande zu abnehmen. Es kann z. B. im vorliegenden 
Fall bei freigelegter durchlassiger Sohle die Schwankung im nichtbindigen Boden 
ebenfalls von ±O bis +4,0 stattfinden oder sich auf +1,0 bis +3,0 verringern. 
Wie schon gesagt, konnen nur an Ort und Stelle ausgefiihrte Messungen eindeutige 
Ergebnisse liefern. 

In den bindigen BOden ist auf Grund der angenommenen Bohrergebnisse 
zwischen magerem, mit Sand vermischtem und fettem Boden zu unterscheiden. 
Je nach dem Sandgehalt wird der bindige Boden das in ihm befindliche Grund
wasser schneller, langsamer oder kaum weiterleiten und in gleicher Weise auch 
die tThertragung des Wasserdruckes vermitteIn. Diese Eigenschaften des Bodens 
stehen in engem Zusammenhang mit dem Durchlassigkeitsbeiwert. 

In der fetten, bindigen Bodenschicht wird daher das Grundwasser den Schwan
kungen der freien Wasserstande und des Grundwassers im Sandboden nicht 
folgen konnen und sich ein mittlerer, gleichbleibender Grundwasserdruck ein
stellen. Dieser soli einem mittleren Grundwasserspiegel von Ordinate +2,50 
entsprechend angenommen werden. 

In der mageren bindigen Bodenschicht wird der Grundwasserstand jedoch 
Schwankungen erleiden, die von +3,50 bis +2,50 pendeInd gedacht werden 
sollen. 

Es gibt auJ3er den genannten auch bindige Boden, die so weit wasserundurch
lassig sind, daJ3 sich in ihnen kein Grundwasserstand mehr ausbildet. Alsdann ist 
Wasser- und Erddruck nicht mehr getrennt anzusetzen. 

4* 
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b) Das kurze, gedrungene Bauwerk, ohne tiefere Griindung (z. B. Briicken
widerlager) (Abb. 27b). 

Entsprechend diesen Feststellungen an einer unberiihrten Boschung werden 
sich die Wasserdruckverhaltnisse an einem kurzen, gedrungenen Bauwerk leicht 
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Abb, 27. Wasseriiberdruck in gemischtem Boden (obere Schicht bindig, untere Schicht nichtbindig). 

ermitteln lassen, wenn man von der -oberlegung ausgeht, daB sich ein allmahlicher 
-obergang der verschiedenen DruckgroBen in den einzelnen Schichten einstellen wird. 

c) Das langgestreckte, tiefgegriindete Bauwerk (z. B. Uferwand) ohne und 
mit Entwasserungsanlage (Abb. 27 c). 

Das langgestreckte, tieffundierte Bauwerk wird eine groBere Veranderung 
in den Wasserstiinden hervorrufen. Das Schwanken im Sandboden kann weiter 
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gedampft werden, so daB der Ausschlag sich z. B. nur noch von +1,50 bis +3,50 
bemerkbar macht. 

Auch hier wird die GroBe der Schwankung bzw. der Dampfung 
von der Lange des Bauwerks, 
von der Freilegung der Sohle vor dem Bauwerk, 
von der Verschlammung der Sohle vor dem Bauwerk 

abhangen. Entsprechend wird sich der EinfluB der Lange des Bauwerks 
fur den Wasserstand im oberen, schwach bindigen Boden bemerkbar machen. 

Danach ergeben sich 
die Wasseruberdruck
bilder. Die Uberlegungen 
zeigen, daB eine Ent
wasserungsanlage fur 
den vorliegenden Fall 
zwecklos ist, da in der 
kritischen ersten Zeit 
der Wasserdruck im 
bindigen Boden nicht 
a bgesenkt werden wird. 
Fur den tiefliegenden 
nichtbindigen Boden 
kommt die Anlage bei 
einem max. Wasseruber
druck von 1,5 m kaum 
in Frage, ganz abgesehen 
da von, daB sie teuer 
werden wiirde. 

2. Oben bindiger, in 
der Mitte nichtbindiger, 
unten bindiger Boden. 

Hier sind 2 FaIle zu 
unterscheiden (Abb. 28): 

a) Reicht ein lang
gestrecktesBauwerk nur 
zum Teil in die Sand
schicht, so wird bei 
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Abb. 28."i,Wasseriiberdruck in gemischtem Boden (obere Schicht bindig, 
mittlere Schicht nichtbindig, untere Schicht bindig). 

einem Sinken des freien Wasserstandes der Wasserdruck in der nichtbindigen 
Bodenschicht hinter dem Bauwerk nicht in der gleichen Zeitfolge und in der 
gleichen Dampfung wie in Abb. 27 c abfalIen, sondern er wird um so groBer 
bleiben, je weitgestreckter und tiefer das Bauwerk gegriindet ist, da er hierdurch 
eine Verzogerung erleiden wird (Abb. 28a). Hier wird sich also eine Stauung des 
Grundwasserausgleichstromes in der unteren nichtbindigen Bodenschicht ergeben, 
so daB die normale Schwankung des Grundwassers von +4,00 bis +1,00 maximal, 
und +3,5 bis 1,50 minimal sich z. B. etwa auf +3,0 bis +2,0 maximal verringern 
wird, wobei die Lange des Bauwerks wieder von EinfluB sein wird. Bei einem auf 
die nichtbindige Bodenschicht gegrundeten Bruckenwiderlager wiirden die gleichen 
Wasserdruckbilder maBgebend sein wie Abb. 27b. 
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b) Reicht das Bauwerk aber in die untere bindige Schicht hinein, so kann die 
Schwankung im nichtbindigen Boden bei sehr langen Bauwerken und dichter 
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Abb.29. Wasseriiberdruck in gemischtem Boden (Schichteniolge: 

oben nichtbindig, Mitte bindig, unten nichtbindig). 

Wand vollends aufhoren und Wasseriiberdruckbilder ergeben, die iiber Abb. 28b 
noch hinausgehen. Ein kurzgedrungenes Bauwerk wird sich aber kaum von 
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Abb. 27b unterscheiden, da ja der Grundwasserausgleich zu beiden Seiten des 
Bauwerks ohne St6rung erfolgen kann. 

Sollte der erh6hte Wasseriiberdruck fiir eine tiefreichende Spundwand zu 
hohe Kosten ergeben, so wird man sich iiberlegen, ob man nicht mit einem 
flacher gegriindeten oder aufge16sten Bauwerk besser fahren wird. 

3. Obere Schicht "nichtbindiger" Boden, mittlere Schicht "bindiger" Boden, 
untere Schicht "nichtbindiger" Boden (Abb.29), gegebenenfalls darunter eine 
weitere "bindige" Bodenschicht liegend (Abb.30). Ein Fall, der wiederum 
nicht theoretisch konstruiert, sondern in der Wirklichkeit vorgekommen ist und 
auch weiter vorkommen wird. 

a) Bei einem kurzen, gedrungenen Bauwerk werden sich nur wenige Ande
rungen gegeniiber der unberiihrten B6schung ergeben (Abb. 29a und b). 
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Abb.30. Wasseriiberdruck in gemischtem Boden [Schichtenfolge: 1. (oben) nichtbindig, 2. bindig, 3. nicht
bindig, 4. (unten) bindig]. 

b) Anders ist es beim langgestreckten, tieffundierten Bauwerk (Abb.29c). 
Hier wird durch den langen, wasserdichten AbschluB der Wasserstand in der 
oberen nichtbindigen Schicht weniger stark mit den freien Wasserstanden mit
schwingen, also nur z. B. von +3,50 bis +1,50. Die Druckverhaltnisse in der 
bindigen Schicht werden vorerst kaum Veranderungen erleiden, da sie nur schwer 
ihr Wasser abgeben wird. In der unteren nichtbindigen Bodenschicht wird sich 
gegeniiber Abb. 29b ein Anstau infolge der tiefer reichenden und langen Ab
schluBwand bemerkbar machen. 

4. Anders ist es, wenn unten eine weitere bindige Bodenschicht folgt und 
das Bauwerk ganz oder teilweise die nichtbindige Bodenschicht durchschneidet. 

Die Verbindung des Grundwassers vor und hinter dem Bauwerk mit dem 
freien Wasser wird unterbrochen und demzufolge auch im unteren Grundwasser
stockwerk eine v6llige oder teilweise Stauung des Grundwassers eintreten, die 
eine wesentliche Druckvermehrung zeitigen wird (vgl. Abb. 30a). Zu beriick
sichtigen ist dabei, ob die Gewassersohle mehr oder weniger durchlassig ist und 
welche Lange das Bauwerk besitzt. 

Eine Entwasserung wird eine Druckentlastung im oberen Stockwerk ergeben, 
die sich mit der Zeit auch in gewissem Umfange auf die bindige Bodenschicht 
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ausdehnen wird (Abb. 30b). In der Abb. ist angenommen, da13 Rueksehlag
klappen oder VentiIe angeordnet sind. Die Druekflachen und die ansehlie13enden 
Bereehnungen werden einwandfrei ergeben, ob sieh eine Entwasserung lohnen 
wird oder nieht. 

Wie stark die drei fur den Entwurf ma13gebenden Faile - ungunstigster -
Regel- - gunstigster Fail - voneinander abweiehen konnen, und wie stark der 
Einflu13 einer Entwasserung sein kann, zeigt die Abb.31. 

NNW MNW MHW 
+ a,ool/I/PI rl1~""""~~""7b:;;;:J;,;'Jmiif.r;;r"l~~--1-4~---~["-----'-'T--=:B!;m.:=~ 
+ q oolrfllJ1l 

± ~OO,lfNJ1I 

- 1,00NNJ1I 

flie/If bindiger 80den 

I 
ungiinsfigslerfall !fegelfalle gtlnsligsferfiJll 

a a/me fnlwiisserunf! 

NNW MillY MHPI HHIY , 
+ 00 

nieN bindigerfloden +2.00 

+200 

niclifbindigerflo en -
ungiinsligsierfiJll &gelfiille gtlnsfigsler IiIII 

b mil fnlwtisserungsan/oge 
durch /'umpenfiirobere J'ondsc;'lchl 

-"'" '4-#illimOlbegreIlZlJlIgslinie} .J h/. '''_ . ./. ._f. 
rles w'osservlIfIrrlrV(;f(S 

-~ -Morimolbeyrenzvngslinie 

Abb.31. Bejastung durch Wasseriiberdruck bei einem GeHindesprung. 

Die vorstehenden "Oberlegungen zeigen klar, wie verwiekelt sich die Wasser
druekverhaltnisse in gemisehten Bodensehichten gestalten. Au13er einer sorg
faltigen Naturbeobachtung und Messung der Grund- und Au13enwasserstande 
gehoren noeh eingehende Uberlegungen dazu, um mit den Belastungsannahmen 
mogliehst nahe an die tatsaehlichen Verhaltnisse zu kommen. 

y) Messungsergebnisse von freien und Grundwasserstanden 
an Bauwerken. 

Zur naheren Erlauterung der im vorigen Kapitel genannten Beispiele und 
zur Prufung der Zulassigkeit der dort gemaehten Voraussetzungen sollen 
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wiederum die an ausgefiihrten Bauwerken gewonnenen Erfahrungen heran
gezogen werden, die zum besseren Verstandnis vereinfacht sind und deren Gegen
satzlichkeit starker hervorgehoben ist. Sie werden nie "allgemeine Giiltigkeit" 
besitzen konnen, da ja bei jedem Bauwerk und den angetroffenen Untergrunds
verhaltnissen die Bedingungen erst zu untersuchen sind. Sie sollen aber zeigen, 
wie verwickelt sich der Wasseriiberdruck gestaltet, wenn bindige Boden auf
treten und wie er sich bei steigendem und fallendem freiem Wasser andern kann. 
Hier tut sich ein weiteres Feld auf, wo die systematische Forschung in der Natur 
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Abb. 32. Beeinfiussung von Wasserstiinden 
im uber bindigem Boden geiagerten Sand 

durch eine Pumpaniage. 

selbst allein die endgiiltige Klarung iiber die wirklich vorhandenen Verhaltnisse 
bringen kann 1. 

1. In gemischten Bodenverhiiltnissen. Die vorgenommenen Messungen, deren 
Ergebnis in den Abbildungen 32 und folgende aufgetragen ist, erstreckten sich 
iiber einen Zeitraum von etwa 8 Jahren, haben also Anspruch darauf, daB sie 
ein klares und zutreffendes Bild iiber die Wasserdruckverhaltnisse in den einzelnen 
Schichten hinter einem langgestreckten Stiitzbauwerk auf Pfahlen mit vorn 
liegender Stahlspundwand geben. 

Wahrend dort eine urspriinglich eingebaute Entwasserungsanlage aus 
Schlackenbeton rasch verschlammte, arbeitete ein spater eingebauter Ent
wasserungsschlitz aus Filterkies mit elektrischer, automatisch arbeitender 
Pumpanlage einwandfrei. DaB die Absenkung sich nur auf die obere Sand
schicht erstreckt, ist verstandlich, da das untere artesische Grundwasserstockwerk 
mit dem oberen in keiner unmittelbaren Verbindung steht. Auf den Wasserstand 

1 Eine Reihe von sehr aufschluBreichen Messungen in Bordeaux und Le Havre ist ver-
6ffentlicht im Bericht Nr. 109 vom XVI, Internationalen SchiffahrtskongreB Briissel 1935. 
Verfasser: Leveque und Beau. Die Beobachtungen passen v6llig in den Rahmen der hier 
gegebenen Darlegungen. 
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im bindigen Boden wird die kiinstliche Entwasserung allerdings im Laufe der 
Zeit nicht ohne EinfluB bleiben, fur die Rechnung kommt dieses aber nicht in 
Betracht, da die Auswirkung zeitlich zu weit entfernt liegen wird. 

Die Abb. 32 und 33 zeigen die Ergebnisse der Messungen an diesem Bauwerk. 
Abb. 32a zeigt die Lage der Entwasserungspumpen und der Pegelstellen, Abb. 32b 
die Bodenschichtung und das Ergebnis der Messungen vor und nach Einbau 

a '1;0 

~ 

'" ~ 
'" ... 
" '" '" ~ 

c 
+ 100 

m 
3,0 

2,0 

1,0 

:to 

Brunnen! 

V 

Abb. 33. Verlauf von Wasserstanden in auigespliltem liber bincligem Boden 
gelagerten Sand liber und im freien Wasser. 

aufgespuller der Entwasserungsanlagen. Die vor Inbetriebnahme der 
Sand Entwasserung gemessenen Wasserstande geben folgendes 

Bild: 1m aufgespulten Sandboden blieb das Grundwasser 
auf +3,50 stehen, unabhangig davon, ob sich im FluB Hoch

bino'iger oder Niedrigwasserstand befand. In der unteren Sandlage 
Baden wurde der Wasserstand bei mittlerem Hochwasser zu i. M. 

Sana 

+ 2,00, bei mittlerem Niedrigwasser zu i. M. + 1,00 gemessen. 
Wie verhaltnismaBig unempfindlich sich das Grundwasser 
in der aufgespulten Sandschicht trotz der groBen Schwan

kungen des freien Wassers zwischen -1,00 und +4,00 verhalt, zeigt die Abb. 33, 
wo die Messungsergebnisse zweier Brunnen am gleichen Bauwerk aufgetragen sind. 
Die Schwankung des Grundwassers im Brunnen II ist auf nahere Lage zur Ent
wasserungspumpe zuruckzufuhren. 

Nach Einbau der Entwasserungsanlage in der oberen Sandschicht wurde fur 
normale Wasserverhaltnisse eine Absenkung hinter dem Bauwerk von mehr als 
3,50 m erzielt, die nach riickwarts allmahlich geringer wurde. Ihr VerIauf ist 
aus Abb. 32b zu entnehmen. Fur den Regelfall wurde auf diese Weise die hori
zontale Kraft infolge Wasseriiberdrucks auf das Bauwerk in der oberen Sand
schicht beseitigt. 
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In Abb. 34 ist das Ansteigen des Wassers hinter dem Bauwerk bei Sturm
fluten eingetragen, das zum iiberwiegenden Teil auf das ttberschlagen der Bran
dungswellen iiber das Bauwerk und Versickern im Untergrund zurUckzufiimen 
ist. Die Beobachtungen ergaben hierfiir folgende Werte: 
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Abb. 34. Beeinflussung von Wasserstitnden im uber bindigem Boden gelagerten Sand durch freie Wasser
stande vor einem langgestreckten Stutzbauwerk. Die Wasserstande sind durch Pumpen kiinstlich abgesenkt. 

Die Pumpen schaff ten das Wasser aber verhaitnismiiJ3ig schnell wieder heraus, 
so daB fiir den ungiinstigsten Fall in der oberen Sandschicht nicht mit mehr als 
1m Wasseriiberdruck gerechnet zu werden brauchte, zumal da das Niedrigwasser 
hoher stehen blieb als gewohnlich. 

DaB in der Abb. 34 die Wasserstande der Pegelbrunnen lund 2 an dem auf 
die Sturmflut folgenden Tage ein verhaltnisma.6ig starkes Abfallen zeigen, ist 
durch we nahere Lage zu den Pumpen lund 2 begriindet. Das allmahliche 
Ansteigen des Wasserstandes des Pegels 2 an den darauffolgenden Tagen ist 
auf das Zuriickfluten des in dem weiter riickwarts liegenden Gelande liegenden 
ttberschlagwasser zuriickzufiihren. Pegel 3 zeigt daher auch einen hohen und 
mem gleichbleibenden Wasserstand. 

Wie sich der "Oberdruck des Wassers vor und hinter einem Stiitzbauwerk 
von mem als 600 m Lange, das wasserdurch- und wasserundurchlassige Boden
schichten durchschneidet, einstellt, zeigt die Abb.35, wo die freien HW und 
NW und die entsprechenden Wasserstande in der mit artesischem Wasser an
gefiillten unteren Sandschicht (HGW und NGW) eingetragen sind. Der ttber
druck hinter der Mauer betragt bei sehr niedrigen Wasserstanden 0,80 m; es 
ist also ein sehr starkes Mitschwingen festzustellen. DaB der landwarts gerichtete 
ttberdruck vor dem Bauwerk fast bis zu 3 m anwachst, kann sich fUr seine Be
messung auswirk8n und zeigt sehr deutlich, wie notwendig es ist, den VerIauf 
des Kraftespieles bei derartigen Schwankungen festzustellen. 

Am gleichen Bauwerk wurde noch der zeitliche VerIauf der Wasserstande 
im bindigen Boden und in der darunterliegenden Sandschicht bei verschiedener 
Entfernung hinter dem Stiitzbauwerk festgestellt, wie er in den Abb. 36 und 37 
gezeigt wird. 

Abb.36 zeigt das gedampfte Mitschwingen des artesischen Wassers in der 
unteren Sandschicht. Der jeweils hochste freie Wasserstand wirkt sich um so 
weniger aus, je weiter der Brunnen von Vorderkante Stiitzbauwerk entfernt liegt, 
wahrend der jeweils tiefste freie Wasserstand weiter riickwarts liegende Brunnen 
starker beein£1uBt .als vordere. Dieses ist auf die Richtung und Starke des Grund
wasserstandes fluBwarts zuriickzufiihren. Beide Brunnen zeigen aber iiberein-
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stimmend, daB ihre mittleren Wasserstande in der Nahe der Niedrigwasserstande 
des freien Wassers liegen. 
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Abb. 35. "Oberdruck des Wassers vor und hinter einem Stiitzbauwerk von 1000 m Lange bei a) sehr hohen freien 
Wasserstanden, b) sehr niedrigen freien Wasserstanden, c) Bodenschichtung und Lage des Brunnens. 
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In Abb. 37 sind die Wasserstande zweier Beobaehtungsbrunnen im bindigen 
Boden eingetragen. Wahrend der Brunnen dieht hinter der Mauer nur ganz 
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Abb.36. Zeitlicher Verlauf von Wasserstanden im unter bindigem Boden geIagerten Sand in verschiedener 
Entfernuug vom Stiitzbauwerk. 

geringe Sehwankungen zeigte, stieg das Wasser in dem, 85 m von Vorderkante 
Bauwerk entfernten Brunnen innerhalb 48 Stunden von -1,90 m bis auf 
+4,70 m und im Verlauf von weiteren 4 Tagen auf +6,10 m. Ein Anliiften des 
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Abb.37. Zeitlicher VerIauf vou Wasserstanden im bindigen Boden, im darunterliegenden Sand und im freien 
Wasser nach Fertigstellung eines Stiitzbauwerks von 1000 m Lange. 

Filterrohres um 30 em ergab keine Anderung des Wasserspiegels. Als dann eines 
Tages das Wasser in dem Brunnen bis -4,00 m ausgeseh6pft wurde, stieg es 
im Verlauf einer halben Stunde bis auf +2,00 m wieder an. Ein anderer Versueh 
zeitigte ein gleiehes Ergebnis (6rtliehe Stauung dureh Sandauflast). 
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Weitere MeBbrunnen, die in dem auf S. 8 erwahnten versandeten Priel 
angeordnet und tells in diesen, teils in die darunterliegende artesische Sandschicht 
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eingebaut wurden, ergaben das in Abb. 38 dargestellte Bild, das den iiberhohten 
Wasserdruck in Brunnen 4 und 5 deutlich in Erscheinung treten laBt. 
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Kann es bessere Beweise geben, wie not es tut, die Wasserverhaltnisse des 
Untergrundes von Fall zu Fall auf das genaueste zu studieren, als die vorstehenden 
Abbildungen ¥ 

2. In einheitlichem, nichtbindigem Untergrund. Es handelt sich bei dem 
folgenden Beispiel um ein langgestrecktes Stiitzbauwerk von iiber 800 m Lange, 
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Abb. 39. Wirkungsweise einer FHterkiesanlage fiir ein ianggestrecktes Pfahlrostbauwerk im nichtbindigen 
Boden. 

das durch eine Filterkies-Entwasserungsanlage mit dem freien Wasser in Ver
bindung steht. 

Die Abb. 39 zeigt, wie stark eine Entwasserungsanlage den vorhandenen 
Wasseriiberdruck von 3 m Rohe (Abb. 39c) auf praktisch 0 m vermindern kann. 
Sehr deutlich ergibt die Messung, wie aus dem riickliegenden Boden das Wasser 
starker abgezogen wird als iiber der Eisenbetonplatte, wo es verhaltnismaBig 
weniger beeinfiuBt wird und dementsprechend fiir diesen Belastungsfall in die 
Rechnung eingesetzt werden muB. 

l5) SchluBfolgerungen fiir die Berechnung. 
Aus den Abb. 32-34 und 38-39 geht hervor, daB die gemessenen Wasser

druckspiegel des Grundwassers hinter dem Bauwerk nur sehr schwach ansteigen. 
Dabei muB beriicksichtigt werden, daB die Auftragungen .sehr stark iiberhoht 
sind, also die dort gezeigten Neigungen iibertrieben erscheinen. Nimmt man an, 

c 
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daB die Gleitlinie des Erddrucks hinter dem Bauwerk im ungiinstigsten Fall etwa 
die Neigung 1: 1 annimmt, so ergibt sich bei einer freien Hohe des Bauwerks von 
rd. 20 m an der Erdoberflache eine Strecke von 20 m, auf die bei dem Ansatz der 
Wasseriiberdruckflache im Abschnitt ex und (J ein waagerechter Verlauf der 
Wasserdruckverhaltnisse hinter dem Bauwerk angenommen war. Da die Ent
fernung zwischen Mauer und Gleitflache mit zunehmender Tiefe immer geringer 
wird, wird die Annahme eines waagerechten Verlaufes des Wasserdruckes hinter 
dem Bauwerk mit zunehmender Tiefe immer genauer. Trotz vorhandener Ent
wasserungsanlagen kann man also in vielen Fallen der Praxis mit den erwahnten 
Annahmen rechnen. Man darf allerdings nicht ohne weiteres die in dem voran
gegangenen Abschnitt gezeigten Wasseriiberdruckbilder auf beliebige andere 
Verhaltnisse anwenden, ohne sich vorher ein genaues Bild iiber den Verlauf des 
Wasserdruckspiegels in geniigendem Umkreis hinter der Mauer zu verschaffen. 
Es kann selbstverstandlich bei Mauern mit stark wirkender Entwasserung und 
Bodenarten mit anderer Durchlassigkeit eine sehr starke Kriimmung der Wasser
druckspiegel eintreten. In diesen Fallen konnen die Wasserspiegel, die in MeB
brunnen beobachtet worden sind, nicht ohne weiteres als maBgebend fiir die 
gesamte Nachbarschaft des MeBbr"!ffillens angesehen werden. Dann wird man 
nicht darum herumkommen, sich die Druckverhaltnisse im Grundwasser klar 
zu legen und danach seinen Krafteansatz zu vollziehen. 

b) Der vertikale Wasseriiberdruck. 
Ermittlung des Auftriebes bei Bauwerken. 

Haben wir einen Korper, der nur in das freie Wasser eintaucht, so ist die 
GroBe des Auftriebes ohne weiteres klar. 

Wird jedoch der Korper nach Ausschachtung des Bodens in das Grundwasser 
eingebaut, so besteht die Auffassung, daB bei nichtbindigem Boden infolge von 
Reibungsverlusten beim DurchflieBen des Wassers durch die Hohlraume des 
Sandes nicht der volle Auftrieb wirksam ist. Diejenigen Bauwerke, fur 
die die Ermittlung des Auftriebes hinsichtlich Konstruktion und Kosten von 
wesentlicher Bedeutung ist, also aHe Hohlkorper, wie unterirdische Wasser
behalter, Klaranlagen, U-Bahn-Korper, Schleusen und Dockkorper, erleiden im 
Betrieb Bewegungen in senkrechter Richtung, die bei stark wechselnder Belastung 
in erster Linie auf die Zusammenpressung des Bodens, auBerdem aber auch 
auf Wegdriicken und Ansaugen des Grundwassers zUrUckzufiihren sind. Befindet 
sich ein Bauwerk im stehenden, freien oder Grundwasser, so konnen folgende 
GroBen des Auftriebes eintreten: 

1. Wenn das Bauwerk sich im Zustand der Ruhe befindet, so ist die GroBe des 
Auftriebes gleich dem Hohenunterschied zwischen Bauwerksohle und Wasser
spiegel. 

2. Bei einer, wenn auch nur geringen Bewegung des Bauwerks nach oben 
stromt das Wasser in den entstehenden Hohlraum nacho Wahrend dieses Nach
stromens ist verminderter Druck vorhanden. Die Minderung ist abzusetzen. 

3. Bei einer gleichartigen Bewegung nach unten wird das Wasser durch die 
Hohlraume nach oben gedriickt. AuBer der statischen Druckhohe ist hier noch 
zusatzliche Druckhohe zur Uberwindung der Stromungsveduste erforderlich, 
so daB der Auftrieb groBer wird. 
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Da in den beiden letzten Fallen die genauen GroBen bislang noch nicht be
stimmt werden konnen, ihr Betrag nur gering ist und sich nicht plOtzlich aus
wirkt, wird man hier mit dem vollen statischen Auftrieb genugend genau rechnen, 
obwohl Schwankungen von Dockkorpern in den Grenzwerten von etwa 3 bis 
8 mm in vollem und leerem Zustand mit oder ohne Schiff keine Seltenheit sind. 
Man kann dabei aber selbstverstandlich die gegenwirkende Wandreibung voll 
in Rechnung setzen, die naturgemaB bei senkrechten Wanden sich anders ver
halt als bei unterschnittenen Wanden. 

Bei standig unter dem Bauwerk hindurchflieBendem, freiem oder Grund
wasser kann stets ein Abzug fur Reibungsverluste, der auf der durchstromten 
Strecke zunimmt, vorgenommen werden. Seine Hohe muB von Fall zu Fall 
bestimmt werden. 

Wie sieht das Kraftbild aus, wenn vor und hinter dem Bauwerk ver
schieden hohe Wasserstande vorhanden sind 1 Hier den niedrigeren oder den 
hoheren Wasserstand als die fUr den wirksamen Auftrieb maBgebende Druck
hohe anzusehen, entspricht nicht den inzwischen an Ton und Beton gewonnenen 
V ersuchserge bnissen. 

Bei einem Stromen des Wassers von dem hoheren zum niedrigen Wasser
spiegel kann der Auftrieb entsprechend der Verbindungslinie vom hOheren zum 
niedrigen Wasserspiegel angenommen werden, da ja der entstehende Druck
verlust in Geschwindigkeit umgesetzt wird1 . 

Befindet sich unter dem Bauwerk eine Spundwand, die in wasserundurch
lassigen Boden gegrundet ist, so wird der Auftrieb um den Stromungswiderstand 
vermindert werden mussen, also an dieser Stelle sprunghaft abnehmen. 

Messungen uber den Auftrieb unter Talsperren finden sich in dem an
gegebenen Aufsatz von Terzaghi2• Die Figuren nehmen in der Natur eine un
regelmaBige Gestalt an. Allgemein fallt anfangs der Druck infolge der Herd
mauer starker abo Eine ahnliche Verteilung ist auch fur Stiitzbauwerke an
zunehmen. 

In allen Fallen, wo Arbeitsfugen im Bauwerk vorhanden sind, wird man in 
diesen den Auftrieb entsprechend der Grundungsfuge einsetzen. Wenn die 
Fugen nicht durch das ganze Bauwerk hindurchgehen, also an der Luftseite 
wasserdicht sind, ist der wasserseitige Auftrieb so weit anzusetzen, wie das 
Wasser durch die Fuge in das Bauwerk eindringen kann, also ungunstigstenfalls 
bis an die andere Bauwerksseite heran. Da keine Arbeitsfuge als absolut dicht 
zu bezeichnen ist, wie das Durchsickern von Wasser an fertigen Bauwerken in 
mehr oder weniger groBem Umfange beweist, erscheint es jedoch als ausreichend, 
entweder als Auftrieb die Verbindungslinie zwischen dem Innen- und AuBen
wasserstand einzusetzen, oder, wenn an der einen Seite des Bauwerks Luft 
vorhanden ist, dort den Auftrieb gleich Null werden zu lassen. Die fehlende 
Druckhohe wird, wie oben erlautert, zur Erzeugung der Durchsickerungs
geschwindigkeit gebraucht. DaB einige Arbeitsfugen an der luftseitigen AuBen
flache sich als trocken, also als scheinbar dicht erweisen, riihrt von der Verdun
stung des Sickerwassers her. Es liegt keine Veranlassung vor, eine undurchlassige 

1 Vgl. hierzu Terzaghi: Beanspruchung von Gewichtsstaumauern durch das stromende 
Sickerwasser. Bautechn. 1934 S.379. 

2 Ferner in Kelen: Gewichtsstaumauern und massive Wehre, S.255. Berlin 1933. 
Agatz, Der Kampf d. Ingenieurs. 5 
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Arbeitsfuge der Berechnung zugrunde zu legen, zumal da die Dichtigkeit sehr 
stark von der Bauausfiihrung abhangig ist. 

Genau so verhalt es sich mit dem Auftrieb im Betonkorper selbst. Weder 
der eine Grenzfall, daB der Auftrieb einheitlich gleich dem einseitigen hochsten 
Wasserdruck ist, noch daB er gleich Null ist, weil der Beton als dicht anzu
sprechen ist, entspricht den Versuchsergebnissen, die Terzaghi1 festgestellt 
hat, und den von mir an fertigen Bauwerken gemachten Beobachtungen, wo 
wahrend des Abbruchs die Feuchtigkeit mit zunehmender Wassertiefe und in 
der Nahe der AuBenseiten zunahm. GewiB habe ich auch Beobachtungen giin
stigerer Art festgestellt, doch ist man zu sehr von der Art der Bauausfiihrung 
abhangig, um sicher damit rechnen zu konnen. Wir sind bislang jedenfalls nicht 
in der Lage, einen Beton von gleicher Dichtigkeit wie z. B. den Baustoff Stahl 
herzustellen. Der wahrscheinliche Auftrieb wird also die gleiche Form auf
weisen, wie bei den Arbeitsfugen gekennzeichnet. Anders verhalt es sich bei 
Baustoffen, wie Stahl, die vollig wasserdicht sind. Innerhalb derer ist mit einem 
Auftrieb nicht zu rechnen. 

Bauwerke, die durch bindigen Boden auf nichtbindigen Boden gegriindet 
sind, werden unter der Sohle, im nichtbindigen Boden, einen Auftrieb erleiden, 
der sich unzweideutig gleich der Druckhohe des Wassers im nichtbindigen Boden 
einstellen wird. In den Arbeitsfugen, die in bindigem Boden liegen, wird bei 
wechselnden Wasserstanden an der Riickseite ein Auftrieb wirksam sein, der 
gleich der DruckhOhe des Wassers im nichtbindigen Boden ist, vermindert um 
den Druckverlust im bindigen Boden; an der Vorderseite ist er gleich dem freien 
Wasserstand. Aus den Wasserstandsbeobachtungen (vgl. Seite 56) ist die Hohe 
des Wasserspiegels im bindigen und nichtbindigen Boden leicht festzustellen 
und fiir die einzelnen Hohen der Auftrieb zu ermitteln. 

Erreicht die Sohle des Bauwerks den nichtbindigen Boden nicht, dann ist 
fiir die Sohle des Bauwerks genau so zu verfahren wie vorher fiir die Arbeits
fugen, vorausgesetzt natiirlich, daB z. B. die Spundwande nicht die bindige 
Bodenschicht bis zur nichtbindigen Schicht durchstoBen haben. In diesem Fall 
wird sich das Wasser nicht nur in den Sch16ssern oder in Nut und Feder seinen 
Weg aus der Sandschicht suchen und damit den vollen Au£trieb der nichtbindigen 
Schicht an der Sohle zeitigen, sondern es wird auch im Holz (Spundwand oder 
Pfahle) flieBen, wie ich es bei einem abgebrochenen Bauwerk festgestellt habe. 
Holzerne Pfahle und Spundbohlen hatten etwa 12 Jahre im Klei mit der Spitze 
im Sandboden gestanden, in dem ein artesischer Wasserdruck von rd. 15-20 m 
Hohe vorhanden war. Als die Pfahle und Spundbohlen in etwa 6 m Tiefe 
unter dem Wasserspiegel abgeschnitten wurden, drang das Wasser nicht nur 
aus Nut und Feder in kleinen Fontanen, sondern auch aus dem Holz selbst 
heraus. 

Auf Grund der vorstehenden Uberlegungen kann der Auftrieb fiir das Gesamt
bauwerk in den Arbeitsfugen und im Beton ermittelt werden, auch wenn es sich 
um bindigen Boden und verschieden hohe Wasserstande vor und hinter dem 
Bauwerk handelt. 

1 Terzaghi: a. a. O. Interessant ist, daB die wirksame Flachenporositat des Betons 
nahezu 1 ist. Man muB also annehmen, daB auch im BetonkOrper der Auftrieb auf die 
volle Schnittflache wirkt. 
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Auch hier liegt es zum uberwiegenden Teil in der Hand des verantwortlichen 
Ingenieurs, soweit wie moglich die naturlichen Verhaltnisse mit seinen MaB
nahmen und UberIegungen zu erfassen. Schwierig bleibt die Feststellung der 
Wasserdruckverhaltnisse und damit des Auftriebes in ungleichen Bodenverhalt
nissen mit verschiedenen Grundwasserstockwerken. Die Beispiele geben aber 
Handhaben genug, die wahrscheinliche Angriffsmoglichkeit des Wassers auf
zudecken. Beobachtungen in der Natur bei Bauausfuhrungen und im Betrieb 
der Bauwerke in Verbindung mit Versuchen in den Versuchsanstalten werden fur 
die Zukunft weitere Aufklarung bringen konnen. Den Bauauftraggebern aber 
fallt es zu, gerade bei schwierigen Verhaltnissen Wasserstandsbeobachtungen 
nicht mit der Fertigstellung des Bauwerks einzustellen, sondern sie wahrend 
des Betriebes fortzufuhren, um umfangreichere UnterIagen dafur zu bekommen, 
inwieweit die Beziehungen zwischen freiem Wasser und Grundwasser durch Bau
werke beeinfluBt werden. 

4. Die Aufstellung des wahrscheinlichen Angriffsplanes. 
Die Untersuchungen uber die Lage, Wertigkeit und Berechnungsmoglichkeit 

ergeben die Grundlage fur die Aufstellung des wahrscheinlichen Angriffsplanes 
des Gegners Wasser, von der die Art der zu wahlenden Konstruktion des Bau
werks abhangen wird. 

Zur Ermittlung dieses Angriffsplanes sind erforderlich: 
a) Lageplan mit Angabe der Wasserbeobachtungsbrunnen bei dem zu errich

tenden Bauwerk. 
b) Ergebnisse der Messungen in den Beobachtungsbrunnen. 
c) Langs-, Quer- und Schragschnitte durch den Untergrund mit Eintragung 

des Bauwerks und des VerIaufs der freien und Druckwasserspiegel auf eine ge
nugende Entfernung senkrecht zur Bauwerksachse. 

d) Feststellung des in den einzelnen Bodenschichten vorhandenen Wasser-
uberdruckes und seines wahrscheinlichen VerIaufes. 

e) Feststellung der der Berechnung zugrunde zu legenden Belastungsfalle: 
ungunstigster Fall, 
gunstigster Fall, 
Regelfall 

fur horizontale und vertikale Beanspruchung des Bauwerks und des Untergrundes. 
Auf ihre klare Trennung von den Belastungsfallen des Gegners "Erde" ist 

Sorge zu tragen. 
f) Zeichnerische Darstellung der gewahlten Belastungsfalle. 
g) Vornahme derchemischen Untersuchungen und Folgerungen fur das Bauwerk. 
h) Bei Wahl einer Entwasserungsanlage Feststellung ihrer Wirkungsmoglich-

keit im Betriebszustand des Bauwerks auf Zeit und fur die Dauer. 

III. Die Festlegnng der eigenen Verteidignngsstellnng. 
Wenn der Ingenieur nach den Regeln der Technik und unter enger Ver

bundenheit mit der Natur die Angriffsabsichten seiner Gegner Erde und Wasser 
erkannt und ihre Wertigkeit bestimmt hat, gilt es, daraufhin die eigene Ver
teidigungsstellung so auszubauen, daB die Bauwerke den einmaligen und dauern-

5* 
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den Angriffen widerstehen, ohne zu stark angelegt zu sein. Hier die richtige Grenze 
zu finden, liegt in der Hand des Bearbeiters und wird ihm besser gelingen, wenn er 
nicht engstirnig von einer Seite, sondern von allen Seiten umfassend ans Werk 
geht. Letzten Endes sollen aIle Verteidigungsbauwerke, wie Boschungen, Damme, 
Spundwand-, Pfahlrost-, massiv gegrundete Bauwerke, ob sie nun ein- oder mehr
seitige Gelandesprunge aufzufangen haben, den Gleichgewichtszustand erhalten. 

Es liegt also auf der Hand, daB auch bei dem Ausbau der Verteidigungs
steHung der Ingenieur sich weitgehendst in die Natur versenken muB. Die Er
fahrungen beim Bau und vor aHem auch beim Betrieb und der Unterhaltung 
der Bauwerke geben ihm die beste Unterstutzung. Die letzteren sind aber 
bislang am wenigsten ausgenutzt, sei es, wei! der Bauherr die anscheinend 
unnotigen Geldausgaben scheut, sei es, weil fUr den Ingenieur das fertige Bau
werk an Reiz verloren hat. Erst wenn Bauten den Angriffen zum Opfer fallen, 
wird der Ingenieur wieder aufmerksam, ohne aber dafur zu sorgen, daB die nur 
mit groBter Sorgfalt erkennbaren Fehlerquellen auch weitgehendst der All
gemeinheit nutzbar gemacht werden. Es wiirde eine dankbare Aufgabe sein, 
hier einmal neue Wege zu gehen und, losgelOst von dem menschlichen Ich, 
nicht nach den Unterlassungssunden des Ingenieurs zu suchen, sondern allein 
der Sache zu dienen und die Fehlerquellen zu Bruch gegangener Bauwerke 
aufzudecken. Ein Ingenieur, dem ein BauunfaH in die Schuhe geschoben wird, 
braucht in meinen Augen noch lange kein schlechter Ingenieur zu sein, denn 
wie viele gibt es, an deren Bauwerken viel schwerere Fehler nachzuweisen sind, 
die aber das unerhorte Gluck haben, daB die Gutmutigkeit des Materials ihre min
deren Fahigkeiten verdeckt, oder die ihre innere Unsicherheit auf Kosten anderer 
verdeckt und Bauwerke errichtet haben, die von Materialvergeudung strotzen. 

In der Verbindung zwischen Theorie und Praxis, zwischen Geist und Natur 
liegt der unendliche Reiz des Grund- und Wasserbaues. Verfolgen wir unsere 
theoretischen Dberlegungen einmal in diesem Sinne, so sehen wir, daB sich die 
Theorie der Materie erst vollig bemachtigen kann, wenn die Erfahrungen vor
liegen. Aus dieser Erkenntnis heraus sollten wir versuchen, die Erfahrungen in 
der Natur fUr die Zukunft weitgehendst zu pflegen, auszubauen und auszuwerten. 

In den folgenden Kapiteln sind die verschiedenen Bauwerke unserer Ver
teidigungsstellung behandelt und auf Grund von Erfahrungen, soweit wie es fUr 
mich moglich war, kritisch betrachtet worden. An Hand von Beispielen und 
theoretischen Dberlegungen sind die bisherigen Ergebnisse herausgesteHt und 
diejenigen Gebiete aufgedeckt, wo wir weiterarbeiten mussen. Ich habe es mir 
versagt, aus der vorhandenen Literatur die Theorie noch einmal wiederzugeben, 
wei! sie den Uberblick und den Zusammenhang gestort hatte. Ich darf sie daher 
als bekannt voraussetzen oder dem Leser anheimsteHen, sie in den angegebenen 
QueHen nachzulesen. 

1. Anlage und Bewertung von Vermessungspunkten fur die 
Bauausftihrung. 

Genau so wie Boden- und Wasseruntersuchungen nach einem festen Plan 
durchzufUhren sind, hat man auch je nach der Art des Grundbauwerkes vor 
Baubeginn eine Vermessungsgrundlinie zu schaffen und sich uber ihre zweck-
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mitBige Lage und die Verteilung der Vermessungspunkte im Gelande und an 
anderen Bauwerken klarzuwerden. Handelt es sich urn groBere Bauvorhaben, 
so soUte ein Vermessungsingenieur mit den grundlegenden vermessungstechnischen 
Vorarbeiten betraut werden. Liegt ein ordnungsgemaB angelegtes Vermessungs
netz vor, dann kann die weitere Arbeit dem Bauingenieur uberlassen bleiben, 
wobei aber eine vermessungstechnische Kontrolle von Zeit zu Zeit eintreten soUte. 
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Abb.40. Bewegung von Vermessungspunkten. a) Lagepian, b) durch bindigen Boden auf Sand gegriindeter 
Bohrpfahlfestpunkt, c) auf biniligem Boden gegriindeter Stein 2, d) auf Pfahicn im Sand gegriindete Bau· 

werksecke 3, e) Bodenschichtung (Bohrioch 1). 

Besteht der Untergrund aus bindigem Boden oder sind bindige Boden
schichten vorhanden und wird mit Grundwasserentziehung gearbeitet, dann ist 
Wert darau£ zu legen, daB Standlinie und Vermessungs£estpunkte von der Bau
grube weit genug entfernt sind, weil sonst weder ihre horizontale noch vertikale 
Lage mit Sicherheit eingehalten werden kann. Wie stark hier Anderungen ein
treten konnen, zeigen die nachstehenden Beispiele (Abb.40). 

Fur die weit auseinanderliegenden Einzelbauwerke einer verkehrswasserbau
lichen GroBanlage muBten vor Beginn des Baues die vermessungstechnischen 
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Vorarbeiten geleistet werden. Zur Kontrolle der Hohenlage wurden einzelne 
Festpunkte an bestehenden, auf tragfahigem Baugrund gegriindeten Bauwerken 
und besondere Bohrpfahlfestpunkte im Geliinde gewahlt. Sie wurden auf rund 
2 km entfernt liegende Festpunkte eingemessen und etwa aIle 1-3 Monate je 
nach Bedarf von einem Landmesser nachgepriUt. 

Der Festpunkt 1, der durch eine rund 18 m starke bindige Bodenschicht auf 
diluvialem Sand von rund 10 m Machtigkeit, unter dem diluvialer Ton von mehr 
als 20m Starke ansteht, gegriindetwurde (Abb. 40b), zeigte im VerIauf derersten 
21/4 Baujahre eine Abwartsbewegung von 62 mm, die ganz augenfallig durch die 
Grundwasserentziehungsanlage hervorgerufen und beeinfluBt wurde, da mit 
ihrer Einstellung die Wiederaufwartsbewegung einsetzte. 

Nach VerIauf von 10 Monaten hob sich der Festpunkt um 18 mm, um dann 
langsam in den folgenden 3 Jahren wieder auf den friiheren Tiefstpunkt abzu
sinken. Inwieweit die Abwartsbewegung noch weiter andauern wird, bleibt den 
weiteren Messungen vorbehalten. Die eingetretene erste Abwarts- und Aufwarts
bewegung des Festpunktes ist auf das Schrumpfen und Schwellen des bindigen 
Bodens infolge Entziehens und Einstromens des Grundwassers zuriickzufiihren. 
Der letzte Teil der Aufwartsbewegung und der anschlieBenden Abwartsbewegung 
wird im Jahre 1931 durch die gleichzeitige AufhOhung des Gelandes um 1-2 m 
beeinfluBt. 

Der Punkt 3 an der Kante des nahe an der tiefen Baugrube liegenden, auf 
Holzpfahlen im Sand gegriindeten Schuppens (Abb. 40c) zeigte die gleiche 
Senkung, die sich iiber fast 4 Jahre erstreckte und die ebenfalls auf die Tatig
keit der Grundwasseranlage und die benachbarte rund 23 m tiefe Baugrube 
zuriickzufiihren ist. In 33/ 4 Jahren war die gesamte Abwartsbewegung bereits 
auf 158 mm gestiegen. 

Der Festpunkt 2 zur Festlegung der Standlinie stand, wie der Lageplan 
(Abb. 40a) zeigt, in der Nahe der 7,5 m tie£en Baugrube im bindigen Boden 
(Abb. 40c). Als zuerst die 70 m ent£ernte Baugrube ausgehoben wurde, folgte 
der Festpunkt um 3 cm nach dieser Seite. Mit Beginn des Aushubs der 
rund 150 m entfernt liegenden, 23 m tiefen Baugrube wi(jh er dorthin aus, 
nach dem Aushub der nur 7 m entfernt liegenden, 7,5 m tiefen Baugrube 
drehte er iiber Siiden nach Osten zuriick. Er vollzog insgesamt eine Be
wegung von etwa 1/2 m. Ein anderer Festpunkt, der rund 20 m von der Ober
kante der 23 m tiefen Baugrube entfernt lag, machte nach dieser Seite hin 
sogar eine Bewegung von 17,5 cm durch. Auch die rund 50 m entfernt liegende 
7,5 m tiefe Baugrube beeinfluBte die Riickwartsbewegung des Festpunktes bis 
zu 7,5 cm. 

An diesen gemessenen Bewegungen zeigt sich wiederum iiberaus deutlich die 
Gefahrlichkeit des bindigen Bodens, der wie ein weicher GrieBbrei auf die ge
ringste Storung seiner Lagerung durch Bodenentnahme, Gelandeaufhohungen 
und Auflasten, Zusatz oder Entziehung von Grundwasser eingeht. 

Wie dieselbe Abbildung erkennen laBt, muB man auch bei der Anlage von 
sog. Rohr£estpunkten, selbst wenn sie auf tiefliegendem diluvialem Sand ge
griindet sind, vorsichtig sein, weil sie erhebliche Bewegungen durchmachen 
konnen, wenn sich unter und iiber dieser Sandschicht bindiger Boden befindet. 
Nachmessungen von Bauwerken und Nivellements konnen zu Abweichungen 
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fiihren, wenn derartige Festpunkte nicht laufend kontrolliert und die Ursachen 
ihrer Bewegung £estgestellt werden. 

2. Die Boschung. 
a) Einschnitte - Hangrutschungen. 

Bei den Einschnitten und Dammen sind es in erster Linie die Wasseraustritte 
(Sickerlinien), Boschungsrutschungen und Versackungen, die uns Sorge bereiten. 
Sie wiirden sich samtlich ausschalten lassen, wenn wir in der Wahl des Unter
grundes und des Schiittbodens frei waren. Das ist aber nicht der Fall, da die 
Lage des zu errichtenden Bauwerkes oft aus anderen Griinden feststeht und die 
Kosten fUr in jeder Beziehung einwandfreien Schiittboden in den meisten Fallen 
zu hoch wiirden. Wir werden daher mit unseren Verteidigungsbauwerken oft 
vor gegebene Tatsachen gestellt und miissen uns mit ihnen abfinden. Hin
sichtlich der Beeinfiussung der Sickerlinien und der Dichtigkeit von Dammen 
haben wir die Moglichkeit, guten und schlechteren Boden im Bauwerk zweck
maBig wechseln zu lassen und unter Umstanden das Bauwerk selbst abzuandern. 
Boschungsrutschungen und Versackungen lassen sich im voraus in den meisten 
Fallen vermeiden, wenn man die vorhandenen Boden, iiber deren Zuverlassigkeit 
Unklarheit herrscht, in den Erdbauversuchsanstalten untersuchen laBt und die 
Form des Bauwerks darauf absteUt. Bringen Damm- und Hangrutschungen oder 
Versackungen nur voriibergehende Nachteile, so soUte man sie bei der Errichtung 
des Bauwerkes auch dementsprechend bewerten und ihre Beseitigung im Betrieb 
in Kauf nehmen, wie es z. B. bei den Setzungen der Deichkorper und ihres Unter
grundes an der deutschen Nordseekiiste bereits jahrzehntelang ohne Gefahr 
der Fall ist. 

Die Bildung einer Boschung im gewachsenen Boden kann als stiickweises 
Abrutschen bis zur "natiirlichen Boschungslinie" aufgefaBt werden: 

Ein senkrechter Bodenschnitt erzeugt z. B. eine Gleitflache 1f1 = 60 0, der Boden
schnitt rutscht also bis zu dieser Neigung abo Es entsteht dann ein Gelande
sprung, der durch 60° begrenzt ist und seinerseits zur Bildung einer neuen Gleit
flache von 1f2 = 45° Veranlassung gibt. Die Begrenzung von 45° gibt eine Gleit
flache von 1fa = 37° usw., bis schlieBlich der Gleitwinkel1fn gleich dem Boschungs
winkel e wird. 

Der "natiirliche Boschungswinkel" bei Einschnitten kann aber im allgemeinen 
nicht gleich dem Reibungswinkel des Bodens gesetzt werden, da in den meisten 
Fallen auBer der Reibung noch Kohiision (Ha£tfestigkeit) im Boden vor
handen ist. Man wird daher stets bei geschiittetem und gewachsenem Boden 
verschiedene Boschungswinkel erhalten, die, abgesehen von der Kohasion, auch 
auf die Veranderung der Lagerfestigkeit zuriickzufiihren sind. 

Allgemein wurde im Abschnitt I gezeigt, daB man die gesamte Scherfestig
keit des Bodens zusammensetzen kann aus dem Normaldruck· Reibung + Ko
hasion: 't'o = (J • tge + k. Die Scherfestigkeit 't'o wird im allgemeinen unter der 
natiirlichen Auflast (J bemessen. Sonst ist der Begriff der Scherfestigkeit nicht 
eindeutig bestimmt, sondern es muB hinzugefiigt werden, fUr welchen Druck 
sie gelten solI. 

Die Entstehung einer Boschung auf dem oben geschilderten Wege gilt nur 
fiir nichtbindigen Boden. Bei bindigem Boden konnen erheblich steilere Nei-



72 Die Festlegung der eigenen Verteidigungsstellung. 

gungen auftreten, die wegen der Kohasion von der Hohe des Gelandesprunges 
abhangen. Beim Vorhandensein von Kohasion und deren p16tzlicher Auslosung 

konnen auch £lachere Boschungen nicht vor 
der Bildung von Rutsch£lachen schutzen, 
sofern sie noch steiler als der Reibungs
winkel sind. 

Als Beispiel hier£ur seien einige Zahlen
werte gegeben : 

BeimBauder Ernst-August-Schleuse1 ent
standen Rutschungen bei einem Boschungs
winkel zwischen 16 und 26 ° und bei einer 
Gelandesprunghohe von 8,4 m. Ebenfalls 
bei 8 m Hohe entstanden Rutschungen bei 
Rosengarten bei einem Boschungswinkel 
von 34 ° 2. In Bremerhaven wurden an der 
Nordschleuse Rutschungen beobachtet bei 
einem Boschungswinkel von 181/ 2 ° und 
einer Baugrubentiefe von 8 bis 21 m. 

Je geringer die Gelandesprunghohe ist, 
desto groBeren Ein£luB ubt die Kohasion 
aus . Es ist daher gerade fur kleinere und 
mittlere Einschnitte wertvoll, einmal einen 
ungefahren Uberblick uber die GroBenord

Abb.41. Senkrecht anstehender bindiger Boden. nung zu erhalten, innerhalb derer sich bei 
verschiedenen Bodenarten die Kohasion be

wegen kann. Es wurden beobachteP bei Sand nach Storung des naturlich ge
wachsenen Zustandes etwa 0,01 kg/cm2 , bei sandigem Ton 0,15 kg/cm2 , bei 

schwerem Ton 0,2 bis 0,5 kgjcm2 • Die Berechnung 
der GroBe der Kohasion kann aus der senkrechten 
Hohe gerade noch freistehender Erdwande er£olgen4, 
sobald der Reibungswert bekannt ist. So bleibt 
beispielsweise bei e = 20 ° und k = 0,15 kg/cm2 der 

Ollfgt:spil'ller Boden 4,75 m senkrecht stehen. Bei 6 m wurde 
Soll(/ sich dagegen eine Boschung von rund 70 ° einstellen, 

wahrend sich ohne Kohasion eine Boschung von 
20 ° bilden muBte. 

Kit; 
~"'l ) t 

Bei dem Bodenaushub fur die Dockverlangerung 
in Bremerhaven blieb der Kleiboden in einer Hohe 
von 6 m senkrecht stehen. Der innere Reibungs
winkel betrug fur diese anstehenden Bodenschichten 
Q = 25 °, das Raumgewicht y = 1,6 (Abb. 41). 

Abb. 42. Quersehnitt einer Rut· Die rechnerische Kohasion ergibt sich daraus zu 
sehung im Sandboden. 

0,15 kgjcm2 . 
Beobachtungen uber Boschungen, die sich in der Natur gebildet haben, sind 

in den Abb. 42, 43 dargestellt. Zunachst ergab sich bei aufgespultem Sand-

1 Bautechn. 1932 S. 136. 2 Bautechn. 1927 S. 223 u. 251. 
Bautechn. 1925 S. 120. 4 Nach Fellenius : Erdstatische Berechnungen, S. 41. 
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boden, der 12 Jahre abgelagert war, die dargestellte Neigung. Unter dem auf
gespiilten Boden befand sich eine etwa 40 cm starke Kleischicht. Urn den 
Rutschwinkel festzustellen, wurde auf der Oberkante des Gelandes die Grasnarbe 
entfernt und der FuB der Boschung allmahlich abgegraben, bis die Rutschung 
eintrat. Darauf wurde der ab-
gerutschte Boden sorgfaltig ent
fernt und die Rutschflache mit 
ihrer Neigung gemessen. Der 
Versuch wurde zweimal wieder
holt. Es ergaben sich annahernd 
korbbogenformige Gleitflachen. 
Der Boschungswinkel schwankte 
zwischen 33 und 70 0 mit einem 
Mittel bis 61 °. Nach Verlauf 
von 8 Tagen (Abb. 44) hatte 
sich die Boschung verflacht zu 
einer mittleren N eigung von 
52 0. Fiihrt man die Veranderung 
auf eine Verminderung der Haft

Abb. 43. Bild einer Rntschung im Sandboden . 

festigkeit des Bodens zuriick, die infolge atmospharischer Einfliisse eingetreten 
ist, so ergibt sich bei Annahme ebener Gleitflachen ke = 0,029 kg/cm2 , bei kreis
formiger Gleitflache kk = 0,008 kg/cm2 • Diese Werte stimmen gut mit denen 
sonst bei Sand gefundenen iiberein. Man muB dabei aber beriicksichtigen, daB 
sie nur die Abnahme der Kohasion darstellen. Es ist aber nicht anzunehmen, 
daB beim aufgespiilten Sand an der Ober
flache auf die Dauer eine wesentliche Ko
hasion erhalten bleibt. 

Zur Feststellung der Kohasion ohne 
Kenntnis der Reibung empfiehlt sich die Ab
grabung nach obigem Muster bis zu einer 
Hohe hI' Messung der Boschung gleich nach 
der Abgrabung und in einem Abstand von 
etwa 8 Tagen oder langer, Vertiefung der 
Abgrabung bis zur Hohe hz, Messung der 
Boschung gleich und nach 8 Tagen, wie vor. 
Aus diesen Werten laBt sich sowohl der vor-
handene Absolutbetrag der Kohasion wie 
auch derjenige Teilbetrag ermitteln, der durch 
die Beriihrung des Bodens mit der AuBen
luft vernichtet wird. Man erhalt also bei 

~ 

Kit; 
t 

Abb.44. Qucrschnitt der Rutschung (Abb . 42) 
nach 8 Tagen. 

geniigend langer Beobachtungszeit eine GroBe, die man bei dem betreffenden 
Boden fUr die Kohasion einsetzen kann. Man muB allerdings die Boschung bei 
kiirzeren Zeitabschnitten einer Witterung aussetzen, die reichlich Feuchtigkeit 
enthalt. 

Der Vorgang, der sich bei Rutschungen vollzieht, kann auf die Bildung von 
2 Arten von Gleitflachen zuriickgefiihrt werden, entweder auf natiirliche Gleit
flachen, die durch die Schichtung des Bodens entstanden sind, also geologisch 
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bedingt sind, oder Minimalgleitflachen, die bei weniger geschichtetem Boden die 
geringste Sicherheit in bezug auf das Gleichgewicht aufweisen. 

Als rutschgefahrlich sind solche Boden zu betrachten, die eine geringe 
Reibung bei zeitweise betrachtlicher Kohasion haben, also aIle Tone und Letten, 
die die Bildung von geometrischen Gleitflachen zulassen, und auBerdem 
Boden, die durch ihre Schichtung die Bildung von geologischen Gleitflachen 
erleich tern. 

Als Ursachen fiir die Entstehung von Rutschungen kommt vor allem die 
Wirkung von Wasser und Luft in Betracht. Der "natiirliche Boschungswinkel" 
wird durch den Wassergehalt des Bodens insbesondere bei bindigem Boden ver
andert, da der Kapillardruck, der diejenige Kraft darsteIlt, welche die Kohasion 

UngenmoBsfob 
o S 10m 
I I 

-'1,80 

Abb.45. Verlauf einer Sandb5schung unter, tiber Wasser und im Wasserwechsel. 

zum groBten Teil erzeugt, durch Veranderung der Wasserverhaltnisse herab
gesetzt werden kann. Die Boschung kann sich allein hierdurch schon in erheb
lichen Grenzen andern. 

Bei nichtbindigen Bodenarten wirkt das Wasser dadurch auf den gewachsenen 
Boden, daB es das Gewicht des Bodens y und bis zu einem gewissen Grade auch 
den Reibungswinkel e verandern kann. 

Das geht aus Abb.45 hervor, in der 3 natiirliche Boschungen aufgetragen 
wurden, um das Verhalten des Bodens im Wasserwechsel und unter Wasser 
beurteilen zu konnen. Die Abbildungen zeigen mit Deutlichkeit die Abnahme 
des natiirlichen Boschungswinkels innerhalb des Wasserwechsels (i. W.W.) infolge 
dynamischer Wirkungen, z. B. Sog, im Gegensatz zu den Strecken unter Wasser 
(u. W.) und iiber Wasser (ii. W.). 

Prof. 
I I 

Abb. 
tgq LW.W. tge u. "r. e LW.W. q u.W. I Neigung u. w. ' LW.W. 

45a 0,202 0,539 IP/2 ° 281/ 2° 1: 1,85 1: 5 
45b 0,228 0,500 13° 261/ 2 ° 1:2 1 :4,3 
45c 0,205 0,494 11 1/ 2 ° 261/ 2 ° 1:2 1: 5 
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Fur die Zwecke der Praxis tritt die Frage auf, wieweit man bei EinfluB des 
Wassers mit einer Kohasion im Boden rechnen kann. Bei Berucksichtigung des 
Oberflachenwassers, um das es sich in den meisten Fallen handeln wird, kommt 
es darauf an, wie weit dieses Oberflachenwasser in den Boden eindringen kann 
und dessen Gefuge verandert. Bindiger Boden wird nur bis zu einer bestimmten 
Tiefe von freiem Wasser angegriffen, der darunterliegende Boden bleibt unver
andert, vorausgesetzt, daB sein Gefiige einheitlich dicht ist. Ehemalige Bau
gruben, in denen der Boden bis zu lO m ausgehoben war, hatten rund 12 Jahre 
(rund 7,5 m hoch) unter Wasser gestanden. Als die Baugruben dann leer
gepumpt waren, zeigte es sich, daB der Klei an diesen Stellen etwa 0,5 bis 
0,75 m tief vom Wasser angegriffen war, darunter lag der Boden in naturlicher 
Beschaffenheit (Abb. 46). Es handelte sich hier um mittelweichen, sandigen 
Klei mit e = 24 bis 26 ° und y = 1,5 bis 1,7. Die Schlammanalyse ergab i. M. 

Abb. 46. Trockengelegte Baugrube im bindigen Boden. 

einen Sandgehalt von 3 bis 4% bei 1,0 bis 0,2 mm Korndurchmesser, feinhaltige 
Teile 0,1 bis 0,05 mm ~ 20%, 0,05 bis 0,01 mm "" 32%, <0,01 mm ~ 44%. 
Durchlassigkeitsziffer k = 0,02 bis 0,038. 

Wie wenig der Zustand von manchen bindigen Boden durch Wasserzusatz 
auch unter Druck wirksam verandert werden kann, zeigt ein in Schweden 
beobachtetes BeispielI, wo fester Ton, der seit vorgeschichtlicher Zeit 8 m unter 
dem Wasserspiegel eines Sees liegt, seine Dichtigkeit vollkommen bewahrt hat. 

Man kann daher damit rechnen, daB von einer gewissen Tiefe ab die Kohasion 
wenigstens bei dauernd feuchtgehaltenem Boden weitgehend erhalten bleiben 
wird. Sonst kann das Wasser z. B. durch Trockenrisse infolge starken Schrumpfens 
tiefer in den Boden eindringen. 

Wahrend in der anhaltend trockenen Jahreszeit sich an der Oberflache einer 
Baugrube Trockenrisse von 20 bis 30 cm Tiefe beim Klei (Abb. 47 a) zeigten, 
weichte der Boden infolge lang anhaltender Regengusse und der aufgetretenen 
Trockenrisse etwa 20 bis 30 cm auf (Abb. 47b). Das Eindringen von Oberflachen
wasser kann Rutschflachen schaffen, da in den Rissen der volle Wasserdruck wirkt. 

1 Bautechn. 1928 S. 312. 
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An den Boschungen der gleichen Baugrube zeigte sich an den Stellen, wo 
das Wasser im riickwartigen Gelande nicht sofort durch Graben und Dranagen 
einwandfrei abgefiihrt wurde, die Neigung des Bodens Zu Rutschungen (Abb. 48). 

Ob das Oberflachenwasser von Regengiissen herriihrt oder als standiger 
Spiegel iiber dem Boden ansteht, ist deswegen fiir die Bildung von Rutschungen 
von Bedeutung, weil im letzteren Fall die Bildung von Trockenrissen nicht VOl' 

sich gehen kann. 
Die zusatzliche Anfeuchtung durch Regen (das Eindringen von Regen in 

Trockenrisse) beeinfluBt die Lage einer Boschung infolge des schnellen und 
wiederholten Wechsels von Trocken zu NaB besonders ungiinstig. Der Wasser
gehalt wird rasch erhoht, und die festen Bestandteile des Bodens werden aus-

Abb. 47. Bindiger Boden a) in trockenem, b) in nassem Zustand. 

einandergetrieben. Es ist eine haufig beobachtete Tatsache, daB Rutschungen 
meist in der feuchten J ahreszeit eintreten, und zwar nach Regengiissen, auch dann, 
wenn der Einschnitt oder Damm bereits seit langer Zeit hergestellt ist und 
bisher keine Bewegungen gezeigt hat. 

Abgesehen von der Veranderung der Bodenkonstanten kann sich das Wasser 
auch bei Freilegung von witterungsempfindlichen Bodenarten und Verwitterung 
derselben an der Oberflache auswirken, und schlieBlich konnen durch das Ein
dringen von Wasser innerhalb der geologischen Schichtung Rutschflachen aus
gelOst werden (z. B. verstarkter Auftrieb, AuslOsen der Kohasion). 

Fiir das Grundwasser gilt, daB, je hOher die beobachtete Stelle des bindigen 
Bodens iiber dem Grundwasserstand liegt, des to giinstiger der Scherwiderstand 
ist. Die Gefahr des Rutschens nimmt also mit der Nahe des Grundwassers zu. 
Giinstig wirkt wegen der Herabsetzung des Wassergehaltes und der Erhohung 
des Scherwiderstandes bei gleichbleibendem Druck die Verdunstung des Poren
wassers, jedenfalls soweit die Schwindgrenze des Bodens nicht erreicht wird. 
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Der bindige Boden reagiert durch Schwellen oder Einschrumpfen auf die 
Wasserzufiihrung oder Wasserentziehung. Gerade Veranderungen in der Wasser
zufiihrung und Wasserentziehung treten aber bei den Bauarbeiten ziemlich haufig 
auf. Erwahnt sei die Wasserentziehung bei der Grundwasserabsenkung, deren 
GroBe bei bindigem Boden aber nicht iiberschatzt werden dad. Ebenso langsam 
wie z. B. der Kleiboden Wasser aufnimmt, gibt er das Wasser abo Der EinfluB 
einer Grundwasserabsenkung auf die Standsicherheit von Boschungen ist durch
weg giinstig, soweit nicht zu starke Stromungen entstehen, die Umsetzungen 
im Boden hervorrufen. In geringerem MaBe gilt das auch fur die anderen Arten 
der Wasserhaltung. 

Abb. 48. Rutschung an einer bindigen Boschung nach dem Auspumpen. 

Besonders gefahrlich gestalten sich die Verhaltnisse, wenn das im Boden 
befindliche Wasser friert und dadurch eine Sprengwirkung an der Oberflache 
auslOst, die die weitere Verwitterung des Bodens begunstigt. 

Die Entstehung von Rutschungen wird durch Erschiitterungen des bindigen 
Bodens erleichtert. Bei nichtbindigem Boden tritt durch das Einriitteln eine 
Vedestigung des Bodens ein. Die Ursachen fur Erschutterungen des Bodens 
beim Bau sind in erster Linie Rammen und Forderbahnen. 

Bei der auf S. 72 erwahnten Rutschung an der Nordschleuse ist genau so wie 
an den gemessenen Steinen der iibrigen Boschungen (vgl. Abschnitt III, 1) ein 
senkrechtes und waagerechtes Wandern mit RiBbildungen eingetreten, die be
sonders durch die Erschiitterungen des Wagenverkehrs beim Raumen des Schup
pens und der Rammung am FuB der Boschung begiinstigt wurden. Auf der an 
dieser Stelle vorhandenen Moorschicht von 0,5 bis 2 m Machtigkeit mit ihrer 
geringen Schubfestigkeit sind rund 20000 m3 Boden abgerutscht. 

Die spaterhin auf Grund der Messungen festgestellten Gleitflachen bestatigen 
das Bild einer Rutschung des dariiberliegenden Bodens auf der Moorschicht. 
Kennzeichnend ist die fast ungestorte Oberflache der Boschung, das Auftreten 
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der starken Scherrisse an den beiden Seiten des Rutschkorpers, das Vorwolben 
am Kop£ desselben und das Drehen des abrutschenden Bodens um eine Achse 
in Hohe des Feldbahngleises, das annahernd liegengeblieben ist (vgl. Abb. 49). 

Abb. 49a. 

Abb.49b. 

Die Standsicherheit von Boschungen kann jedoch auch durch ruhende Auf
last ungunstig beeinfluBt werden. Bindiger Boden gibt unter dem Druck von 
Auflast Wasser abo Dadurch tritt eine Veranderung der Bodenkonstanten ein, 
und das ausflieBende Wasser kann zur Bildung von Rutschflachen AnlaB geben 
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Abb.49c. 

(Schmierung des Bodens durch Wasser). In der Baupraxis konnen die geschil
derten Zustande z. B. bei einer Lagerung von Baustoffen und Aushubmassen 
oberhalb von Boschungen eintreten. 

Uberblickt man die geschilderten Ur
sachen fiir die Entstehung von Rutschungen 
bei Einschnitten im bindigen Boden, so 
sind mit Sand durchsetzte Tone, an die 
das Wasser leicht herantreten kann, be
sonders gefahrdet. Bei Entlastung infolge 
Herstellung des Einschnittes zieht der Ton 
dann aus seiner Umgebung Wasser an. 
Vorherige Spalten- und RiBbildungen sind 
zur Aufnahme von Wasser und zur Bildung 
einer Rutschung nicht unbedingt notig, 

Abb. 49 e. 

O K/tilflll.f&/Ji.lf 
O K/(t" 
(Zl/t!W' 
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Abb. 49a-e. Rutschung von mnd 20000 m' bindigen Bodens a) Gesamtansicht, b) Kopf der Rutschung 
mit dem vorgewOlbten Boden, c) obere Rutschfliichen, d) Lageplan der Rutschung, e) Querschnitt der Rut

schung mit eingezeiclmet er wahrscheinlicher G1eitfuge. 
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sondern es genugt durchaus das Entstehen von Gleitflachen infolge anderweitigen 
Nachlassens der Scherkrafte und Erhohung des Wasserdruckes. 

Die MaBnahmen zur Verhinderung von Rutschungen in Einschnitten in 
bindigem Boden sind folgende 1 : 

1. Abflachen der Boschungen, Herstellung von Bermen und breiten Vor
landern. 

2. Abdeckung der Boschungen mit einer wasserabweisenden bzw. wasser
abfUhrenden Schicht (Sand, Rasen oder kunstliche Baustoffe) zur Fernhaltung 
des Oberflachenwassers und zum Schutz der Tone gegen die Witterung. 

3. Abfuhrung des Wassers durch Randgraben oberhalb der Boschungen und 
am BoschungsfuB, Tiefenentwasserungen bei Eisenbahnanlagen, Dranung der 

Abb. 50. Bodenaushub an 4 - 5 m haher bindiger B6schung unter 60 °. 

Boschungen, Sickerschlitze, die eine Austrocknung des Bodens und eme Be
luftung durch die stutzenden FUllkorper bezwecken. 

4. Vorubergehend kunstliche Befestigung ganzer Boschungsflachen bei 
schalenartigem Ablosen des Bodens durch Faschinenverbau oder Ersatz von 
durch Rutschung entstandenen Mulden durch Faschinen. (Sie bezwecken gleich
zeitig eine Entwasserung und Abstutzung der Boschung.) 

Bei Anwendung dieser GegenmaBnahmen ist die Bedeutung des Einschnittes 
im Auge zu behalten. Man wird z. B. bei geboschten Baugrubeneinschnitten 
unter Umstanden lieber eine Rutschung in Kauf nehmen, als allzu groBe Geld
mittel fur deren Verhinderung ansetzen. Da es sich ja nur um vorubergehende 
Gelandesprunge handelt, kann die Sicherheit bedeutend geringer genommen 
werden als bei standigen Einschnitten. Allerdings darf man nicht auBer acht 
lassen, daB infolge der wechselnden Krafte und Einflusse die Belastung von 
Baugrubenboschungen oft eine besonders hohe ist. 

So ist beim Bodenaushub von Kleiboden des ofteren an einer 4 bis 5 m hohen 
Boschung unter 60° gearbeitet worden, ohne daB der Boden nachgegeben hatte, 

1 Vgl. Bautechn. 1935 S. 81. 
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obwohl durch das Arbeiten des Greifers und der an- und abfahrenden Ziige 
erhebliche Erschiitterungen auftraten. Infolge des raschen Baufortschrittes 
haben sich diese nie auswirken konnen (Abb.50). 

Bei standigen Einschnitten wird man bedeutend weitgehendere Vorsichts
maBnahmen treffen, aber auch hier muB man es zuweilen auf Rutschung an
kommen lassen, urn nicht von vornherein ein zu groBes Kapital aufwenden zu 
miissen. Die Beispiele des Panama-Kanals und des Welland-Kanals zeigen, 
daB man sich bei der Voraussage der Wahrscheinlichkeit von Rutschungen er
heblich tauschen kann. 

b) Auftrage - Dammrutschungen. 

ex) Damme ohne Wasserdruck. 

Eisenbahn- und StraBendamme sind selten der Gefahr ausgesetzt, Wasser
druck zu erhalten. In den weitaus meisten Fallen werden sie aus nichtbindigen 
Boden hergestellt. Bei der Betrachtung von· Auftragsboschungen sind folgende 
Vorgange zu unterscheiden: 

Setzungen des Auftragskorpers, 
Setzungen des Untergrundes unter dem Auftragskorper, 
Rutschungen des Auftragskorpers, 
Rutschungen des Untergrundes. 
Die Setzungen von geschiitteten Dammkorpern sind erfahrungsmaBig ziemlich 

genau bekannt. Sie lassen sich neuerdings auch theoretisch annahernd bestimmen. 
Praktische MaBnahmen zur Verminderung von nachtraglichen Damm

setzungen in nichtbindigem Boden smd aIle diejenigen Einfliisse, die im vorigen 
Abschnitt als Ursache fiir die Rutschungen in bindigem Boden angegeben worden 
sind: Kiinstliches Durchfeuchten des Bodens beim oder nach dem Einbringen, 
Einriitteln, und von geringerer Wirkung Walzen und Einstampfen. Das Sack
maB je Einheit steigt bei Erschiitterungen mit dem Porengehalt des Bodens, so 
daB sich die meisten MaBnahmen darauf erstrecken, diesen Porengehalt zu ver
mindern. Ferner wird man sich durch Uberhohung des Dammes gegen das 
Sacken und durch Bodenverdichtung u. a. m. gegen die Wirkungen des Ein
sinkens im Untergrund schiitzen. 

Rutschungen von Dammen konnen bei Verwendung von bindigem Boden 
durch dieselben Ursachen hervorgerufen werden, welche bereits bei den Ein
schnitten erwahnt worden sind, nur daB die Kohasion eine geringere Rolle 
spielt, da durch den Schiittvorgang der Boden stark durchliiftet wird. 

Die Boschung von aufgeschiittetem Boden ist bekanntlich flacher als bei 
Einschnitten, das Porenvolumen groBer und das Raumgewicht kleiner als bei 
gewachsenem Boden. Daraus laBt sich leicht die Anderung ableiten, die gegen
iiber der Wirkung der erwahnten Einfliisse auf Einschnitte vorhanden ist. 

Als Ursachen der Zerstorung des eigentlichen Dammkorpers kommen zunachst 
Erschiitterungen in Frage. Ferner konnen Schaden im Dammquerschnitt bei 
vorwiegend bindigem Boden durch Veranderungen des Schiittbodens und durch 
Hohlraume, die von grabenden Tieren hervorgerufen werden, auftreten. Man 
versucht, Rutschungen im Dammkorper durch geeignete Behandlung bei der 
Herstellung auszuschalten. Die MaBnahmen kommen ebenfalls, wie bei den 

Agatz, Der Kampf d. Ingcnieurs. 6 
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Sackungen gezeigt wurde, auf eine Verdichtung durch Rammen (Erschutte
rungen) und bei nichtbindigen Boden auf ein sorgfiiltiges Einschlammen heraus. 
Dabei muB der gunstigste Wassergehalt fur die dichteste Schuttung in jedem 
FaIle festgestellt werden. Bei Dammen mit bindigem Boden wird man gegebenen
falls mehrere Sand- und Kiesschichten einschalten, um die Wasserabgabe zu 
erleichtern. Grundsatzlich sind Wassersacke zu vermeiden. 

Von der Standfestigkeit des eigentlichen Dammkorpers ist die Standsicher
heit des durch den Damm belasteten Untergrundes zu unterscheiden. 1m Damm 
und im Untergrund konnen sich gekrummte Gleitflachen bilden. Der Boden 
ist dann nicht imstande, die einseitige Auflast, die er durch die Schuttung er
halten hat, ohne groBere bleibende Formanderung zu ertragen. Die mit der 

Abb. 51. Seitlich ausgewichener Boden bei einer Dammschiittung. 

Bildung solcher Gleitflachen verbundene Rutschung des Dammkorpers ist daher 
eine Folge der Uberlastung des Untergrundes. Rutschungen sowohl im Damm
korper selbst als auch im Untergrund konnen oft durch Herabsetzen der 
Boschungsneigungen verhindert werden. Findet die Bildung einer Gleitflache 
lediglich im Untergrund allein statt, so tritt ein Versacken des Dammkorpers ein. 

Um Veranderungen der Auftragsboschungen durch Unzuverlassigkeit des 
Untergrundes zu vermindern, mussen die Schichten des Untergrundes insbe
sondere im Hinblick auf ihre Zusammendruckbarkeit und die Ausquetsch
gefahr unter Schuttungen betrachtet werden. GroBere Zusammendruckungen 
sind z. B. zu erwarten bei weichem Ton, nassem Lehm, Moor und Schlamm 
(vgl. Abb. 51). Die Zusammendruckung ist nachteiliger, wenn sie sich im Ver
haltnis zur Bauzeit langsam vollzieht, da sie dann standige Nacharbeit verlangt. 
Notigenfalls sind Damme auf nachgiebigem Grund rechtzeitig zu schutten. 
Die Verdichtung des Untergrundes kann durch Grundwasserabsenkung be
schleunigt werden. Zu beachten ist immer die Lage des Grundwassers und, was 
hier allerdings selten vorkommt, die Moglichkeit der Bildung geologischer Gleit
flachen im Untergrund 1. 

I Bautechn. 1934 S.470 u. 557. 
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Als Ursachen ffir Dammrutschungen wurden bisher festgestellt: 
Zunahme des Gewichtes und Abnahme der Kohiision durch Eindringen von 

Wasser in die Dammschiittung und in die Erdschichten, geringe vorhandene 
Reibung, und sehr hiiufig: plotzlicher Wechsel des inneren Wasserdrucks, Nach
geben des Untergrundes durch Herausquellen. 

GegenmaBnahmen fiir letzteres sind die Beseitigung der oberen Schichten 
des durchgeweichten Untergrundes und Einbau von Faschinenmatten, wenn sie 
dauernd im Grundwasser liegen konnen. Letztere fiihren eine bessere Druck
verteilung auf den Untergrund herbei, trotzdem sollte man mit der Verwendung 
von Faschinenmatten vorsichtig sein. 

Wie erheblich bindiger Untergrund unter Abgabe von Wasser zusammen
gedriickt werden kann, zeigt die Abb. 52. Hier ist auf eine i.M. 10 bis 12 m 
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Abb. 52. Setzung einer bindigen Bodenschicht unter einer Sandauflast von 8-10 m Rohe im Verlauf von 
2 .ahren. 

starke bindige Bodenschicht (Klei mit (! = 20 bis 26 0 und y = 1,5 bis 1,7, Wasser
gehalt 34 bis 60 %) eine 8 bis 10 m starke Sandschicht aufgebracht worden, die 
im Verlauf von etwa 2 Jahren die untere bindige Bodenschicht um 0,90 bis 
1,40 m zusammendriickte. 

Ahnliche Beobachtungen wurden bei Schuppenbauten gemacht, wo der 
Schuppenboden ohne besondere Griindung unter Zwischenschaltung einer geringen 
Sandiiberdeckung auf den Kleiboden aufgelegt wurde. Hier ergaben sich im 
Laufe der Zeit folgende Sackungen (vgl. Abb. 53): nach den ersten 5 Jahren 
0,50 m, nach weiteren 20 Jahren weitere 0,55 m. 

Zu den Dammschiittungen gehoren ferner ihrem Verhalten nach die unregel
miiBigen Schiittungen auf den Kippen. Sie enthalten trockenen oder feuchten 
Boden. Bei bindigem Boden, der zudem noch in feuchtem Zustande aufgebracht 
wird, ist die Anlage von Kippen erschwert. Der Boden gibt sein Wasser langsam 
ab, bietet infolge seines fliissigen Zustandes und seiner oberen Durchknetung eine 
schlechte Bettung fiir die Kippgleise und infolge seiner schwachen Boschungen 
eine ungiinstige Moglichkeit, den Boden auszukippen. Auf das FlieBen des 
Bodens ist kein fester VerlaB, so daB seine Verteilung durch Erdpfliige vorge
nommen werden muB. Der voraussichtliche Feuchtigkeitsgehalt, in dem ein 

6* 
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Boden auf die Kippe gebracht wird, ist daher vorher fiir die verschiedenen 
Witterungsverhiiltnisse festzustellen. Wird aus dem Wasser gebaggert, so hangt 
der Zustand des Baggergutes nicht nur von der Beschaffenheit des Bodens, 
sondern auch von der Art der Losegerate ab1 . 
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Abb. 53. Setzuug einer bindigen Bodensehicht unter einer Sandauflast von rund 1 m Rohe und unter der 
Belastung des Schuppenbodens im Verlauf von 25 .Tahren. 

Ferner wird der bindige Boden auf Kippen durch die dauernden Verkehrs
erschiitterungen in einem Zustand gehalten, wo allgemein die Kohasion zu Null 
wird, so daB Boden mit geringer Reibung sehr schwierig zu behandeln ist. 

Abb. 54. Rutschung an einer KJeikippe von 6 m Rohe. 

Eine Verbesserung kann 
bei Frost eintreten, wenn 
eine geniigend dicke Decke 
auf den Boden friert, die 
durch die Verkehrser
schiitterungen nicht zer
stort wird. 

Diese Erfahrung wurde 
auch mit sehr umfang
reichen Kippen von allu
vialem Tonboden gemacht, 
wo bei feuchter Witterung 
die Kippen nur schwer zu 
halten waren und des ofte
ren Rutschungen eintraten 
(Abb. 54). 1m Winter bei 

starkem Frost, nachdem etwa die oberen 20 cm gefroren waren, wickelte sich der 
Verkehr auf den Kippen fast immer reibungslos abo 

Nichtbindigem Boden bereitet dem leistungsfahigen Betrieb von Kippen 
keine besonderen Schwierigkeiten. 

Bei der Anlage von Spiilfeldern spielt lediglich die Ziihigkeit, mit der der 
Boden das Wasser festhalt, eine Rolle. Reibung und Kohasion werden durch 

1 tJber Aufnahmefahigkeit von Kippen s. Bautechn. 1935 S. 62. 
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den starken Wasserzusatz sehr gering. Sandboden ist fiir den Spiilbetrieb ge
eigneter als bindiger Boden, der nur langsam das Wasser abgibt. Auf ein sorg
faltiges Ableiten des Spiilwassers ist zu achten, da sonst die Spiildeiche unnotig 
gefahrdet werden. 

(3) Damme mit zeitweisem Wasserdruck (Deiche). 
Aus Rutschungen von Eisenbahn- und StraBendammen ist zu ersehen, daB die 

Hauptursache das Eindringen von Wasser in den Dammkorper oder den Unter
grund ist. Hierbei kann es sich im allgemeinen nur urn Oberflachenwasser und 
Steigen des Grundwassers handeln. In starkerem MaBe sind den Gefahren der 
Rutschung solche Damme ausgesetzt, die einen standigen Wasserdruck auszu
halten haben oder zeitweise dem Wasser Widerstand zu leisten haben. 

Bei Deichen tritt eine wechselnde Belastung durch Wasserdruck auf, die 
nicht nur aus statischen Griinden, sondern wegen der Riickwirkungen auf die 
mechanische Festigkeit des Erdkorpers besondere Vorkehrungen erfordert. 

So sind z. B. bei Deichen, die aus bindigem Boden auf bindige Schichten 
geschiittet bzw. mit einem Sandkern eingespiilt wurden, Rutschungen erheb
lichen AusmaBes eingetreten, obwohl der FuB durch breite Faschinenmatten 
gesichert war. Hier war die Ursache der noch verhaltnismaBig junge Kleiboden 
des Untergrundes mit sehr hohem Wassergehalt. 

Obwohl an und fiir sich bindiger Boden fiir Deichschiittungen bei sorgfiiltigem 
Einbau wegen seiner Wasserundurchlassigkeit besonders geeignet ist, sind in 
neuerer Zeit auch haufig Seedeiche mit eingespiiltem Sandkern mit Erfolg an-
gewandt worden. a 0 

Das SackmaB von aufgeschiittetem ~ 'J2 
bindigem Boden wurde fiir Klei mit ~ ~ a¥ 
7 bis 12% festgestellt, wahrend die ~ ~46 
Sackung eines Kleideiches in sich 'tl ~ a8 

~ ~ 
selbst und infolge Zusammendriickung .~ ,1,0 

"-
"- - ---r--..o. des bindigen Untergrundes innerhalb t 1,2 

eines Zeitraumes wie folgt festgestellt 1.'1 1910 1915 1920 1925 19JO 
wurde (vgl. Abb. 55): Zeil-
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Abb.55. Setzung eines Kieideiches. a) an der Deichkrone, b) an der Grundpiatte gemessen. 

Die Deichkrone eines Seedeiches wurde auf +8,50 m geschiittet und machte 
im Verlauf von 21 Jahren eine Bewegung von insgesamt 1,31 m durch. Eine 
auf der Sohle desselben Seedeiches fast an der gleichen Stelle eingebaute 
Grundplatte versackte im Verlauf von 1907 bis 1913 urn 1,75 m. Sie wurde 
vor der Deichschiittung im August 1907 eingebaut und nach Fertigstellung 
und Inbetriebnahme des Deiches im Juni 1908 wiederum gemessen. Die dabei 
festgestellte Setzung von 1,17 mist auf die Zusammendriickung des Unter
grundes allein zuriickzufiihren. Wahrend in den folgenden Jahren bis August 1913 
die Grundplatte eine Bewegung von 0,58 m durchmachte (Abb. 55b), ergab die 
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Deichkronenmessung (Abb. 55a) von Juni 1908 bis Juni 1913 (also nur 2 Monate 
weniger, die bei dem langen Zeitraum kaum ins Gewicht fallen) ein MaB von 
0,71 m. Demnach ist in dieser Zeit der Deichkorper selbst um das MaB von 
0,13 m zusammengesackt. Dieses MaB ist sehr gering. 

Auch heute noch miissen diese Deiche samtlich von Zeit zu Zeit wieder erhOht 
werden, da die Setzungserscheinungen infolge des durchschnittlich 15 bis 20 m 
starken bindigen Untergrundes nicht aufhOren. 

Auf eine restlose Wasserdichtigkeit braucht bei Seedeichen und vielen 
FluBdeichen keine Riicksicht genommen zu werden, da die Benetzung durch 
Wasser nur eine zeitweilige ist und das durchdringende Wasser durch hinter 
dem Deich gelegene Graben abgefiihrt werden kann. Es ist nur die Forderung 
zu stellen, daB die Sickerlinie innerhalb des Dammkorpers verlauft, damit 
nicht das offen austretende Wasser Bodenteilchen aus dem Deichkorper aus
wascht und davonspiilt. 

Der Verlauf der Sickerlinie hangt vom Baustoff des Dammes abo Die Be
rechnung der Sickerlinie beruht noch auf vielen vereinfachenden Annahmen, 
so daB sie nur einen ersten Anhalt bieten kann. Demgegeniiber sind die Beob
achtungen in der Natur und die versuchsmaBig festgestellten Sickerlinien von 
Interesse. Es sei hier erwahnt, daB folgende Neigung der Sickerlinie allein ver
suchsmaBig festgestellt wurde: 

bindiger Boden . . . .. 1: 6,5 bis 1: 7,7 
nichtbindiger Boden. .. 1: 8,5 " 1: lO,6 

Jedoch haben in der Natur die Sickerlinien nicht etwa eine gleichmaBige Gestalt, 
sondern verlaufen auch bei gleichartigem Gelande schon haufig in gebrochener 
Gestalt!. Die berechneten N eigungen schlie Ben sich an den Wasserspiegel des 
Vorfluters an, der hoher liegende Wasserspiegel fallt gleich zu Beginn der Schiittung 
ziemlich steil auf die schwach geneigte Sickerlinie, die sich an den Wasser
spiegel des Verfluters anschlieBt, abo Dieser Abfall wird nach den Beobachtungen 
schon von feinem Sand hervorgerufen, so daB also hier bereits eine gewisse 
Dichtung des Dammes vorhanden ist. 

Bei der Berechnung der Rutschgefahr von Dammen mit Sickerlinien ist der 
Wasserdruck entsprechend zu beriicksichtigen 2 • 

Eine besondere Ausfiihrung zeitweilig unter Wasser stehender Damme stellen 
die filtrierenden Steindamme in RuBland dar, die aus einem undurchlassigen 
und einem durchlassigen Dammteil bestehen. Sie sind Ersatz fiir Hochwasser
iiberfalle und fiir Durchlasse bei Eisenbahndammen3• 

y) Damme mit dauerndem Wasserdruck. 

Sie werden standig, entweder durch einheitliche Herstellung aus schwer wasser
durchlassigen, oder durch Einbau von elastischen Baustoffen (Ton), oder festen 
Dichtungsstoffen (Spundwande, Eisenbetonkerne) gedichtet. Bei der Herstellung 
aus wasserdichten Stoffen solI der Baustoff nur so viel bindigen Boden enthalten, 
wie zur Dichtung unbedingt notwendig ist. Zu groBer Gehalt an bindigem Boden 
fiihrt leicht zu Schwindrissen oder Rutschungen, wenn nicht fur eine einwand-

1 Bericht 3 vom 15. Internationalen SchiffahrtskongreB. 
2 Krey: S.222. 3 Bauing. 1934 S.513. 
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freie Abfiihrung des Oberflachenwassers Sorge getragen wird. Vielfach werden 
daher an Stelle einheitlicher Dammkorper solche mit besonderen Dichtungs
teilen gebaut. Der Damm zerfallt dann in einen Dichtungs- und Stiitzkorper. 

Die Berechnung der Standsicherheit der Boschungen erfolgt nach dem Gleit
kreisverfahren. Die Schiittung des eigentlichen Dammkorpers erfolgt aus Sand
und Kiesboden, wobei die groberen Schichten an dem luftseitigen DammfuB 
verteilt werden. Zur Vermeidung ungleichmaBiger Setzungen der Dammteile ist 
ein sorgfaltiges Einbringen, Stampfen, Walzen usw. erforderlich. Ferner muB 
auch die Wirkung der verschiedenen Elastizitat der verwendeten Bau- und Boden
stoffe beriicksichtigt werden. 

Die Dichtung geschieht bei Staudammen entweder auBen durch die Schiirzen
dichtung oder als Kerndichtung (Ton, Eisenbeton oder Spundwand). Die 
Dichtung gegen Unterlaufigkeit wird durch Einbringung des entsprechenden 
Dichtungsteils in den Untergrund gewahrleistet. 

Die Kanaldamme unterscheiden sich kaum von den Staudammen. Die Aus
fiihrung beider ist sehr ahnlich, nur beschrankt sich der Wasserdruck hier auf 
eine Rohe von etwa 3,50 bis 5,00 m, wahrend bei Staudammen die Rohe sehr 
groB ist. Als Dichtung kommt im allgemeinen nur die Schiirze in Betracht, 
da sie eine Fortfiihrung unter dem Kanalprofil ermoglicht. Liegt die Sohle im 
gewachsenen Boden, so unterscheiden sich die beiden seitlichen Kanaldamme 
nicht von Staudammen, sie konnen auch durch Spundwande oder Betonkern 
gedichtet werden. 1st der gewachsene Boden nicht bindig, so ist eine Dichtungs
schicht aufzutragen. Bei hoheren Dammen entsteht ein einheitlicher Erdkorper, 
der nur im oberen Teil Wasserdruck auszuhalten hat. 

Bei der Schiittung von Dammen aus wasserdurchlassigem Baustoff solI nach 
der Regel verfahren werden, daB die Drucklinie des Sickerwassers sich desto 
mehr senkt, je undurchlassiger die nach dem AbfluB zu gelegenen Baustoffe sind. 
Ein Schnitt der Sickerlinie mit der Boschung ist nur bei geeignetem Material 
zulassig, das nicht fortgerissen wird. 

Zwischen Schiffahrtskanaldammen und Kraftwasserkanaldammen besteht 
insofern ein Unterschied, als die Schiffahrtskanaldamme wegen des stehenden 
Wassers sich nicht selbst dichten, wahrend bei Kraftwasserkanaldammen durch 
das FlieBen des Wassers geniigend dichtende Sickerstoffe herbeigefiihrt werden 
konnen, urn spater eine Selbstdichtung zu erzielen. Eine nachtragliche Dichtung 
der Schiffahrtskanaldamme kann vorgenommen werden durch kiinstliche Ver
schlammung, Spundwande, Eisenbetonplatten und Verbreiterung des Dammes. 
Der Bodendruck und die Lage der Sickerlinien werden je nach der Durch
fiihrung der Dichtung verschieden ausfallen. 

Beim Verlauf des Wasserspiegels im Damm bestehen wesentliche Unterschiede 
zwischen einer AuBendichtung (Ottmachau, Turawa, Sersno) und Innendichtung 
(Sorpe, Sose). Durch eine Tonschale wirdein starkes Abfallen des Grundwasser
spiegels gegeniiber dem AuBenwasserspiegel (Sprung in der Sickerlinie) erzielt. 

Die Abfiihrung der Sickerwassermengen erfolgt durch den luftseitigen Graben, 
durch Sickerschlitze oder durch Querdranung. 

Dammbriiche groBeren AusmaBes sind hauptsachlich in Amerika eingetreten 
und im Bericht 4 des 15. Internationalen Schiffahrtskongresses beschrieben. 
Ais Ursache sind u. a. zu nennen: 
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Rutschungen, Auskolkung, Bodenentnahme in der Nahe des DammfuBes und 
Senkungen des Dammkorpers. 

Wegen der naheren Einzelheiten sei auf die erwahnte Quelle verwiesen. 

3. Das einfache Spundwandbauwerk. 
a) Die statische Behandlung. 

Jede statische Untersuchung sollte, wenn irgend moglich, rechnerisch in 
Tabellenform durchgefuhrt werden. Nachteile der zeichnerischen Ermittlung 
sind: Ungenauigkeit durch Unsicherheiten beim Handhaben des Zeichengerates, 
Unmoglichkeit der Prufung ohne vollige Wiederholung der Untersuchung. Wenn 
bei der Spundwand fur den eingespannten Fall das zeichnerische Verfahren 
zur Anwendung gelangt, so liegt das daran, daB wir ein gleichwertiges rechneri
sches Verfahren noch nicht besitzen. Wohl konnen wir aber das zeichnerische 
Ergebnis rechnerisch uberprufen. 

Folgende GroBen sind zu ermitteln: 
Rammtiefe, 
groBtes Biegungsmoment, 
Auflagerkraft, 
Durchbiegung. 

Welche Faktoren werden bei der bisherigen Form der statischen Berechnung 
von Spundwanden nicht erfaBt 1 

1. Abhangigkeit des Erddruckes und Erdwiderstandes von der Ausbildung der 
tatsachlichen Gleitflachen. Bei der Ermittlung der SpundwandgroBen bedient 
man sich der klassischen Erddrucktheorie. Zu wenig beachtet hat man bislang, 
daB u. a. fur ihre vorbehaltlose Anwendung auch die ungesti:irte Ausbildung der 
der Berechnung zugrunde gelegten Gleitflachen notwendig ist. 

Nur bei der unverankerten oder nach der freien Seite hin abgestiitzten Spund
wand kann sich die Gleitflache ungestort ausbilden, und damit kann auch nur 
hier mit dem normalen Erddruck gerechnet werden. 

Bei der einfach verankerten Spundwand mit Ankerwand oder Ankerplatte 
wird die normale Gleitflache durch die Ankerlage gestort sein. Wir wissen, daB 
der uber den Ankern liegende Boden mehr oder weniger infolge seiner Ver
spannung auf ihnen ruht, wenn die Ankerabstande nicht zu weit sind. 

Tritt also eine Verspannung des Bodens uber den Ankern ein, so wird auch 
die Gleitflache dadurch beeinfluBt und ist im Grenzfall in Hohe der Ankergurtung 
neu ansetzen. Demzufolge wird der Erddruck eine Entlastung erfahren. 

Tritt an Stelle der Anker und Ankerwandplatte der Anker und Ankerbock, 
dann ruckt diese Konstruktion in den Gleitkeil hinein und wird, je nach ihrem 
Abstand von der Wand aus- oder einschlieBlich des Ankers, die Gleitfuge be
einflussen. Hinsichtlich des Ankers gilt das oben Gesagte, wenn derselbe weit 
genug in die Gleitflache hineinragt. Die Ankerbocke werden, je nach dem Ab
stand voneinander und der Bodenart, die Ausbildung der Gleitflache entsprechend 
der Aufnahmefahigkeit der Pfahle beeinflussen, da sie in vertikaler Richtung 
entweder eine Bodenverspannung hervorrufen oder aber dem abrutschenden Boden 
durch die Seitenreibung Widerstand leisten. Auch hier liegen einwandfreie 
Beobachtungen in der Natur noch nicht vor. So viel Einblick geben aber auch 
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eingestiirzte Pfahlbauwerke bereits, daB eine Beeinflussung der Gleitfliiche 
festgesteilt werden kann. ·Wir miissen uns immer wieder dariiber klar werden, 
daB die ErddruckgroBe auf der augenblicklichen Ausbildung der Gleitfuge be
ruht, und daB also aile Konstruktionsteile, die in sie hineingebaut werden, 
ihre sofortige maximale Auswirkung mildern. 

SchlieBt sich nun die Verankerungskonstruktion dicht an die Spundwand 
(z. B. Zugpfahl an der Spundwandgurtung) an, so wird die Gleitfugenausbildung 
in nur geringem MaBe gestort. Bier wird nur im unteren Teil, entsprechend 
den vorhergehenden Ausfiihrungen, durch den Zugpfahl eine Verminderung des 
Erddruckes erfolgen. 

Dabei darf man nun ailerdings nicht vergessen, daB die die Gleitflachenaus
bildung mildernden Konstruktionsteile eine zusatzliche Belastung erfahren, die 
selbstverstandlich ermittelt und fiir sie ausgewertet werden muB. 

Die "Oberlegungen zeigen, daB wir bei der Ermittlung von Erddruck und 
Erdwiderstand noch immer von zu allgemein gehaltenen Voraussetzungen aus
gehen, anstatt jedes Bauwerk fiir sich zu betrachten. 

2. Abhiingigkeit des Erddruckes und Erdwiderstandes von der Bewegung der 
Wand (elastische Theorie). Da die Bewegung der Wand erst nach Kenntnis der 
Belastungsflachen ermittelt werden kann, dreht man sich beim Ansatz der 
Krafte im Kreise. Es sind also in der Regel mehrere Berechnungsgange notig. 

Dieser Fehler, der in den bisherigen Berechnungsmethoden steckt, ist von 
Rifaatl und Baumann2 beseitigt worden. Der Erdwiderstand am Punkte X 
wird als Funktion der Bohenlage tre und der Durchbiegung Ire angesehen. Da 
der Verlauf der Durchbiegungen nicht geradlinig ist, verlauft der Erdwiderstand 
ebenfalls nicht mehr geradlinig. Die Berechnungsmethode ist ohne Probieren 
nur zum Nachrechnen von Spundwanden verwendbar. Die Rammtiefe und das 
Profil miissen vorher bekannt sein bzw. geschatzt werden. 

Die Untersuchungen von Rifaat beschaftigen sich mit den eingespannten, 
unverankerten und durch eine Einzellast beanspruchten Spundwanden in Sand
boden. Die Abhiingigkeit zwischen Erdwiderstand ep und Durchbiegung I der 
Wand wird durch die Beziehung ep = w(t)t ausgedriickt, wo t die Tiefe unter 
Gelandeoberkante bedeutet. Die von t abhangige Widerstandsziffer wentspricht 
der Bettungsziffer 0 mit dem Unterschied, daB 0 nur fiir eine senkrechte Bean
spruchung des Bodens, wahrend w fiir beliebig gerichtete, meist allerdings fiir 
waagerechte Krafte, gilt. w wachst bei kleinen Rammtiefen naherungsweise 
geradlinig mit t, sonst nahert es sich asymptotisch einem GroBtwert. Die Elasti
zitat der Wand wird bei den Berechnungen von Rifaat durch Ansatz der 
Biegelinie beriicksichtigt. Die mathematische Auflosung ist teilweise sehr ver
wickelt und dient mehr der theoretischen Forschung als der praktischen Entwurfs
berechnung. Als Folgerung ergibt sich, daB fiir die Berechnung der Stand
sicherheit einer Wand der bisherige Ansatz der Krafte nach der Erddrucktheorie 
eine gute Naherung abgibt, da beim Ausweichen der Wand Erddruck- und Erd
widerstand in der gerechneten GroBe auftreten. 1m gewohnlichen Zustand ist 
jedoch der vorhandene Erddruck und Erdwiderstand groBer bzw. kleiner als 

1 Rifaa t, J.: Die Spundwand als Erddruckproblem. Mitt. Inst. Baustatik an der Eidgen. 
Techn. Hochschule in Zurich, Zurich u. Leipzig Jahrg. 1935. 

2 Baumann: Analysis ofsheetpile bulkheads. Proceedings New York Bd. 60 (1934) Nr. 3. 
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die Grenzwerte des Erddrucks oder Erdwiderstandes, so daB der Festigkeits
berechnung der Wand nach der bisherigen Methode verminderte zulassige 
Spannungen zugrunde gelegt werden miiBten. Der Erddruck kann bis zu dem 
sich bei (] = 0 0 ergebenden Druck anwachsen. Diese Feststellungen stimmen 
nicht mit den Beobachtungen der Praxis iiberein, wonach gerade die zulassigen 
Spannungen vielfach erhoht werden, um keine iiberbemessenen Bauwerke zu 
erhalten. 

Baumann untersucht die eingespannte verankerte Spundwand. Die Be
ziehungen zwischen ep und f werden etwas komplizierter angesetzt als bei 

Rifaat: f = ~()ep + ~( e; statt f = ~(ep. AuBerdem ist die Ab-
WI t W 2 t) W t) 

hangigkeit w (t) eine andere. 
Die Beziehung zwischen Erdwiderstand und Tiefe laBt sich fiir verschiedene 

Durchbiegungen graphisch durch eine Schar von Kurven darstellen, voraus
gesetzt, daB die Konstanten fiir die Elastizitat des Bodens bekannt sind. Bei 
der Berechnung geht man so vor, daB man die Durchbiegung des oberen Teiles 
der Wand nach dem Ersatzbalkenverfahren von Blum ermittelt und auBerdem 
die GroBe der Durchbiegung am unteren Auflagerpunkt des Ersatzbalkens an
nimmt. Der darunterliegende Teil der Wand wird dann in Streifen eingeteilt. 
Man entnimmt den Erdwiderstand fiir die angenommene Durchbiegung der 
erwahnten Kurvenschar, iibertragt die entsprechende Kraft Ea-Ep fiir den 
ersten Streifen in das Krafteck und daraus in das Seileck (Momentenlinie). 
Hieraus ermittelt man sich die Durchbiegung bis zur Mitte des nachsten Streifens 
und beginnt wieder mit der Eintragung des dazugehOrigen Ep. 1st die anfang
liche Durchbiegung richtig gewahlt, so muB sich die Momentenlinie am FuB der 
Wand gerade schlieBen (frei aufgelagerter Balken). 

Diese Rechnungsmethode mutet auBerst umstandlich an. Aber mehr noch 
als das diirfte ihrer Anwendung der Umstand entgegenstehen, daB 4 Konstanten 
fiir die Abhangigkeit des Erdwiderstandes von der Durchbiegung zu bestimmen 
sind. Solange iiber die GroBe, die Veranderlichkeit und den EinfluB dieser 
Konstanten bei den verschiedenen Boden- und Spundwandarten noch keine 
naheren systematischen Untersuchungen vorliegen, haben derartige Spund
wanduntersuchungen nur theoretisches Interesse. Dabei darf aber nicht iiber
sehen werden, daB die wirkliche Verteilung des Erddruckes und Erdwiderstandes 
besser als bisher erforscht werden muB. Genau wie bei der Verteilung des Boden
gegendruckes unter massiven Bauwerken stellt sich hier von vornherein ein 
Zwiespalt zwischen Theorie und Wirklichkeit heraus, der darin liegt, daB die 
Wirkung einer Durchbiegung u. a. auch von der Lagerungsdichte des Bodens 
beeinfluBt wird. Diese Lagerungsdichte unmittelbar an der Wand ist aber durch 
den Rammvorgang je nach dem Querschnitt der Bohle verandert, wenigstens 
in den ersten Zentimetern. Sie nimmt mit dem Profil bzw. der Wellentiefe der 
Spundwand dadurch zu, daB sich der Boden in den Spundbohlen verspannt 
und beim Rammen mitzieht. Die Lagerungsdichte kann meiner Ansicht nach 
sogar bis zu 1,00 m Entfernung von der Wand verandert werden. DaB der Boden 
z. B. beim Rammen einer wellenformigen Stahlspundwand eine Verdichtung 
erfahrt, zeigt die Abb. 56, aus der zu erkennen ist, wie der Boden in den Wellen 
derartig fest eingepreBt war, daB er beim Ziehen haften blieb. 
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Da nun die Durchbiegungen ebenfalls nur die GroBenordnung weniger Zenti
meter haben, erscheint eine wirkliche Erfassung des Erdwiderstandes auf rech
nerischem Wege wenig erfolgversprechend. Es lohnt sich vielleicht eher, die 
Miihe darauf zu verwenden, die GroBe des "tatsachlichen Erddruckes" auf 
Spundwande und andere Stiitzbauwerke versuchsmaBig und durch Messungen 
in der Natur festzustellen. Sehr forderlich konnen Durchbiegungsmessungen 
gerammter Wande, die zweckmaBig auch im Erdboden abgetastet werden mii6ten, 
sein. In dem erwahnten Aufsatz von Baumann wird von solchen Versuchen 
in Amerika berichtet, die zu 
folgenden interessanten Ergeb
nissen gekommen sind: 

1. Die Reibungswinkel e 
und b nehmen mit der Tiefe 
ab, und zwar wird e = 90 0 

an der Oberflache und nahert 
sich dem Wert 0 0 mit zu
nehmender Tiefe (vgl. auch 
Abb.42-44). 

2. Die Verteilung von Ep 
ist nicht linear, angenahert 
eher trapez- wie dreieckfor
mig. Der groBere Widerstand 
an der Oberflache hebt den Mo-

Abb. 56. In die Wandungen einer Spundwand infoige des Ramm
vorganges eingeprellter Boden. 

mentennullpunkt und schafft eine giinstigere Momentenverteilung als nach der 
gewohnlichen Theorie zu erwarten ist. 

Durch die Messungen der Verformung gerammter Spundwande besteht also 
die Moglichkeit, AufschluB iiber die GroBe von W, Ep und b zu erhalten. Dabei 
muB aber beachtet werden, daB die Anfangsverformung, die durch Lagerung, 
Transport und Rammen entsteht, in Abzug gebracht wird. Das wird im allge
meinen leicht moglich sein, wenn die Spundwande nach dem Rammen hinterfiillt 
werden. Bei in den Erdboden gerammten Wanden, die spater freigeschachtet 
werden, ist der Zustand der Wand vor der Belastung durch Erddruck schwierig 
festzustellen. 

3. Abhiingigkeit des groBten Biegungsmomentes, der Auflagerkriifte und der 
Durchbiegung von den Voraussetzungen liber die Bewegungsmoglichkeiten der 
Wand. Bei dem Ansatz der Erddruckkrafte und der Gleitflachen kann von ver
schiedenen Bewegungsmoglichkeiten der Wand ausgegangen werden. Bisher 
wurden der Berechnung der Wand stets nur solche Bewegungen zugrunde gelegt, 
die im Katastrophenfall auftreten konnen. Dabei wurde eine elastische Ver
formung der Wand selbst nicht beriicksichtigt, da von der Voraussetzung aus
gegangen wurde, daB diese Verformungen klein sind im Vergleich Zu den Ver
schiebungen der Wand infolge ihres Einsturzes. Bezeichnet man die Oberkante 
der Wand mit 0, den Angriffspunkt des Ankers mit A und die untere Kante der 
Wand mit U, so lassen sich folgende Bewegungsmoglichkeiten unterscheiden: 

Unter der erwahnten Voraussetzung einer starr bleibenden Wand kann das 
Bauwerk einmal bei U nachgeben. Dabei wird vorausgesetzt, daB die Einsturz
bewegung so vor sich gebt, daB auch der Ankerpunkt A eine Bewegung nach 
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vome voIlzieht, die Wand sich also um einen Punkt, der entweder in 0 oder hoher 
gelegen ist, dreht. Dieser Fall ist dem Ansatz der Erddruck- und Erdwider
standkrafte fiir die Berechnung der Wand zugrunde gelegt und ergibt fur aIle 
FaIle die ungunstigste Rammtiefe, nicht immer aber das ungiinstigste Biegungs
moment. Die Moglichkeit, daB die Wand oben nachgibt, sich also um den Punkt U 
oder einen tiefergelegenen Punkt dreht, bringt fur die Berechnung der Wand 
keine ungiinstigeren Beanspruchungen und wird daher nicht besonders behandelt. 

Wahrend man bisher vielfach bei den Erddruckberechnungen annahm, daB der 
im Katastrophenfall auftretende Erddruck groBer ist als der im Ruhezustand 
wirkende, zeigt sich bei naherem Zusehen, daB dieses nicht der Fall ist. Fiir einige 
Bauwerksteile kann die Zwischenbeanspruchung der Wand, deren GroBe zwar 
nicht genau bekannt ist, aber doch aus der Biegelinie der Wand annahemd er
mittelt werden kann, den ungunstigeren Beiastungsfall darstellen. Man geht 

a 
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Abb. 57. AufIagerungsverhiHtnisse am oberen Ende 
einer verankerten Spundwand. a) bisheriger Ansatz 
der Kriifte bel gepflastertem und ungepfJastertem 
GeJande. Erddruck oberhalb von A. b) Erdwider
stand oberhalb von A bel unbefestlgtem Gelitnde. 
c) Erdwlderstand oberhalb von A bei gepflaster· 
tem Gelitnde. d) Erddruck oberhalb von A bel ge-

pfJastertem Gelitnde. 

also bei der Berechnung dieses Falles von der elastischen Wand aus und setzt 
an den SteIlen, wo die Wand gegen die Erde druckt, eine Erdwiderstandsflache 
von angemessener GroBe, an den anderen Stellen eine Erddruckflache an (Abb. 57). 
Das tatsachliche Eintreten der gezeichneten Krafteverteilung zeigen auch die 
Versuche, die in Hannover angestellt wurden1 . 

Es ergibt sich auf Grund der dargestellten Verteilung der Krafte ein Moment 
bei A, das man entweder als verstarktes Kragmoment oder als teilweises Ein
spannungsmoment ansehen kann. Voraussetzung fiir dieses Kraftebild ist, daB 
der Ankerpunkt A fest bleibt. Da dies in Wirklichkeit nicht der Fall ist, trifft 
die dargestellte Verteilung zwischen Erddruck und Erdwiderstand in vollem 
MaBe allerdings meist nicht zu. Dieses Belastungsbild gibt jedoch die ungiinstig
sten Beanspruchungen des Ankers, denn die Auilagerkraft bei A wird nach den 
weiter unten angegebenen Berechnungsergebnissen etwa doppelt so groB wie 
bei der bisherigen Berechnungsweise. In Wirklichkeit wird die Verankerung 
infolge der erhohten Beanspruchung aus der oberen Einspannung nachgeben 
und damit die Ankerkraft und das obere Einspannungsmoment so weit herab-

1 Streck, A.: Verankerte Spundwande. Mitt. Hannov. Hochschulgemeinsch. Heft 16 
S.151. Berlin 1935; s. a. M. Moeller: Erddrucktabellen. 2. Lief. S.82. Leipzig 1922. 
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setzen, bis ein Gleichgewichtszustand erreicht ist. Es empfiehlt sich also gegen
iiber der bisherigen Berechnungsmethode, die Ankerkraft unter Berucksichtigung 
<ler Biegelinie der Spundwand, also fur eine teilweise obere Einspannung, zu 
berechnen und nicht den Zustand einer starren Wand als maBgebend anzusehen. 
Ebenfalls muB das groBte Biegungsmoment nach diesem Verfahren nachgepriift 
werden. 

Da sowohl die Ankerplatte oder Ankerwand unter der Belastung des Ankers 
als auch der Anker selbst unter der Belastung nachgibt, so wird die Belastung 
einer Spundwand, die durch den Erddruck hervorgerufen wird, bei genugender 
Rammtiefe eher ein Nachgeben des Ankers bei A als ein Nachgeben der Spund
wand bei U hervorrufen. Vergleiche ich hiermit die an einem 
zu Bruch gegangenen Bauwerk gemachten Beobachtungen, 
so konnte ich den in Abb. 58 gekennzeichneten Zustand 
feststellen, der klar zum Ausdruck bringt, daB einmal der 
Bruch der Spundwand, die aus Tannenholz von 28 em 
Starke bestand, in Rohe des Maximalmomentes bei M und 
etwa in Rohe des Auflagerpunktes bei U erfolgt ist. Ein 
Nachgeben der Spundwand in Richtung der Bohlenachse ist 
am oberen Auflager 0 eindeutig festzustellen gewesen. Eine 
solche tiefgerammte Spundwand wird daher eher zu Bruch 
kommen, als eine auch nur geringe Verschiebung des Spund
wandfuBes erleiden. 

Um die Auswirkung der oberen Einspannung bei frei 
aufgelagert und eingespannt angenommenen SpundwandfuB 
an einem Beispiel zu zeigen, habe ich gemaB der Abb. 57 einen 
Gelandesprung von h = lO m, mit e = 35 0 , b = +el-eI2, 
y = 1,8/1,0 t/cbm und einen Angriff des Ankers b = 2,50 m 
unter Gelandeoberkante durchrechnen lassen. Die Er
gebnisse sind in der folgenden Tabelle zusammengetragen. 
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Abb. 58. Bruchstellen 
einer Holzspundwand vor 
cinem hi:ilzernen P!ahl-

rost. 

Ergebnis 
- ---- -----------

A I I Max. Max. Ein- Erf. Wider-
Art der Auflagerung Ramm- n{er- Feld-

tie!e t zug- spann- stands-
kraft A : mo~ent moment Me moment W 

, 1 f 

m t 
I 

tm tm cm3 

1 Freie Auflagerung oben und unten . 1,50 6,7 14,6 1220 
2 Einspannung oben, freie Auflagerung 

unten 1,45 13,0 11,0 12,0 1000 
3 Freie Auflagerung oben, Einspannung 

unten 3,50 6,0 10,1 9,6 840 
4 Einspannung oben und unten 3,40 12,0 7,0 12,0 1000 

Man sieht, wie das Feldmoment durch die obere Einspannung von 14,6 auf 
11 tm herabgeht, wahrend das Einspannmoment eine GroBe von 12 tm annimmt 
und eine Ankerkraft erzeugt, die in dem vorliegenden Fall um rund lOO % 
groBer ist als bei der bislang ublichen Annahme der freien Auflagerung bei A. 
Sie gibt neben anderen Ursachen, auf die ich beim Abschnitt "Verankerung" 
noch zuruckkommen werde, die Erklarung fur den in letzter Zeit haufiger 
auftretenden Bruch der Rundeisenanker. 
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IX) Zeichnerisch-rechnerisch. 

Bei der gebrauchlichen zeichnerischen Ermittlung der Rammtiefe, Mo
mente, Auflagerkrafte und Durchbiegungen ergeben sich die zu errechnenden 
GroBen aus der Momenten- und Biegelinie der Spundwand nebst den dazu
gehorigen Kraftecken. Die zeichnerische Durchfiihrung erfolgt nach dem von 
Blum l entworfenen Verfahren und darf als bekannt vorausgesetzt werden. Es 
ist auf die weiter unten behandelten Faile der frei aufgelagerten und eingespannten 
Wand in gleicher Weise anwendbar. Nur bei mehrfacher Verankerung greift man 
ausschlieBlich zum rechnerischen Verfahren. Allgemein wird das zeichnerische 
Verfahren infolge der bei der Konstruktion der Biegelinie zu beriicksichtigenden 
Auflagerbedingungen bei mehr als einfach statisch unbestimmten Systemen 
leicht umstandlich. Durch den Vergleich der Durchbiegungen (Biegelinie) fiir 
die angenommenen Rammtiefen werden zu viele Probeberechnungen erforderlich. 

Gegeniiber den statischen Berechnungen im Hoch- und Briickenbau bestehen 
beim Spundwandsystem folgende beiden Unterschiede: 

Erstens ist die Rammtiefe, also damit die Lage eines Auflagers, unbekannt. 
Zweitens besteht die Belastung aus sehr unregelmaBigen Flachenlasten, die 

zudem noch von der Bewegung (Durchbiegung) der Wand abhangig sind (Erd
druck -- Erdwiderstand) (vgl. S. 89). 

Das rechnerische Verfahren wird durch die beiden erwahnten Umstande 
sehr erschwert. Bei der frei aufgelagerten Spundwand ist es mit Hille einer 
Momentengleichung um den Auflagerpunkt A bzw. durch Ansetzen der Clapey
ron-Gleichungen bei mehrfacher Verankerung moglich, schnell Rammtiefe und 

Moment zu bestimmen. Dagegen ist es noch 
nicht moglich, die Spundwand als eingespannten 
Balken rechnerisch genau zu untersuchen. 

rh-1Jtft)--+-'t-~·Ep B Selbst dann, wenn die Belastungsflache gerad
linig verlauft, ein Fall fiir den Blum noch 
Gleichungen aufgestellt hat, lassen sich diese 
schon nicht mehr rechnerisch, sondern nur noch 
zeichnerisch losen. Mit Hille des Ersatzbalken
verfahrens ist es allerdings moglich, die Ramm
tiefe rechnerisch anstatt durch zeichnerische 

~-----h-----~~ 

Abb.59. Berechnung der Rammtiefe bei 
frei aufgelagerter Spundwand. 

Lies: 'fa(h+t)-b und l/.(h+t)-b. 

Versuche zu bestimmen, wenn auch unter weiteren vereinfachenden Annahmen, 
die aber in Anbetracht der Unsicherheiten bei der Berechnung des Erddruckes 
fiir Uberschlagsrechnungen hingenommen werden konnen. 

Einen weiteren Schritt ging Liitkens2 , indem er die Belastungsflachen zu 
Dreiecken vereinfachte und dafiir Tafeln und einfache Bestimmungsgleichungen 
zur Berechnung der Momente und der Ankerzugkrafte aufstellte. Auch die von 
Liitkens eingefiihrten Vereinfachungen beeinflussen das Ergebnis nur un
wesentlich, wenn nicht allzu starke Spriinge in den Belastungsflachen vorhanden 
sind. In diesem Fall darf aber das wirkliche Vorhandensein solcher scharfer 
'Obergange bezweifelt werden, so daB ihr Ausgleich der Natur wohl naherkommen 
diirfte als die streng angewandte Erddrucktheorie. Allerdings liegt bei der
artigen Vereinfachungen immer dann eine Gefahr vor, wenn sie nicht fiir jeden 

1 Blum, H.: EinspannungsverhiUtnisse bei Bohlwerken. Berlin 1931. 
2 Bauing. 1930 S. 39££ u. Hoesch-Katalog 1934. 
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Bauwerksfall erneut den wirklichen Verhaltnissen entsprechend vorgenommen 
werden. Ferner sollte man nicht allein Vereinfachungen der Belastungsflachen 
vornehmen, sondern in erster Linie die zugehorigen Gleitflachen vergleichen. 

Eine altere rechnerische Untersuchung von Bohlwerken gibt Engels l 

(Abb. 60). Bei dem Ansatz der Erddruckkrafte ist abweichend von der 
Erddrucktheorie trotz der angenommenen Anderung des Reibungswinkels ffJ 
kein Sprung in der Belastungsflache an
gegeben. Die Methode zur Bestimmung 
der Rammtiefe von Engels ist die gleiche, 
die heute fur den frei aufgelagerten Fall 
angewendet wird. Man erhalt in beiden 
Fallen eine kubische Gleichung fur die 
Rammtiefe t. Der Unterschied gegen die 
Berechnung von Blum liegt darin, daB 
beim Ansatz des Erdwiderstandes nicht 
die aus der Erddrucktheorie gebrauchlichen 
Werte, also ep = YApt eingefUhrt werden, 
sondern Versuchswerte. Nach diesen Ver-
suchswerten setzt man ep = en = Y h, wenn 

HIY 

lilY ---

p 

Abb.60. Ansatz der Krafte bci Eng els. 

h die Rohe der Ordinate ab Gelandeoberkante und t diejenige ab Sohle ist. 
Bei dem von Engels gegebenen Beispiel wird statt der Erdauflast fiir die 
Tiefe H = ~h nur die Wasserauflast eingefuhrt. Die gesamte Erdauflast tritt 
zwar in der Zeichnung, aber nicht in der Rechnung in Erscheinung, so daB in 
der Tiefe t die Rohe der auf Y 4 umgerechneten Auflast fUr en = ep und ea zu 

t + L. hs wird statt: t + 1'3 hs + I! h2 + Z!.. hI oder: t + hs - L hs + I! h2 + 1'1 hl 
h h h h h h h 

fur ea und t fur ep • 

Die Annahme ep = en beruht darauf, daB Engels ein Nachgeben des Wand
fuBes immer dann feststellte, wenn der an dieser Stelle wirklich vorhandene 
Erdwiderstand p = ep - ea zuzuglich dem von der anderen Seite wirkenden 
Erddrucke ea , also der fur diese Tiefe rechnerisch ermittelte Erdwiderstand ep ' 

gleich dem hydrostatischen Druck unter Gelandeoberkante en war. Das fuhrt 
zu dem Ergebnis, daB das zulassige Ap nicht wie sonst nur von der Tiefe t, 
sondern u. a. auch von der Ordinate h abhangig ist, oder, was auf dasselbe 
hinauskommt, daB bei gleicher Auflast mit zunehmender Rohe h des Gelande
sprunges der Erdwiderstand im Boden ansteigt. Die erforderliche Rammtiefe 
nimmt also mit wachsender Rohe H nicht in dem gleichen MaBe zu wie bei der 
Berechnung nach Blum. Die Versuche gelten fUr Sand. Der Gedanke einer 
derartigen Berechnung ist neuerdings von Rifaat2 weiter verfolgt worden. 
Das Ergebnis der Engelschen Versuche wurde bestatigt. Solange keine aus
fuhrlicheren Unterlagen vorhanden sind, empfiehlt sich aber vorerst noch 
die Berechnung nach der Erddrucktheorie (Krey, Blum). Es bleibt auch 
hiernach unbenommen, durch eine entsprechende Verteilung des Erddruckes 
und Erdwiderstandes3 die Verschiebung des SpundwandfuBes gleich Null zu 

1 Engels, H.: Handbuch des Wasserbaues. 3. Auf I. Bd. 2 S. 1564. Leipzig 1923. -
VgI. auch M. Foerster: Taschenbuch fiir Bauingenieure. 5. Auf I. Bd.2 S. 526. Berlin 1928. 

2 A. a. O. 3 VgI. Blum: ~.<\. a. O. Abb.21. 
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setzen. 1m allgemeinen wird man aber sowohl bei der frei aufgelagerten als auch 
bei der eingespannten Wand ruhig eine gedachte Verschiebung des FuBes zu
lassen und damit die rechnerisch angenommenen Erdwiderstandsflachen voll 
zur Auswirkung kommen lassen. 

Eine andere Art der Berechnung von Spundwanden, die auf der Erfahrung 
beruht, daB der Ansatz des Erddruckes fur elastische Wande in der gleichen 

Abb. 61. Auflagerflliche bei fach
weiser Rammnng nach den diinischen 

Bestimmungen. 

Rohe wie fur starre Mauern zu unnotig groBen 
Abmessungen fuhrt, wird durch die vorlaufigen 
Bestimmungen betreffend die Berechnung und 
Ausfuhrung der Wasserbauten in Eisenbeton, 
veroffentlicht von dem Verband der danischen 
Ingenieure1, gegeben. Die rechnerische Ramm
tiefe wird dort fur den frei aufgelagerten Fall 
nach dem ublichen Verfahren berechnet. Die 
tatsachliche Rammtiefe wird -y"2mal so groB ge
nommen. Dabei wird fur den Erdwiderstand der 

Reibungswinkel zwischen Wand und Erde = _3/4 e und fiir den Erddruck = 0 
gesetzt. Bei einer unterbrochenen Wand gilt die gleiche Auflagerflache wie bei 

Ersalzballren rftinisclteBeslimmung einer durchgehenden Wand, wenn der Abstand 
der Pfahle oder Einzelbohlen gleich oder kleiner 
als 4b ist und sofern die Rammtiefe t:> 4b ist 
(vgl. Abb. 61). Diese Werte stimmen mit den 
Angaben von K rey2 uberein, der fUr den Ein
zelpfahl schon bei einer Rammtiefe von 2 bis 3b 
einen Erdwiderstand vom 3 bis 4fachen Wert 
annimmt. Die Rammtiefe wird mit doppelter 
Sicherheit fur Ep bestimmt. Bei Einzelpfahlen 

mull die Rammtiefe um die Lange _b_ ver-
mehrt werden. 4tge 

Die Ermittlung des Feldmomentes ge
Abb. 62. Kriiiteansatz znr Berechnnng von 
Spundwanden nach dem Ersatzbalkenver- schieht in Danemark bislang nach folgendem 
fahren nnd nach den danischen Bestim- Ansatz der angreifenden Krafte: 

mnngen. 
Bestimmung des Biegungsmomentes M 

infolge der schrag schraffierten Erddruckflache (vgl. Abb. 62) (Balken auf 
2 Stutzen)_ 

Bestimmung der Belastung Pm = 8l~' 

10 ~ + 4 
q=K h 'Pm, 

10 y +5 

h = ideelle Rohe der Auflast und Erdschicht uber dem Anker fiir das 
Raumgewicht unterhalb des Ankers, 

K = Koeffizient 

1 S. a. Z. stand. Verb. intern. Schiffahrtskongr. Nr.7. Januar 1929. 
2 Krey: Erddruck, Erdwiderstand. 4. Aufl. S.213. Berlin 1932. 
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fiir Eisenbeton: 0,7 bis 0,85 oder: 
I K= . _ , 

I + ~,Ol 1/(1 + n) E • a 
sme Y lo 

n = Verhaltnis des Ankermomentes zum Feldmoment, 
E = Elastizitatsmodul, 
a = groBte Wanddicke, 
(f = zulassige Biegungsbeanspruchung, 

17 Mf = M - 192 q l2 = vorhandenes Feldmoment. 
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Die vorstehende Formel fiir den Ansatz des Erddruckes wurde auf empirischem 
Wege gefunden. Man ging dabei von dem Gedanken ausl, daB nach den Beob
achtungen und Erfahrungen an alten Bauwerken die zulassigen Spannungen bis 
iiber die Bruchgrenze erhoht werden muBten, wenn man mit dem Ansatz nach 
der gebrauchlichen Erddrucktheorie arbeitete. In der neuen Belastungsflache 
findet eine Verminderung des Erddruckes zwischen den Auflagern und eine 
ErhOhung am oberen Auflager statt. Die Verteilung ist der Durchbiegung der 
Wand angepaBt. Die Berechnungsformel fiir q wurde so aufgebaut, daB die 
Abweichungen von der bisherigen Erddruckflache mit zunehmender Durch
biegung der Wand und zunehmendem Reibungswinkel des Bodens wachsen. 
Durch die bessere Anpassung der Erddruckbelastung an die wirklichen Verhalt
nisse war es moglich, die zulassigen Spannungen in den gewohnlichen Grenzen 
zu halten. Man setzt dort fiir Holz: 150 bis 170 kgjcm2, Eisenbeton Ih Wb28 

und 1500 kgjcm2, Stahl (fiir Spundwande): 1200 bis 1500 kgjcm2. 
In den danischen Bestimmungen ist zum erstenmal fiir die Praxis der Versuch 

unternommen worden, die Berechnung des Erddruckes von Spundwanden den wirk
lichen Verhaltnissen mehr anzupassen. Leider ist dies bisher das einzige Beispiel ge
blieben. Selbst wenn die Ermittlung der Momente und Auflagerkriifte durch die 
ungleichmaBigere Form der Erddruckflache etwas erschwert wird (vgl. dem
gegeniiber die Flache beim Ersatzbalkenverfahren mit gewohnlichem Ansatz 
des Erddruckes), so ist eine derartige Behandlung aus grundsatzlichen Er
wagungen heraus nur zu begriiBen. 

Ebenfalls von der Voraussetzung ausgehend, daB die iibliche Berechnung 
der Spundwande unter Beibehaltung der gewohnlichen zulassigen Spannungen 
zu schwere Konstruktionen ergibt, findet sich in den Vereinigten Staaten 
u. a. folgende Berechnungsweise (Abb. 63): 

Bei senkrechter Wand und waagerechter Erdoberflache werden Erddruck 
und Erdwiderstand nach den Naherungsformeln: 

ea = yhtg2 (45° - ~), 

ep = yh tg2(45° + -~-), 
-&a = 45 + ~ , 
-& =45-!!.... 

p 2 

1 Vgl. G. Sch,mweller: Calcul des murs de quai. Welt-Ing.-KongreB Tokio 1929, Be
richt Nr.416. 

Agatz, Der Kampf d. Ingenieurs. 7 
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berechnet. Der Wasserdruck wird mit 50 bis 75% seines Wertes eingesetzt, jedoch nur 
dort, wo wirklich freies Wasser vorhanden ist. Der Grundwasserstand wird also (bei 
dem vorliegenden Beispiel trotz eines Wasserstandswechsels in der Schleuse von 
2,70 m) nicht besonders berucksichtigt (lediglich durch eine Erhohung des Bodenge
wichtes y bei Sand, vom Wasserstand MRW ab gerechnet). Vom Wasserstand NNW 
ab wird der Wasserdruck von au Ben vom Erddruck abgezogen, so daB die Zu
nahme des Erddruckes auf den Unterwasserteil der Wand sehr gering, praktisch 
oft Null ist. In dem vorliegenden Berechnungsbeispiel wurde die Wand einer 
Schleuse gegen die Mitte der rund 1 m starken Betonsohle abgestutzt. Wegen der 
Bauausfiihrung wurde die Wand so tief gerammt, daB der Erdwiderstand das 
Dreifache des unteren Auflagerdruckes aufnehmen konnte. Die Bestimmung 
der Momente geschieht durch Zeichnen der Momentenlinie. Die Bestimmung der 
Schwerpunkte wird dadurch erleichtert, daB die Belastungsflachen nicht in 

Abb.63. 
Eine amerikani
sche Spundwand

berechnuugs
weise: 

0,775 ( 30') h, = 3,4 + l,6 = 3,SS m, el = 1,6 • 3,88 tg2 45' - 2 = 2,06 tim', 

h2 = 14,9 + 3,88. 1,60 = 1S,15 m, e. = 1,91 • 1S,15 tg2(45' - :l.<J.2:') = 11,55 tim', 
1,91 

w = 12,2 • 0,75 = 9,15 tim'. 

waagerechte Streifen, sondern diese wieder in Dreiecke aufgeteilt werden. Um 
die Durchbiegungen der Oberkante der Wand geringer zu halten, wird dort noch 
ein zweiter Anker angebracht, in der Berechnung aber nicht berucksichtigt. 
Bei der Bemessung der Ankerplatte wird eine dreifache Sicherheit des Erdwider
standes angenommen. Fur die Entfernung der oberen Ankerplatte gilt die Rohe 
der unteren Gurtung als fester Punkt, so daB die Lange der oberenAnker gering wird. 

Um das volle Widerstandsmoment der Wand einsetzen zu konnen, mussen 
die im SchloB auftretenden Querkriifte entweder durch Reibung (am unteren 
Auflager) oder durch SchweiBung (am oberen Auflager) aufgenommen werden. 
Daher wird jedes zweite SchloB der U-formigen Bohlen in Rohe der Rauptanker 
geschweiBt. Die Berechnung der Aufnahme der Querkraft am unteren Auflager 
laBt sich bei bekannter Rammtiefe aus dem Reibungskoeffizienten der Bohle 
mit dem Boden leicht bestimmen. Sie reicht fast immer aus. Fur die Berechnung 
der Querkraft am oberen Ende wird gesetzt: 

Q :.....M.S 
J ' 

wo: M = groBtes Biegungsmoment, 
S = statisches Moment der Einzelbohle, bezogen auf deren neutrale Achse 

parallel zur Wandachse, 
J = Tragheitsmoment des Querschnittes, bezogen auf die neutrale Achse 

der Wand. 
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Diese Querkraft wird auf die Strecke zwischen Maximalmoment und Gurtung 
verteilt angenommen und muB entweder durch die SchloBreibung oder durch 
SchweiBung aufgenommen werden. 

Zur weiteren Verminderung des Erddruckes auf die Wand ist die Konstruktion 
einer Entlastungsplatte aus Holz, die auf h61zernen Pfahlen ruht, gebrauchlich. 
Die Pfahle haben lediglich die senkrechte Last der dariiberliegenden Erdschicht 
aufzunehmen. Die Platte vermindert durch ihre Schattenwirkung den Erddruck 
auf den darunterliegenden Teil der Spundwand (vgl. auch S. 205). Es entstehen 
also ahnliche Entlastungsverhaltnisse wie bei der vorderen Spundwand eines 
Pfahlrostbauwerkes. Die Lange der Platte ergibt sich aus dem Gleitwinkel des 
Bodens. Der Abstand der Pfahle betragt etwa 1,20 m. 

Diese amerikanische Berechnung ergibt wegen des Ansatzes der Krafte 
niedrige Beanspruchungen und wird den wirklichen Verhaltnissen aber nicht 
ganz gerecht, da die Trennung von Erd- und Wasserdruck nicht folgerichtig 
durchgefiihrt wird. Um zu schwere Konstruktionen zu vermeiden, wird dann 
immer noch der Ausweg besser sein, die auf ein Spundwandbauwerk wirkenden 
Krafte in vollem Umfange anzusetzen und dafiir hohere Spannungen zuzulassen. 
Dagegen kann allerdings von der anderen Seite eingewendet werden, daB die mehr 
rechteckig- wie dreieckformige Verteilung des Erddruckes den Beobachtungen 
iiber den tatsachlich vorhandenen Erddruck naher kommt. Es erhebt sich 
hierneben die Frage, ob es iiberhaupt berechtigt ist, den Grenzfall des Erddruckes 
der Beanspruchung einer Wand zugrunde zu legen, oder ob nicht die Verteilung 
des wirklichen Erddruckes, von der zur Zeit wenig mehr bekannt ist, als daB sie 
bestimmt anders verlauft als unsere jetzigen Ansatze, erst die zweckmaBige 
konstruktive Gestaltung des Bauwerkes (z. B. Hohenlage von Absteifungen) 
ermoglicht. Ich verweise hierbei auf meine eingangs dieses Kapitels gemachten 
Ausfiihrungen (vgl. S. 88). 

Einer bei der franzosischen Verwaltung gebrauchlichen Art der Berech
nung werden folgende Annahmen zugrunde gelegt: kein Wasseriiberdruck. da 
es sich um einen Dockhafen handelt, Wandreibungswinkel beim Erddruck (J = e, 
beim Erdwiderstand (J = - ~ bis - : ' freie Auflagerung mit etwa zweifacher 
Sicherheit. 

Um die Verschiedenheit der Annahmen bei der Berechnung von Spundwanden 
zu betrachten, sei noch kurz auf eine schwedische Berechnung einer Spund
wand eingegangen (Abb.64). Diese ist deshalb lehrreich, weil die Kohasion 
beriicksichtigt wird. Die Berechnung selbst ist nach dem Verfahren von Blum 
durchgefiihrt und bietet keine Besonderheiten, wohl aber der Ansatz der Krafte. 
Der Wandreibungswinkel (J wird fiir aufgeschiittete und bindige Boden gleich 
Null angenommen. 1m Sand betragt er auf der hinterfiillten Seite der Wand 
fiir den Erddruck und fiir den Erdwiderstand + 3/4 e. Der Erdwiderstand wird 
also kleiner als gewohnlich eingesetzt, so daB die fiir die Ersatzkraft 0 benotigte 
Auflagerflache vergroBert wird. Auf der Wasserseite der Wand wird (J = 0 gesetzt, 
beim Erdwiderstand aber ein Ausgleich dadurch geschaffen, daB er mit 2 multi
pliziert wird. Ein Wasseriiberdruck wird bei den geringen Spiegelschwankungen 
der Ostsee nicht beriicksichtigt. Vom NW ab wird mit Wasserdruck in der Form 
gerechnet, daB im aufgefiillten Boden, dessen erste 2,75 m hinter der Wand 
aus Schlacke bestehen, der Auftrieb abgezogen wird. 1m bindigen Boden wird 

7* 
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kein Auftrieb beriicksichtigt, dafiir aber der Wasserdruck von auBen abgezogen, 
also dasselbe Verfahren wie beirn arnerikanischen Beispiel angewendet, nur daB 
es sich dort urn sandigen Boden (e = 30°) handelte. Eine Trennung von Erd
und Wasserdruck wird also sehr haufig nicht vorgenornrnen. Man erhalt auf 
diesern Wege selbst bei den geringen Reibungswinkeln der bindigen Boden ver
haltnisrnaBig kleine Erddrucklastflachen. Unterhalb der Rafensohle findet ein 

Ton 

"r46 

Kies 
~-l,O 

- 00 

Ton }',-o.o ;/-to 

-1/.00 

Abb. 64. Schwedische Spundwandberechnung. 

Abzug des freien Wasserdruckes naturgernaB nicht rnehr statt. Dafiir wird bei 
der Berechnung des Erdwiderstandes unter der Rafensohle die dariiberliegende 
NW-Saule als Auflast angesehen, insoweit es sich urn bindigen Boden handelt. 
Beirn Sand findet wieder ein Abzug des Auftriebes vorn Raumgewicht statt. 
Also kurz: 

nichtbindiger Boden: Abzug des Auftriebes, keine Wasserauflast, Erd- und 
Wasserdruck getrennt; 

bindiger Boden: kein Abzug des Auftriebes, Wasserauflast, entgegengesetzter 
Wasserdruck wird abgezogen, Erd- und Wasserdruck nicht getrennt. 

Die KOhasion wird durch Anderung der ideellen Rohe H beriicksichtigtl. 
Wahrend bei reiner Reibung die ideelle Rohe beispielsweise der Schicht 3 ist: 

Ha = Jl.. + h1 1:'!. + h2~ + ha, 
1'3 1'3 1'3 

wird beirn Vorhandensein der Kohasion 't unter der Voraussetzung waagerechten 
Gelandes, senkrechter Wand und einer Wandreibung gleich 0, diese ideelle Rohe 

fiir den Erddruck urn den Betrag !: tg (45 ° + ~3_) verkiirzt und beirn Erdwider-

stand urn den Betrag !: tg ( 45 ° - ~3) verlangert. Die giinstige Wirkung der 

Kohasion auBert sich also in einer Anderung der ideellen Hohen der Erddruck-

1 nber den Ansatz der Erddruck- und Erdwiderstandsflachen bei Vorhandensein von 
Kohasion s. Bror Fellenius: Om Berakning av Jordtryck mot Spanter vid Kohesionara 
Jordarter. Tekn. T. Heft 39 S.I04. Stockholm 1935. 
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und Erdwiderstandflachen. Die Neigung der Begrenzungslinien bleibt die gleiche 
AaY bzw. ApI" 

An der Berechnung fallt ferner auf, daB obwohl die Hinterfullung mit 
Koksasche nur 2,75 m in der Tiefe betragt, die Gleitflache fur den Erddruck 
also in die dahinterliegende Schuttung eingreift, doch der Erddruck fUr das 
geringe Gewicht der Koksasche berechnet wird, wahrend als Auflast fUr den 
darunterliegenden Boden das Gewicht des schwereren Hinterfiillungsmaterials 
eingesetzt wird. Durch das verringerte Raumgewicht entsteht eine gunstige 
Beanspruchung der Wand, deren Berechtigung nicht ganz einzusehen ist. 

Eine andere Berechnungsart wird in Hamburg angewendetl: Fur die Er
mittlung der Spundwandbelastung durch den Erddruck wird diejenige Tiefe 
angenommen, bei der der Erdwiderstand dem unteren Auflagerdruck der Erd
druckflache das Gleichgewicht halt. (Bei Spundwanden hinter hohem Pfahl
rost wird fur den unteren Auflagerdruck der errechnete Erdwiderstand mit 2,5 
vervielfacht.) Die Annahme des Gleichsetzens von Auflagerkraft und Erd
widerstand ist etwas gunstiger als die Berechnung der Rammtiefe aus dem Moment 
um den Ankerpunkt (vgl. Abb. 59). Denn im ersteren Fall erhalt man bei drei
eckiger Lastverteilung die Momentengleichung um A: 

1. Ep(h + t - b) = Ea[2/3(h + t) - b], da Ep = B sein soIl, 
im zweiten Fall dagegen: 

2. Ep(h + 2/3 t - b) = Ea[2/3(h + t) - b], 
der Hebelarm von Ep ist also im letzteren Fall um 1/3 t kleiner, Ep und die 
Rammtiefe mussen also groBer werden. Wahrend die Rammtiefe nach dem 
geschilderten Verfahren etwas geringer als bei dem frei aufgelagerten Fall wird, 
werden die Momente fUr einen Einspannungsgrad ermittelt, der unabhangig von 
der Rammtie£e festgesetzt wird. Die Kombinationen oben voll eingespannt 
oder frei aufgelagert, mit unten voll eingespannt oder frei aufgelagert werden je 
nach den ortlichen Verhaltnissen festgesetzt, ohne die Rammtiefe zu beeinflussen. 
Die Momente konnen, da die Spundwandlange und die Belastung bekannt sind, 
rechnerisch bestimmt werden. Fur die als Naherung meist ausreichende Annahme 
einer trapezformigen Belastungsflache lassen sich fur aile Arten der Auflagerung 
an beiden Enden verhaltnismaBig einfache Formeln au£stellen. Dies ist ein 
Vorteil gegenuber dem Blumschen Verfahren, das fur den Fall der doppelten 
Einspannung einer Spundwand zu umstandlichem Probieren fuhrt. 

Allerdings ist der Gedanke der Hamburger Ansatze so lange nicht folge
richtig, als man gemaB Blum von der Voraussetzung ausgeht, daB Rammtiefe 
und unterer Einspannungsgrad in Abhangigkeit voneinander stehen. Es solI da
her zunachst einmal an Hand einiger in der Praxis vorgenommener Versuche an 
Spundwanden untersucht werden, welche Bewandtnis es mit der Einspannung 
einer eisernen Spundwand hat. 

(J) Frei aufgelagert - eingespannt. 

Die Untersuchung der eingespannten Spundwand nach dem zeichnerischen 
Verfahren von Blum zeigt besonders anschaulich, daB der Begriff der Ein
spannung eines elastischen Baukorpers in einem ebenfalls elastischen Tragkorper 
(Untergrund) durch den Verlauf der elastischen Linie uberhaupt erst geklart 

1 GemiU3 M. Moller: Erddrucktabellen. 2. Lief. S.78. Leipzig 1922. 
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wird. Der Einspannungspunkt ist im gewohnlichen Fall der Beriihrungspunkt 
der durch den Ankerangriffspunkt an die elastische Linie gezogenen Tangente. 
Weiter oben ist aber bereits an einer amerikanischen Berechnungsmethode 
gezeigt worden, daB die angreifenden Krafte, die nach Blum der Ermittlung 
der elastischen Linie zugrunde liegen, nicht unabhangig yom Verlauf derselben 
sind, sondern gerade erst durch die Starke der Durchbiegungen bedingt sind. 
Es ergibt sich daraus die Frage, ob man mit dem Krafteansatz gemaB der 
Coulombschen Erddrucktheorie £iir die Einspannung zu giinstige oder zu 
ungiinstige Werte erhalt. 

Die wirklich vorhandenen Einspannungsverhaltnisse, d. h. also der Verlauf 
der elastischen Linie, laBt sich bei fertigen Bauwerken schon im freistehenden 
Teil schlecht feststellen, da die Durchbiegungen einer Spundwand etwa von der 
gleichen GroBenordnung sind wie die Ungenauigkeiten, die die Achse einer 
Spundbohle durch den Walzvorgang, Transport und das Rammen erleiden kann. 
Ziemlich aussichtslos erscheint es erst, den Verlauf der Durchbiegungen der 
Wand dort kennenzulernen, wo er am wichtigsten ist, namlich im eingespannten 
Teil, da hier nicht nur die GroBe der Durchbiegungen gering, sondern auch die 
Moglichkeiten, dieselben zu messen, recht umstandlich und mit groBen Fehler
quellen behaftet sind. Man muB daher die in der Natur vorhandenen Ver
haltnisse iibertreiben, um gebrauchsfahige Ergebnisse zu erhalten. 

Am einIachsten ist dies bei der unverankerten und durch eine Einzelkraft 
belasteten Bohle durchzufiihren, da durch beliebig groBe Verstarkung der an
greifenden Kraft die Durchbiegungen in den Bereich der MeBgenauigkeit gebracht 
werden konnen. 

Tabelle 4. Ergebnisse von Versuchen zur Abbiegung von Spundbohlen und 
Pfahlen in bindigem Boden e = 25° und r = 1,6 (Abb.65). 

p Rochste I Lage des 
Zugkraft Freie Ramm- Dreh-\ Profil Rohe h tiefe t 

\ Pm"" punktes 1}' 

\ kg m m m 
\ 
\ < Holzpfahle \ 
\ .0 36 1200 8,85 6,80 0,45 
\ .0 36 1400 8,85 6,90 0,45 

Einzelbohlen 
Larssen III 1000 7,80 6,50 1,19 

!(lei ..., 
Larssen V 2400 8,45 6,30 1,70 

Abb.65. Abbiegever-
Doppelbohlen 

Buche mit Spundbohlen Larssen III 2500 7,95 6,40 1,20 
und Pfllhlen. Larssen V 3900 8,45 6,30 1,51 

Die Tabelle 4 gibt kein einwandfreies Bild iiber die Abhangigkeit des Dreh
punktes von dem Widerstandsmoment, da die einzelnen Werte bei verschiedenen 
BelastungenPmax (Bruchlasten) gemessen wurden. Man erhalt einen deutlicheren 
Eindruck iiber das Verhalten der Pfahle und Bohlen aus der Abb. 67 und aus 
folgenden Zahlen fiir y, die die Zwischenablesungen fiir die Einzellasten P von 

1 Y bedeutet die gemessene Tiefe des Drehpunktes der Wand, wobei zu bemerken ist, 
daB der wirkliche Drehpunkt infolge Ungenauigkeit der Messung tiefer liegt. 
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1250 und 2500 kg darstellen, obwohl auch hier die Biegungsmomente infolge 
der verschiedenen freien Hohe und der unbestimmten Lage des Drehpunktes 
voneinander abweichen. 

Belastung P: 1250 kg 2500 kg 

Lage des Drehpunktes y gemessen 
rechnungsmilBig 1 

gemessen 
rechnungsmilBig 

a I b a I b 

Larssen V einzeln 0,12 3,44 4,38 1,70 3,44 4,38 
Larssen III doppel 0,08 3,51 4,47 1,20 3,51 4,47 
Larssen V doppel 0,00 3,44 4,38 0,23 3,44 4,38 

In die Abb. 66 ist die Lage des Pfahles oder der Bohle, von denen jeweils 
die Abbiegung am Kopf und in GelandehOhe gemessen waren, unter der Annahme 
eingetragen, daB es sich um vollkommen starre Gebilde handelt. Man erhalt 

b Ooppe/bo/J/e 
PI'ofi/lIl 

Abb. 66. Abbiegung eingespannter Pfilhle und Bohlen. NK= Drehpunkt nach Krey (smrre Wand, w kon
smnt). N R = Drehpunkt nach RUaa t (smrre Wand, w = at). N = Drehpunkt der smrren Wand gemilB den 
gemessenen Abbiegungen an der Erdoberkante und der Bohlenoberkante. No 2480 = Drehpunkt der Wand un-

m1ttelbar gemessen bei einer Beiastung von 2480 kg. 

durch Verbindung der beiden gemessenen Abbiegungspunkte in dem Schnitt
punkt mit der urspriinglichen Achse der Bohle den hochstmoglichen Drehpunkt N 
der Wand. Die Abbildung zeigt, daB dieser Punkt fast ganz unabhangig von der 
GroBe der angreifenden Belastung und dem Tragheitsmoment der Bohle ist 
und jedenfalls tiefer liegt als die bei den Versuchen gemessenen Drehpunkte Na . 

Die letzteren diirften wegen der schwierigen Feststellung des wirklichen Dreh
punktes mit starken MeBfehlern behaftet sein. In die Abbildung sind ferner 

1 Nach Krey: Erddruck, S. 209 (s. a. Rifaat: a. a. 0.), fiir starre Wand und kon
stante Widerstandsziffern. Der Abbiegungspunkt entspricht dem Punkt D. Dessen Tiefe y 
liiBt sich aus den Formeln 130 und 131 ermitteln zu: 

(a) y=(h+ 2/ st)t 
2h+t . 

Nach Rifaat (a. a. 0.) erhalt man unter Annahme einer mit der Tiefe linear anwachsenden 
Widerstandsziffer und steifer Wand: 

(b) y - (2h + 2/st) t 
- 3h + 2t . 



104 Die Festlegung der eigenen Verteidigungsstellung. 

als NK der nach Krey berechnete Drehpunkt, der nach Rifaat einer steifen 
Wand und konstanten Widerstandsziffer w entspricht, und als N R der nach 
Rifaat unter der Annahme einer steifen Wand und linear mit der Tiefe wachsen
den Widerstandsziffer berechnete Drehpunkt eingezeichnet. Beide Punkte liegen 
in Wirklichkeit erheblich tiefer, da die Wand sich elastisch durchbiegt. In erster 
Annaherung wiirde man die Biegelinie durch eine Kurve durch die drei Punkte 
NK bzw. N R , Schnitt mit Gelandeoberkante, Kopf erhalten. Jedoch ist es besser, 
von vornherein zu beriicksichtigen, daB der wirkliche Drehpunkt N w mit fallen
dem Tragheitsmoment steigt (die starre Wand hat also den tiefsten Drehpunkt) 
und ihn zwischen den Grenzen N R bzw. N K und dem Schnittpunkt N anzusetzen. 
Das wird bei der Larssenbohle V tiefer zu geschehen haben als bei der Larssen
bohle III. Eine verhaltnismaBig gute Annaherung gibt die Annahme, daB der 
Drehpunkt in der Tiefe t/3 unter der Erdoberkante liegt. Die Lage des Dreh
punktes spielt bei der Berechnung der Ankerlange (s. S. 110) eine Rolle. Bei 
nachgebendem Anker haben wir das Kraftebild einer unverankerten Wand vor 
uns. Denkt man sich die Erddruckflache durch ihre Resultierende ersetzt, so 
erhalt man den Zustand der Abbiegeversuche, deren Ergebnisse als Anhalt fiir 
den Ansatz der Gleitflache benutzt werden konnen. 

Als Ergebnis ist festzuhalten, daB die Lage des Drehpunktes von dem Wider
standsmoment des Spundwandprofiles abhangig ist, und zwar laBt sich aus allge
meinen Uberlegungen die Abhangigkeit folgendermaBen kennzeichnen1 : die Tiefe 

kg kg des Drehpunktes unter Erdoberkante nimmt 
1500 150. mit zunehmendem Tragheitsmoment J, Elasti

, 
o Of 4¥flI41m 

a) Jlersclliebung 
omKopf 

zitatsmodul E und abnehmender Wider-
standsziffer w (Elastizitat) des Bodens zu. 

Die Abhangigkeit der GroBe der Abbie
gungen am Kopf und an cler Gelandeo berkante 
von der GroBe der angreifenden waagerechten 
Zugkraft geht aus den Abbildungen 67 bis 69 

O'--------!o5---i.10cm hervor. Die GroBe des Widerstandsmoments 
b) Jlerscn/eoung der Bohlen auBert sich darin, daB die Ab-

Ii? Ce/iino'eItOlte biegungen der Larssen-Doppelbohle III etwa 
Abb. 67. Belastung und Verschiebung hei doppelt so groB sind als die]' enigen der Dop

einem Holzpfahl 0 36. 
pelbohle V. Die Kurven haben Ahnlichkeit 

mit den von Rif a a t2 versuchsmaBig in reinem Sand gefundenen. Die Hysteresis
schleifen kommen in den Abbildungen nicht so deutlich zum Ausdruck, da die 
Entlastung nicht bis auf 0 herunter vorgenommen worden ist. Der wahrschein
liche Verlauf der Schleifen ist durch Strichelung angedeutet. Die Kurven zeigen 
einen gleichartigen Verlauf, wie er beim Spannungs-Dehnungsdiagramm und 

1 Aus der von Rifaat a. a. O. S.27 angegebenen Gleichung fiir ep liiBt sich fiir un
endliche Rammtiefe die Lage des Drehpunktes bei elastischer Wand und konstanter Wider-

. lj4EJ (I y4EJ) . standsziffer so berechnen: Y = r wB arc tg h wB + I ,wo B = Brelte der Wand. 

Der erste Drehpunkt Yl entspricht dem Punkt y der Versuche. Die Rammtiefe ist prak

tisch unendlich, wenn t = Y2 = Yl + ny 4~~' also gleich dem zweiten Drehpunkt ist. 

2 A. a. O. S.57f£. 
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beim Last-Senku,ngsdiagramm auftritt. Auch hier kann von einer Proportio
nalitatsgrenze gesprochen werden. Die "Bruchgrenze" oder "Grenzbelastung" 
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Abb. 68. Belastung und Verschiebung bei einerlDoppelboble Larssen III. 

ist bei den Versuchen durch das Abbrechen des Pfahles bzw. Umknicken der 
Bohlen erreicht worden. DaB es sich bei den Spundbohlen UIll ein Knickproblem 
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Abb. 69. Belastung und Verschiebung bei einer Doppelboble Larssen V. 

handelt, ging deutlich aua dem Zustand der Bohlen an der Gelandeoberkante 
hervor, wo die Flanschen seitlich herausgedriickt waren. Infolge "Oberlastung 
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des Bodens in der oberen Zone konnte bei den groBen Rammtiefen keine Bohle 
am FuB ausweichen. 

Vergleicht man das aus den Versuchen gewonnene y mit den Annahmen der 
gewohnlichen Spundwandberechnung, so erkennt man, daB bei dieser das Wider
standsmoment im Gegensatz zu den Versuchen ohne EinfluB auf die Lage von y ist. 

.~-"'=~~r---

Gegeniiber den Berechnungen der Spund
wande faUt ferner auf, daB infolge der Elastizitat 
der Wand die wirklichen Drehpunkte hoher lie
gen als angenommen wird. Man sieht daraus, 
daB die Berechnung der Spundwand nach der 
ungiinstigen Seite, die der Anker nach der giin
stigen Seite hin abweicht. 

Welche Folgerungen daraus gezogen wer
den konnen, wird S.107 dargelegt. Es seien 
zur Abrundung des Bildes vorerst einige Ver
suchsergebnisse mitgeteilt, die an oben ver
ankerter Spundwand gemessen worden sind 
(Abb.70). 

Hier konnten allerdings nur die Durch
biegungen oberhalb der Sohle aufgenommen 
werden. Die gemessenen Durchbiegungen wur

Abb. 70. Durchbiegungsmessuugen an einer den dazu benutzt, um die Spannungen in der 
Spundwaud. S d d h D' k pun wan zu errec nen. leses ann ent-

weder mit Hilfe der gemessenen maximalen Durchbiegung unter der Annahme, 
daB die Wand an ihren Enden frei aufgelagert bzw. eingespannt ist, geschehen oder 
durch Bestimmung des Kriimmungsradius der Biegelinie. Letzteres Verfahren 
ist unabhangig von der wirklichen Auflagerung der Wand. Da der Kriimmungs-

halbmesser e = ~ und M = (J' W, wird (J = :~. Durch Vergleich des so 

errechneten (J mit dem (J eines frei aufgelagerten ganz oder teilweise eingespann
ten Balkens kann die Art der Auflagerung der Spundwand bestimmt werden, 
wenn die Belastungen der Wirklichkeit entsprechend eingesetzt sind. Den Halb
messer e bestimmt man am besten aus der Sehne 8 und dem Stich h der Wand zu 

82 8EJh e = 8 h" so daB (J = 7W . 

Bei dem angezogenen Beispiel handelt es sich um eine Stahlspundwand 
(Abb. 70), die 3 m vom Gelande durch einen Stahlanker gehalten und unten 6 m 
in den festgelagerten Sand gerammt ist. 

Aus der Kriimmung der Spundwand ermittelte sich die Spannung vor der 
Tieferbaggerung zu (J = 1550 kgjcm2, nach der Tieferbaggerung um 1 m zu 
(J = 2000 kgjcm2. 

Beriicksichtigt man, daB mit der fortschreitenden Auffiillung des Zwischen
raumes zwischen Stahlspundwand und altem Bauwerk unterhalb des Ankers der 
Kopf der Spundwand noch eine Bewegung nach riickwarts, entsprechend einer 
freien oberen Auflagerung, durchmacht, daB aber eine derartige Bewegung bei 
Tieferlegung der Sohle wegen der oberen Bruchsteinhinterfiillung nicht mehr 
erfolgen konnte, so hat man fiir die Nachrechnung im Boden volle und am 
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Kopf teilweise Einspannung anzunehmen. Die durchgefiihrten Berechnungen 
ergaben fiir obere teilweise Einspannung nach Tieferbaggerung urn 1 m eine 
Beanspruchung, die der aus der Kriimmung der Spundwand ermittelten an
nahernd gleichkommt. 

Die GroBe der gemessenen Durchbiegungen betrug rund 8 bis 9 em und konnte 
mit einer ziemlich einfachen MeBeinrichtung (mit Rundeisen beschwerter Draht) 
festgestellt werden. Eine so groBe Genauigkeit wird aber nur bei ziemlich groBen 
freien Hohen zu erreichen sein, wo die Durchbiegungen schon betrachtliche Werte 
annehmen. Immerhin zeigen die Beispiele, daB die Untersuchung bestehender 
Bauwerke von groBem Wert sein kann, insbesondere deswegen, weil die Auf
schliisse den Ergebnissen der Versuchsanstalten gegeniiber den Vorteil groBerer 
Annaherung an die wirklichen Verhaltnisse haben. 

Aus den auf S. 103 angefiihrten Ergebnissen geht hervor, daB die Annahmen, 
die der Berechnung der Spundwand als eingespannter Balken zugrunde liegen, 
ungiinstiger als in Wirklichkeit sind, weil der Drehpunkt sich hOher als theoretisch 
ermittelt befindet. Es ist hieraus zu folgern, daB auch bei freier Auflagerung 
die Annahmen der Berechnung ungiinstiger als in Wirklichkeit sind. 

Stets frei aufgelagert wird man eine doppelt und mehrfach verankerte Wand 
rechnen (Abb. 7lg und h). Schon bei der doppelt verankerten Wand ist die 
GroBe der Rammtiefe zur beliebigen Wahl gestellt, da die Wand bei entsprechen
der Ausbildung theoretisch von den beiden Ankern allein gehalten werden kann. 
Die VergroBerung der Rammtiefe bringt also nur eine Entlastung der Anker 
mit sich, das Feldmoment wird verkleinert und das Stiitzmoment am unteren 
Anker von einer gewissen Rammtiefe ab vermindert. Die doppelte Verankerung 
ermoglicht es also, auch bei Verhaltnissen, die der Rammung der Wand un
giinstig sind, einen standsicheren AbschluB des Gelandesprunges zu erzielen und 
die Spundwand nur so tief zu rammen, wie es Bauausfiihrung und Betrieb ver
langen. Als besonderer Fall der doppelt verankerten Wand ist die Auflagerung 
des unteren Endes auf einer festen Schwelle zu betrachten, wie sie bei Schleusen 
haufiger vorkommt. Die Rammtiefe ist hier lediglich hydraulisch oder bauaus
fiihrungstechnisch bedingt. Die Berechnung der doppelt verankerten Wand ge
schieht als Balken auf 3 Stiitzen nach Clapeyron oder bei geringer Rammtiefe 
als Balken auf 2 Stutzen. 

Mehr als doppelte Verankerungen werden selten ausgefiihrt. Sie konnen nach 
den gleichen Vberlegungen wie vorher berechnet werden. Die Rammtiefe ist 
wiederum zur freien Wahl gestellt. Die angegebenen Berechnungsarten gelten 
nur fur solche Lagen der Anker, wo sie Zug erhalten oder anderenfalls als Druck
steifen konstruiert sind. 

Die Berechnung der unverankerten Spundwand (Abb.71a) muB stets ein
gespannt erfolgen. Als Spundwand zur Abstiitzung eines Gelandesprunges findet 
diese Konstruktion weniger Anwendung als als Dalben- und Verankerungswand. 
Die Berechnung nach dem Blumschen Verfahren ist hierfiir klar entwickelt. 

Bei der beiderseits eingespannten Wand gilt dasselbe wie bei der doppelt 
frei aufgelagerten Wand. Die Rammtiefe kann theoretisch beliebig gewahlt 
werden, wenn oben volle Einspannung vorhanden ist. Auf die am oberen Teil 
der Spundwand herrschenden Auflagerverhaltnisse habe ich bereits im vorigen 
Abschnitt (s. S. 92) hingewiesen. 
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y) Die Verankerung. 

Fiir die Verankerung einer Spundwand bestehen verschiedene konstruktive 
Moglichkeiten, die sich nach der Lage des Ankers unterscheiden (Abb. 71). Die 
Gesamtkonstruktion besteht aus der Riickhaltvorrichtung, die entweder eine 
Ankerplatte, eine Ankerwand, ein Ankerpfahl mit oder ohne Ankerplatte, eine 
Pfahlbockkonstruktion oder eine Verankerungsrostplatte auf Pfahlen sein kann, 
und der Verbindung zwischen dieser und der Spundwand durch Anker, deren 
Kraft durch die Gurtung gleichmaBig auf die Spundwand verteilt wird. Eine 
besondere Konstruktion eriibrigt sich hierfiir, wenn die Anker jede Einzelbohle 
bzw. jede Doppelbohle erfassen. Die Ankergurtung kann entweder vor oder 

hinter der Spundwand an
geordnet werden. Durch 

'- eine V erankerungskonstruk-
" tion, die unmittelbar an 

die Spundwand anschlieBt, 
werden zusatzliche Bean
spruchungen, die sich sonst 
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aus dem dazwischengeschal
teten, mehr oder weniger 
langen Anker mit dem auf 
ihm ruhenden Boden er
geben, vermieden. 

Die gebrauchlichste Art 
der Verankerung ist die 
Ankerwand oder Anker
platte. Die Frage, ob die 
eine oder die andere zu 
nehmen ist, rich tet sich nach 
der Tiefenlage, dem Ab-
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Abb. 71. Arten 
der Verankerung 

von Spund-
wanden, 

stand der Anker und der 
GroBe der Ankerkrafte. Bei g 

gemeinsume Anlrel'wnr/ gelrennle An/rertwjnde 
geringen Kraften und ver

haltnismaBig groBem Erdwiderstand wird man mit einer Ankerplatte auskom
men, ohne deren Rohe iiber das iibliche MaB hinauswachsen zu lassen. Der 
Vorteil der Ankerplatte liegt in einem groBeren Erdwiderstand je lid.m Platte, 
da bei geniigendem Abstand der Platten der Erdwiderstand auch nach den 
Seiten hin auf keilformigen Gleitflachen auftritt. Die Berechnung der Anker
platte geschieht meist als frei aufgelagerter Balken mit Schwerpunktslagerung, 
wobei man zur Aufnahme der Zugkraft Breite und Rohe vergroBern kann. 

U'ber die bei Ankerwand und -platte wirklich auftretenden Widerstandskrafte 
sind in der Rannoverschen Grundbau-Versuchsanstaltl seit mehreren Jahren 
systematische Versuche angestellt worden, die infolge des Auftretens ausgedehnter 
Gleitkorper eine vollig andere GroBe des Erdwiderstandes bei Ankerplatten 

1 Buchholz, W.: Erdwiderstand auf Ankerplatten. Jb. hafenbautechn. Ges. Bd.12 
(1930/31). - Petermann, H.: Bewegung und Kraft bei Ankerplatten. Bauing. 1933 
Heft 43/44. - Buchholz, W., u. H. Petermann: Berechnungsverfahren fiir Ankerplatten 
und ·wande. Bauing. 1935 Heft 19/20. 
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und Ankerwanden ergaben, als wir sie in unseren Berechnungen bislang anzu
setzen gewohnt waren. Vergleicht man diese Versuchsergebnisse mit dem natiir
lichen Verhalten des Bodens in der Natur, so kann man auch bei fast allen 
Rutschungen die nach den Seiten hin schrag verlaufenden Scherrisse des Bodens, 
die die Begrenzung der Gleitkorper bilden, verfolgen. Die Zugkrafte, die von 
einer Ankerplatte aufgenommen werden konnen, sind im Sandboden danach 
erheblich groBer, und ich sehe keine Bedenken, daB man in Zukunft im Sand
boden die Berechnung der GroBe der Ankerplatte nach den vorgeschlagenen 
Verfahren durcbfiihrt. FUr die Entfernung der einzelnen Ankerplatten vonein
ander gibt es ein kritisches MaB, iiber das hinaus der Widerstand nicht mehr 
wachst. 

Man wird zunachst versuchen, mit einer Ankerlage auszukommen, da diese 
die wirtschaftlichste Konstruktion ist. Mehrere Ankerlagen sind manchmal nicht 
zu entbehren, wenn die Durchbiegung der Wand, das Moment oder die Rammtiefe 
zu groB wird. Es empfiehlt sich jedoch, eher schwerere Spundwandprofile mit 
einfacher Verankerung als leichte Profile mit doppelter oder mehrfacher Ver
ankerung zu benutzen, da das schwerere Profil immer das rammtechnisch giinsti
gere ist. AuBerdem ist bei mehrfacher Verankerung fiir die einzelnen Anker 
eine gleich hohe Ankerspannung nur schwer zu erreichen. 

Die Lange des Ankers ist durch seine Rohenlage und die freie Rohe der 
Spundwand bedingt. SolI der Erdwiderstand gegen die Ankerwand oder Platte 
voll zur Auswirkung kommen, so muB der Gleitkeil sich ungestOrt ausbilden 
konnen. Daraus ergibt sich eine Verlangerung des Ankers mit seiner zunehmenden 
Tiefe. 1st es aus raumlichen oder anderen Griinden nicht moglich, den Anker 
in der durch die Gleitflachen vorgeschriebenen Lange auszubilden, dann muB 
mit vermindertem Erdwiderstand gerechnet werden. Man denkt sich hierbei 
den Erdkorper auf den Gleitflachen abrutschend und bestimmt am besten mit 
der Culmannschen E-Linie den Erdwiderstand des abgeschnittenen Erdkeils. 
Innerhalb des wirksamen Gleitkeiles des Erddruckes ist die Lage einer Ankerwand 
nicht moglich. 

Bei der bisherigen Berechnung der Ankerlange wurde von den gleichen Be
wegungsmoglichkeiten der Wand ausgegangen, wie sie beim Ansatz des Erd
druckes iiblich sind (Punkt U der Abb. 58 S. 93 gibt nach, Punkt A gibt etwas 
nach, Drehung um 0). 

Der Ansatz der Gleitflachen, die die Entfernung der Ankerwand bestimmen, 
erfolgt meist am FuB der Spundwand. Man geht von dem Gedanken aus, daB 
die Spundwand unten ausweicht, obwohl durch Bestimmung der Rammtiefe 
der FuB der Spundwand als gesichert gelten kann. Da aber auch eine festbleibende 
Verankerung nicht imstandeist, die als ausweichend angenommene Wand wieder 
zuriickzuziehen, ist es folgerichtiger, den FuB der Wand als feststehend anzu
nehmen und von der Bewegung auszugehen, die bei einer ungeniigenden Ver
ankerung vor sich gehen wiirde. In diesem Fall wiirde sich die Wand um einen 
Punkt, der etwa gleich dem erwahnten Punkt y der S. 102 geschilderten Ab
biegeversuche ist, drehen (Drehung um U bzw. U'). Dadurch erhalt man 
einen hoheren Ausgangspunkt der Gleitflachen, also eine wirtschaftlichere 
Ankerlange. Als AusgangSPunkt kann man etwa den Punkt annehmen, an dem 
die Belastungsflache des Erddrucks und des Erdwiderstandes ihren Nullwert hat 
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(Abb.72)1. Bei der bisher ublichen Bestimmung der Ankerlange ergab sich der 
offenbar unsinnige Zustand, daB die Ankerlange mit dem Tieferrammen der 
Wand wuchs, also bei einer eingespannten Spundwand groBer sein muBte als 
bei einer frei aufgelagerten. Zu berucksichtigen ist allerdings, daB durch die 
horizontale Belastung des Gleitkeils infolge der Ankerplatte die ungunstigste 
Gleitflache verandert und dadurch ein zusatzlicher Erddruck auf die Spundwand 
ausgeubt werden kann, je naher die Ankerplatte an die Wand heranruckt. 

Die Hohe einer Ankerwand ist auf den Ankerzug hin zu bemessen. 1m 
allgemeinen wird man versuchen, zunachst die wirtschaftliche freie Auflage
rung der Ankerwand (Abb. 71 b) zu erhalten. 1st aber der Ankerzug Eehr 
groB und liegt der Anker nahe der Erdoberflache, so wird es sich nicht immer 
erreichen lassen, die voneinander abhangigen Bedingungen: Angriff des Ankers 
im Schwerpunkt des Erdwiderstandes und Erdwiderstandsflache = Ankerzug, 
gleichzeitig zu erfilllen. Der Anker muB dann auBerhalb des Schwerpunktes an
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Abb. 72. Ermittluug der Lage der Ankerspundwand 
und der Ankerliinge. 

greifen (Abb.71c), die Ankerspund
wand erhalt ein Biegungsmoment 
und ist eingespannt. Die Berechnung 
fUr die frei aufgelagerte Wand ge
schieht durch Probieren2 , die fUr die 
eingespannte Wand ohne Probieren 
nach dem zeichnerischen Verfahren 
von Blum. 

Ahnlich liegen die Verhaltnisse, 
wenn die Verankerungskonstruktion 
aus einzelnen Pfahlen an Stelle der 
Ankerwand besteht (Abb. 71c). Man 

hat eine Beanspruchung wie bei Masten. Auch bei Dalben treten die gleichen Ver
haltnisse auf. Der Verankerungspfahl ist in der angegebenen Form wenig giinstig, 
da der Erdwiderstand, welchen der Pfahl infolge seines kleinen Durchmessers er
zeugt, nur imstande ist, kleinere Ankerzuge aufzunehmen. Es ist bei solchen Bean
spruchungen gut, von der reinen Erddrucktheorie abzuweichen und das elastische 
Verhalten qes Bodens in Betracht zu ziehen. Bei Rammtragern und Anker
pfahlen entsteht infolge des keilformigen Herausscherens des Gleitkorpers trotz 
der geringen Breite ein verhaltnismaBig hoher Erdwiderstand. Es ergeben sich 
aber gerade infolge dieser groBen Widerstandskraft wegen der geringen Auflager
flache des Pfahles hohe Bodenbeanspruchungen. Das bedeutet, wenn man den 
Boden als elastischen Korper betrachtet, eine Zusammendruckung des Bodens, 
die, z. B. bei einer Absteifung durch Rammtrager, an der Spitze beginnend, 
sich nach oben fortsetzt und dadurch eine Bewegung des Tragers zur Folge 
hat, obwohl der Erdwiderstand zunachst nicht uberschritten ist. Durch das 

1 Vgl. auch A. C. Dean: Piles and Pile Driving, London 1935 S. 192, wo dieser Punkt 
in 1/3 der Rammtiefe angenommen wird. 

2 Am besten graphisch nach Abb. 73. Die Ankerwand wird von der Erdoberflache aus
gehend nach unten unbegrenzt gedacht. An das aus dem Erdwiderstand gewonnene Seileck 
werden Tangenten gelegt; zwei zusammengehorige Tangenten schneiden sich jeweils in Hohe 
des Ankerangriffspunktes. Dasjenige Tangentenpaar, welches im Krafteck eine Auflager. 
kraft in GroBe der Ankerkraft fur den lfd. m Wand herausschneidet, bestimmt den oberen 
und unteren Endpunkt der Ankerwand. 
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Vorschieben des FuBes wird allerdings der rechnungsmaBige Erdwiderstand sofort 
vermindert, so daB die anfangs elastischen Verschiebungen schlieBlich zu einem 
Ausweichen infolge mangelnden Erdwiderstandes fiihren konnen. Je nach der 
GroBe der Formanderung des Untergrundes, die man ~ .. ., .. _ .. 
noch zulassen will, empfiehlt es sich, bei der Belastung 
des Bodens infolge des Erdwiderstandes iiber eine be
stimmte Grenze (Pzul) nicht hinauszugehen. Das Pvorh ist 
unabhangig von der Erddruckuntersuchung zu bestim
men. AuBer bei Ankerpfahlen spielt eine derartige Be
anspruchung insbesondere bei Rammtragern, wie sie 
zur Aussteifung z. B. von U-Bahn-Baugruben benutzt 
werden, eine Rolle. 

Man verwendet deshalb besser den Einzelpfahl in 
Verbindung mit einer Platte, die den Erdwiderstand 
vergroBert oder den Ankerbock aus 2 Pfahlen (Ab
bildung 71 d), und geht damit, statischgesprochen, yom 
Vollwand- zum Fachwerksystem iiber. Die Pfahle wer
den also auf Druck und Zug an Stelle von Biegung, die 
Erde auf Reibung, also in Richtung der Komponente 
des Erdwiderstandes parallel zum Pfahl an Stelle des 
Erdwiderstandes senkrecht zum Pfahl, beansprucht. 
Die Konstruktion von Ankerbocken ist besonders dann 
am Platze, wenn es nicht moglich ist, die Verankerung 
in dem Bereich des vollen Erdwiderstandes zu legen. 
Die auf Zug und Druck beanspruchten Pfahle konnen 
beliebig nahe an die Spundwand herangeriickt werden. 
Nur muB gegebenenfalls bei der Berechnung der Trag
fahigkeit der Pfahle die Beanspruchung durch die Auf
last des auf einer Gleitlinie abrutschenden Bodens ein
gesetzt werden. 

Wird die Ankerlange Null, so vereinigt man den 
vorderen Pfahl mit der Spundwand und schlieBt den 
Schragpfahl an diese an (Bockwirkung), oder ver
zichtet auf den vorderen Pfahl und setzt den Schrag
pfahl entweder als Zugpfahl nach hinten (Abb.71e) 
oder, wenn keine glatte AuBenflache gefordert wird, 
als Druckpfahl nach vorne (Abb. 7lf). Die Komponente 
der Ankerkraft, die in einen Schragpfahl iibergeht, ist 
ziemlich erheblich: bei einer Pfahlneigung n: 1 belauft 
sie sich auf VI + n2 , wird also bei einer Neigung 3: 1 
rund 3,16 mal so groB wie der Ankerzug. 1m Fall eines 
einzelnen Schragpfahles iibernimmt die Spundwand die 

'" '" \ 

Aufgabe des senkrechten Bockpfahles. Durch geeignete Ausbildung der Gurtung 
muB fiir eine Ubertragung dieser Krafte auf einen geniigend langen Teil der 
Wand gesorgt werden. 

Benotigt man fiir die Aufnahme der Ankerkraft mehrere Ankerpfahle, so 
geht man zweckmaBigerweise zu der durch eine gemeinsame Eisenbetonplatte 
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verbundenen Pfahlrostkonstruktion tiber, die den unleugbaren Vorteil klarerer 
statischer Verhaltnisse besitzt. 

Bislang stellt man sich auf den Standpunkt, daB eine Spundwand, die nach 
riickwarts verankert ist, fiir die statische Berechnung an der Gurtung als frei 
aufgelagert betrachtet werden kann. lch habe in dem vorherigen Kapitel (S. 92) 
die Ergebnisse einer Vergleichsrechnung zusammengestellt, aus denen zu ersehen 
ist, welche Gefahrenquelle allein in dieser Annahme fur unsere Spundwand
bauwerke liegt. tJberlegt man ferner, daB noch weitere erhebliche Zusatz
beanspruchungen eintreten konnen, und zwar infolge der Durchbiegung und 
Belastung der Anker durch die Erdauflast, dann kann man sich vorstellen, 
mit welchen Schaden man fur die Zukunft noch wird rechnen mussen, wenn 
man beirn Entwurf nicht die notige Vorsicht walten laBt. Die gesamten, auf 
eine Spundwandverankerung wirkenden Krafte sind folgende: 

Beanspruchung durch die Ankerzugkraft, ermittelt z. B. aus der Annahme 
der freien Auflagerung der Spundwand; 

Zusatzbeanspruchung infolge Wachsens der Ankerzugkraft durch die vor
handene obere Einspannung der Spundwand; 

Zusatzbeanspruchung des Ankers infolge auf ihm ruhender Erdlast und Nach_ 
gebens des Untergrundes unter dem Anker; 

Zusatzbeanspruchung der innen liegenden Ankergurtung infolge der auf der 
Ankergurtung ruhenden Erdlast, des unter der Ankergurtung sich setzenden, 
durch die Durchbiegung der Spundwand gegebenenfalls nachsackenden Bodens 
und durch die infolge der Durchbiegung der Spundwand eintretende Herab
ziehung des Ankers; 

Zusatzbeanspruchung durch Vorspannung. 
Es kommt noch hinzu, daB der Punkt A (Abb. 72) bei freiliegenden Ankern 

niemals als fester Punkt zu betrachten ist, sondern eine Bewegung nach vorne 
(Inspannunggehen der Wand) und infolge der Durchbiegung der Wand nach 
unten vollzieht. 

Betrachtet man allein die Zusatzbeanspruchung des Ankers infolge vor
handener oberer Einspannung der Spundwand, so ergibt das angefuhrte Beispiel 
eine Erhohung der Ankerzugkraft um 100 %, die bereits einen Bruch des Ankers 
zur Folge haben kann. Berechnet man die zusatzliche Beanspruchung infolge 
des auflastenden Bodens bzw. aus der Durchbiegung des Ankers, so kann auch 
hierdurch eine tJberlastung der Verankerung. hervorgerufen werden. 

Vergleichsrechnungen fiir einen 12 m langen Anker, 2,5 m unter Oberkante 
Gelande, ergaben bei einer Durchbiegung von 5 em unter der Annahme, daB 
die Endpunkte des Ankers sich nicht verschieben, bereits eine zusatzliche Be
anspruchung von etwa 800 kgjcm2, wahrend die Beanspruchung durch die auf 
ihm ruhende Erdbelastung so groB wurde, daB die Elastizitatsgrenze uberschritten 
wurde. Wenn man sich auch klar damber ist, daB letzterer Fall kaum eintreten 
wird, da ja der weitaus groBte Teil der Auflast von dem darunterliegenden Boden 
tibernommen wird, so zeigt doch die Rechnung, daB in der eintretenden Durch
biegung des Ankers eine Gefahrenquelle liegt. 

Zieht man das Ergebnis aus diesen Vberlegungen und Vergleichsrechnungen1, 

1 Leider liegen unmittelbare Messungen der Ankerkriifte kaum vor, so daB eine klare 
Entscheidung iiber die wirklich auftretenden Ankerkrltfte nicht moglich ist. Die einzigen mir 
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so sollte man fUr die Zukunft nur dann zu frei auf dem Boden liegenden Ankern 
mit einer Ankerplatte oder -wand greifen, wenn die dadurch auftretenden Be
anspruchungen wenigstens naherungsweise erfaBt werden k6nnen. Dieser Fall 
wird aber erst eintreten, wenn einwandfreie Nachmessungen an vorhandenen 
Bauwerken vorliegen. 

<5) Gelandesprung. 

Die vorher besprochene Untersuchung eines Gelandesprunges (Gelandebruches) 
mit Hille des Gleitkreises wird durch das Rammen einer Spundwand wie folgt 
geandert: 

Fur Gleitkreise, die die Spundwand schneiden, tritt als zusatzliche Kraft 
entweder die Scherkraft auf, die erforderlich ist, um die Spundwand abzuscheren, 
oder die Zugkraft, um dieselbe herauszuziehen. Die Berechnung der letzteren 
ist genau nicht durchzufuhren, da die Wand erst nach entsprechend starker 
Durchbiegung herausgezogen wird. Hier treten dann teilweise Reibungskrafte 
zwischen Wand und Erde, teilweise Erddruck- und -widerstandskrafte auf, die 
sich nicht feststellen lassen. Wenn daher bei Gelandesprungen die Gefahr be
steht, daB eine Spundwand herausgezogen werden kann, muB sie entweder dar
aufhin bemessen werden, oder man wahlt ein Pfahlrost- oder Massivbauwerk. 

8) Gang der Berechnung. 

FaBt man die bisherigen AusfUhrungen nochmals zusammen und wertet sie 
fUr das Spundwandbauwerk aus, so ergibt sich folgender Gang fur die Berechnung: 

1. Festlegung der Belastungsfalle und Belastungsgrenzen fur Bauausfuhrung 
und Betrieb. 

2. Untersuchung des Gelandesprunges (Gelandebruches) ohne Riicksicht auf 
die spateren Abmessungen des Bauwerkes. 

3. Wahl des Bauwerkes je nach dem Ergebnis der Gelandebruchuntersuchung. 
4. Ermittlung der angreifenden Krafte, die auf die Art der Verankerungs

konstruktion und Bewegung der Wand Riicksicht zu nehmen hat, und der 
Auflager bedingungen. 

5. Berechnung der Rammtiefe, der Momente, der Auflagerkrafte und der 
Durchbiegung nach einem der gegebenen Verfahren fUr samtliche Belastungs
falle. 

6. Bemessung der Spundwandkonstruktion. 
7. Kontrolle der Rechnung, ob die gewahlten Bedingungen fUr die Kon

struktion auch zutreffen. 

b) Das Ergebnis der Versuchsrechnungen. 
x) Zweck und Umfang der Versuchsrechnungen. 

Ein vorhergehendes Kapitel (S. 94) hat gezeigt, wie in verschiedenen Landern 
und von verschiedenen Verfassern der Erddruck und Erdwiderstand beim Nach-

bekannten Messungen an bestehenden Bauwerken stammen von Baudelaire in Tancarville 
und sind im Bericht 109 des XVI. Internat. Schiffahrtskongresses veriiffentlicht (S.17). 
Die Messungen ergaben etwas geringere Spannungen als nach den Berechnungen zu erwarten 
waren (288 kg/cm2 gegeniiber 378 kg/cm2 ). Es ware zu wiinschen, daB ahnliche Versuche 
nunmehr auch von anderer Seite angestellt wiirden, da infolge verschiedentlichen ReiBens 
das MiBtrauen gegen Stahlanker immer mehr anwachst. 

Agatz, Der Kampf d. Ingenieurs. 8 
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weis der Standsicherheit und Festigkeit der Begrenzungsbauwerke von Gelande
spriingen eingesetzt wird. In Deutschland hat sich das Verfahren von Blum 
fiir die zeichnerische Ermittlung der Rammtiefen von frei aufgelagerten und 
eingespannten Bohlwerken eingebiirgert. Da ich grundsatzlich Anhanger der 
analytischen Ermittlung bin, empfehle ich, wo die Moglichkeit dazu gegeben 
ist, namlich bei freier Auflagerung, die Untersuchung auf rechnerischem Wege 
mit Hille der Gleichgewichtsbedingungen und bei eingespannter Wand die 
rechnerische Nachpriifung vorzunehmen. Fiir die eigentliche Berechnung bei 
eingespannter Auflagerung muB es zunachst bei dem Blumschen zeichne
rischen Verfahren bleiben, wenn nicht das Ersatzbalkenverfahren als Naherung 
ausreicht. 

Urn einmal die Auswirkung der Fehlerquellen in den Belastungsannahmen 
und der Lage und Art der Auflagerung festzustellen, habe ich Versuchsrech
nungen durchfiihren lassen, die sich auf die Untersuchung folgender FaIle 
erstrecken : 

Abhangigkeit: 

a) der rechnungsmaBigen Rammtiefe, 
b) des Maximalmoments, 
c) der oberen Auflagerkrafte 

von: 
verschiedener Ankerlage, 
verschiedener Auflagerung im Boden, 
verschiedener Wertigkeit des Bodens (Raumgewicht, Reibungsbeiwert, 

Wandreibung) , 
verschiedenen Wasserstandsverhiiltnissen. 
Feststellung der gegenseitigen Abhangigkeit von: 
Rammtiefe, 
Maximalmoment, 
oberen Auflagerkraften, 
Raumgewicht, 
Bodenreibung und 
Wandreibung. 

Diese Untersuchungen sollen vor Augen fiihren, wie stark die Ergebnisse 
der Standsicherheitsuntersuchung voneinander abweichen, wenn nicht die 
notige Sorgfalt auf die genaue Ermittlung der Bodenwertigkeit gelegt wird. 

Da man wegen der ungleichmaBigen Zusammensetzung des Bodens mit 
Schwankungen von e und y rechnen muB, wird man weder den oberen noch 
den unteren Wert, der fiir e und y £estgestellt wurde, benutzen, sondern fUr die 
Berechnung einen den Verhaltnissen am nachsten kommenden Mittelwert 
zugrunde legen. Man kann aus den Kurven der Abb. 75a und 83a bis c ent
nehmen, daB freie Auflagerung fiir den ungiinstigsten Wert von e annahernd 
einer eingespannten Auflagerung fiir einen urn 7,5 bis 10° giinstigeren Wert 
entspricht. 

Die Vergleichsrechnungen wurden zur Vereinfachung der Rechnung fiir die 
Annahme der freien Auflagerung am Anker durchgefiihrt, obwohl, wie friiher 
naher begriindet, hier mit einer teilweisen Einspannung zu rechnen ist. 
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(J) Die Versuchsrechnungen. 

Fur die 3 Belastungsfalle: 
Boden trocken, 
Boden naB, 
Boden mit 1 m Wasseruberdruck (WU) 

wurden 4 Gelandesprunghohen h = 5,0, 7,5, 10,0 und 15,0 m untersucht. 
Es betrugen: 
der Reibungswinkel des Bodens: I] = 20 0, 30 0, 35 0 , 40 0 , 

der Wandreibungswinkel: baI = 0° ball = +1] 
bpI = 0° bplI = -g/2, 

das Raumgewicht des Bodens uber und unter Wasser: 

Yii = 1,70 t/m3 , 1,80 t/m3 , 1,90 t/m3, 

Yu = 0,90 t/m3 , 1,00 t/m3 , 1,10 t/m3 , 

die Ankerlage unter Oberkante Gelande: b = 1,50 m, 2,50 m, 
der AuBenwasserstand unter Oberkante Gelande: 

1,5 m (0. WU) und 2,5 m (m. WU), 
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der Grundwasserstand unter Oberkante Gelande: 1,5 m bzw. wurde uberhaupt 
kein Wasserstand angesetzt (trocken). 

Die Rammtiefen t, 
die Maximalmomente M, 
die Ankerkrafte A 

sind fUr den im Boden frei aufgelagerten und eingespannten Fall bestimmt 
worden. 

1. Unterschiede der rechnungsmlilligen Rammtiefe bei 1 : 

verschiedener Ankerlage. Ohne besonders durch Kurven dargestellt zu 
sein, gilt folgende Beziehung: 

Die Rammtiefe wird kleiner, je tiefer der obere Auflagerpunkt gelegt wird. 
Da mit wachsender Tiefe der Ankerlage die Rammtiefe und die Feldmomente 

wesentlich abnehmen und nur die Ankerkraft wachst, wie aus einem Vergleich 
der Abb. 81 It und b zu sehen ist, ist es aus statischen Grunden moglich, durch 
Verlegung des Ankers Ersparnisse zu erzielen. Da jedoch bei der BauausfUhrung 
die Erdarbeiten und Wasserhaltungsarbeiten mit wachsender Tiefe der Anker
lage wesentlich zunehmen und ihre Mehrkosten das Mehrfache der Ersparnisse 
an der Spundwand erfordern konnen, wird mit dieser MaBnahme nur in den 
Fallen ein wirklicher Vorteil zu erzielen sein, wo aus Grunden der Bauaus
fUhrung ohnehin eine entsprechend tiefe Ausschachtung notwendig wird. Fur 
gewohnlich wird man den Anker so tief legen, daB er ohne Wasserhaltung ein
gebaut werden kann. 

verschiedener Auflagerung im Boden: Die Rammtiefen sind beim ein
gespannten Fall bedeutend groBer als beim frei aufgelagerten (vgl. auch unter 4). 
Das geht unmittelbar aus Abb. 75a und b hervor, wo die Linie fur den ein-

1 Der Vollstandigkeit halber und um die gesamten Abhangigkeiten einmal geschlossen 
zusammenzufassen und entsprechende Folgcrungen zu ziehen, sind auch diejenigen Falle 
durchgerechnet und kurvenmaBig aufgetragen worden, deren Ergebnis zum Teil als bekannt 
gelten kann. 

8* 
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gespannten Fall hoher, d. h. bei groBeren t-Werten, liegt als die Linie fiir den 
!rei aufgelagerten Fall. Abb. 83a bis e zeigen dasselbe, nur kehrt sich die Lage 
der Linien zueinander hier um, da die Ordinate hier dureh hit dargestellt wird, 
t also im Nenner steht. 

Der Gewinn an Rammtiefe beim frei aufgelagerten Fall wird nicht immer 
die Kosten aufwiegen, die gegeniiber der eingespannten Wand durch das schwerere 
Profil und die schwerere Verankerung entstehen. Bei der Wahl der Auflagerung 
wird die Bauausfiihrung zu beriicksichtigen sein. Bei schwierigen Bodenverhalt
nissen und schwaeheren Profilen wird man z. B. die kiirzere Rammtiefe der 
freien Auflagerung wahlen, um die Spundwand in einwandfreiem Zustand in 
den Untergrund einbringen zu konnen. 

Wir werden nach S. 107 aueh bei der theoretisehen Annahme der freien Auf
lagerung der Spundwande im Untergrund immer mit einer teilweisen Einspannung 
reehnen konnen, deren GroBe man aber nur selten wird vorher feststellen konnen 
und die man daher als zusatzliehe Sicherheit betrachten oder durch Erhohung 
der zulassigen Spannungen beriieksichtigen wird. 

Eine wirtschaftliche Bemessung der Spundwand kann aueh nach folgenden 
Gesichtspunkten erreieht werden: Man bemiBt zunachst fiir den unten ein
gespannten Fall. Meistens wird dann wegen der Spriinge zwischen den ein
zelnen Spundwandprofilen die zulassige Spannung nicht voll erreicht werden. 
Man kann daher, um die volle zulassige Spannung auszunutzen, das Moment, 
das auf die Spundwand wirkt, dadurch vergroBern, daB man von der vollen zu 

einer teilweisen unteren Einspannung iibergeht, bis 
die zulassige Spannung vorhanden ist. Dadurch 

ri~>_~c:!'!!._!!'J!"l!II._!i'!!-.~~, verkiirzt sieh die Rammtiefe der Spundwande, und 

\ 
(Jr.W, es tritt eine Ersparnis an Material ein. Man wird 

\ 
\ 

\ 
\ 
\ 
\ 

----,,) ------

also in den meisten Fallen rechnungsmaBig zu einer 
teilweisen Einspannung der Spundwiinde als wirt
schaftliehster Auflagerung gelangen. 

versehiedener Wertigkeit des Bodens 
(Raumgewieht, innere Reibung, Wandrei
bung): FUr den Belastungsfall: Boden troeken, 
hat eine Anderung von Y keinen EinfluB auf die 
Rammtiefe, wenn einheitlicher Boden vorhanden 
ist. Dasselbe gilt fiir den Belastungsfall ohne 
Wasseriiberdruck, wenn das Verhaltnis Yulyu 1 bei 

Abb. 74. Erddruckbelastungsfliichen der Anderung des Raumgewichtes konstant bleibt. 
bel verschiedenem Raumgewicht des 

Bodens. Der Nullpunkt der resultierenden Belastungsflache 
liegt dann an derselben Stelle, und es iindern sich 

aIle Ordinaten der Belastungsflaehe in einem bestimmten Verhiiltnis (Abb.74). 
Dureh eine einfaehe 1Jberlegung laBt sich feststellen: Andert sich Yulyu, so 

steigt der Nullpunkt mit kleiner werdendem Verhiiltnis YiiJyU' Damit wandert 
aueh der Wendepunkt der Momentenlinie, woraus folgt, daB die Rammtiefe 
veranderlich ist. 

Je groBer e und ~ sind, d. h. je besser der Boden und je rauher die Wand 
ist, desto geringer wird die Rammtiefe. Die Abb. 75a bis e und 76a, b zeigen 

1 U = liber dem Grundwasserspiegel, u = unter dem Grundwasserspiegel. 
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die Abnahme von t mit wachsendem (!, die in Hyperbelform vor sich geht. Das 
gleiche ist aus der anders aufgetragenen Abb. 77 zu ersehen, wo e als Parameter 
und h als Abszisse erscheint. Fur ein gleiches h wird die Rammtiefe t mit 
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Abb.75c. 
Abb. 75a-c. Abhangigkeit t von a bei einer Hohe h = 10 m, filr frei aufgelagerte und eingespannte Wand, 
Ankerlage b=I,50m, J=+a/-a/2, r=I,7/0,9t/m'. a) Fur trockenen Boden, b) ffir nassen Boden obne 

Wasseriiberdruck. c) ffir nassen Boden mit Wasseriiberdruck. 

wachsendem e ebenfalls kleiner. Auch aus Abb. 83a bis c laBt sich die Ver
minderung der Rammtiefe, die im Nenner der Ordinate erscheint, mit wachsen
dem e, das in der Funktion 11f 

m t (e, !5) steckt, der Deutlich- 13 

keit halber aber nochmals 12 

gesondert aufgetragen ist, 11 

ablesen. Das gleiche gilt 10 

von Abb. 84, wo allerdings 9 

zwischen den Linienbun- ... 8 

delnfur t5=Oundt5=e~7 
unterschieden werden muB. ! 6 
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dungen 76a und 76b, wenn 
man sie ubereinandergelegt 
denkt, und aus dem Ver
gleich der beiden Linien
biindel in Abb. 84 ersehen. 
FUr gleiches h und e erhalt 
man hier bei t5 = 0 die 
groBte Rammtiefe t. Auf den 

Abb. 76 a und b. Abhiingigkeit t von a bei verschiedenen Hohen h und 
frei aufgeiagerter Wand. Ankeriage b = 1,50 m, nasser Boden mit 

Wasseruberdruck, r = 1,7/0,9 tim'. 
a)J=O, b)J=+a/-a/2. 

EinfluB eines anwachsenden e und !5 wird spater noch naher eingegangen werden. 
verschiedenen Wasserstandsverhaltnissen: Die Rammtiefen ver

groBern sich bei nassem Boden und bei Wasseruberdruck, wie durch Vber
einanderlegen der Abb. 75a bis c sofort ersichtlich wird. In den Abb. 83a bis c 
sind die drei verschiedenen Wasserstandsverhaltnisse nochmals dargestellt. 

Wenn man sich an die Ausfuhrungen unter dem Kapitel "Wasser" erinnert, 
so kann man sich vorstellen, welchen erheblichen EinfluB die GroBe des Wasser-
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iiberdruckes auf die Rammtiefe hat. Es ist daher unbedingt erforderlich, auch 
die Wasserstandsverhaltnisse eingehend an Ort und Stelle vor und nach Er
richtung des Bauwerkes £estzustellen und dementsprechend in die Berechnung 

8 einzusetzen. Die vielfach iibliche Gewohn-
~1.'Y" "i heit, den vorhandenen Wasseriiberdruck .,/' 

6 zu vernachlassigen oder nicht genau zu L 
.... 5 bestimmen, sonte in Zukunft als grund-"./' 30,/ 
jll/ 13 satzlich fehlerhaft ausgeschaltet bleiben. 
~2 2. Unterschiede hinsichtlich des Maxi-

L ~~ 
,/ .....-- ~ . 

malmomentes bei: verschiedener AnL ~ [-::::::::: ~ 
/ 

o ~ 5 5/l 7.5 10.0 
Freie !ftjIJeJe,.Spundwam/ h 

11Z ~o ~ kerlage. VergroBert sich der Abstand des 
Ankers von der Gelandeoberflache, so ver
ringern sich die Feldmomente (siehe 
Abb. 79 a und b, wo bei der Ankerlage 

Abb. 77. Ablilingigkeit t von h fiir verschiedene 
e-Werte bei frei aufgeJagerter Wand, trockenem 

Boden, b = 1,50 ill, ~ = +e! - e/2. 

von 2,5 gegeniiber der Ankerlage von 1,5 m die Verminderung der Momente 
aus dem Verlauf der zusammengehorigen Kurven Zu ersehen ist), wahrend das 
Kragmoment und die Durchbiegung am Kopf der Spundwand zunimmt. Viel
fach wird eigens zur Verhinderung dieser oft sehr lastigen Bewegung der Wand 
eine zweite Verankerung am Kopf angebracht, die schrag nach hinten fiihrt. 

U'J Sie wird oft zu Unrecht 
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bei der statischen Berech
nung nicht beriicksichtigt. 
Fiir die Lange dieses Ankers 
wird als Ausgangspunkt der 
AnschluBpunkt des Haupt
ankers genommen (vgL Ab
bildung 63), da dieser Hilfs
anker nur so lange zu halten 
braucht wie der Hauptanker. 
ImAugenblick,woder Haupt
anker nachgibt, hat auch der 
Hilisanker seinen Zweck ver-

70° loren. Man sieht daraus, daB 
es bei der Bemessung der 
Ankerlangen sehr darauf an-

Abb. 78. Ablilingigkeit M von e bei h = 15 m fiir verschiedene 
BeJastungsfiille (trocken, mit Wasseriiberdruck, obne Wasseriiber

druck), b = 1,5 m, r = 1,8/1,0 und eingespannte Wand. 
kommt, deren Aufgabe in 

bezug auf die Standsicherheit des Bauwerkes klar abzugrenzen. Die Anord
nung eines oberen Ankers wird sich nur rechtfertigen lassen, wenn die Durch
biegung des freien Endes der Spundwand so wesentlich ist, daB dadurch 
entweder das lichte Raumprofil zu stark eingeengt wird oder sich sonstige 
Nachteile ergeben. 

Die Hohe der Ankerlage, das Widerstandsmoment der Spundwand, die 
Rammtiefe und der Umfang der Bauausfiihrung (Bodenaushub und -hinter
fiillung) sind voneinander abhangig. Das wirtschaftliche Optimum muB jeweils 
neu ermittelt werden. 

Je tiefer der Anker liegt, desto groBer wird die Gefahr der Durchbiegung des 
Ankers infolge der Auflast und der zusatzlichen Nebenspannungen an den Auf-
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lagerpunkten del' Spund- und Ankerwand. GewiB ist diese Gefahr bei Auf
lagerung del' Anker auf den gewachsenen Boden geringer, jedoch ist zu beriick
sichtigen, daB an del' Spundwand wegen del' Anbringung del' Ankergurtung 
tiefere Ausschachtungen notig sein werden, so daB unter del' Gurtung bzw. unter 
Teilen des Ankers Sackungen des Bodens eintreten konnen, die zu Nebenspannun
gen fiihren. Auch die Gurtung ist bei tiefer Ankerlage VOl' den Folgen aus den 
Sackungen des Bodens zu schiitzen oder entsprechend Zu entwerfen. 

verschiedener Auflagerung im Boden. Die Maximalmomente beim frei 
aufgelagerten Fall sind groBer als beim eingespannten Fall. Del' GroBenunter-
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Abb. 79. Abhlingigkeit M von h fiir verschiedene Wandreibung und Ankerlage bei e = 30°, r = 1,8/1,0. 
a) Mit Wasseriiberdruck, b) ohne Wasseriiberdruck. 

schied geht aus del' Rechtsverschiebung del' gleichwertigen Kurven in Abb. 79a 
und b als bedeutend hervor. Wegen del' iibrigen Folgerungen verweise ich auf 
die Ausfiihrungen auf S. 116. 

verschiedener Wertigkeit des Bodens (Raumgewicht, innere Reibung, 
Wandreibung). Die Momente andern sich bei trockenem Boden im Verhaltnis Yl/Y' 
worin Y ein beliebiges, del' Berechnung zugrunde gelegtes Raumgewicht ist, 
nehmen also linear mit wachsendem Raumgewicht zu. 

Je groBer e und b werden, desto geringer werden die Momente. Aus Abb. 78 
geht die Abnahme des groBten Biegungsmomentes mit wachsendem e ebenfalls 
nach einem hyperbolischen Gesetz hervor. Hierbei ist auch deutlich del' EinfluB 
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versehiedener Werte von y (z. B. troeken 1,8, naB ohne Wasseruberdruek [0. WU] 
1,0) erkennbar. 

Den EinfluB der Wandreibung c5 ersieht man ferner aus Abb. 79a und b, wo 
die Linienzuge fUr die versehiedene Wandreibung unmittelbar nebeneinander 
aufgetragen sind und eine deutliehe Versehiebung fur c5 = e naeh links, d. h. zu 
geringeren Momenten aufweisen. Die gleiehen Untersehiede treten in Abb. 78 
und 80 fur den EinfluB auf das Moment bei konstantem Q hervor. 

t Bezuglieh der weiteren 
60 

Folgerungen verweise ieh 
auf Abschnitt 4 (S. 121). 
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serstands ve r halt nis
sen: Bei nassem Boden wer
den die Momente kleiner als 
bei trockenem. TrittWasser
uberdruck hinzu, so konnen 
sie groBer als bei trockenem 
Boden werden. Das ergibt 
ein Vergleich der Abb. 79a 
und b, da die entsprechen
den Linien bei Abb. 79a 
weiter nach rechts (bei 

o 10 20 30 '10 
lteibungslYin/(el Q 

50 50 700 hoheren Momenten) liegen 
als in Abb. 79 b. Unmittel-

Abb. 80. Abhangigkeit A von {! bei h ~ 15 m fiir verschiedene Be
lastungsfilJle (trocken, ohne Wasseriiberdruck, mit Wasseriiberdruck), 

b = 1,5 m, r ~ 1,8/1,0 und eingespannte Wand. 

bar gegenubergestellt sind 
die verschiedenen Wasser
druckverhiiltnisseinAbb.78 

fUr die Momente und in Abb. 80 fUr die Ankerkraft bei gleichen Bodenver
haltnissen e. Die Starke der Belastung fallt in der Reihenfolge Boden trocken, 
1 m Wasseruberdruck, Boden naB, aber ohne einseitigen Wasseruberdruck. 

Auch hier verweise ich auf meine Ausfuhrungen unter 1 und unter 3 und 4. 
3. Unterschiede hinsichtlich der oberen Auflagerkrlifte bei: versehiedener 

Anker lage: Bei wachsender Entfernung des Ankers von der Gelandeoberflache 
nimmt die Ankerkraft zu, wie aus einem Vergleich der Abb. 81 a und b hervorgeht, 
die fur zwei verschiedene Ankerlagen gezeichnet sind (vgl. die weiteren Aus
fUhrungen unter 4). 

versehiedener Auflagerung im Boden: Die Ankerkrafte sind beim frei 
aufgelagerten Fall groBer als beim eingespannten Fall. In Abb. 81 a und b 
sowie in Abb. 82 befinden sich die Kurven fur den frei aufgelagerten Fall merklieh 
uber denen fUr den eingespannten Fall, so daB bei der Einspannung eine Ent
lastung des Ankers zu verzeiehnen ist, deren Anteil bei gleicher Ankerlage bei 
allen freien Hohen ungefahr der gleiche bleibt, aber mit tieferer Ankerlage an 
Bedeutung verliert (vgl. die weiteren Ausfuhrungen unter 4). 

verschiedener Wertigkeit des Bodens: Die oberen Auflagerkriifte 
wachsen mit zunehmendem Raumgewicht. Je groBer e und c5 werden, desto 
geringer werden die Auflagerkrafte. Aus Abb. 80 geht hervor, welch en EinfluB e 
auf die GroBe del' Ankerkraft zahlenmaBig haben kann. Die Abhiingigkeit zeigt 
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Hyperbelform. Die Wirkung von <5 ist aus einem Vergleich der verschiedenen 
Kurven fUr <5 = 0 und <5 = e zu ersehen und stelit sich ebenfalls als betrachtlich 
heraus (vgl. die weiteren Ausfiih- t 
rungen unter 4). '10r-----r----r-----r----,------,r------, 

verschiedenen Wasser
standsverhaltnissen: Beinassem ~JO 
Boden werden die oberen Auflager- ~ 
krafte geringer als bei trockenem ~ 20 

~ 

Boden. Tritt noch Wasseriiberdruck ""i; 10f----f-----+-----......-;.~~-'f'--~ 
hinzu, so konnen sie groBer werden. 
In Abb. 80 liegen die 3 Belastungs
falie deutlich auseinander. Die Werte 
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alien Kurven, die die 3 Belastungs
falie umfassen, mehr als bei nassem 
Boden, der bedeutend giinstigere 
Werte gibt. Die Unterschiede sind 
deswegen zufallig, weil sie von der 
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wirksam ist (vgl. die weiterell Aus
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4. Abhangigkeiten. Rammtiefe t 
vone: Die Abhangigkeit der Ramm
tiefe t von e zeigt hyperbelahnliche 
Kurven (Abb.75a bis c fiir ver-

Abb.81. Abhangigkeit A von h fiir verschiedene~Wand
reibung ~ = % und +e/- e/2, e = 30°, r = 1,8/1,0 ein
gespannte und frei aufgelagerte Wand. a) Bei einer 
Ankerlage b = 1,50 m, b) bei einer Ankerlage lb = 2,50 m. 

schiedene Wasserstandsver- t 
haltnisse, die an der grund- ¥Or---..,.---,.----,.-----:----:-:-~:------, 

satzlichen Form dieser Ab- JOf---+--

hangigkeit nichts andern). ~ 
Die e -Achse wird bei 't 2of---+---+----.:----:::;I;:_S_~=-.."....,::::;:;~-9 
o = 90° geschnitten, d. h. ~ 
die Rammtiefe wird bei 1°r--t~~E:::::;;s;,,-~r------'.; 

e = 90° = o. Fiir e = 0° 
ist die Rammtiefe unend
lich. Die Kurven zeigen, 
daB mit wachsendem e 
die Rammtiefe t stark ab-
falIt. Eine Veranderung des 
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Abb. 82. AbhSngigkeit A von h fiir e = 30° in verschiedenen Auf
iBgerungsfallen bei WBsseriiberdruck, y = 1,8/1,0, b = 1,5 m. 

Reibungswinkels f! um rund 21/ 2°, also z. B. von 35° auf 32,5°, wirkt sich bei 
einer freien Hohe von 10 m in einer Erhohung der Rammtiefe um 40 em aus. 
Der AbfalI ist bei Einspannung starker als bei freier Auflagerung der Spundwand. 
Das gleiche zeigen auch die auf andere Ordinaten umgezeichneten Abb. 83a bis c 

und 84. Hier ist nur t durch hit und e durch die Funktion ;. ~ T = t(e, t5} 
p a 

ersetzt. Da die Werte e angegeben sind, laBt sich die Art der Abhangigkeit fiir 
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ein bestimmtes k sofort ersehen. Der hyperbelartige VerIauf ist hier infolge An
wendung eines logarithmischen Ma3stabes nicht ohne weiteres zu erkennen. 

Der VerIauf der Kurvenscharen bei verschieden freier Hohe der Spundwand 
ist der gleiche (Abb. 76a, b; in anderer Form ist die Abhangigkeit auch in Abb. 77 
dargestellt), wobei naturgema3 bei wachsender freier Hohe der Einflu3 von e 
immer gro3er wird. Daraus ergibt sich, da3, je gro3er der zu sichernde Ge
landesprung ist, desto gro3er die Verpflichtung ist, e einwandfrei zu ermitteln. 

Rammtiefe t von Gelandesprunghohe k: Zwischen Rammtiefe und 
Hohe des Gelandesprunges besteht in gro3er Annaherung ein lineares Verhaltnis, 
wie dieses unmittelbar aus Abb.77 hervorgeht. Durch den Nullpunkt gehen 
jedoch die Kurven nicht hindurch. Die Rammtiefe t ist gleich Null, wenn die 
Resultierende aus den ErddrUcken und dem Wasseriiberdruck mit der Lage 
und Richtung des Ankers zusammenfallt, die Spundwand also einen um den 
Ankerpunkt drehenden Waagebalken darstellt. Die annahernd lineare Abhangig
keit zwischen k und t geht auch aus dem engen Beieinanderliegen der Kurven 
fiir frei aufgelagerte und eingespannte Wand in Abb. 83a bis c und 84 hervor. 
Die absolute Gro3e von k spielt insbesondere bei der eingespannten Wand keine 
gro3e Rolle mehr, d. h. das Verhaltnis kit ist bei allen Werten k nahezu das 
gleiche. 

In anderer Form ist die Abhangigkeit von k und taus Abb. 76 a, b zu er
sehen, die inhaltlich gleichbedeutend mit Abb. 77 ist. 

Maximalmoment von Gelandesprunghohe k: Zwischen der Gelande· 
sprunghohe k und dem Moment bestehen kubische Beziehungen. Die k-M-Linie 
ist etwa eine kubische Parabel (Abb. 79a, b). Der VerIauf der Kurvenscharen 
ergibt, da3 die freien Hohen, die noch wirtschaftlich abgestiitzt werden konnen, 
begrenzt sind, da bei gro3eren Gelandespriingen eine unverhaltnisma3ig starke 
Zunahme der Momente eintritt, ganz gleich, ob eine frei aufgelagerte oder ein
gespannte Wand gewahlt wird. 

Abhangigkeit der 0 beren Auflagerkrafte von k und k2 • Die Ab
hangigkeit des oberen Ankerzuges von k ergibt schwach gekriimmte Kurven 
(Abb. 81a, b). Das Verhaltnis A zu k2 ist gleichfalls nicht ganz linear (Abb. 82). 
Die Kurvenschar dieser Abbildung zeigt jedoch, da3 mit geniigender Genauigkeit 
mit einem linearen VerIauf zwischen A und k2 zu rechnen ist. 

Abhangigkeit der einzelnen Gro3en vom Raumgewicht. Die Ramm
tiefe ist bei einheitlichem Boden vom Raumgewicht unabhangig. Momente und 
Ankerziige andern sich fiir den Belastungsfall: trockener Boden proportional. 
Diese Proportionalitat darf ausgedehnt werden auf den Belastungsfall: Wasser 
ohne Vberdruck, wenn der Wasserspiegel dicht unter Gelandeoberkante liegt, 
aber nicht mehr auf den Belastungsfall: Wasseriiberdruck. Hier nimmt die 
Rammtiefe mit zunehmendem y abo Wechselndes y hat meist nur eine Parallel
verschiebung der Kurven zur Folge. 

Abhangigkeit der einzelnen Gro3en von der inner en Reibung 
und der Wandreibung. Je gro3er Wand- und Bodenreibung werden, desto 
giinstiger wird die Belastung. A, M und t werden in allen Fallen geringer. Das 
geht aus den schon im einzelnen besprochenen Abbildungen 75a bis c, 76a bis b, 
77 (Einflu3 von e); 79a bis b, 81a bis b, 82 (Einflu3 von c5); 78, 80, 83a bis c, 
84 (Einflu3 von c5 und e) hervor. 
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Allein das Schwanken des Wandreibungswinkels von c5 = 0 zu c5 = e ergibt 
bei e = 30°, 1 m Wasseriiberdruck und 10 m freier Rohe einen Zuwachs des 
Maximalmomentes bei freier Auflagerung von 35 tm auf 50 tm, bei Einspannung 
von 25 tm auf 41 tm (Abb.79a). Andererseits zeigt der Unterschied zwischen 
freier Auflagerung und Einspannung bei der gleichen freien Rohe und c5 = 0 
nur einen Unterschied von 25 tm zu 35 tm, bei c5 = e von 41 tm zu 50 tm. 
Die gesamten Kurven fur die verschiedenen c5-Werte zeigen also offensichtlich, 
daB die Feststellung der wirklichen GroBe des Wandreibungswinkels zum min
desten ebenso wichtig ist wie die Festlegung des Auflagerungsverhiiltnisses der 
Spundwand im Boden. 

Die Kurven (Abb. 78) ergeben, daB z. B. das Maximalmoment fUr h = 15 m 
und e = 20 ° = c5 von 200 tm auf 312 tm bei c5 = 0 heraufschnellt, und beweisen 
wieder, einen wie hohen EinfluB die Feststellung des Wandreibungswinkels hat, 
demgegenuber der Bodenreibungswinkel sogar zuriicktritt. Man sollte daher in 
Zukunft auf die Feststellung der GroBe des Wandreibungswinkels und die Mog
lichkeit seines Auftretens mehr Gewicht legen, als es bisher der Fall war, und die 
Untersuchungsmethoden hierzu zu verbessern trachten. 

Da die GroBe des Wandreibungswinkels b beim Erdwiderstand die Momenten
linie starker beeinfluBt als beim Erddruck, kann auch der Einspannungspunkt 
der Wand durch Veranderung des Winkels c5 in weiten Grenzen schwanken. 
Die vorher erwahnten Abbiegeversuche mit Spundbohlen wiirden infolgedessen 
mit der Berechnung desto besser ubereinstimmen, je groBer der Winkel c5 gewahlt 
wird. Es ist daher durchaus berechtigt, die Ermittlung des Erddruckes und 
Erdwiderstandes auch bei bindiger Bodenart mit einem Reibungswinkel zwischen 
Wand und Erde durchzufuhren, der beim Fehlen genauer Angaben schatzungs
weise beim Erddruck = e und beim Erdwiderstand = -Q/2 eingesetzt werden 
kann. Jedoch ist hierbei immer festzustellen, ob die Wand eine Bewegung 
durchmachen kann und ob die Summe aller V gleich 0 ist. DaB die Rauhigkeit 
der Wand allein nicht fiir die GroBe von c5 maBgebend ist, zeigt die Abb.56. 
Hier ist der bindige Boden in die Wellen der Spundwand durch die Rammung 
derartig fest eingespannt, daB er durch Rerausziehen der Bohlen nicht von der 
Wand ge16st werden konnte. Die Reibungsziffer fur glatte Wande, die sich 
leicht ermitteln laBt, kommt also zum mindesten fUr wellenformige Spund
wande als zu ungiinstig nicht in Frage. Es ist daher die konstruktive Gestalt 
weitgehend zu beriicksichtigen. 

Wieweit dies ebenfalls bei eisernen Spundwanden mit glatter AuBenflache 
(Peiner-Wand) der Fall ist, miiBte erst auf dem Versuchswege festgestellt werden. 
Theoretisch miiBte der Wandreibungswinkel c5 hier geringer eingesetzt werden. 

Die GroBe der Reibungskraft hangt nicht nur vom Reibungsbeiwert, sondern 
auch vom Normaldruck abo Beim Rammen der Wande kann stets mit einer 
Erhohung der Bodenspannung senkrecht zur Wand gerechnet werden, die sich 
allerdings zahlenmaBig kaum erfassen laBt, im iibrigen im Laufe der Zeit auch 
wieder nachlaBt. 

Je ungiinstiger der Reibungswinkel des Bodens wird, desto starker werden 
t, M und A dadurch beeinfluBt. So ergibt sich beispielsweise bei bindigem Boden 
mit wtJ fiir e = 20 ° und b = e bei h = 15 m freier Rohe ein Moment von 
200 tm, wahrend es fiir 17,5 ° bereits auf 220 tm heraufschnellt und fur 22,5 ° 
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auf 180 tm hinuntergeht (Abb. 78). Man sieht hieraus wieder, wie unbedingt 
notwendig es ist, den Untergrund hinsichtlich seiner Reibungs- und Haftfestig-
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keit moglichst genau zu kennzeichnen. Ob beide oder nur die erstere allein 
heranzuziehen ist, muB von Fall zu Fall festgestellt werden. 
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Abhangigkeit des Verhaltnisses hit von I(e, 15) =;. ~T' Das Ver

haltnis hit wurde als Funktion von 1(15, e) =;. ~;. aufgetrag;n, ~nd zwar im 
p a 

log. MaBstab fur I(e, 15) und linear fur hit (Abb. 83a bis c, 84). 
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Abb.83a-c. AbMngigkeit hit von f(1l~) fiir verschiedene Hohen, fiir verschiedene Beiastungsflille, fiir ver
schiedene Auflagerungsflille mit der Ankerlage b = 1,50, r = 1,8/1,0. a) Mit Wasseriiberdruck, b) ohne Was

seriiberdruck, c) trocken. 

Die Abbildungen zeigen ein gleichmaBiges Ansteigen von hit mit wachsendem e. 
Bei der frei aufgelagerten Wand zeigt sich eine starkere Zunahme als bei der 
eingespannten Wand. 

Die Funktion 1 = )'p ~ l. wurde fur die Abbildungen 83 und 84 aus dem 

Grunde gewahlt, weil in den von Blum aufgestellten Berechnungsformeln dieser 
Ausdruck regelmaBig auf tritt, so daB die Vermutung nahelag, daB sich vielleicht 
eine unmittelbare Abhangigkeit zwischen dem Verhaltnis h: t und dieser Funk
tion nachweisen lieBe. 

Das Ergebnis gibt fur die eingespannte Wand dieser Annahme recht, da dort 
fur die verschiedenen Werte von h die Kurven nur wenig auseinanderfallen. 
Bei der frei aufgelagerten Wand trifft dieses nicht in gleichem MaBe zu. Immerhin 
unterscheiden sich deutlich 2 Linienbundel fiir die frei aufgelagerte und ein
gespannte Wand, die man sich durch ihre Schwerlinie ersetzt denken kann, ohne 
einen allzu groBen Fehler zu begehen. Wie zu erwarten, ist die Rammtiefe bei 
der eingespannten Wand i. M. ungefahr doppelt so groB wie bei der frei auf
gelagerten Wand. Wenn man einen Gelandesprung von h = 10 m freier Hohe 
mit wtr von 1 m und 2 verschiedenen Wandreibungswinkeln betrachtet, so 
ergeben sich bei e = 20° fur die frei aufgelagerte und die eingespannte Wand 
folgende Rammtiefen: 
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Wandreibung Rammtiefe in m 
---------

oa op frei aufgeiagert i Abbildung eingcspannt Abbildung 

0 0 9,5 I 76a 15,5 
I 

e -e/2 6,5 76b n.s 75e 
S3a S3a 

(hit = 1,54) (hit = 0,9) 

Ziehe ich die Erfahrungen der Praxis und die Versuche mit Stahlspundwanden, 
die ich fruher angefUhrt habe, zur Beurteilung dieser Zahlen heran, so muBte 
bereits eine Rammtiefe von 6,5 m eine teilweise Eil\spannung ergeben. Es offnet 
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Abb. 84. Abhangigkeit hit von! (1' 0) bei gieichen AnkerJagen b = 2,50 m, r = 1,8/1,0 und frei aufgeiagerter 
Wand. 

sich hier ein weites Feld fUr Untersuchungen, die Klarheit durch Versuche im 
groBen bzw. durch Messungen an bestehenden Bauwerken bringen sollen. 

Die Zusammentragung der Kurven (Abb.84) fur (j = 0 und (j = e zeigt, 
daB die Annahme, daB die Funktion hit lediglich von der Funktion I((j, e) ab
hangt, nicht zutreffend ist, da bei Verbindung der beiden Kurven Sprunge ent
stehen wiirden, die auf eine Unstimmigkeit hindeuten. Die Voraussetzungen, 
die der Berechnung der Spundwande nach Blum zugrunde liegen, ergeben so 
verwickelte Folgerungen, daB es kaum moglich sein durfte, die Ergebnisse durch 
eine einfachere Berechnungsformel fUr Rammtiefe und Moment beim einge
spannten Fall auszudrucken. 
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y) Zusammenfassung. 

Betrachtet man die aufgefuhrten Ergebnisse der Rechnung und ihre Auf
tragung in Kurven, so zeigen sie uns deutlich, wie weit wir trotz vermehrter 
Bauerfahrungen, trotz der Fortschritte in der statischen und konstruktiven 
Behandlung und trotz der Fortschritte der Versuchsanstalten von einer restlosen 
Erfassung unserer Gegner "Erde" und "Wasser" entfernt sind, und wie wir 
niemals zu einem Gesamturteil iiber die GroBe der angreifenden Krafte kommen 
werden, wenn die Probleme nur von einer Seite aus angefaBt werden. Ausschlag
gebend fur die Beurteilung wird, wie bisher, auch fiir die Zukunft die praktische 
Erfahrung bleiben. Sie kann zwar durch Theorie und Versuchsergebnisse be
fruchtet, aber nie beherrschend geleitet werden. 

c) Die konstruktive Behandlung. 
Hinsichtlich der konstruktiven Gestaltung von Spundbauwerken haben wir 

fiir Spundwandprofile in Holz, Eisenbeton und Stahl einfache Verhaltnisse 
vorliegen, da hier Formen vorhanden sind, die sich in der Praxis bewahrt haben. 
Ihre Verwendungsmoglichkeit wird immer nur von Fall zu Fall zu entscheiden 
sein und sich nicht nur nach den statischen Verhaltnissen, sondern auch nach 
der Beschaffenheit des Untergrundes und der Bauausfuhrung zu richten haben. 

Die nach dem Kriege immer weiter um sich greifende Verwendung der Spund
wande in Deutschland brachte es mit sich, daB von den verschiedensten Seiten 
aus theoretische und praktische Erwagungen angestellt wurden, um sich ein 
klares Bild uber den Wert der statischen und konstruktiven Eigenschaften der 
verschiedenen Spundwandbaustoffe und Systeme zu verschaffen. Besonders auf 
dem Gebiet der Stahlspundwande ist in den Jahren nach dem Kriege versucht 
worden, auf alten Systemen aufbauend, zu neuen Querschnittsaufteilungen .und 
SchloBformen zu kommen. 

Da die Betrachtungen zum groBen Teil nur von einem begrenzten Gesichts
winkel aus angestellt wurden, erscheint es mir im allgemeinen Interesse zu liegen, 
dieses Thema einmal von allen Seiten aus zu behandeln. 

Die nachfolgenden Ausfuhrungen werden wegen der Ahnlichkeit zwischen 
den Bauelementen Spundbohle und Pfahl bezuglich des Baustoffes auch in vieler 
Hinsicht fur Pfahle gelten, teilweise lassen sich beide uberhaupt nicht trennen, 
so daB ich mich spater bei der Behandlung der Pfahlrostbauwerke in diesem 
Punkt kiirzer fassen kann. 

Es liegt im Wesen des Grund- und Wasserbaues mit seinen fur den Ingenieur 
niemals genau zu erfassenden Kriiften begrundet, daB die verschiedenen Bohlen
systeme und ihre verschiedenen Baustoffe - Holz, Eisenbeton, Stahl - sich 
nicht von der konstruktiven, statischen, versuchstechnischen oder baumaschinen
technischen Seite allein bewerten lassen, sondern daB nur die umfassende, auf 
Entwurf und BauausfUhrung von Spundwandbauwerken aufgebaute Erfahrung 
die Grundlage fUr ihre Beurteilung schaffen kann. Daher wird sich ein wirklicher 
Ingenieur weder durch Werbung noch durch Bucher und Aufsatze von der 
Erkenntnis abbringen lassen, daB man Bauwerksglieder oder Bauhilfsmittel, 
fur die eine in jahrelanger praktischer Anwendung erhartete Erfahrung vorliegt, 
nicht durch einseitiges Hervorheben ihrer Nachteile allgemein ablehnen oder 
durch geschicktes Tarnen ihrer Nachteile und Hervorheben ihrer Vorteile bevor-
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zugen kann, sondern daB die Entscheidung fiir Baustoff- und Bauart immer nur 
von Fall zu Fall gefallt werden kann. Der Nachweis einer jahrelangen Ver
wendung in der Praxis laBt sich nicht durch papierene Gebilde aus der Welt 
schaffen. Sowohl die verschiedenen Spundbohlensysteme als auch die verschie
denen Baustoffe - Holz, Eisenbeton, Stahl - werden ihre Existenzberech
tigung behalten, da die Entscheidung iiber ihre Verwendung wesentHch ab
hangt von: 

der Preislage der Spundbohlen frei Baustelle, 
den Untergrundsverhaltnissen und den Wasserstanden, 
der Art und dem Verwendungszweck des Bauwerks, 
der Griindungstiefe, 
der Aufgabe der Spundwand im Bauwerk und wahrend der Bauausfiih-

rung, 
der Beanspruchung der Bohlen beim Einbringen in den Untergrund und im 

fertigen Bauwerk, 
dem statischen und konstruktiven Erfassen der angreifenden Kriifte, 
der Preislage der Bauausfiihrung. 

Die Spundwande dienen: 
in bautechnischer Hinsicht: 
a) als selbstandiges Bauwerk oder Bauwerksglied zur voriibergehenden oder 

dauernden Sicherung von Gelandespriingen; 
b) als voriibergehende oder dauernde 

SicherungsmaBnahme gegen Unterspiilen und 
Umlaufigkeit von Bauwerken oder gegen 
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n )c ( (7 2 JY /' bringen der Bohlen in den Untergrund, das 
Abb. 85. Querschnittsformen der Spund-

bohlen - Holz - Eisenbeton - Stahl. die Erhaltung des Zusammenhanges der ein-
zelnen Bohlen gewahrleistet, an, damit ein

mal die statisehe Wirksamkeit, andererseits aber auch, wenn gefordert, die 
Diehtigkeit der Wand erhalten bleibt. 

Naeheinander haben sich die Baustoffe Holz, Eisenbeton, Stahl fiir die Her
stellung von Spundbohlen als geeignet erwiesen, Die zunehmende Verbesserung 
und Anpassung der Baustoffe Eisenbeton und Stahl sowie die hoheren An
forderungen an die Bauwerke fiihrten dazu, Spundbohlen immer groBerer Lange 
und immer groBeren Widerstandsmomentes herzustellen und sie auch in groBere 
Tiefen des Untergrundes einzubringen, ohne daB die Bohlen in ihrem Gefiige 
und in ihrem Zusammenhang dadureh starker gefahrdet wurden. Es liegt auf 
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der Hand, daB sich mit den wachsenden Anforderungen an die Spundwande 
auch die Eignung der Baustoffe ver
schieden gestalten muBte. 

Wahrend wir fur den Baustoff Holz 
infolge seines kunstlich nicht zu andern
den Wachstums auf einfache Quer
schnittsformen angewiesen sind und 
auch die Verbindungskonstruktionen 
der einzelnen Bohlen untereinander mit 
nur geringen Abweichungen die gleichen 
geblieben sind (Abb. 85), konnte der 
Ingenieur mit den Baustoffen Eisen
beton und Stahl verschiedenartige Quer
schnitte gestalten. Die Querschnitts
und Verbindungsformen des Eisen
betons lehnten sich an die des Holzes 
an, nur daB sich hinsichtlich der Eisen
bewehrung und der Zusammensetzung 
des Betons .Anderungswunsche des 
Ingenieurs fUr konstruktive und ramm
technische Belange ausfUhren lieBen. 

Beim Stahl ging man zur aufgelOsten 
Querschnittsform uber und hatte damit 
fUr die Verbindungskonstruktion der 
einzelnen Bohlen besondere Aufgaben 
zu erfullen (Abb.86). 

ex) Querschnittsformen der 
Bohlen aus Holz, Eisenbeton 
und Stahl und die verschiedenen 

SchloBformen. 

Die technische Eignung der Spund
wande fUr die verschiedenen Zwecke 
wird bestimmt durch: 

die Eigenschaften des Baustoffes, 
die Ausbildung des Spundwand

querschnittes, ihrer Einzelglieder und 
deren Verbindungsformen, 

die Herstellung der Einzelglieder, 
das Verhalten der Spundwande und 

ihrer Einzelglieder beim Einbringen in 
den Untergrund, 

das Verhalten im Betriebszustand. 
Bei groBem Querschnitt und groBer 

Lange der Spundbohlen kann ihr Ge
wicht fUr Transport und Einbringen 
zu groB werden. Demzufolge stellen 
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Langen von 18 bis 20 m im allgemeinen bereits die Grenzen fiir Eisenbetonbohlen 
dar und werden nur in seltenen Fallen iiberschritten. Eine fast gleiche Begrenzung 
ihrer Lange weisen auch die holzernen Bohlen infolge ihres Wachstums auf, 
wahrend die Stahlbohlen trotz ihres wesentlich hOheren spezifischen Gewichtes 
iufolge Auflosung des rechteckigen Querschnittes groBere Langen zulassen. 
Stahlspundbohlen wiegen weniger als gleichwertige Holzspundbohlen. Infolge 
ihrer sonstigen giinstigen physikalischen Eigenschaften kann ihre Lange ohne 
Nachteile auf 27 bis 30 m und sogar dariiber hinaus gesteigert werden. 

GroBe Unterschiede zeigen die Grenzen fiir die Elastizitat und ZerreiBfestig
keit. Wenn auch die den verschiedenen Baustoffen angepaBten Bearbeitungs
werkzeuge erhebliche Fortschritte gemacht haben, so bleibt doch das Holz der 
am einfachsten und am leichtesten zu bearbeitende Baustoff. Beim Eisenbeton 
muB man wegen der Zusammensetzung zweier verschiedener Baustoffe auf 
nachtragliches Bearbeiten der Spundbohlen, abgesehen yom Kopf, verzichten 
und wird ihre Konstruktion dementsprechend gestalten. Andererseits wird der 
Baustoff Holz wegen seiner geringen Festigkeit am wenigsten, und der Baustoff 
Stahl wegen seiner iiberragenden Festigkeit, abgesehen von Sonderfallen1, am 
meisten Widerstand und Sicherheit gegen mechanische Angriffe bieten. Dagegen 
geben diese Eigenschaften aHein keinen Schutz gegen chemische Angriffe. 

Je dichter der Baustoff ist und je mehr die Baustoffe dem Untergrund 
angepaBt werden, desto weniger ist die Gefahr eines Angriffes vorhanden. Trotz 
vieler Nachteile ist und bleibt das Holz der durch chemisch angreifende Boden 
und Wasser am wenigsten gefahrdete Baustoff, sobald er unter Wasser gehalten 
wird. Das hindert aber nicht, daB andere Vorziige der Baustoffe "Beton" und 
"Stahl" diese trotz chemischer Empfindlichkeit oft geeigneter sein lassen als 
Holz, insbesondere weil es iiber Wasser und besonders an der Wassergrenze 
der am meisten der Zerstorung ausgesetzte Baustoff ist. Entwiirfe in Holz miissen 
auf diesen Nachteil Riicksicht nehmen, durch den erhohte Kosten fiir zusatzliche 
Bauglieder aufzuwenden sind, ohne daB dadurch die Giite des Gesamtbauwerkes 
gefordert wird. In dieser Beziehung ist der Eisenbeton fiir den l1berwasserteil 
weitaus giinstiger zu bewerten, wahrend seine Verwendung unter Wasser und 
im Boden durch angriffsfahige Stoffe beeintrachtigt wird. 

1st ein Untergrund oder das Grund- oder freie Wasser fiir einen Baustoff 
gefahrlich, so verlasse man sich nicht lediglich auf Anstrichmittel, solange nicht 
die Sicherheit besteht, daB das Konstruktionsglied beim Einbringen in den 
Untergrund den unbeschiidigten Anstrichiiberzug behiilt. Hierzu bildet das 
Einrammen ein ungeeignetes Mittel, wie herausgezogene Eisenbetonpfahle und 
Spundbohlen gezeigt haben. 

Das Anstreichen von Bauwerksteilen, die spater im aggressiven Untergrund 
oder Grundwasser verbleiben, hat nur dann Zweck, wenn sie allseitig umhiiHt 
werden. Wird ein Bauwerk nicht ganz sorgfaltig hinterfiillt, dann wird der 

1 Einen Sonderfall bildet der Angriff durch Sandschliff im bewegten Wasser mit Ge
schiebefiihrung. Hier ist die Konstruktion der Einzelglieder moglichst darauf abzustellen, 
daB hydraulische Wirbel durch sie verrnieden werden, da sie in erster Linie den Haupt
angriff in sich bergen. Beirn Stahl, der empfindlicher gegen Sandschliff ist, sucht man sich 
durch entsprechend flach ausgebildete Konstruktionsglieder zu helfen. Hier bleiben die 
weiteren Erfahrungen abzuwarten. 
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Schutzanstrich Beschadigungen erleiden. rch habe das selbst feststellen miissen 
und daraufhin auf einen weiteren Anstrich verzichtet. 

rch halte auch heute noch die innere Verbesserung des Baustoffes fur 
wirksamer und nicht fur teurer, als wenn man sich auf die auBere Hulle 
allein verlaBt. GewiB gibt es Mittel, auch die auBere Hulle einwandfrei herzu· 
stellen und betriebssicher zu gestalten. Das haben z. B. die Schutzhiillen um 
die U-Bahn-Korper in Berlin bewiesen. Aber es dUrfte auch bekannt sein, was 
sie an Kosten erfordern! Erst wenn der Boden oder das Wasser sich als den 
Baustoff stark angreifend herausstellen oder durch Schaden an Nachbarbau
werken eindeutig nachgewiesen ist, daB durch Verbesserung des Baustoffes allein 
kein hinreichender Schutz gewahrt wird, sollte man auf einen Schutzanstrich 
zuruckgreifen, dann aber auch das Bauwerk ganz umhiillen und fUr unbeschadigte 
Anbringung und Erhaltung des Schutzes Sorge tragen. 

Die ortlich etwa 2000 m auseinanderliegenden, mit Eiseneinlagen versehenen 
Betonfundamente zweier Hochbauten wiesen den gleichen hohen Grad der 
Zerstorung auf, so daB sie durch neue Eisenbetonfundamente ersetzt werden 
muBten. Der Untergrund, wie auch das Grundwasser, wiesen dieselben Eigen
schaften auf wie bei einer angrenzenden Baustelle fur ein groBeres Tiefbauwerk. 
Obwohl ein besonderer Schutz fUr den Beton von den Chemikern empfohlen 
wurde, verzichtete ich darauf, weil: 

1. ich feststellte, daB die Zerstorungen nur an diesen beiden Bauten und 
nicht an den Fundamenten der vielen angrenzenden Bauwerke aufgetreten waren; 

2. an den beiden Fundamenten mangelhafter Beton die Hauptursache fur 
die Zerstorung gewesen war; 

3. an dem einen Fundament ortliche Abwasser das Grundwasser mit schad
lichen Stoffen verunreinigt hatten; 

4. eine ganzliche Umhullung der Bauwerke mindestens 450000.- RM Mehr
kosten = 3 % der Bausumme verursacht hatte; 

5. ich mich auf die Herstellung eines einwandfreien dichten Betons fUr die 
neuen Bauten verlassen konnte. 

Wie viele Betonbauwerke der alteren Zeit habe ich gesehen, die durch Boden 
und Wasser ganz oder teilweise zerstort waren. Und wieviel bleiben davon ubrig, 
deren Betonzusammensetzung einwandfrei gewesen war 1 Wenige, trotz aller 
Beteuerungen. Es muB doch die Einwirkung des Untergrundes und des Wassers 
mit normalerweise verhaltnismaBig geringfugigen schadlichen Bestandteilen 
auf den Beton auf ein MindestmaB zu begrenzen sein, wenn er sorgfaltig zu
sammengesetzt, gemischt und eingebracht wird. Welch erhebliche Fortschritte 
sind in der Gute der Baustoffe "Beton" und "Stahl" allein in den letzten 15 Jahren 
gemacht worden! 

Wegen der dunnwandigen Konstruktion der Einzelglieder ist die Korrosion 
der argste Feind des Stahles. Kupferzusatz und Sonderstahle haben aber das 
im Laboratorium erfolgreiche, in der Natur im Laufe der weiteren Jahrzehnte 
noch zu bestatigende Ergebnis der erheblichen Einschrankung der Korrosions
gefahr gebracht. 

Noch ein Wort zur Erhaltung des Stahles: Wie oft sehe ich immer noch auf 
den Baustellen angestrichene Bohlen liegen. rch denke dabei an den Zustand 
herausgezogener Bohlen, die den Wert einer derartigen MaBnahme vor Augen 

9* 
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fiihren. Auch der Anstrich der iiber Wasser liegenden Wand ist zwecklos, wenn 
nicht grundsatzlich vor Erneuerung jedes Anstriches der Rost restlos beseitigt 
werden kann, und wenn man nicht die Sicherheit hat, daB der im Boden liegende 
Teil ebenfalls nicht rostet. Ich habe seinerzeit bei einem Stahlspundwandbau
werk nach der erstmaligen Erneuerung des Anstrichs den Vergleich aufgestellt: 

Was kostet die Beseitigung des Rostes 1 
Was kostet die Herstellung des auBeren Anstrichs 1 
Wie sieht das Bauwerk auf der Riickseite aus 1 
Wie stark wird durch die Beseitigung des Rostes das Bauwerk im Lame der 

Zeit angegriffen 1 
Ich habe daraufhin ohne Zogern 7000 RM fUr Unterhaltung des Bauwerkes 

aus dem Haushalt gestrichen. Eine Verschlechterung des Zustandes der Wand 
habe ich in den verflossenen 5 Jahren dadurch nicht feststellen konnen. Wendet 
man schon einmal das Geld fiir eine verbesserte Zusammensetzung des Bau
stof£es an, dann sonte man auch die dementsprechende Folgerung ziehen und 
dem Baustoff eine auBere Widerstandsfahigkeit zutrauen. Das Aussehen allein 
sollte keinen Ingenieur zu derartigen Ausgaben veranlassen. 

ZerreiBfestigkeit und Elastizitatsgrenze geben den MaBstab fiir die Bean
spruchungsfahigkeit des Baustoffes. Da die Elastizitatsgrenze des Sonderstahles 
mehr als das 20fache der des Holzes betragt, konnte man auf eine wesentliche 
Kostenersparnis schlieBen, wenn nicht die Gefahr der zu groBen Durchbiegung 
eine ausschlaggebende Rolle spielte. Spundwande aus hochwertigen Baustoffen 
und damit verringertem Querschnitt sind daher wegen ihrer erhohten Bean
spruchung grundsatzlich auch auf das MaB ihrer Durchbiegung zu berechnen. 

Jede Spundwand, gleich welchen Baustoffes, welchen Profiles, welchen 
Systemes, besteht aus einzelnen Bohlen, die mit Verbindungskonstruktionen 
ausgestattet sind, um wahrend des Bauvorganges den erforderlichen Zusammen
hang zwischen den Bohlen zu gewahrleisten und um eine moglichst dichte Wand 
zu erzielen. Wahrend man bei holzernen und Eisenbeton-Spundbohlen die Be
zeichnung Nut und Feder beibehalten hat, ging man bei den Stahlbohlen zu der 
Bezeichnung SchloB iiber. Der Unterschied beider liegt darin, daB bei Nut und 
Feder nur eine zwangslaufige Fiihrung nach einer Richtung, beim SchloB aber 
eine solche nach zwei Richtungen hin vorhanden ist. Abgesehen von der Profil
form liegt in der Art der Ausbildung und der Lage des Schlosses der wesentliche 
Unterschied zwischen den einzelnen Stahl-Spundwandsystemen. Allen neueren 
SchloBformen gemeinsam ist das Streben nach moglichst weitgehender haken
und klauenartiger Ausbildung, um auf diese Weise neben einer guten Fiihrung, 
ohne Zwangungen beim Rammen, auch gleichzeitig einen moglichst festen Zu
sammenhalt der einzelnen Bohlen nach jeder Richtung hin zu gewahrleisten und 
ein Verkanten und Verdrehen zu erschweren. 

Wie beim Holz und Eisenbeton die Nut und Feder, so ist auch bei den Stahl
bohlen das SchloB der schwachste Teil der Bohlen. Genau so wie bei den ersteren 
in den meisten Fallen zuerst die Briistung aufbricht (Abb. 87), laBt sich ein ent
sprechender Vorgang auch bei den Stahlbohlen feststellen, wobei das Wulst
klauenschloB mehr dazu neigt als das doppelklauen- und hakenformige SchloB. 
Wahrend bei der vollwandigen Holz- und Eisenbetonspundwand die Verbindung 
(Nut und Feder) sich etwa im mittleren Drittel des Querschnittes befindet, 
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liegen die Schlosser bei der aufgelosten Stahlspundwand je nach der Art des 
Systems entweder in der neutralen Achse oder in einer oder beiden AuBenzonen. 
Der wechselnden Aufgabe der Spundwand entsprechend zergliedert sich die 
Aufgabe des Spundwandschlosses in Fiihrung, Stiitzung, Verklammerung, Dich
tung und Gewahrung eines Spielraumes. 

Da bei dem Rammen "zweier" Einzelbohlen die Gefahr ihres Ausgleitens aus 
Nut und Feder oder AusreiBens aus dem SchloB vorhanden ist, nach dem Zu
sammenziehen der Einzelbohlen vor dem Rammen zu sog. Doppelbohlen aber ver
mieden wird, ging man auch wegen Ersparnis der Rammzeit bei der Verwendung 
von holzernen Bohlen seit langem dazu iiber, die Bohlen zu Doppelbohlen zu
sammenzuziehen und durch Nagel oder Klammern zu befestigen. Auf diese Weise 
wurden das Ausgleiten aus Nut und Feder, Verkanten, Verdrehen und das Mit
ziehen der Einzelbohlen wahrend des Rammens bei den vorher zusammengezogenen 
Bohlen erschwert. Frei gelegte holzerne Spundwande zeigen immer wieder, daB 
vorher durch Nagel oder Bauklammern fest zusammengefiigte Doppelbohlen nur 
selten auseinander gerissen sind. Von diesem Gesichtspunkte lieB man sich auch 
bei den Stahlspundwanden leiten. Man zieht auch hier vorher die Einzelbohlen 
zu Doppelbohlen zusammen, sofern man nicht Doppelbohlen von vornherein in 
einem Stuck herstellte (z. B. Ransome). Zweifelsohne ist die in einem Stiick 
gewalzte Doppelbohle das Ideal. Ihre Herstellung ist nur dadurch begrenzt, 
daB sie in groBeren Profilen, also mit hoheren Widerstandsmomenten, bislang 
nicht gewalzt werden kann. Gegeniiber der einfachen Nut und Feder bei Holz
bohlen liegt in den Stahlspundwandsch16ssern ein groBer Vorteil, weil der Stahl 
in der Lage ist, weitaus groBere Beanspruchungen aufzunehmen als das Holz. 
Trotzdem sprangen bei der einfachen Klauenform, wie sie bei der Lamp- und 
Rote-Erde-Spundwand verwendet wurde, die Bohlen haufig aus dem SchloB. 
Diesen Nachteil iiberwand die Doppelhaken- und Doppelklauenform mit Erfolg. 

Bevor ich auf die Stahlbohlen und den Baustoff Stahl naher eingehe, erscheint 
es mir in diesem Zusammenhange notwendig, den Baustoff Holz auf Zug- und 
Biegungsbeanspruchung hin zu betrachten, da die hier festgestellten Werte der
artig schwanken und solche Abweichungen gegeniiber Tabellenwerten aufweisen, 
daB mit Recht bei der Verwendung von Holz fiir Spundbohlen und Pfahle Vor
sicht am Platze ist. Das bedeutet aber nicht ein grundsatzliches Ablehnen dieses 
billigen und in vieler Hinsicht vorziiglichen Baustoffes, sondern V orsicht in 
bezug auf die Zuverlassigkeit der Berechnung und bei der Wahl der zuzulassen
den Grenzspannung. 

p) Der Baustoff Holz. 

Verschiedene festgestellte Zerstorungen von Rundholz und Spundbohlen 
wahrend des Einbringens in den Untergrund durch Freifallrammen und Dampf
hammer (Abb.87 und 88) und im Betriebszustand der Bauwerke gaben Ver
anlassung, die Giite des trockenen und nassen Holzes bei verschiedenen Quer
schnitten und verschiedenen Holzarten naher zu priifen. AnlaBlich verschiedener 
Grund- und Wasserbauten wurden daher von Fall zu Fall eingehende Unter
suchungen Hand in Hand mit einer Versuchsanstalt vorgenommen. 

Untersuchung I aus dem Jahre 1924. Zur Feststellung der Giite von Spund
bohlen aus Holz wurden Kantholzer verschiedenen Ursprungs auf ihre Biegungs
festigkeit untersucht. 
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Zustand des Holzes: Wassedagerung rd. 5 Jahre und stammtrocken. 
Versuch: Biegung von 10 m langen HOlzern, Entfernung zwischen den Auf

lagern = 8,00 m. 

Abb. 87. 
Zerstorungen an einer hOlzernen Spundwand durch Rammung. 
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Anzahl der Probekorper: 2 bis 4 Stuck. 
Querschnitt: 22/22 cm. 

Herkunft 
Zustand des Biegungsfestigkeit 

Holzes 

Pitehpine. . . naB 
Karpathentanne 

( -fiehte) . .. troeken 
Sehwarzwaldtanne. 
Harztanne .... 
Tanne aus der Lune-

burger Heide. . 

kg/cm' 

570 

273 
317 
339 

304 

Ergebnis: 1. Das jahrelang im Wasser 
gelegene Pitchpineholz besitzt noch eine 
rd. 80 bis 100% hohere Biegungsfestigkeit 
als die mitteleuropaischen Holzer. 

2. Die Biegungsfestigkeiten liegen um 
35 bis 75% hOher als die aus der Unter
suchung III mit nur kurzer freier Lange 

Abb. 88. Gestauchte hOlzerne Spundwand. zwischen den Auflagern erhaltenen Werte 
(EinfluB der Schubbeanspruchung). 

Untersuchung II aus dem Jahre 1927. Holz aus teilweise zerstortem Pfahl
rost, der rd. 4 Jahre unter Wasser gestanden hat und aus Pfahlen, die trocken 
gelagert waren. 

Herkunft: Karpathen. 
Holzart: Tanne. 
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Versuch: Feststellung der Biegungsfestigkeit durch 1 m lange Probekorper, 
die ohne Auswahl aus den Stammen entnommen wurden. Entfernung zwischen 
den Auflagern: 0,80 m. 

Anzahl der Probekorper fUr jeden Versuch: 3 Stuck. 

Biegungsfestigkeit in kg/ern' 
Quersehnitt 

troeken naB 

ZerreiBfestigkeit: Querschnitt 8/8cm 
in nassem Zustand 

Rundholz 25 em 
20/20 em 
16/16 
12/12 
10/10 
8/8 " 

190 
235 
275 
315 

180 
155 
160 
190 
240 
280 

Versuehsreihe I 47 kg/em2 

II 178 
III 206 
IV 215 
V 262 

VI 531 

Ergebnis: 1. Das nasse Holz hat i. M. 15% niedrigere Biegungsfestigkeit als 
das trockene Holz. 

2. Die Biegungsfestigkeit des Rundholzes liegt rd. 15 bis 20 % hOher als bei 
annahernd gleich starkem Kantholz, was darauf zuruckzufuhren ist, daB beim 
Kantholz ein Teil der Fasern durchschnitten wird. 

3. Die Biegungsfestigkeit nimmt mit kleinerem Querschnitt zu. 
4. Die ZerreiBfestigkeit der 8/8 cm2 Holzer liegt i. M. bei rd. 215 kg/cm2 , 

also rd. 25 % unter der Biegungsfestigkeit. Zugversuche an Pfahlen ergaben fur 
nasses Rundholz (4 Jahre Lagerung im Wasser) eine ZerreiBfestigkeit von 275 bis 
320 kg/cm2 • Sie liegt also annahernd in der gleichen Hohe wie die Biegungs
festigkeit von stammtrockenem Rundholz. 

Untersuchung III aus dem Jahre 1928. Um einen "Oberblick uber die Gute 
der verschiedenen Holzer fUr Rammungen zu erhalten, wurden ihre Biegungs
festigkeiten festgestellt. 

Zustand des Holzes: stammtrocken. 
Versuch: 1 m lange Korper, die aus den Stammen entnommen wurden. 
Entfernung zwischen den Auflagern: 0,90 m. 
Anzahl der Probekorper: 3 Stuck. 

Biegungsfestigkeiten in kgjem2• 

Quersehnitt in ern 

Herkunft RUndhO]Z! 
20-25 

20/20 16/16 12/12 8/8 

Karpathentanne (-fiehte) 272 I 202 254 279 405 
Harzer Tanne . 270 

I 
174 255 276 379 

Sehwarzwaldtanne . 313 181 219 280 407 
Markisehe Kiefer 281 255 298 329 437 
Polnisehe 297 209 249 335 419 
Masurische 310 260 244 341 504 

Erge bnis: 1. Die Biegungsfestigkeit des Rundholzes liegt i. M. bei allen 
Holzarten urn 15 bis 35 % hoher als bei annahernd gleich starkem Kantholz. 
Das Ergebnis des Versuches II aus dem Jahre 1927 wird also bestatigt. Auch 
Professor Suenson, Kopenhagen, stellte 1928 ebenfalls durch Versuche fest, 
daB das Rundholz um 26 % biegungsfester als vierkantiges Holz ist. 
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2. Die Biegungsfestigkeit nimmt mit kleinerem Querschnitt zu. Die Unter
suchungsreihe aus dem Jahre 1927 wird also ebenfalls bestatigt. 

3. Das harzreichere Kiefernholz weist eine im Durchschnitt um 5 bis 20 % 
hohere Festigkeit auf als besonders das harzarme Karpathentannenholz (EinfluB 
des Spatholzes). 

Folgerungen: 1. Laut Riitte-Taschenbuch J1 betragt die Festigkeit von Fich
tenholz: bei einem Feuchtigkeitsgehalt von durchschnittlich 15 % 

Biegung: 420 kg/cm2 , 

Zug: 750 kgJcm2 • 

Samtliche Versuchsreihen ergaben aber, daB nur fiir Kantholz 8/8 cm2 diese 
Biegungsfestigkeiten, wenn auch unter groBer Streuung, erreicht werden, wah
rend die fiir Pfahle und Spundbohlen verwendeten Querschnitte 20 bis 25.% 
geringere Festigkeiten aufweisen. 

Die ZerreiBfestigkeit von Kantholz 8/8 cm2 lag mindestens um 30%, bOch
stens um 75%, diejenige fiir nasses Rundholz rd. um 60% unter der in der Riitte 
angegebenen GroBe. Man wird sich also bei Rolz dariiber eingehende Klarheit 
verschaffen miissen, ob die Belastungsannahmen nahe der Wirklichkeit liegen 
und ob zusatzliche Spannungen nicht zu erwarten sind. 

2. Die rechnungsmaBig zuzulassende Festigkeit ist von Fall zu Fall zu be
stimmen und hangt fUr den Grund- und Wasserbau nicht von den amtlich 
zugelassenen Werten ab, sondern richtet sich nach: 

der Verwendung des Rolzes iiber oder unter Wasser, 
dem Zustand des Rolzes, 
der Art der Beanspruchung, 
dem Querschnitt des Rolzes, 
der freien Lange und Auflagerung, 
der Rerkunft des Rolzes. 

Tannenholz ist nicht gleich Tannenholz zu setzen, sondern es ist 
der Abstand der Jahresringe voneinander (EinfluB von Friihholz, Spatholz), 
der Rarzgehalt, 
die Anzahl und Lage der Aste, 
der Querschnitt und die iibrige Beschaffenheit des Rolzes 

zu beurteilen 2 • Wiirde hierauf auch bei dem Arbeitsvermogen, das bei der Ram
mung von Spundbohlen und Pfahlen zuzulassen ist, Riicksicht genommen, so 
wiirden die dem Ingenieur leider zum iiberwiegenden Teil verborgen bleibenden 
Rammzerstorungen zum Vorteil des Bauwerkes erheblich verringert werden. 

Es ist ferner zu beriicksichtigen, daB N aturfehler, wie: 
tiefgehende Luftrisse, 
WeiB-, Rot-, Buntstreifigkeit, 
Pilzbefall, 
Insektenbefall. 

das Rolz noch erheblich weiter schwachen konnen. Wer groBe Rundholzliefe
rungen abgenommen hat, weiB, daB auch die sorgfaltigste Aufsicht nicht vor 
Fehlern schiitzt. 

1 Hiitte I, 26. Aufl. S. 696. Berlin 1931. 
2 Vgl. auch O. Graf: Warum brauchen wir Guteklassen fur deutsches Holz? Bautechn. 

1935 S.187. 
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Auf die einzelnen Spundbohlenquerschnitte aus Holz einzugehen, eriibrigt 
sich, da sie hinreichend bekannt sind. 

y) Der Baustoff Eisenbeton. 

Der Baustoff Eisenbeton fiir Spundbohlen und Pfahle ist gleichfalls in der 
Literatur geniigend behandelt, so daB ich hierauf wie auf die verschiedenen 
Querschnittsformen nicht naher einzugehen brauche. 

Auseinandersetzen solI man sich aber mit auftretenden Rissen und Zer
storungen von Eisenbetonpfahlen und -spundbohlen, die trotz des einheitlicheren 
Gefiiges als bei Holz nicht auszuschalten gewesen sind. Sie abzuleugnen wiirde 
genau so falsch sein, wie deswegen den Baustoff Eisenbeton fiir Spundbohlen 
und Pfahle abzulehnen. 

W orauf konnen die Beschadigungen zuriickgefiihrt werden? 
1. Mangelhafte Bewehrung. 
2. Mangelhafter Beton. 
3. Ungeniigende Erhartungszeit und unvorsichtige Handhabung, Drangen 

des Bauherrn auf Baubeginn, Zeitgewinn und Ersparnis an Kosten. 
Zu friihzeitiges Aufnehmen der Spundbohlen und Pfahle zwecks Umlagerung 

oder "unter die Ramme bringen" kann trotz AUfhangung in den Drittelpunkten 
Risse erzeugen, weil man von der beim Arbeitsvorgang aufgewendeten Sorgfalt 
abhangig bleibt. Es liegt allein an den bauausfiihrenden Ingenieuren, diese 
Fehlerquellen auszuschalten und die Gefahren durch scharfste Obacht zu 
vermeiden, daB Umstapelung und Transport unter weitgehendster· Schonung 
des Baustoffes erfolgt. Da auftretende Risse sehr fein sind und sich bei ur
spriinglicher Lage der Bohlen wieder schlieBen, ist die Kontrolle nicht einfach 
zu handhaben. 

4. Rammung und Einspiilung: 
a) Pfahl- bzw. Spundbohlenstarken und -langen, Beschaffenheit des Unter

grundes, Art der Ramme, Bargewicht, Fallhohe und Schlagzahl stehen in einem 
bestimmten Verhaltnis zueinander, das fiir jeden Fall neu festzulegen ist. 

Es war mir wichtig, zu sehen, daB diese Beobachtung auch an anderen Stellen 
gemacht worden istl. In Belgien wurde folgendes festgestellt: 

Art der Zerstorung: Risse an den Stellen, wo Biigel im Beton liegen. 
Ursachen: iX) zu hohe Fallhohe bei Freifallrammen, 
fJ) die Verwendung von schnellschlagenden Dampfhammern. Selbst bei 

geringen Langen (5,50 m) traten bereits Schwingungen des Pfahles auf, die schnell 
zur Zerstorung des Betons an den Biigeln fiihrten, wo infolge des Schwindens 
eine Vorspannung im Baustoff vorhanden war. Insbesondere befanden sich unter 
den transversalen Schwingungen solche, die in Resonanz mit den StoBen des 
Hammers waren. Die Schwingungen entstehen auch bei zentrischem StoB, del' 
allerdings meist nicht vorhanden ist. 

Folgerungen: iX) Benutzung schwerer Rammbaren bei geringer Fallhohe 
(Bargewicht etwa gleich Pfahlgewicht). Schnell schlagende Dampfhammer sind 
ungeeignet, da aus den erwahnten Griinden ein Teil der Arbeit zur Zerstorung 
des Betongefiiges verwendet wird. 

1 Campus, M. F.: Ann. Trav. publ. Belg. 1935 Heft 1. - Glanville, Grime, Davies: 
Engineering 1935 Heft 3645. 
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P) Anordnung der Biigel in nicht zu weitem Abstand. 
y) ZweckmaBige Ausbildung der Bohlen- oder Pfahlspitze1 • 

Hierzu ist noch zu bemerken, daB 1. die Bildung der Risse nicht auf den 
Beton zuriickzufiihren war; 2. der Erfolg, den man mit schweren Rammbaren 
erzielte, gezeigt hat, daB die Zerst6rung nicht auf die Art des Untergrundes 
zuriickzufiihren war; 3. das Eindringen des Pfahles in den Untergrund je Schlag 
durch die Risse und Zerst6rungen nicht beeinfluBt wurde. (Beispiel: Zerstorung 
eines Pfahles bei einem Eindringen von 204 mm/min bei 200 Schlag/min.) 

b) Eine exzentrische Beanspruchung des Pfahles oder der Bohle wahrend 
der Rammung ist nicht ganz auszuschalten. Sie auf ein Minimum zu be
schranken, ist wichtigste Aufgabe der Rammannschaft. Eine Exzentrizitat in
folge Abgehens des Pfahles im Untergrund kann iiberhaupt nicht oder nur zu 
Beginn der Rammarbeit in den oberen Zonen festgestellt werden. DaB diese, 
unabhangig von ihren Ursachen, die gefahrlichste Beanspruchung beim Ein
bringen in den Baugrund darstellt, brauche ich nicht weiter zu erlautern. Hier 
sollte man lieber den Pfahl seinen Weg gehen lassen, als ihn wahrend des 
Rammvorganges durch R6delung noch in eine andere Richtung zwingen zu 
wollen. 

c) Das Spiilverfahren hat seine Nachteile, wenn es nicht vorsichtig gehand
habt wird. Das Herausziehen von allerdings schragen h6lzernen Pfahlen, die 
unter gleichzeitiger Spiilung 5 m tief in den Sand eingerammt worden waren, 
nachdem eine 8 bis 10 m tiefe bindige Bodenschicht durchgerammt war, ergab, 
daB diese Pfahle parallel zur Mauerflucht in der Mitte bis zu 50 cm Durch
biegungen aufwiesen, die nur auf die Spiilung zuriickgefiihrt werden konnten. 
GewiB gibt der Baustoff Holz leichter nach der Seite des geringeren Wider
standes hin nach als Eisenbeton, aber es liegt auf der Hand, daB im Beton 
bereits erheblich geringere Abweichungen beim Einbringen zu Rissen fiihren 
miissen. 

d) Auf den einwandfreien Zustand des Futterholzes ist dauernd zu achten. 

b) Der Baustoff Stahl. 

Bei Spundwandbauten ist ausdriicklich festzustellen, daB die zeichnerische 
und wirkliche Lage einer Spundwand erhebliche Abweichungen voneinander auf
weisen k6nnen. Vor diesen Abweichungen haben uns weder die h6lzernen noch 
die Eisenbetonspundbohlen geschiitzt, noch schiitzen uns davor die bisher ver
wandten Stahlbohlen. Diese Abweichungen von der theoretischen Lage erfolgen 
durch Verformungen der Einzel- und der Doppelbohlen wie auch der ganzen Wand, 
und durch Zerst6rung der Einzelglieder oder der Verbindungskonstruktionen. 

Es ist notwendig, sich iiber die Art der Verformungen, deren Ursache und 
die tatsachliche Lage der Wand beim Einbringen und im Betriebszustand Klar
heit zu verschaffen. 
I. Das Verhalten der Stahlspundwande im Untergrund beim Einbringen. 

Die Arten der Verformungen k6nnen sein: 
a) Drehen der Stahlbohlen um das SchloB (nach innen oder auEen), 
b) seitliches Ablenken der Stahlbohlen, 

1 Zu dieser muE m. A. nach noch eine zweckmaBige Ausbildung des Pfahlkopfes 
treten. 
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c) Aufbiegen der Flansche und Stege der Stahlbohlen, 
d) Verdrehen des Stahlbohlenquerschnittes (Torsion), 
e) Zerstorung des Zusammenhanges der Stahlspundwand nach Auftreten 

'einer oder mehrerer der unter a) bis d) aufgefiihrten Verformungen. 
Die Ursachen der Verformungen konnen sem: 
a) Arbeitsvorgang: 
1. Exzentrizitat der Rammschlage, 
2. zu groBes Bargewicht, zu groBe Fallhohe, zu groBe oder zu kleine Ramm

geschwindigkeit, 
3. unvollstandige Bohlenfiihrung (oberhalb des Planums nur durch Ramm

gurtung, im Untergrund nur durch das SchloB der bereits gerammten Bohle, 
d. h. die zu rammende Bohle pendelt im Untergrund um die SchloBfUhrung, und 
zwar um so starker, als sie in den Untergrund tiefer eindringt und auf Wider
stande stoBt). 

b) Untergrund: 
1. ungleiche Beschaffenheit einer Bodenart, 
2. Aufeinanderfolge verschiedener Bodenarten, 
3. geneigte Schichtung, 
4. Hindernisse (Kiesnester, Steinnester, Findlinge, Holz). 
c) Beschaffenheit der Stahlbohle: 
1. Ungeniigende Anpassung der Stahlbohlen an den Untergrund (in bezug 

auf Profilstarke, Bohlenlange, Stahlart), 
2. Form des Bohlenquerschnittes, 
3. Spielraum in den Schlossern, 
4. EinfluB des Walzvorganges (nachtragliches Richten der Bohlen), 
5. SchloBausbildung. 
Die genaue Einhaltung der in der Zeichnung vorgeschriebenen Lage einer 

Spundwand ist nur moglich, wenn die Spundwand mit oberem und unterem Gurt 
ohne Rammung in den Untergrund hineingestellt wird, was praktisch nur fUr 
kurze Ankerwande durchfUhrbar ist. Die angegebenen Verformungen fUhren 
sonst zu Abweichungen von der theoretischen Lage: 

a) unter Aufrechterhaltung, 
b) unter Zerstorung des Zusammenhanges der Wand 
1. durch AufreiBen der SchlOsser, 
2. durch ZerreiBen des schwachsten Teiles des Bohlenquerschnittes. 

II. Das Verhalten der Stahlspundwande im Untergrund im Betriebszustand: 
Die Arten der Verformungen konnen sein: 
a) bleibende Durchbiegung und 
b) Verformungen, wie sie unter I aufgefiihrt sind. 
Die Ursachen der Verformungen 
sind entweder auf die auBere Belastung der Spundwand oder auf unzu

reichende Bemessung der Spundwand bzw. ihrer Auflager zuriickzufiihren. 
Die Lage der Spundwand im Betriebszustand ergibt sich immer aus ihrer 

Lage beim Einbringen in den Untergrund. Abweichungen von ihr stellen sich 
je nach der Auswirkung des Uberganges yom Bau- in den Betriebszustand ein. 

Wir wissen, daB bei allen Stahlbohlenarten genau so wie bei Holz- und Eisen
betonbohlen grundsatzlich Verformungen sowohl beim Einbringen als auch im 
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Betriebszustand auftreten konnen, wobei die Verformungen bei den Stahlbohlen 
infolge des diinnen Wandquerschnittes am groBten sind. Keine Spundwandart 
schiitzt vor Zerstorungen des Zusammenhanges der Wand beim Einbringen in 
den Untergrund, wenn ungiinstige Verhaltnisse zusammentreffen. 

Je groBer und ungleichmaBiger die Widerstande sind, die der Untergrund 
dem Einrammen von Spundbohlen entgegensetzt, desto groBer sind auch die 
Krafte, die die einzelnen Spundwandglieder wahrend des Rammvorganges aus 
ihrer Soll-Lage herauszwangen wollen. Man kann schon rein auBerlich erkennen, 
ob eine Stahlspundwand in schwierigen Untergrund gerammt worden ist oder 

nicht. Man vergleiche dazu eine Spund
wand, die im freien Wasser und bindigen 
Boden gerammt ist, mit einer Spund
wand, die im festgelagerten Boden mit 
Gerollschichten oder Findlingseinspren
gungen gerammt ist. Wahrend die 
leicht gerammte Wand nicht nur in 
ihrem oberen Teil eine normale Lage 
der Bohlen und eine genaue Ramm
flucht erkennen laBt, verlauft die 
schwierig gerammte Wand wellenformig 
unter mehr oder weniger starken Ver
kantungen und Verdrehungen der Boh
len. Es ist daher selbstverstandlieh, daB 
die Auswirkung der Krafte im Unter
grund beim Rammvorgang auf die 
Einzelkonstruktionsglieder mit ihren 
Schlossern urn so ungiinstiger wird, je 
weniger das gewahlte Widerstands
moment der Spundwand das richtige 
Verhaltnis zum Untergrund aufweist. 

Da nun die Spundbohlen beim EinAbb. 89. Ausbuchtungen im unteren Viertel einer 
Stahlspundwand bei ciner Baugrubeneinfassung. rammen in den Untergrund immer nur 

dieht iiber dem Boden durch seitlich angebrachte Zangen gefiihrt werden konnen, 
liegt es auf der Hand, daB man niemals aus einer anscheinend einwandfreien 
Lage der Einzelkonstruktionsglieder und einer geraden Rammflucht an der 
Oberkante der fertig gerammten Spundwand auf einen gleichen Zustand im 
unteren Teil der im Boden stehenden Spundwand schlieBen kann. Fertig ge
rammte und freigelegte Spundwande, die zur Herstellung von Baugruben dienten, 
lieBen zum Teil Abweichungen aus der theoretischen Lage von je 50 em nach 
beiden Seiten erkennen, obwohl die Spundwand zuerst durch 10 m starken 
bindigen Boden gerammt wurde und damit bereits eine gute Fiihrung hatte 
und erst dann 10 m in Sandboden eindrang. Derartige UnregelmaBigkeiten 
konnen bei allen Systemen auftreten (Abb.89). 

Wird eine Spundbohle, Einzel- oder Doppelbohle, wahrend des Rammvor
ganges an ihrer einen Langsseite durch ein SchloB und an ihren beiden Schmal
seiten durch zwei Zangen gefiihrt, von denen die letzteren beim Einrammen der 
Spundbohle als Fiihrung immer weniger wirksam werden, so miissen sich die 
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Widerstande im Untergrund jeweils auf die schwachsten Stellen des Konstruk
tionsteiles bzw. die Stellen, die am leichtesten nachgeben (Schlosser, Stege), 
auswirken. 

Der Kraftangriff, der beim Rammvorgang durch Widerstande im Unter
grunde ausgelOst wird, muB theoretisch diejenigen SchlOsser, welche in der neu
tralen Achse liegen, weniger stark beanspruchen als diejenigen, welche in der 
AuBenzone liegen und spater am fertigen Bauwerk noch weitere Zusatzkrafte 
erhalten. 

Die Tatsache, daB eine Einzelbohle oft dem Untergrunde einen zu geringen 
Widerstand entgegensetzte, wie schon auf S. 133 erwahnt, gab die Veranlassung, 
die Einzelbohlen zu Doppelbohlen zusammenzuziehen und durch Pressen oder 
SchweiBen zu einem einheitlichen Ganzen zu verbinden. 

Es erscheint notwendig, sich Klarheit zu verschaffen, wie sich die einzelnen 
Stahlbohlenarten den Beanspruchungen und Verformungen beim Rammen und 
im Betriebszustand gegenuber verhalten. Die Frage muB nach drei Richtungen 
hin untersucht werden: 

1. Wie verhalten sich die verschiedenen Systeme in bezug auf die Ver
formungsmoglichkeiten, die infolge der Lage und Ausbildung der Schlosser, der 
Flanschstarken, der Stahlarten und der Ausbildung der Einzelbohlen eintreten 
konnen 1 

Samtliche Z- und U-formigen Stahlbohlensysteme, ganz gleich, ob ihr SchloB 
in der neutralen oder in der AuBenzone liegt, schalten die Verformungsmoglich
keit nicht aus. Sperrige SchloBausbildungen und Gegenkrummungen leisten im 
Rahmen des zur Verfugung stehenden Materialquerschnittes der Verformung 
einen gewissen Widerstand. Je diinner der Steg, je leichter das Profil und je 
weicher der Stahl ist, desto leichter ist die Verformungsmoglichkeit. Aus diesem 
Grunde ist die Verwendung harterer Stahle berechtigt. 

Auch die einschlossigen Kastenbohlen werden immer um ihre Schlosser pen
deln und daher die Verformung der Wand nicht verhindern konnen. Anders 
verhalt sich die Peiner Bohle mit den beiden Schlossern in den AuBenzonen. 
Infolge ihrer groBen Steifigkeit wird sie eine Verformung der Wand fast ganz 
ausschlieBen. Man muB sich allerdings dariiber klar sein, daB eine derartige 
starre Wand auch Nachteile mit sich bringt, wenn feste Hindernisse im Boden, 
wie z. B. Findlinge U. a. m., vorhanden sind. Die nicht starre Wand (vgl. Abb. 89) 
wird in solchen Fallen vielfach ohne Schaden ausweichen, wahrend die starre 
Wand ein derartiges Hindernis nicht durchrammen wird. 

2. Wie verhalt sich bei den einzelne~ Spundwandsystemen das theoretisch 
ermittelte zum praktisch vorhandenen Widerstandsmoment 1 

3. Welchen EinfluB kann die Verformung auf den Zusammenhang der Einzel
konstruktionsglieder haben 1 

Aus den vorhergehenden "Oberlegungen haben wir gesehen, daB die Ver
formungen der einzelnen Bohlen in der Wand einen erheblichen Umfang an
nehmen konnen. Wir wissen aus freigelegten Wanden der U- und Z-formigen 
Systeme ebenfalls, daB die Verformungen sowohl nach der Innen- als auch 
nach der AuBenzone hin auftreten, also Unterschreitungen wie "Oberschreitungen 
des Widerstandsmomentes der Wand wahllos einander folgen. 
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Ziehen wir wieder die U- und Z-formigen Bohlen in den Kreis unserer Be
trachtungen, da zwischen ihnen der Streit um das vorteilhaftere Profil entbrannt 
ist, so komme ich zu folgendem Ergebnis: 

U-formigen (Larssen) und Z-formigen Spundbohlenarten (K16ckner, Lamp, 
Hoesch, Krupp) und der Ransome-Bohle liegt gemeinsam der wellenformige 
Wandquerschnitt zugrunde. Das Profil der Einzel- und Doppelbohlen unter
scheidet sich jedoch durch die Aufteilung dieses Wandquerschnittes. Die statische 
Auswirkung dieser Querschnittsaufteilung auBert sich darin, daB von der Spund
wand auBer denjenigen Kraften, die aus der Wirksamkeit der Wand als ein
gespannter oder frei aufgelagerter Balken herriihren und Biegungs- bzw. Normal
spannungen im Querschnitt zur Folge haben, weitere Krafte aufzunehmen 
sind, die in den Verbindungen der einzeInen Stahlbohlen auftreten. Hierbei 
solI es sich zunachst nur um diejenigen Krafte handeln, die durch die Bohlen
form bedingt sind und wirksam werden, sobald eine Spundwand gemaB ihrer 
Zweckbestimmung eine auBere Belastung erfahrt. In den Sch16ssern der Einzel
bohlen treten infolge auBerer Belastung der Spundwand vorwiegend auf: 

bei den U-formigen Spundbohlen: Schubkriifte, 
bei den Z-formigen Spundbohlen: Auflagerkriifte, 

die in den der Belastung zugewandten Schlossern Druckkriifte, in dem der Be
lastung abgewandten Sch16ssern Zugkrafte hervorrufen. 

Die Stahlbohlen der Ransome-Wand nehmen infolge ihrer Querschnittsform 
die auBere Belastung unabhangig voneinander auf, so daB normalerweise in 
den Schlossern keine zusatzlichen statischen Wirkungen auftreten. 

Die Aufnahme der Schubkrafte bei den U-formigen Bohlen und der Auflager
kriifte bei den Z-formigen Bohlen bedingt dagegen eine entsprechende Ausbildung 
der Verbindungsstellen der Stahlbohlen als Voraussetzung fur die volle statische 
Wirksamkeit der Stahlspundwand. 

Unter Berucksichtigung der theoretischen Wandlage ergibt sich fiir die drei 
Spundwandarten hinsichtlich ihrer Widerstandsmomente folgendes: 

Die U-formige Wand setzt sich aus Einzelbohlen von trogformigem Quer
schnitt zusammen. Jede Einzelbohle reicht uber die halbe Hohe des Spundwand
querschnittes. Die eine Schwerachse der Einzelbohlen lauft parallel zur Spund
wandachse. SolI das volle Widerstandsmoment des Spundwandquerschnittes 
erzielt werden, so mussen die Einzelbohlen von halber Wandhohe zu einem 
einheitlichen Querschnitt von voller Wandhohe zusammengefugt sein. 

Die Frage, ob fiir U-formige Bohlen das volle oder nur ein anteilmaBiges 
Widerstandsmoment, bezogen auf die Spundwandachse, gilt, tauchte bald nach 
der Herstellung der ersten U-formigen Bohlen auf und ist in den Fachschriften 
wiederholt theoretisch und praktisch behandelt worden. 

DaB die U-formigen Bohlen bei genugender Verdubelung, die durch Pressen, 
durch SchweiBen, durch den Boden, der beim Rammvorgang in die Schlosser ein
gepreBt wird, oder durch Anrosten erzielt werden kann, annahernd das volle 
Widerstandsmoment auf die Wandachse haben, daruber herrscht wohl kein 
Zweifel. Man wird also zur Erreichung des vollen Widerstandsmomentes mit 
geringsten Mitteln den praktischen Weg gehen mussen, das MaB der erforder
lichen Verdubelung von Fall zu Fall festzustellen und die Verbindung ent
sprechend auszufuhren bzw. die vorhandene Verdubelung der Berechnung des 
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Widerstandsmomentes zugrunde zu legen (vgl. S. 98, amerikanische Berech
nungsmethode). Bei den durch Boden gerammten Spundwanden habe ich 
wegen der vermehrten SchloBreibung und der aussteifenden Wirkung einer 
schweren Ankergurtung und Verholmung in jedem Fall das volle Widerstands
moment eingesetzt. 

Bei der Z-formigen Wand wird das Widerstandsmoment der Einzelbohlen, 
deren Hauptachsen gegen die Spundwandachsen geneigt liegen, durch die gegen
seitige Auflagerung der Einzelbohlen in den Schlossern auch theoretisch zum 
vollen Widerstandsmoment, bezogen auf die Spundwandachsen unter der Voraus
setzung, daB die SchlOsser die Auflagerkrafte einwandfrei aufnehmen, d. h. keine 
Verdrehungen zulassen. 

Bei der Ransome-Wand fallt die eine Hauptachse der Stahlbohle mit der 
Spundwandachse zusammen, so daB hier ohne Riicksicht auf den Zusammen
hang in der Wand das volle, auf die Spundwandachse bezogene Widerstands
moment gegeben ist. 

Beriicksichtigt man nunmehr die tatsachliche Lage der U- und Z-formigen 
Spundwandarten im Untergrund, so werden die Einzelbohlen einer Doppelbohle 
von ihrer theoretischen Lage infolge der auf S. 138 geschilderten Ursachen ab
weichen. Das volle, auf die Spundwandachse bezogene Widerstandsmoment 
wird je nach Art der Abweichungen vermindert oder vergroBert. 

Durch Zahlenbeispiele laBt sich nachweisen, daB bei einer moglichen Ab
weichung der Stahlbohlen z. B. durch Verdrehen im SchloB um etwa 6 0 sowohl 
bei der U-formigen Wand als auch bei der Z-formigen Wand je nach Art der 
Abweichung das Widerstandsmoment kleiner oder groBer wird. Die Grenze be
wegt sich dabei zwischen etwa 10 und 30%. 

In den bisherigen V"berlegungen ist nur der EinfluB von Abweichungen der 
beiden Einzelbohlen einer Doppelbohle auf das Widerstandsmoment erortert 
worden. Die gleichen Abweichungen konnen selbstverstandlich zwischen Doppel
bohlen auftreten. Da sie aber sowohl bei der U-formigen und Z-formigen Doppel
bohle als auch bei der Ransome-Einzelbohle vorkommen und die gleichen Aus
wirkungen auf das Widerstandsmoment der gesamten Wand haben konnen, konn
ten diese Abweichungen aus meinen vergleichenden Betrachtungen ausscheiden. 

AuBer dem Widerstandsmoment sind die Auflagerkrafte in den Schlossern 
fiir die Beurteilung der verschiedenen Bohlensysteme von Bedeutung. Bei den 
Z-formigen Stahlbohlen ist zu unterscheiden zwischen: 

der Beanspruchung des Spundwandquerschnittes infolge der auBeren Be-
lastung (Biegungs- mit oder ohne Normalbeanspruchung) und 

der Beanspruchung der SpundwandschlOsser infolge der Auflagerkrafte der 
Einzelbohlen (Biegungs- und Normalbeanspruchung). 
Gutacker1 hat bereits darauf hingewiesen, daB bei Z-formigen Stahlbohlen: 
a) in den SchlOssern Seitenkrafte2 der senkrecht zur Spundwand wirkenden 

Belastung (K) auftreten, weil jeder Einzelquerschnitt sich um seine Nullachse 
biegen will, 

1 Gutacker: Uber die statische Wirkung verschiedener Spundwandeisen, Zbl. Bauverw. 
1915 S.264. 

a Die von Gutacker genannten Seiten- bzw. TeilkriUte sind dieselben wie die von mir 
behandelten Aui1agerkriUte. 
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b) diese waagerechten Seitenkrafte bei gleicher GroBe der Belastung (K) 
sich gegenseitig aufheben, 

c) eine Drehung der Biegungsachse des Einzelquerschnittes in die Lage der 
Wandachse hervorgerufen wird, so daB das auf die Wandachse bezogene Wider
standsmoment fiir die Einzelquerschnitte in die Berechnung eingesetzt werden kann, 

d) bei ungleicher Belastung (K) die waagerechten Teilkrafte sich nur zum 
Teil aufheben und eine Drehung der Einzelquerschnitte zueinander auftritt. 

Eine Anmerkung der Schriftleitung besagt: 
"Die Ausfiihrungen des Verfassers erscheinen uns besonders deshalb be

achtenswert, weil sie darauf hinweisen, daB diejenigen Einzelquerschnitte einer 
eisernen Spundwand, deren Hauptachsen schrag zur Achse der gesamten Wand 
stehen, Drehungen zur Wandachse ausfiihren wollen und daher um so leichter 
eine Trennung zwischen den einzelnen Bohlen herbeifiihren konnen, je schwacher 
zwischen ihnen die Verbindungsnaht, z. B. Wulstfeder in Klauennut, gegen Zug 
ausgebildet ist. 

Bedeutsamer indes als die vom Verfasser behandelten Drehungen der Spund
wand durch die Nutzlast der Hinterfiillung usw. erscheinen uns die Kraftangriffe, 
die die Bohlen beim Rammen in strengem Boden oder an festen Gegenstanden 
vorbei erfahrungsgemaB in einem MaBe erleiden konnen, daB die Einzelbohlen 
sich auslOsen und schief eindringen. Von einer Dichtigkeit der Spundwand 
kann dann also keine Rede mehr sein." 

Lampl hat diese von Gutacker bereits aufgezeigten Auflagerkrafte in den 
Schlossern der Z-formigen Stahlbohlen theoretisch untersucht und ihre Ab
hangigkeit von der auBeren Belastung der Spundwand abgeleitet. 

SinngemaB gelten die vorstehenden Uberlegungen auch fiir die aus U-Profilen 
zusammengezogenen Doppelbohlen, da auch bei ihnen die Nullachse der einzelnen 
Doppelbohlen noch schrag zur Wandachse liegt. 

FUr die normalen Falle, wo es sich um die Sicherung von Gelandespriingen 
handelt, sind die Beanspruchungen in den SchlOssern durch die Auflagerkrafte 
auch unter Beriicksichtigung der Abweichungen von der theoretischen Lage nur 
gering, so daB es sich fUr den Praktiker eriibrigt, dieser theoretischen Streit
frage eine groBere Bedeutung beizumessen. 

Wo und wann sind U- und Z-fOrmige Bohlen im Betriebszustand infolge 
Uberbeanspruchung aus den SchlOssern gesprungen? Ich kenne aus meiner 
Praxis und meinen vielen Baustellenbereisungen keinen Fall. Und wann sind 
Bohlen beim Einbringen in den Untergrund aus den SchlOssern gesprungen? 
Immer dann, wenn System und Profil nicht im richtigen Verhaltnis zu Lange 
und Untergrund standen oder wenn Hindernisse im Boden nicht zu iiberwinden 
waren. 

Ich werde nachher noch auf diese Fehlerquellen eingehen (s. S. 151), deren 
Bedeutung viel groBer ist als theoretische Feinheiten und uns zur Sorgfalt ver
anlassen sollte. 

Bei den zweischlossigen Kastenspundbohlen - Peiner Bohlen - liegen auch 
fiir den Theoretiker die Verhaltnisse klar, so daB weitere Erorterungen sich 
eriibrigen. Infolge der Konstruktion konnen ohne AufreiBen der Wand Ab
weichungen vom Widerstandsmoment nicht auftreten. 

1 Lamp: Die Eisenspundwand Roesch DRP. Bautechn. 1930 S.578. 
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Wenn man mit Verformungen der Spundwande beim Einbringen in den 
Untergrund zu rechnen hat und sich iiber ihre Folgen klargeworden ist, wird 
man sehen, welche Rilfsmittel es gibt, die Verformungen und ihre Folgen auf 
ein MindestmaB herabzudriicken. 

Die doppelschlossigen Kastenbohlen konnen wir infolge ihrer doppelten Fiih
rung aus unseren Betrachtungen herauslassen, ebenso die einschlossigen Kasten
bohlen, da bei ihnen das SchloB in der Mitte liegt und die Wirkung der Einzel
bohlen von ihrer Lage zueinander unabhangig ist. Es kommen also nur die 
wellenformigen einwandigen Bohlensysteme in Betracht. 

Bei den U-formigen Bohlen kommt als Sicherung die Verdiibelung in Be
tracht. Sie kann, wie bereits erwahnt, erreicht werden: 

1. durch SchweiBen der SchlOsser, 
2. durch Pressen der Schlosser, 

u. U. kann auch die Verdiibelung hervorgerufen werden: 
durch Einpressen von Boden in das SchloB beim Rammen, 
durch Anrosten des Stahles in den Schlossern, 
durch Verkanten und Verdrehen der Bohlen beim Rammen. 
Von diesen fiinf Moglichkeiten ist das SchweiBen die sicherste und statisch 

einwandfreiste MaBnahme, urn eine einheitliche Konstruktion aus zwei Einzel
gliedern zu schaffen. Man hat jedoch aus geldlichen Griinden die durchgehende 
SchweiBung nicht angewendet, sondern ist zur Strich- oder PunktschweiBung 
iibergegangen. 

Durch Pressen kann man im SchloB so hohe Krafte anbringen, daB sie ein
wandfrei ein Verschieben der Einzelbohlen gegeneinander verhindern. Dies Ver
fahren ist jedoch in den letzten Jahren zugunsten der SchweiBung zuriick
getreten. 

Wahrend die Wirksamkeit dieser beiden MaBnahmen frei verandert werden 
kann, erfolgt das Einpressen von Bodenteilchen durch den Rammvorgang und 
ist von der Bodenbeschaffenheit und der Rohe der im Boden gerammten Wand 
abhangig. 

Das Einrosten ist schlieBlich eine Funktion der Zeit und verbessert allmah
lich die statischen Verhaltnisse. 

Wer Bohlen aus verschiedenen Bodenarten wieder gezogen hat, weiB, wie 
stark die SchloBreibung oft auftritt. Sie kann das Rerausziehen der Bohlen sogar 
verhindern. Ihr MaB schwankt und ist abhangig von der SchloBweite, die man 
bei der Bestellung anzugeben hat, der SchloBform, dem Profil, der Rammtiefe, 
der freien Lange und dem Untergrund. DaB man dariiber hinaus die Ver
diibelung der Bohlen durch eine widerstandsfahige Ausbildung und Anordnung 
der Ankergurtung und Verholmung bzw. eines unverschieblichen Anschlusses 
an das Bauwerk und durch eine geniigend feste Rammung erzielen kann, ist 
ein Grund mehr, die Angstlichkeit hinsichtlich des wirklichen theoretischen 
Widerstandsmomentes der praktischen Erfahrung nachzuordnen. 

Ganz abgesehen davon ist die Unsicherheit beim Einsatz des Widerstands-

momentes deswegen nicht verstandlich, weil nach der Formel Q = ~s (vgl. 

S. 98) die fUr das volle auf die Wandachse bezogene Widerstandsmoment er
forderliche Schubkraft ermittelt werden kann. Bei einer SchweiBung der Bohlen 

Agatz, Der Kampf d. Ingenienrs. 10 
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oder der Verholmung und Vergurtung laBt sich leicht rechnerisch nachweisen, 
wie weit diese Querkraft aufgenommen wird. AuBerdem sind die anderen ge
nannten Umstande an der Aufnahme der Schubkrafte beteiligt. Da sie sich 
rechnerisch nicht genau erfassen lassen, ist es die Aufgabe des Ingenieurs, jeweils 
zu beurteilen, wie hoch er sie einsetzen darf. 

Bei den Z-formigen Bohlen hat die Verbindung zweier Bohlen die Aufgabe 
der einwandfreien Aufnahme der Auflager- oder Stiitzkrafte, die infolge einer 
Verformung entstehen und zusatzliche Spannungen zur Folge haben. Hierfiir 
kommt wiederum Pressen und SchweiBen der Schlosser in Frage, und zwar in 
einem Umfange und in einer Ausfiihrung, wie ich oben beschrieben habe. 
Hier erzielt man durch SchweiBen die Vorteile einer einheitlichen Doppelbohle, 
wie sie die Ransome-Wand aufweist. Von beiden Verfahren ziehe ich das 
SchweiBen vor. SchweiBen und Pressen vermeiden die Biegungsbeanspruchung, 
die in der SchloBklaue infolge der Auflagerkrafte eintritt, verringern oder ver
hindern Verdrehungen der beiden Einzelteile einer Doppelbohle in den Schlossern 
beim Einbringen in den Untergrund. Sie erhalten damit die theoretische Lage 
der Einzelbohlen innerhalb der Doppelbohle und gewahrleisten das volle Wider
standsmoment der Doppelbohle. Durch geniigend lange SchweiBnahte an den 
SchlOssern Z-formiger Stahlbohlen wird also aus den zu einer Doppelbohle 
zusammengezogenen Einzelbohlen eine trogformige Bohle mit den statischen 
und rammtechnischen Vorteilen der Ransome-Bohle geschaffen, die deren walz
technische Schwierigkeiten iiberwindet. Wir haben durch das SchweiBen damit 
nachweislich die Moglichkeit, notigenfalls eine zu groBe Beanspruchung des 
Schlosses auszuschalten. 

Am fertigen Bauwerk erleiden die Spundbohlen Durchbiegungen. Wie bereits 
erwahnt, werden hierdurch die SchlOsser in der neutralen Zone am geringsten, 
Schlosser in der AuBenzone am starksten beansprucht. Da es Spundwande mit 
genau zeichnungsgemaBer Lage der Einzelkonstruktionsglieder nicht gibt und 
die Abweichungen, die durch den verschieden zusammengesetzten Untergrund 
und den verhaltnismaBig rohen Rammvorgang bedingt sind, am oberen Ende 
der Spundwand immer geringer als im unteren Teile sein werden, miissen 
Schlosser in den AuBenzonen infolge der Aufnahme der Stiitzkrafte starker 
beansprucht werden als SchlOsser in der neutralen Zone infolge der Aufnahme 
der Querkrafte (Verdiibelung). 

DaB die Schlosser je nach ihrer Ausbildung und Lage zur neutralen Zone 
bei dem U- und Z-formigen System verschiedenartigen Zwecken dienen, beweist 
deutlich die gerammte Wand. Wahrend Verkantungen und Verdrehungen bei 
der U-formigen Wand in der neutralen Zone erfolgen, wirken sie sich bei der 
Z-formigen Spundwand von den Schlossern in der Randzone ausgehend aus. 
Das Ein- und Ausknicken ist bei letzteren deutlich festzustellen. DaB auch die 
Beanspruchung der Bohlen beim Rammvorgang bei beiden Spundwandsystemen 
verschieden ist, geht daraus hervor, daB beim Rammen von U-formigen Bohlen 
der Kopf der Spundwand dem FuB voraneilt, wahrend bei der Z-formigen Spund
wand umgekehrt der FuB gegeniiber dem Kopf voraneilt. 

Bei der Rammung beider Bohlensysteme tritt eine Exzentrizitat des Ramm
schlages auf, da an dem einen Ende der Bohle die SchloBreibung wirkt, wahrend 
theoretisch der Rammschlag in der Mittellinie der Bohle ansetzt. Die Resultie-
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rende der beiden Krafte liegt deshalb auBerhalb der Mittellinie, so daB der 
Rammschlag ein nach der freien Seite drehendes Moment auf die Bohle erzeugt. 
Die Wirkung dieser Exzentrizitat des Rammschlages zeigt sich bei beiden Bohlen 
in einer sehr starken Zugbeanspruchung in dem oberen Teil der fertig ge
rammten Wand. DaB trotzdem bei der Z-formigen Wand der FuB voraneilt, 
ist auf die gleichgerichtete Lage der Stege zueinander zuruckzufuhren, die 
beim Einrammen durch den Erdboden am unteren Teil auseinandergetrieben 
werden. 

Stellen wir zum SchluB unserer Uberlegungen noch einmal zusammenfassend 
fest, daB durch die einwandigen, einschlossigen Stahlbohlen sich die Ursachen 
der Verformung einer Wand nicht verringert, sondern gegenuber den massiven 
Querschnitten vermehrt haben, und daB die Verformung samtlicher Spund
bohlen sich beim "Einbringen" in den Untergrund viel schwerwiegender aus
wirkt als spater "im Betriebszustand", fur den wir so viele Rechnungen durch
fuhrenl. 

Wenn man sich klar ist, daB kein Stahlbohlensystem ein Verkanten, Ver
drehen, Aus-dem-SchloB-Springen verhindern kann und daB das Eindringen in 
den Untergrund der gefahrlichste Zustand fUr die Stahlbohlen ist, dann muB 
oberstes Gesetz bleiben: 

"Jedes System und jedes Profil steht zu seiner Lange, seiner Rammtiefe 
und der Art des Untergrundes in einem ganz bestimmten Verhaltnis." 

Wenn z. B. bei einem Bau 18 m lange Profile III beim Einrammen in 
Sand haufig aus dem SchloB gesprungen sind, dann ist es nicht richtig, das 
System zu verurteilen, sondern man hat das oben aufgefuhrte Grundgesetz 
unberiicksichtigt gelassen. Das Profil war im Verhaltnis zur Lange und den 
anstehenden Bodenverhaltnissen zu schwach. 

FaBt man das bisher uber die Stahlbohlen Gesagte zusammen, so ist fest
zuhalten: 

In Deutschland werden an einwandigen Stahlbohlen die Profile Larssen, 
Hoesch, Krupp und KlOckner gewalzt. Samtliche Profile weisen nach den 
vorhergegangenen Uberlegungen keine Unterschiede hinsichtlich folgender 
Eigenschaften aus: 

1. Widerstandsmoment. Das Widerstandsmoment der Doppelbohlen 
kann praktisch bei samtlichen AusfUhrungsarten auf die Wandachse bezogen 
und voll angesetzt werden. Bei U-Bohlen ist dabei die Unverschieblichkeit 
zweier Einzelbohlen zu gewahrleisten. 

2. Rammarbeit. Die Rammarbeit ist bei samtlichen Systemen theoretisch 
als gleichwertig anzusprechen. Man wird jedoch je nach der angetroffenen Boden
art praktisch Unterschiede in der aufzuwendenden Rammarbeit zwischen den 
einzelnen Systemen feststellen und danach die Wahl treffen. 

3. Guteziffer. Nach den neueren Vereinbarungen zwischen den Hersteller
firmen ist das Verhaltnis von Gewicht und Widerstandsmoment (Guteziffer) 
einheitlich festgelegt 2. 

1 Vgl. auch Agatz, A.: Die Rammerfahrungen mit Larssenbohlen verschiedenerStiihle 
fiir Hafenbauwerke in Bremen. Bautechn. 1933 S.475. 

= Und zwar zur Zeit fiir die Widerstandsmomente 600, 850, 1000, 1100, 1400, 1600, 
2000, 3000, 4200, 5000 cm3 (s. Tabelle 5). 

10* 
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Tabelle 5. Vergleichende Stahlspund wand ta belle. 

cmO/lfd.: Wand I G 
kg/m' Wand 

600 

I 
89 

850 122 

--

1000 116 

1100 122 

1400 141 

--- -------

1600 

2000 

3000 

4200 

5000 

155 

172 

238 

290 

310 

L = Larssen 
H = Hoesch 

i 

I 

I 
I 

I 

I 

Abmessungen in mm 
System Profil 

i b 

L Ianeu 400 
I H Ia 400 

KI-Wk Ia 333,3 I 

Kr ! S Ia 430 
I 

L 

I 

II 400 
I H IIv 400 

KI I - -
Kr SII 430 

- -

L Ila 400 
H IIa 400 

Kl-Wk Ila 400 
Kr 

! 
Ila 400 

L 
I 

II neu 400 
H , II 400 I 

KI-Wk ! II 400 
Kr II 400 I 

I 

L IlIa 400 
H I IlIa 400 I 

Kl-Wk 
I 

IlIa 400 
Kr lIla 400 

L III neu 400 I 

H III 400 
KI-Wk III 400 

Kr III 400 
---

L IVa 400 
H I 

IVa 400 
KI-Wk I IVa 375 

Kr IVa 400 

L V 420 
H V 425 

Kl-Dk 5D 375 
Kr V 360 

L VI 420 
H VI 425 

Kl - -
Kr I 

! - -

L VII 460 
H VII 

I 
425 

KI - -

Kr - -

KI-Wk = Klockner-Wulstklauen 
Kl-Dk = Klockner-Doppelklauen 

h 
I 
I Flansch t 

220 7,5 
150 7,0 
150 6,5 
160 8,3 

200 10,2 
185 10,0 

- -
180 12,0 

270 8,4 
185 8,5 
200 8,5 
200 8,0 

270 9,5 
185 9,5 
200 9,0 
200 8,2 

290 

I 

11,0 
228 11,0 
230 10,0 
240 I 9,0 I 

290 13,0 
230 12,0 
231 11,0 
240 i 10,0 

360 13,0 
265 13,0 
270 11,5 
280 12,0 

360 
I 

20,5 
290 18,0 
300 14,0 
320 17,0 

440 22,0 
330 22,0 
- , -
- , -

1-----

460 
i 

26,0 
370 

I 

24,0 
- -
- " -

Kr = Krupp 

Steg d 

I 
6,3 
7,0 
6,0 
7,0 

8,7 
10,0 

-

10,0 
_._--

7,5 
8,0 
8,0 
7,2 

7,5 
8,5 
8,0 
8,0 

8,7 
9,0 
8,0 
8,0 

I 
I 8,5 

9,5 
9,0 
9,0 
----

10,0 
10,0 
9,0 
9,0 

--- -

12,0 
12,0 
11,0 
11,5 

14,0 
14,0 

-

-
-- -

14.0 
15,0 

-

-' 
----

4. Brei teo Die Breite der Einzelbohlen weist nur geringe Untersehiede auf 
und betragt im allgemeinen bis zum Widerstandsmoment von 2000 em3/lid.m 
Wand 40 em. 
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5. Werkstoff. Die Stahlsorten weisen bei samtlichen Systemen annahernd 
gleiche Eigenschaften auf (St 37/44, 45/52, 50/60 und Sonderstahle 50/60). 

6. Abweichung aus der Rammflucht. 
Unterschiede zwischen den vier genannten Ausfiihrungsarten bestehen 

wie folgt: 
1. A us bild ung und Lage des Schlosses. Infolge beider wechselt die 

Dichtigkeit der Wand und der kleinste rammbare Radius ebenfails. Diese 
Unterschiede treten je nach den Boden- und Wasserverhaltnissen in verschieden 
starkem MaBe in Erscheinung und konnen unter Umstanden verschwindend 
gering werden. Man kann bei den verschiedenen Spundwandsystemen zwar von 
einer theoretisch verschiedenen Dichtigkeit sprechen, in der Praxis zeigt sich 
jedoch als auffailendste Erscheinung, daB iiberhaupt keine Spundwand wirk
lich dicht ist. Dieser Tatsache gegeniiber treten die feineren Unterschiede an 
Dichtigkeit zuriick, zumal da sie sowohl vom System als auch vom Untergrund 
abhangen. lch kann auf Grund von eigener Erfahrung und von Bausteilen
bereisungen feststeilen, daB man genau so viele Faile als Beweis fiir die groBere 
Dichtigkeit eines bestimmten Stahlbohlensystems anfiihren kann als fiir die 
groBere Dichtigkeit eines anderen Systems. Die praktische Dichtigkeit wird von 
dem Spielraum und den Verformungen abhangen, die die Schlosser nach der 
Rammung aufweisen, und von der Menge und den Eigenschaften des Bodens, der 
in die Schlosser eindringt. Desgleichen konnen die Bohlen je nach der Bodenart 
hinsichtlich der Gefahr des Aus-dem-SchloB-Springens voneinander abweichen. 

2. Anbringen der Konstruktionsteile. Das Anbringen der Holme, 
Gurte und Anker wird durch die Lage und Form des Spundwandschlosses be
einfluBt. 

3. Rohe der Profile. Die Rohe der Profile gleichen Widerstandsmomentes 
schwankt bei den einzelnen Systemen sehr erheblich. Die Z-Bohlen sind niedriger 
als die U-Bohlen und besitzen daher bei gleiehem Widerstandsmoment ein 
geringeres Tragheitsmoment. Ihre Durchbiegung ist daher groBer. 

4. Wand starke der Profile. Zu diesem MaB, das fiir die Auswirkung des 
Rostvorganges von Bedeutung ist, unterseheiden sich die Systeme bei einigen 
Widerstandsmomenten kaum, bei anderen bis zu mehreren Millimetern. 

5. Rerstellen von PaBbohlen und AnschluBstiieken (Eckbohlen). 
6. Voreilen beim Rammen. U-Bohlen eilen mit dem Kopf, Z-Bohlen 

mit dem FuB voran. 
7. Verandern der Wandlange beim Rammen. Beim Rammen neigen 

die U-Bohlen dazu, die Lange der Spundwand zu vergroBern, wahrend die Z
Bohlen sie verkiirzen. Je nach den Untergrundsverhaltnissen wirkt sieh dieses 
Bestreben mehr oder weniger aus. 

B) Die Verankerung. 

Der sehwierigste Punkt jeder Spundwandkonstruktion, die an riiekliegenden 
Ankern befestigt ist, wird immer das Einfiihren des Ankers in die Spundwand 
und der Anker selbst bleiben. Es ist daher auf Grund der neueren Erkenntnisse 
eine klarere Durchbildung der Verbindungskonstruktionen als bisher zu fordern. 

Zu beaehten ist ferner, daB erfahrungsgemaB der Baugrund beim Verlegen 
der Anker etwa bis zu 20 em tief gelockert wird (vgl. S. 112). 
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Hinzuweisen ware noch auf die bislang zu wenig ausgenutzte Moglichkeit, 
die Lange der Spundbohlen durch nur fachweises Einrammen bis zur rechnungs
maBigen Tiefe teilweise zu verringern. Die zwischen diesen Bohlen liegenden 
Felder wiirden alsdann hoher enden. Das MaB der Breite und Tiefe der ein
zelnen Fi1cher wird von der Bodenwertigkeit, dem Bohlensystem, den Bohlen
profilen und dem Zweck des Spundwandbauwerkes abhangen. lch verweise 
hier auf die in Danemark bestehenden Vorschri£ten. Stillschweigende Voraus
setzung bei dieser Ausfiihrung ist, daB die Spundwand als biegungssteife Platte 
wirkt, also imstande ist, in ihrer Langsachse Momente zu iibertragen. Obwohl 
theoretisch eine Spundwand als gelenkige Kette zu betrachten ist und diese Forde
rung nicht erfiillt, so tritt doch bei ihrer Rammung im Boden ein Verklemmen 
in den einzelnen Sch16ssern ein, die in Verbindung mit der Ankergurtung aus 
der beweglichen Wand wenigstens bis zu einem gewissen Grade eine biegungs
steife Platte macht. Bei Spundwanden, die durch Doppelschlosser aneinander
gefiigt sind, besteht die Biegungssteifigkeit von vornherein. 

d) Die Erfahrung und ihre Auswertung auf die statische 
und konstruktive Behandlung. 

Die Erfahrung lehrt, daB die gesamte statische Berechnung von Spundwand
bauwerken zu stark von einem einseitigen, schematischen Standpunkt aus durch
gefiihrt wird. Wie bei der Ermittlung der angreifenden Krafte unserer Gegner 
Erde und Wasser die Griindlichkeit vorherrschen und die Untersuchung auf 
jeden Fall besonders abgestellt sein muB, so ist auch die gesamte Entwurfs
arbeit nicht von allgemeingiiltigen Voraussetzungen aus durchzufiihren, sondern 
sie muB die Bedingungen fiir jedes Bauwerk gesondert zu klaren suchen. 

In den seltensten Fallen ist ein einfaches Spundwandbauwerk durch Nach
geben des Untergrundes vor der Wand zum Einsturz gekommen, abgesehen von 
nachtraglichem Tieferlegen der Sohle, die ohne Riicksicht auf Sicherheit fiir 
eine derartige zusatzliche Beanspruchung vorgenommen wurden. Weitaus 
haufiger ist ein Spundwandbauwerk durch Versagen der Verankerungskonstruk
tion zu Bruch gegangen. Hier hat man folgendes feststellen konnen: 

Durchbiegen der Anker, 
Schiefstellen der Ankerplatte bei exzentrischem Ankerangriff, 
ReiBen der Anker bzw. Durchziehen durch die Wand, 
Abscheren der Ankergurtung an der Spundwand, 
Nachgeben der Pfahlkonstruktion. 
Es handelt sich also bei allen diesen Vorkommnissen immer wieder um den 

oberen Verankerungspunkt, und es ist wohl klar, daB diese Unfalle auf die vor
her eingehend auseinandergesetzten zusatzlichen Spannungen in der Veranke
rungskonstruktion zuriickzufiihren sind. 

Besonders bei dem Bestreben, das einfache Spundwandbauwerk in Stahl 
fiir immer groBere freie Hohen anzuwenden, wachst die Gefahr der zusatzlichen 
Spannungen durch Nebenkrafte, und ich lehne daher z. B. ein Spundwandbau
werk von 15 bis 20 m Hohe, das durch eine weit ins riickwartige Erdreich reichende 
Verankerungskonstruktion gehalten wird, wegen der noch nicht genau zu erfassen
den Nebenspannungen abo Die bislang eingetretenen Unfalle geben mir darin 
recht. lch glaube auch, daB wir in dieser Beziehung noch mit weiteren Unfallen 
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zu rechnen haben, wenn wir in Zukunft derartige Bauwerke nicht genauer be
rechnen und die Spannungen fiir diese Glieder der Verankerung nicht solange 
wesentlich unter die zulassigen Spannungen herabsetzen, bis eine einwandfreie 
Berechnung moglich ist. Es ist hierbei selbstverstandlich, daB die notwendige Vor
sicht beim Verlegen der Anker und fiir die Erhaltung ihrer Lage angewandt wird. 

Bei der Bauausfiihrung sollte man sich immer vor Augen halten, daB es fiir 
ein Bauwerk viel gefahrlicher ist, die einzelnen Spundbohlen mit Rammbeschiidi
gungen auf die rechnungsmaBige Tiefe einzubringen, als einzelne Spundbohlen 
oder auch die ganze Wand hoher stehen zu lassen. So ist beispielsweise der Bruch 
einer holzernen Spundwand auf allen den Strecken erfolgt, wo der Baustoff 
infolge der iibergroBen Rammarbeit gestaucht worden ist. 
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Abb. 90. Rammdiagramme und Rammkurven 
fiir einen Holzpfahl. 
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Abb. 91. Ermittlung der Rammkraft P 
fiir einen Holzpfahl. 

Die Rammbeanspruchungen lassen sich wenigstens annahernd aus den Ramm
diagrammen ableiten. Leider besteht bei der Aufstellung von Rammdiagrammen 
keine Einheitlichkeit. Es finden sich folgende drei Arten der Aufzeichnung der 
Rammergebnisse (vgl. Abb. 90) : 

1. Rammdiagramme, deren Ordinate die Lage der Pfahl- oder Spundwand
spitzen (Rammtiefe T) als die Summe der Eindringungen pro Schlag oder Hitze 
und deren Abszisse die jeweilige Eindringung wahrend einer Hitze darstellt. 
Die Abszisse wird in der Mitte iiber dem zugehOrigen gleich groBen Ordinaten
abschnitt aufgetragen. Man erhalt damit entweder eine aus einzelnen Rechtecken 
bestehende Figur, wenn man die Punkte stufenformig miteinander verbindet, 
oder eine durchgehende Linie, wenn man die einzelnen Punkte unmittelbar 
miteinander verbindet. Beide Darstellungsweisen finden sich gleich haufig 
(Abb.90 links). 

2. Rammdiagramme, deren Abszisse die Anzahl der Schlage bzw. der Hitzen 
(n oder bei verschiedenen Fallhohen k statt dessen jeweils die Rammarbeit 
A = nQk, wo Q das Bargewicht bedeutet) und deren Ordinate die Eindringung 

pro Schlag oder Hitze (e = ~~) darstellen. Die Darstellung geschieht ebenfalls 

als Rechtecksfigur oder als ununterbrochener Linienzug. 
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3. Die Arbeitskurve fur die Rammung ist die Integralkurve von 1. Ihre 
Abszisse stellt die Rammarbeit A = n . Q . h dar. Bei konstantem Bargewicht Q 
und konstanter Fallhohe h kann an deren Stelle wie oben die Anzahl der Schlage n 
gesetzt werden. Die Ordinate gibt die Lage T der Spundbohlen- oder Pfahl
spitzen an. Diese Darstellung ist diejenige, welche das deutlichste Bild uber den 
Arbeitsvorgang wahrend der Rammung gibt und ist daher den beiden erst
genannten vorzuziehen. Insbesondere laBt sich dadurch, daB man parallel zur 
Ordinate das Bohrprofil auftragt, der Zusammenhang zwischen Rammwider
stand und Bodenart im Bild ubersichtlich darstellen. 

Der Zusammenhang zwischen den Kurven 1, 2 und 3 ist aus der Abb. 90 
zu ersehen. Es laBt sich die Kurve 3 sowohl aus der Darstellung 1 als auch 
aus der Darstellung 2 in der dort angegebenen Weise konstruieren. In dem ersten 
Fall verlangert man die waagerechte Seite der Rechtecke bis zum Schnitt mit 
den aufeinanderfolgenden Parallelen zur Ordinate, die in gleichem Abstand auf
getragen sind. Aus der zweiten Linie erhalt man die Summenkurve durch An
einandersetzen der einzelnen Rechtecke. 

Die Summenkurve gibt die Moglichkeit, die Krafte, die wahrend der Ram
mung auf die Spundbohlen oder den Pfahl einwirken, zu bestimmen. Nach 

dem Ansatz Kraft = Awrbeit ergibt sich die gesamte Rammkraft (Abb. 91) als 
eg 

Tangente an die Arbeitskurve 

P = t fJ = d A = Rammarbeit 
g d T Eindringungsweg . 

Sie ist also umgekehrt proportional der Eindringung pro Hitze (e = ~~) der 
Kurven 1 und 2. 

Hierbei ist allerdings zunachst in ungunstigster Weise angenommen, daB die 
gesamte Rammarbeit n . Q . h zur Uberwindung der Widerstande im Boden ver
braucht wird und die Bohle voll beansprucht. In Wirklichkeit wird jedoch ein 
Teil dieser Arbeit teils durch den StoB des Rammbaren verbraucht, d. h. in 
Warme verwandelt, teils zum elastischen Zusammendrucken der Spundbohlen 
und zum Empordrucken des Baren verwandtl. Diese Energieverluste lassen 
sich zahlenmaBig nur angenahert ermitteln und betragen im ersten Fall: 

QGh(1 - a 2 ) 

Q+G 

wo G = Gewicht der Bohle oder des Pfahles, IX = StoBziffer, bei Holz etwa 1/20 

und im zweiten Fall: 
1 Pl 
2EF" 

Man erhalt schlieBlich, wenn 1 = Lange der Bohle und F = Querschnitt der 
Bohle: 

P = E F [1/ d T2 + ~ Q + a 2 U " dA - d TJ 
l r EF Q + G 

= k1 [y dT2 + k2 dA - dT], 

wobei das zu einem belie big gewahlten dA gehorige dT der Arbeitskurve fUr 
die Rammung entnommen werden muB. 

1 Vgl. Terzaghi: Erdbaumechanik. S.267. 
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Man vernachlassigt bei dieser Rechnung die Exzentrizitat des Rammschlages 
und die infolge der einseitigen SchloBreibung (s. S. 146) auftretende exzentrische 
Belastung der Spundbohle, die eine erhOhte Beanspruchung der Spundbohlen 
erzeugen. Diese Exzentrizitat ist nicht vorher bestimmbar. Man kann also 
annehmen, daB die wirkliche Rammkraft etwas hoher als eben ermittelt sein 
wird. 

Um die Beanspruchung der Bohlen oder Pfahle zu erhalten, muB die Ramm
kraft durch den Querschnitt F geteilt werden: 

(J = ~ [VdT2 + :~ QQ++~~G dA - dT]. 

Man erhalt also die Darstellung der (J- aus den P-Werten durch eine MaBstab
anderung (Abb. 91). 

Eine Berechnung der Bohlen auf Knicken kommt schon deshalb nicht in 
Frage, weil erfahrungsgemaB bei richtiger Wahl die Bohlen wahrend des 
Rammens nicht ausknicken. AuBerdem laBt sich bei der teilweisen Ein
spannung der gerammten Bohle im Boden und der Fiihrung eine genaue Er
mittlung der Knicksicherheit nicht durchfiihren. 

Die obige Darstellung der Druckspannungen gibt die Moglichkeit, festzu
stellen, wie iiberhaupt der Verlauf der Rammbeanspruchungen vor sich geht 
und welche groBten Beanspruchungen beim Rammen der Bohlen auftreten 
konnen. Die Werte fiir den Verlauf der Rammbeanspruchungen hangen von 
dem Rammdiagramm ab und werden daher in jedem einzelnen Fall ent
sprechend den Unterschieden in den Bodenverhaltnissen verschieden sein. Es 
erscheint jedoch nicht ausgeschlossen, daB, sobald einmal geniigend Auswertungen 
von Rammdiagrammen in dieser Hinsicht vorliegen, sich allgemeine Gesetz
maBigkeiten ableiten lassen. 

Fiir die voraussichtliche Zerstorung einer Bohle oder eines Pfahles geben 
die auf Grund der Rammdiagramme ermittelten Spannungen keinen Anhalt. 
Rechnungen, die z. B. an nachweislich gestauchten Holzpfahlen vorgenommen 
wurden, ergaben keine hohere Druckbeanspruchung als bei unversehrt einge
brachten Pfahlen. Die Ursache der Zerstorung muB daher auf nicht erfaBte 
Zusatzbeanspruchungen wie Exzentrizitat des Rammschlages, Abgehen des 
Pfahles im Untergrund und auf Materialfehler zuriickgefiihrt werden. Die 
GroBe der Beanspruchungen der untersuchten Pfahle betrug rd. 150 kgjcm2. Da 
die Druckfestigkeit von Kiefernholz parallel zur Faser sich auf etwa 280 kgjcm2 

belauft, besteht immerhin noch rechnungsmaBig eine rd. 1,9fache Sicherheit_ 
Die Erfahrungen mit den einzelnen Baustoffen, soweit sie nicht bereits vor

her aufge£iihrt sind, lassen sich kurz wie folgt erganzen: 
Holz. Der Abbruch alter Holzkonstruktionen hat immer wieder gezeigt, daB 

die Eigenschaften von Eisen und Holz im Wasser in den seltensten Fallen iiber
einstimmen. Hierauf sollte man bei der konstruktiven Gestaltung und der Ver
zimmerung Riicksicht nehmen und im und am Holz mindestens verzinktes Eisen 
verwenden. 

Hingewiesen werden muB noch auf den Vorteil der heutigen Erhaltungsmog
lichkeit der iiber Wasser und in der Wasserlinie liegenden Teile des Holzes durch 
Trankung nach besonderen Verfahren. 
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In vielen Fallen zieht man wegen der ungleichen Bestandigkeit das auf
gestanderte Spundwandbauwerk vor, das in seinem oberen Tell aus Eisenbeton 
oder Stahl besteht. Die Verbindungsstelle zwischen unterem und oberem Teil, 
die ungleiche Wirkung der Anker bleibt die Achillesferse derartiger Konstruktionen. 

Eisenbeton. Wegen seiner Einheitlichkeit hat der Eisenbeton erhebliche Vor
teile aufzuweisen. DaB man ihn selten als Bohlwerk, mehr in Verbindung mit 
Stahlbauten als Aufbau und Platte verwendet, hat seinen Grund in der infolge 
der Eigenschaften des Baustoffes unformigen Verbindungskonstruktion zwischen 
Spundwand, Anker und Ankerplattenwand. Dagegen hat sich die Verbindung 

Abb. 92. Durchrammung eines Pfahlrostbauwerkes 
durch Stahlspundwande. 

von Spundwand und Pfahlbaukon
struktion mit einheitlicher Rostplatte 
als eine vorzugliche Bauwerkskon
struktion ergeben, die in vielen in
und auslandischen Hafen haufig anzu
treffen ist. 

Besonders spricht fUr die vielseitige 
Anwendung der Holz- und Stahlspund
wande, daB sie fabrikmaBig in ge
normten Starken (Holz) und Profilen 
mit bekannten Widerstandsmomenten 
hergestellt werden und auf Abruf zu 
haben sind, wahrend die Eisenbeton
spundbohlen von Fall zu Fall bemessen 
und hergestellt werden mussen. Ich 
konnte mir vorstellen, daB, wenn die 
Eisenbetonspundbohlen in ihren Ab
messungen ebenfalls genormt und fUr 
ihre Anwendung Tabellen in ahnlicher 
Form wie fur Stahlspundwande auf
gestellt wurden, eine starkere Anwen
dung derselben eintreten wurde. Vor
bedingung fur eine derartige N ormung 
ist jedoch, daB eine klare Abgrenzung 

der Beanspruchungen der Bohle wahrend der Herstellung, beim Transport und 
beim Einbringen in den Untergrund einerseits und im Bauwerk andererseits erfolgt. 

Die in Eisenbeton ausgefUhrten Spundwande zeigen, daB dort, wo der Bau
stoff einwandfrei zusammengesetzt und hergestellt ist, und wo die Spundbohlen 
einwandfrei in den Untergrund eingebracht sind, nicht die geringsten Bedenken 
erhoben werden konnen. Doch sollte man sich hinsichtlich Lange und Starke 
maBigen, weil Herstellung, Transport und Rammen zu hohe Kosten verursachen, 
wenn man die dabei auftretenden Gefahren wirklich vermeiden will. 

Stahl. Infolge der groBeren freien Hohen der Gelandesprunge hat sich 
die Stahlspundwand immer weiter Eingang verschafft, zumal man auch mit 
ihr bestehende Bauwerke aus Holz glatt durchrammen kann, ohne daB sie 
Beschadigungen erleidet (Abb. 92). 

Bei den Stahlspundwandbauwerken ist mir der Stahlholm lieber als der 
Eisenbetonholm, da Risse und Abnutzung bei diesem nicht zu vermeiden sind. 
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Grundsatzlieh sollte man fur ein derartiges Bauwerk durehgehend den gleiehen 
Baustoff verwenden. 

Wenn man in den Verbindungskonstruktionen die zusatzliehen Spannungen 
nieht einwandfrei ermitteln kann, sollte man unter der zulassigen Spannung 
bleiben. Wo der Einbau des Ankergurtes vor der Wand moglieh ist, sollte man 
ihn aueh dort anordnen. 

Betraehte ieh zum SehluB noeh einmal die Vor- und Naehteile der versehie
denen Baustoffe fur Spundbohlen und ihre versehiedenen Systeme, so muB ieh 
davor warnen, einen bestimmten Baustoff oder ein bestimmtes System als 
grundsatzlieh allgemein vorteilhaft hinzustellen. Bestehende Bauwerke geben 
uns genug AnlaB zu kritiseher Betraehtung naeh der statisehen, konstruktiven 
und bauausfiihrungsteehnisehen Seite hin. 

e) Leitsatze fUr das Spundwandbauwerk. 
1. Nieht die Theorie allein, sondern erst ihre Verbindung mit den Erkennt

nissen der Praxis gewahrleistet ein riehtig bereehnetes und konstruiertes Bauwerk. 
2. Je genauer die wirkliehen GroBen von Erddruek, Erdwiderstand und 

Wasserdruek ermittelt werden, desto weitgehender ist die Ausnutzung der 
Baustoffe moglieh. 

3. Die GroBe von Erddruek und Erdwiderstand ist erst dann naeh den Regeln 
der klassisehen Erddruektheorie zu ermitteln, wenn die GewiBheit besteht, daB 
sieh die voraussiehtlieh auftretende Gleitfuge aueh mit der der Reehnung zu
grunde gelegten deekt. 

4. Nieht die Starke und Rammtiefe der Spundwand allein, sondern erst die 
einwandfreie Ausbildung und Verbindung der einzelnen Konstruktionsglieder 
gewahrleisten die Sieherheit des Bauwerkes. Bei Annahme der freien Auflage
rung sei man sieh daruber klar, daB auf Grund der normalen Rammtiefen
ermittlung tatsaehlieh bereits eine gewisse Einspannung erzielt wird und je naeh 
Art der Verankerung aueh im oberen Auflager eine teilweise Einspannung vor
handen ist. 

5. Die Wahl des unteren Auflagers der Spundwand - als freie Auflagerung 
oder als volle oder teilweise Einspannung - hangt von der Preiswiirdigkeit des 
gesamten Bauwerkes, von den Untergrundverhaltnissen und deren genauer 
Kriifteermittlung, von den derzeitigen und zukunftigen Betriebsbedingungen 
des Bauwerkes abo 

6. Die Wahl der Verankerung - als Ankerplatte, als Ankerwand oder als 
Ankerboek - hangt von den gleiehen Umstanden sowie von der Hohenlage 
des Ankers und dem zur Verfugung stehenden Platze abo Bei Wahl von langen 
und tiefliegenden Ankern konnen erhebliehe Zusatzspannungen auftreten, die 
die gesamte Verankerung gefahrden. Bei hohen Gelandespriingen sollte man 
daher je naeh Untergrundsbesehaffenheit die an die Spundwand dieht an
sehlieBende Verankerungskonstruktion mit Pfahlrostplatte verwenden oder aber 
die Anker auf Pfahlen bzw. Eisenbetonbanketten au£lagern. 

7. Die Baustoffe - Holz, Eisenbeton, Stahl - sind als grundsatzlieh gleieh
wertig anzusehen. Ihre Eignung hangt jeweils von den Abmessungen und den 
Aufgaben des Bauwerkes, von den Untergrundsverhaltnissen und Wasserstanden 
(Holz), von der Preislage und von der Bauausfiihrung abo 
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8. Die Vor- und Nachteile del' Spundwandsysteme aus Stahl konnen nul' 
von Fall zu Fall aus den Aufgaben des Bauwerkes, aus den Untergrundverhalt
nissen, aus del' Forde~ung nach Wasserdichtigkeit, aus del' Art del' Bauausfiih
rung und aus del' Konstruktion bestimmt werden, solange die Preislage gleich 
ist. 1st sie ungleich, ist festzustellen, ob del' finanzielle Vorteil etwaige Nachteile 
aufwiegt. 

9. Die wirkliche GroBe des Widerstandsmomentes del' einzelnen Stahlbohlen
systeme hangt im Gegensatz zum rechnerischen Betrag von dem MaB del' Ver
kantungen, Verdrehungen und Verklemmungen del' Bohlen beim Einbringen in 
den Untergrund und del' Steifigkeit del' Gesamtkonstruktion abo 

10. Je hochwertiger del' Baustoff, desto feingliedriger die Spundwand, desto 
groBer abel' auch die Gefahr allzu groBer Durchbiegung. 

4. Das doppelte Spundwandbauwerk. 
Das doppelte Spundwandbauwerk bildet eine Zwischenstufe zwischen dem 

Massivbauwerk und dem einfachen Spundwandbauwerk. Seine Anwendung er
streckt sich auf voriibergehende Bauten, wie Fangedamme und in gewissem 
Sinne auch auf Aussteifungen von Baugruben, abel' auch auf dauernde Bau
werke, wie Molen, Hafendamme, Buhnen, Verkehrs- und Trennungsdamme. 

a) Die statische Behandlung. 
Del' Ansatz del' auBeren Krafte ist entsprechend del' vielfachen Verwendung 

des doppelten Spundwandbauwerkes sehr verschieden. Als reines Stiitzbauwerk 
kommt es eigentlich nur bei Fangedammen VOl' und hat hier dem Erd- und 
Wasserdruck standzuhalten. Dabei konnen sich verschiedene Belastungsmoglich
keiten ergeben, je nachdem die Spundwande und das Fiillmaterial des Fange
dammes als schwer wasserdurchlassig angesehen werden konnen odeI' nicht 
(Abb. 93). Del' Wasserdruck W auf die wasserseitige Wand erzeugt in del' Fiillung 
einen Silowiderstand S p' dersich als Seitendruck auch auf die luftseitige Wand fort
pflanzen kann. 1st das nicht del' Fall, so wird diese Wand durch den Silodruck Sa 
des Fiillbodens beansprucht. Einzelheiten iiber die Verteilung sind dem Buche von 

frd-

Krey zu entnehmen. Wahrend die 
Berechnung des Silodruckes nach 
del' Formel 

wobei 

eh_l 'Y. b 
P = ~-, - . 2 tg<l ' 

e h 

b b 
h = ----;-- = ---, 

2 tg (j • tg2 (450 _ ~) 2 tg <l Aa 

z = Tiefe del' gesuchten Druck-
ordinate, Abb.93. BeiastungsfIachen fiir doppeite Spundwand

bauwerke (schematisch). y = Raumgewicht 
<5 = Reibungswinkel zwischen Wand und Erde, 

des Bodens, 

b = Breite des Fangedammes, 
(! = Reibungswinkel des Fiillmaterials, 
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vorgenommen werden kann, fehlt fiir den Erdwiderstand in Silos bisher ein 
entsprechender rechnerischer Ausdruck. Jedoch erscheint es nicht richtigl, den 
Erdwiderstand nicht hoher als mit dem Werte des Erddruckes einzusetzen. 
Die GroBe des Erdwiderstandes hangt vielmehr von der zulassigen Beanspruchung 
und Durchbiegung ab, die man der gegeniiberliegenden Wand zumuten darf. 
Naherungsweise kann man bei frei beweglicher Wand bis zum Schnitt der ent
sprechenden Gleitflachen mit der gegeniiberliegenden Wand ein normales An
wachsen des Erddruckes oder Erdwiderstandes mit Au oder Ap und von dort aus ein 
vermindertes Anwachsen annehmen (Abb. 93). Belastungsflachen finden sich bei 
Krey, der nicht mit den Siloformeln, sondern den Ausdriicken fiir natiirlichen 
Erddruck und Erdwiderstand arbeitete. Infolge der groBen statischen Unbestimmt
heit ist dieses Gebiet einer genauen Be
rechnung schwer zuganglich, so daB man 
sich vorerst mit derartigen Naherungs
ansatzen wird begniigen miissen 2• Da, wie 
bei allen statisch unbestimmten Syste
men, die GroBe der Krafte von den 
Formanderungen des statisch bestimm
ten Hauptsystems abhangt, die GroBe 
der Belastung aber von der Bewegung 
des statisch unbestimmten wirklich vor
handenen Systems abhangt, so spielen 
die Aussteifungen, Verankerungen und 
Abstiitzungen des Fangedammes und 
ihre Bewegungsmoglichkeiten schon fiir 
den Ansatz der Krafte eine groBe Rolle. 

In der Abb. 94 sind die verschiedenen 
Formender Fangedamme mit ihren Veran

g 

kerungs-, Aussteifungs- und Abstiitzungs- Abb. 94. Die verschiedenen Formen der Fange
diimme. 

moglichkeiten schematisch angedeutet. 
Man hat in statischer Hinsicht folgende Grundformen zu unterscheiden: 
Abb.94a: die einfache Wand mit schrager Abstiitzung, die oben frei auf

gelagert und unten eingespannt oder frei aufgelagert ist. Diese Art gehort zu 
den einfachen Spundwandbauwerken und ist dort ausfiihrlich behandelt worden_ 

Bei den doppelten Spundwandbauwerken hat man zu unterscheiden, ob beide 
Spundwande getrennt als Einzelglieder statisch wirksam sind oder ob die Fiil
lung mit herangezogen wird. In diesem Fall werden die beiden Spundwande in 
ihrer Beanspruchung voneinander abhangig gemacht. Welches System vorliegt, 
hangt von der konstruktiven Gestaltung (Breite, Aussteifungen) abo 

Bei den schmalen Spundwandbauwerken erreicht man die Verbundwirkung 
durch ein- oder mehrfache zug- undjoder druckfeste Verstrebungen (Abb.94b). 
Die Standsicherheit eines solchen Bauwerkes wird durch eine auBere Ab
stiitzung erreicht (Abb. 94d, e). 

Bei breiten Bauwerken kann man auf eine Verbundwirkung verzichten. Man 

1 Brennecke-Lohmeyer Bd. I S.228. 
BAuch die Culmannsche E-Linie liU3t sich mit Erfolg anwenden. Vgl. auch Hen

derdor, B.: Erddruck zwischen Stiitzwanden. Borna-Leipzig 1936. 
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wird dann meist jede Spundwand fUr sich abstiitzen (vgl. Abb. 94f). Zieht man 
die Verbundwirkung vor, so verbindet man beide Spundwandbauwerke durch 
zug- undjoder druckfeste Streben (vgl. Abb.94c und g). Es entstehen hier
durch mehrfach statisch unbestimmte Systeme, wobei offen bleibt, ob die ein
zelnen Spundwande oben und unten als frei aufgelagerte oder eingespannte 
Balken zu betrachten sind. Aber selbst im ersteren FaIle bringen die vielfachen 
Querverbindungen zwischen den Wanden eine solche statische Unbestimmtheit 
mit sich, daB ihre genaue Berechnung undurchfuhrbar ist. 

Statisch ist daher das einfache Stutzbauwerk grundsatzlich vorzuziehen. 
Bei den doppelten Formen halte ich die Anwendung einer engen Verbund
konstruktion (vgl. Abb. 94 b) fUr empfehlenswert. 

Durch die statische Berechnung sind folgende GraBen zu bestimmen: 
das Profil der Spundwande, 
die Rammtiefen und die Breite des Fangedammes, 
auBerdem die Durchbiegungen und Stiitzkrafte. 
Die Breite des Dammes hangt hauptsachlich von dem Fiillmaterial ab und 

nimmt bei gleichem Wasserdruck mit zunehmendem y und e aus statischen 
und mit abnehmender Durchlassigkeit des Bodens aus bauausfUhrungstechnischen 
Grunden abo Die Rammtiefe wird durch die Breite insofern beeinfluBt, als mit 
zunehmender Breite die Silowirkung des Dammes abnimmt und die normalen 
Erddruck- und Erdwiderstandsflachen zur Wirkung kommen. Das bedeutet eine 
VergraBerung des Erddruckes und Erdwiderstandes und infolgedessen auf der 
Wasserseite eine Entlastung, auf der Luftseite eine Belastung der Wand gegen 
vorher. Als Faustformel fur die Breite gilt je nach dem Fullmaterial das MaB 
von hj2 bis h, das auch von Krey bestatigt wird. Bei Fangedammen mit stark 
wechselnder Belastung im Tidegebiet ist das Kraftespiel fur die Berechnung 
und Ausbildung besonders sorgfaltig zu beriicksichtigen. 

Eine andere naherungsweise Uberlegung zur Bestimmung der Breite eines 
Fangedammes gibt R. P. Pennoyer1 . Hier wird von den gleichen Bedingungen 
wie bei dem Schwergewichtsbauwerk ausgegangen und gefordert, daB die Resul
tierende aus den auBeren angreifenden Kraften und dem Gewicht des Dammes 
durch das mittlere Drittel der Sohlenbreite geht. Schwer zu entscheiden ist 
nur, welche Fuge als Sohle anzusehen ist. AuBerdem widerstehen im Gegensatz 
zum Schwergewichtsbauwerk bei einem Fangedamm noch Krafte, auoh wenn R 
auBerhalb des Kerns angreift, so Z. B. Reibungskrafte, Einspannungsmomente 
und Erdwiderstand an der Spundwand. 

AuBer der Kippsicherheit muB der Fangedamm gegen Gleiten gesichert sein. 

Die maximale Scherspannung einer Fuge ist: Tvorh = : ~ , wo H die waagerechte 

Resultierende der auBeren Krafte ist. Diese Spannung muB kleiner sein als 

Tzul = G~ge, wo G = Gewicht des Dammes bis zur Fuge ist. Pennoyer kommt 

zu etwas anderen Formeln als Krey, der einfach H = G tge setzt. Der Unter
schied beruht darin, daB bei Krey mit rechtwinkliger und bei Pennoyer mit 
parabolischer (analog festen Karpern) Verteilung der Spannung iiber dem waage-

1 Pennoyer, R. P.: Gravity Bulkheads and Cellular Cofferdams. Civ. Engng. 1934 
Heft 6. 
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rechten Schnitt gerechnet wird. Es ergibt sich als Bedingung fiir die Gleit-

sicherheit: t H = Gtge oder H: G = j tge. 

Die statischen Verhaltnisse eines Fangedammes werden durch die Art der 
Abstiitzungen und Verankerungen und den Grad der Dichtigkeit der Spund
wande uniibersichtlich. Insbesondere bei der Berechnung der Rammtiefe und 
des Profils spielen diese Umstande eine groBe Rolle. Es kann bei vollig dichter 
Wand die wasserseitige Spundwand den gesamten Wasserdruck aufnehmen, 
ebenso aber bei undichter wasserseitiger Wand und undichter Fiillung die innere 
Wand den gesamten Wasserdruck aufnehmen miissen. Zwischen diesen beiden 
Grenzfallen liegen die auftretenden moglichen Beanspruchungen der beiden 
Spundwande. Von der Art der Aussteifung und der Verankerung hangt es ab, 
welche Einzelkrafte noch in Ansatz zu bringen sind. Es ist sehr schwierig zu 
sagen, wie sich die Krafte auf das oft unklar konstruierte Abstiitzungssystem 
verteilen, denn auch in den einfachsten Fallen liegt eine mehrfache statische 
Unbestimmtheit vor, deren Losung nur mit Hille der Durchbiegungen moglich 
ist. Da aber auch die angreifenden Krafte nicht konstant, sondern von den 
Verschiebungen abhangig sind, wird man gerade bei doppelten Spundwandbau
werken gut daran tun, durch geschickte Konstruktion die Unbestimmtheit des 
Systems auf ein Minimum herabzusetzen, um so moglichst ein klares Krafte
spiel zu schaffen. Hiergegen wird bei vielen Konstruktionen gesiindigt. 

Die Spundwande abgestiitzter Fangedamme wird man daher folgerichtig im 
Boden als frei aufgelagert rechnen, wenn sie nicht an der Wasserseite tiefer 
gerammt werden, um die Unterlaufigkeit des Dammes zu verhindern. Die freie Auf
lagerung schaltet bei Fangedammen, die nicht abgestiitzt sind, aus, da hier ein 
Einspannungsmoment auftreten muB. Die eigentliche Ermittlung von Rammtiefe 
und Moment erfolgt nach Festlegung der Belastungsflache in der gleichen Weise 
wie fiir die einzelstehende Spundwand. tJber die Auflagerung der Spundwand an 
den Stiitzpunkten hat man sich von Fall zu Fall Klarheit zu verschaffen, und es 
gilt hier sinngemaB das gleiche, was ich beim Spundwand
bauwerk betont habe. 

Bei der Ermittlung der Auflagerkrafte ist darauf zu 
achten, ob eine zug- und druckfeste oder nur zug- oder 
nur druckfeste Verbindung vorhanden ist. Dabei nehmen 
die sog. Zellenfangedamme eine besondere Stellung ein. 
Hier wird eine zugfeste Verbindung durch die gelenk
kettenartig wirkenden Querspundwande geschaffen, die 
durch das Fiillmaterial in gewissem Umfange auch druck- Abb. 95. Ansatz der 

Kraite bei Zellenfange-
steif gemacht werden. Die Beanspruchungen sind auf dammen. 

Abb. 95 naherungsweise dargestellt. 
Nach der angefiihrten Quelle! geschieht zunachst die Berechnung auf Kippen 

in gleicher Weise wie bei gewohnlichen Fangedammen. Bei Kreisfangedammen 

wird dann r N O,65b, wo b = Dammbreite, 

bei Zellendammen mit I20 o-Winkeln wird BN I,llb. 
Die Breite der Zellen wird folgendermaBen bestimmt: 1st e die groBte Erd

druckordinate, so wird die Spannung an den Abzweigstellen (f = e . r und 

1 Pennoyer: a. a. o. 
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Ozul • h f di S db hl b' h F . 1"max = -, wenn azul SlC au. e pun 0 en eZIe t. erner 1St: 
e d 

COSIX = 1 - - und c = 2rmax sinlX. 
'max 

Die Formeln gelten sowohl fur kreisformige als auch fur bogenformige Grund-
risse. 1m allgemeinen empfiehlt es sich, r max zu wahlen, es sei denn, daB die 

Abb.96. Ansatz derKrafte 
bei rechtwinkligen Zellen

fangedammen. 

Abweichung d durch auBere Umstande festliegt. Aus prak
tischen Grunden wahlt man IX = 30 0 , c ist dann gleich r 
und ad = a. 

Die Sicherheit von Zellenfangedammen auf Gleiten 
wird in der gleichen Weise bestimmt wie bei gewohnlichen 
Fangedammen. 

Bei rechtwinkligen Zellen mussen die AuBenwande 
durch eine Gurtung biegungssteif ausgebildet werden 

(vgl. Abb. 96). Es ist dann ad = c • e und cmax = Ozul • 
e 

Die ubrigen Anwendungen des doppelten Spundwandbauwerkes unterscheiden 
sich nur durch den Ansatz der auBeren Krafte vom Fangedamm, aber nicht 
in der Art der Berechnung. 

Wird ein Stutzbauwerk mit doppelten Spundwanden errichtet, so tritt 
zu den Belastungen des Fangedammes noch der hOhere Erddruck der Hinter
Iullung, der wie bei einem massiven Bauwerk anzusetzen ist. Die Anwendung 

als Stutzbauwerk bei Gelandespriingen ist 
in Deutschland bisher wohl kaum erfolgt. 
Da wir in den Peiner Stahlbohlen Profile 
von sehr groBem Widerstandsmoment be
sitzen, wird man bei entsprechenden Boden
verhaltnissen keine Veranlassung haben, in 
solchen Fallen von dem einfachen Spund

m:r.'l:~~~~~~~~~~~~~ wandbauwerk abzugehen, es sei denn, es 

Abb. 97. Ansatz der Krafte bei Molen nach 
Sainflou: 

H = Wassertiefe, 2L = Wellenlange. 
4",h' ",·H 

2h= WellenhOhe. ho=--U <l:ot9-y;-, 

2h a=--.-. 
<l:oj"'H 

L 

bestande Platzmangel fur die Unterbringung 
der Anker. Dann kann auBer den bereits 
erwahnten Moglichkeiten einer kurzen Ver. 
ankerung auch das doppelte Spundwand 
bauwerk in Betracht gezogen werden, dessen 
zweite Wand gewissermaBen eine auf den 
kiirzesten Abstand herangezogene Anker
wand darstellt. 

Besondere Krii,fte greifen bei Molen und Hafendammen an, die dem Wellen
stoB und Wellensog ausgesetzt sind!. 

Der Ansatz der Krafte (Abb.97) ist noch nicht vollig geklart. Es sei daher 
auf die ausfuhrlichen Spezialveroffentlichungen 2 hingewiesen, die manchen wert
vollen Anhalt geben. Besonders die Untersuchung des Einsturzes der Mole in 
Algier hat die theoretische Erkenntnis wesentlich gefordert. 

1 Sainflou: Essai sur les digues maritimes verticales. Ann. Ponts Chauss. 1928 
Heft 4. 

2 Vgl. auch W. Bilfinger: Molenbau und Wellenwirkung. Dissert. Miinchen 1934 
sowie XVI. Internat. SchiffahrtskongreB Briissel 1935, Bericht 75 bis 83: Bauweise senk
rechter Hafendamme, insbesondere Bericht 76. 
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Die seltener vorkommenden Verkehrs- und Trennungsdamme erhalten keine 
andersartigen Belastungen als bereits erwahnt wurden. Die Verkehrsbean
spruchungen sind als Flachenauflast gemaB den Bestimmungen umzurechnen 
(B.E. fiir Bahnverkehr, DIN fiir StraBenverkehr), wobei jedoch auf die Er
schiitterungswirkung je nach dem Boden und der Konstruktion des Dammes 
entsprechend Riicksicht 
zu nehmen ist. 

Etwas anders liegen 
die Belastungsverhalt
nisse bei denjenigen dop
pelten Spundwandbau
werken, die innen hohl 
sind: den Baugruben
und Stollenaussteifun
gen (Abb. 98). Die auf 

: ' ;; ,,( ; ----- .; y., .... ; : ........ ~'-.'".'.: ... ,-,.,. ~"""'. . .... . 
a····'· .. · .. ···· b···'··.. .... C ! .... , •. """,' 

d " / 

eO 0',', ',', Abb.98.Dieversehiedenen For-
men der Baugru
benabstiitzung. 

eine Baugrubeneinfassung wirkenden Krafte konnen aufgenommen werden 
durch: unverankerte Wande (Abb. 98a), riickwartige Verankerungen (Abb. 98b), 
gegenseitige Abstiitzung (Abb. 98c), bei Baugruben mit begrenzter Ausdeh
nung durch eine innenliegende Rahmenkonstruktion mit und ohne Eckver
steifung (Abb. 98d) und durch eine innen- oder auBenliegende Ringkonstruktion 
(Abb. 98e, f). Die statische Wirkung dieser verschiedenen Ausfiihrungen ist fUr 
die Spundwand dieselbe. Besonders zu priifen ist, in welchem Umfange Er
schiitterungen und voriibergehende Auflasten 
das Bauwerk zusatzlich belasten konnen. 

Der Erddruck auf die beiden Spundwande 
wird unter Beriicksichtigung der Verformung 
der Wand entsprechend den beim einfachen 
Spundwandbauwerk gemachten Angaben be
rechnet. Beim Ansatz des Erdwiderstandes ist 
zu beachten, wie weit sich die Gleitflachen 
iiberschneiden. Jedoch ware es falsch, nur 
diejenigen Teile der Flachen anzusetzen, die 
auBerhalb der Schnittlinien liegen (Abb.99). 
Nimmt man an, daB beide Wande zugleich 
ausweichen, so wird man die jeder Seite zu

Abb. 99. tl'berschneidung von Erdwider
standsfUi.chen. ~ ErdwiderstandsfUi.che 
bei gieichzeitigemNachgeben beider Wiinde; 
~ bei einseitigem Nachgeben. 

gehorige Erdwiderstandsflache durch die senkrechte Mittellinie begrenzen konnen. 
Nimmt man an, daB die Wande nacheinander ausweichen, so wird die zuerst 
nachgebende Wand den vollen Erdwiderstand bis zur gegeniiberliegenden Seite 
vorfinden. Die zweite Wand wiirde dann unmittelbar hernach einstiirzen. Es 
darf als ausreichend angesehen werden, den Erdwiderstand bis zur gegeniiber
liegenden Wand einzusetzen, vorausgesetzt, daB die angreifenden Krafte sonst 
genau genug erfaBt sind. Die Rammtiefe wird man bei den voriibergehend 
vorgesehenen Aussteifungen fiir den im Boden frei aufgelagerten Fall berechnen, 
sofern nicht die Spundwande zur Vermeidung starker Unterlaufigkeit tiefer 
gerammt werden miissen. 

1st mehr als eine Abstiitzung vorhanden, so kann, wie bei den Stiitzspund
wanden, die Rammtiefe beliebig gewahlt werden, sie wird also nur von der Art 

Agatz, Der Kampf d. Ingenieurs. II 
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der Bauausfuhrung abhangig sein. Das statische System ist ein Balken auf zwei 
oder mehreren Stutzen, wobei die Nachgiebigkeit der Absteifungen unter Um
standen mit in Ansatz gebracht werden muB. Gerade fur die Standsicherheit 
von Baugrubeneinfassungen ist die richtige Lage und das Zusammenwirken des 
Aussteifungen unerlaBliche Voraussetzung. 

Fur die gesamte Standsicherheit des doppelten Spundwandbauwerkes gelten 
die gleichen Untersuchungsverfahren auf Grundbruch und Gelandebruch, wie sie 
bereits in den vorangegangenen Teilen erwahnt sind. 

b) Die konstruktive Behandlung. 

Wie beim einfachen Spundwandbauwerk gibt es auch bei Fangedammen die 
Wahl zwischen Holz, Eisen und Eisenbeton, die sich von vornherein nicht zu
gunsten eines der drei Bausto££e entscheiden laBt. 

AulfentfeiclislrecKC ' I /Jeiclitlurcl!lJrJung 
+ 7,ooOberlunfe Al i1 +5,ooOberlrunfe ifsllSpundwund .8,00 Obcrlrunlc IYcsl/.,S'pundwund 

-3,00 L.Ev 

'-----------turssenProftlJ7''-tL,..------'''' 
A 

Die vielen Moglichkeiten der Verankerung, die bei der einfachen Spundwand 
festgestellt wurden, sind bei der Ausgestaltung der Stutzung des Fangedammes 

noch wesentlich vermehrt. Man wendet auBer der einfachen und mehrfachen 
Verankerung und Druckaussteifung die rahmenartige Aussteifung, schrage Druck
streifen verschiedener Durchbildung und Zugpfahle an (Abb.94). Man kann 
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grundsatzIich beide Wande einzeln abstutzen und die Fullung lediglich als Dich
tung betrachten oder die Krafte durch die Aussteifung auf den zweiten Wand
teil iibertragen. 

Die Holzspundwand hat den Vorteil leichter Bearbeitbarkeit, wird aber 
durch das Rammen leichter zerstOrt. Wohl kann man die undichten Stellen 

Abb. lOOc. 

durch Taucher nachtraglich unter Wasser dichten, sie bleiben im Untergrund 
selbst aber bestehen. Besonders brechen die Nuten und Federn beim Heraus
ziehen der Bohlen leicht aus. Die Wiederverwendungsmoglichkeit von Holz
spundbohlen ist daher beschrankt. 

Abb. 100 d. 

Abb. 100a-d. Baugrubenaussteifungen. a) Stahlspundwand gleichzeitig als Fangedamm und spateres Bau
werksglied. b) Stahispundwand gieichzeitig als Baugrubeneinfassung und spatcres Bauwerksglied. c) Gitter
trager gieichzeitig als Baugrubenaussteifung und spatere Eiseneinlagen fUr Rippen. d) Ringverankerung 

mit und ohne Eckaussteifung. 

Eisenbetonspundwande wird man nur in den seltensten Fallen verwenden. 
Der Beton- und Eisenbetonfangedamm ist als einheitliches Ganzes dort ge
eignet, wo felsiger Untergrund ein Rammen ausschlieBt. Hier wird Sorge zu 

11* 
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tragen sein, daB eine zugfeste Verbindung zwischen Fangedamm und felsigem 
Untergrund hergestellt wird. 

Die Stahlbohle hat den Vorteil, daB sie mehrfach verwendet werden kann. 
Sie laBt sich verhaltnismaBig leicht rammen und ziehen, wenn das SchloB mit 
einem Spielraum gewahlt wird. Allerdings haben zu lose SchloBverbindungen 
den Nachteil groBeren Wasserdurchtritts. Besonders vorteilhaft wirken sich die 
groBeren Profilstarken der Stahlspundwand aus, weil man dann gegebenenfalls 
mit nur einer Wand auskommen und diese gleichzeitig als Bauwerksglied spater 
verwenden kann (Abb. 100a). 

Bei den Baugrubeneinfassungen kann man ebenfalls Holz, Eisenbeton und Stahl 
verwenden. Die Wahl ist besonders zu uberlegen, wenn die Baugrubenspund
wand spater gleichzeitig einen Bestandteil des Bauwerkes selbst bildet, wie die 
Abb. 100 b erkennen laBt. Die Unverschieblichk!Jit aller Aussteifungsglieder un
tereinander und gegen die Spundwand muB gewahrleistet sein. 

FUr die ruckwartige Verankerung wird man grundsatzlich den Baustoff Stahl 
wahlen, wahrend fUr die gegenseitige Abstiitzung Steifen a'Us Holz, Eisenbeton 
und Stahl Verwendung finden. Der Baustoff Holz wird trotz seiner bekannten 
Vorteile nur bei beschrankten lichten Weiten und fiir den Einbau im voruber
gehenden Bauwerk gebraucht werden. In den Fallen, wo man die Aussteifungen 
als spatere Bestandteile des Bauwerkes heranzieht, und zur Verbilligung der 
Kosten ist dieses grundsatzlich zu empfehlen (Abb. 100c), wird man Eisenbeton 
oder Stahl wahlen. 

Die Rahmenkonstruktion mit und ohne Eckaussteifung hat den Vorzug der 
freien Baugrube, gegebenenfalls kann auch die auBere Ringverankerung in 
Eisenbeton den gleichen Vorteil erzielen (vgl. Abb.100d). 

Grundsatzlich ist bei jeder Baugrube die Frage, ob eine leichte Baugruben
spundwand mit zahlreicher enger oder eine schwere Baugrubenspundwand mit 
geringer oder keiner Aussteifung vorteilhaiter ist, zu untersuchen. Es ist dies 
in den weitaus meisten Fallen eine Frage der Wirtschaftlichkeit, wobei der un
gestorte Baufortgang wahrend der Bauausfiihrungen eine maBgebende Rolle spielt. 

Bei Molen und Wellenbrechern wird vielfach als Schutz gegen den Wellen
angriff eine Betonkappe aufgebracht bzw. zur Entlastung von Erddruck eine 
durchgehende tieferliegende Betonplatte oder Steife angeordnet, die haufig durch 
besondere Pfahle abgestutzt wird. Man hat hier die Kombination eines Spund
wand- und Pfahlrostbauwerkes vor sich, dessen Einzelteile nach den fur die 
betreffenden Bauwerke angegebenen Regeln zu berechnen sind. 

c) Die Erfahrung und ihre Auswertung auf die statische 
und konstruktive Behandlung. 

1m allgemeinen werden Fangedamme gefahrdet durch: auBergewohnliche 
AuBenwasserstande, zu geringe Bemessung der Breite, Wasserdurchlassigkeit des 
Untergrundes (zu geringe Rammtiefe der auBeren Spundwand) und des Full
materials (ungleichartige Zusammensetzung desselben) und der Spundwande (we
niger in den Sch16ssern, die sich infolge des Fiillmaterials mindestens an der 
Innenseite selbst dichten, als infolge Beschadigungen der Wand beim Rammen), 
Nachgeben der inneren und auBeren Verstrebungen und ungenugende Beach
tung des Kraftespiels. 
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Uber den Verlauf der Wasserstande und damit iiber die Undichtigkeit eines 
mit FluBsand gefiillten holzernen Fangedamms vor einer abgesenkten Baugrube 
gibt die Abb. 101 AufschluB. 

Bei Molen und Hafendammen erstrecken sich die Ursachen der Gefahrdung 
auf: ungeniigende Kenntnis des Wellendruckes auf die Wand, ungeniigende Be
riicksichtigung der Kolkwirkung vor der Wand, nicht geniigend weite Sicherung 
der Sohle vor den Bauwerken, zu geringe 
Materialfestigkeit der AuBenflachen (Zer-
storung durch Wasserschlag), VerschleiB 
und Zerstorung der Baustoffe im See-

+1,50 Beoboclifungsrolir 
~~11m 

wasser, zu geringe Hohenlage der Ober- !!!f_'£.-}}}!_ 

kante (Auftreten von Unterdruck beim /Jlf_rj&- Pumpe 
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Abb. 101. Wasserstande in einem mit Sand ge
fiillten Fangedamm. 

ten des Untergrundes und des Fiillmaterials, die Notwendigkeit einer Ver
besserung der statischen Berechnung, eine Erforschung der hydraulischen Vor
gange um das Bauwerk, die Wahl geeigneten Baumaterials und eines klaren 
konstruktiven Aufbaues. 

Die Losungsmoglichkeiten sind nach wie vor sehr mannigfaltig, und es besteht 
keine Aussicht, daB eine Vereinheitlichung in der Bauweise eintritt, obwohl dies 
grundsatzlich zu erstreben ist. Aber hierzu sind die Erfahrungen zu verstreut 
und zu wenig durchgearbeitet und auBerdem die Anforderungen an ein Bauwerk 
und die jeweils zur Verfiigung stehenden Baustoffe zu verschieden. Gerade bei 
voriibergehenden Bauwerken, wie Fangedammen, werden oft billige Bauelemente 
herangezogen, also z. B. bereits verwandte Spundbohlen noch mehrfach gerammt, 
der anstehende Boden als Fiillmaterial geschiittet usw. Die Sicherheit, mit der 
bei voriibergehenden Bauwerken gerechnet wird, wird im allgemeinen geringer 
angesetzt als bei dauernden Bauwerken, muB aber auf der anderen Seite wieder 
erhoht werden wegen der angefiihrten Verwendung preiswerten Materials. 

Auch bei Molen kann noch von keiner einheitlichen Ausbildung gesprochen 
werden, obwohl es hier weniger Losungen gibt. 

5. Das pfahlrostbauwerk. 
Wenn man sich die in den beiden Kapiteln "Erde" und "Wasser" dargeleg

ten Ausfiihrungen zu eigen gemacht hat, dann wird es auch klar, daB infolge 
der Unsicherheit, die der Einschatzung dieser beiden Gegner noch innewohnt, 
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die Berechnung und Konstruktion jedes PfahIrostbauwerkes sich schwierig ge
stalten muI3. In wie hohem MaI3e durch unrichtige Wahl der Bodenkonstanten 
Schwankungen eintreten konnen, haben die Ausfuhrungen beim Spundwand
bauwerk gezeigt. 

Hinzu kommt, daI3 wir im Gegensatz zum Ingenieurhochbauwerk die tragen
den Glieder des Pfahlrostbauwerkes nicht sichtbar einbauen konnen, sondern 
sie in die dunkle Tiefe von Erde und Wasser hinunterbringen mussen. Die Trag
fahigkeit der Pfahle wird davon beeinfluI3t, ob sie unbeschii.digt und samtlich 
"gleich fest" in den Untergrund gerammt werden, so daI3 die Nachgiebigkeit 
bzw. die Unnachgiebigkeit der Pfahlspitzen uberall die gleiche ist. 

Wenn man sich auf den Standpunkt stelit, daI3 in gewissem Umfange die erste 
Forderung des unbeschadigten Einrammens in den Untergrund yom Ingenieur 
noch gewahrleistet werden kann, so wissen wir andererseits, daI3 eine fiir aile 
Pfahle gleiche Rammung infolge des rohen Vorganges bislang nicht durchgefuhrt 
werden kann. 

Man muI3 das Kernproblem bei den Gegnern "Erde" und "Wasser" suchen und 
gewissenhaft prufen, ob der aufgestellte Angriffsplan genugend mit dem wirk
lichen ubereinstimmt. Geschieht dies, und das ist auf jeden Fall zu fordern, 
dann besteht keine Veranlassung, ein statisch bestimmtes Bauwerk nicht statisch 
bestimmt und ein statisch unbestimmtes Bauwerk nicht statisch unbestimmt 
zu berechnen. AuI3erdem ist zu verlangen, daI3 man sich an Hand der Rechnungs
ergebnisse daruber klar wird, inwieweit sie auf Grund der nicht erfaI3ten Fak
toren noch schwanken konnen. 

Wie ich zum Anfang ausgefiihrt habe, hat jeder Ingenieur die Wahrheit zu 
suchen, und mit dieser Grundauffassung vertragt es sich nicht, Ungenauigkeiten 
zu begehen, die obigem Grundsatz entgegenlaufen. Geht man die vielen Pfahl
rostbauwerke - sei es fur Hochbauten, Bruckenbauten oder Ufereinfassungen -
durch und priift sie auf die bei ihrem Entwurf vertretene statische und kon
struktive Grundauffassung hin, so wird man in sehr vielen Fallen erkennen, daI3 
hier noch weites Gebiet vor uns liegt, das griindlich behandelt werden muI3. 
Hier hilft es nicht, das Problem allein von der bodenmechanischen oder statischen 
und konstruktiven Seite aus anzufassen, sondern es ist notig, Erde und Wasser, 
konstruktive und statische Behandlung des Bauwerkes in Verbindung mit der 
Bauausfiihrung zusammenfassend zu betrachten und die noch vorhandenen Un
klarheiten aufzudecken. 

a) Die statische Behandlung. 
Zweck der statischen Untersuchung ist die Bestimmung der gunstigsten 

Pfahlstellung unter Beriicksichtigung der Pfahllasten fiir den ungiinstigsten, 
giinstigsten und durchschnittlichen Belastungsfall. Als giinstigste Pfahlstellung 
ist diejenige anzunehmen, bei der samtliche Pfahle wenigstens annahernd gleich 
stark beansprucht werden und nicht zu starke Lastanderungen durch die ver
schiedenen Belastungsfalle eintreten. 

Hat man die GroI3e und Richtung des wahrscheinlichen Angriffs der Geg
ner Erde und Wasser ermittelt (wobei es bei der GroI3e von Erddruck und 
Erdwiderstand wiederum in erster Linie darauf ankommt, festzustellen, ob und 
in welcher Form die Gleitfuge sich ausbilden kann), dann wird man das fur den 
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vorliegenden Fall geeignetste Berechnungsverfahren zur Ermittlung der Pfahl
krafte zu suchen haben. Dazu ist es aber notwendig, sich iiber folgendes klar
zuwerden: 

1. Welchen EinnuS haben V, H und M auf die Ermittlung der Pfahlkrafte 1 
Die auBeren Krafte, durch die ein Pfahlrostsystem belastet werden kann, sind: 

Erddruck - Erdwiderstand, Bodenreibung, Bodengegendruck, 
Wasserdruck, 
Auflasten, Verkehrslasten 

je nach dem Verwendungszweck des Bauwerkes. Samtliche Krafte setzt man zu 
Resultierenden in senkrechter (V) und waagerechter Richtung (H) zusammen. 
Die V- und H-Krafte erzeugen ein Moment M um den Tragheitsschwerpunkt 
des Pfahlrostes (Nullpunkt), das, wie bekannt ist, aber die spateren Versuchs
rechnungen nochmals zeigen werden, die nur aus den V- und H-Kraften ermittel
ten Pfahllasten erheblich verandern kann. Bei einem Pfahlsystem, auf das kein 
oder nur ein geringes Moment ausgeiibt wird, bei dem also die Gesamtresultierende 
alier auBeren Krafte durch den Systemnulipunkt geht oder ihm zum mindesten 
naheliegt, werden auch solche Naherungsverfahren fiir den statisch unbestimmten 
Pfahlrost, die ein Moment (also eine Drehung des Rostes) nicht beriicksichtigen 
(Culmann, Momentengleichung), dieselben oder annahernd gleiche Werte er
geben, wie die genauen Verfahren unter Beriicksichtigung von V, H und M. 

Man kann, alierdings zuungunsten der gleichmaBigen Belastung alier Pfahle, 
durch VergroBern oder Verkleinern des Momentes eine solche Pfahlbelastung er
zielen, wie man sie fiir den Verwendungszweck des Bauwerkes benotigt (z. B. 
Entlastung der vorderen Druckpfahle oder zusatzliche Belastung der hinteren 
Zugpfahle). 

2. Welche Berechnungsverfahren gibt es und worin unterscheiden sie sich1 
Fiir das statisch bestimmte Pfahlsystem: Als statisch bestimmte 

Pfahlroste sind strenggenommen nur solche Systeme anzusehen, die aus zwei be
liebigen Pfahlen, von denen der eine an einem Ende als eingespannt angenommen 
werden muB, wahrend die anderen drei Auflagerungen gelenkig sind, oder aus 
drei nichtparalielen Pfahlen bestehen, die gelenkig gelagert sind und sich nicht 
in einem Punkte in der Rostplatte schneiden diirfen. Fiir ihre Berechnung be
dient man sich des Verfahrens von Culmann1 (vgl. Abb. 102), das einer weite
ren Erlauterung nicht bedarf. Die Resultierende der auBeren Krafte V und H 
wird durch Einschaltung einer Hilfsgeraden a in drei Richtungen zerlegt und 
daraus die GroBe der Pfahlkrafte ermittelt. Fiir statisch bestimmte Pfahlroste 
liefert das Verfahren genaue Ergebnisse. 

Fiir das statisch unbestimmte Pfahlsystem: Die Nakerungsverfakren. 
Fiir die naherungsweise Berechnung statisch unbestimmter Pfahlroste stehen drei 
Verfahren (Spannungsrechteck, Spannungstrapez, Culmann-Momen
tenverfahren) zur Verfiigung, die die Moglichkeit geben, eine einigermaBen 
zweckmaBige Stellung der Pfahle zu ermitteln (Abb.102a, b und 103). Die friiher 
benutzte Aufteilung des Uberbaues auf die einzelnen Pfahle durch Halbieren der 
Pfahlabstande (Abb. 102 c - Spannungsrechteck) solite heute auch als rohe Nahe
rung keine Verwendung mehrfinden. mer die Ungenauigkeit der Ergebnisse gibt 
die Tabelle 7 (S. 175) einen Anhalt, wobei zu beachten ist, daB in dem gewahlten 

1 Vgl. Nokkentved: Berechnung von Pfahlrosten, Berlin 1928. S.69. 
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Beispiel infolge der geringen Exzentrizitat das Spannungstrapez geringe 
Untersehiede der Randspannungen aufweist und dabei die Abweiehungen nieht 
so groB wie in anderen Fallen werden. Oft sind leider aueh die beiden anderen 
Methoden nur grobe Annaherungen, so daB die ermittelte Stellung der Pfahle 
bei einer genauen Naehpriifung nieht immer die anfangs gestellte Forderung 
mogliehst gleiehmaBiger Verteilung der Lasten auf samtliehe Pfahle erfullt. AIle 
anderen genaueren Untersuehungsarten reehnen dagegen von vornherein mit 
einem gegebenen Pfahlsystem und bestimmen nur dessen Beanspruehung, so daJ3. 
man in den meisten Fallen nieht darum herumkommt, mehrere Vorbereehnungen 
durehzufiihren. 

Das erste Naherungsverfahren der Zerlegung einer Kraft in zwei bzw. drei 
Riehtungen (Krafteparallelogramm bzw. Culmann-Verfahren) (Abb. I02a, lO3a) 
liefert angenaherte Werte beim Vorhandensein zweier bzw. dreier Pfahlriehtun
gen, von denen jede mit mehreren Pfahlen besetzt ist. Die Naherung ist um so 
groBer, je weniger Pfahle in jeder Riehtung vorhanden sind und je enger diese 
Pfahle zusammenstehen. Bei mehr als drei Pfahlriehtungen muB deren Anzahl 
durch Zusammenfassen auf drei gebracht werden. Hierbei werden fast stets 
groBere Ungenauigkeiten auftreten. 

Die Genauigkeit der Annaherung kann bei der Zerlegung in zwei Pfahl
richtungen stets angegeben werden, da der Nullpunkt des Systems als Schnitt
punkt der Resultierenden der beiden Pfahlrichtungen und damit die GroBe des 
Momentes ohne weiteres bekannt ist. Ordnet man den Pfahlrost so an, daB die 
beiden Resultierenden der Pfahlkrafte sich auf der Resultierenden der auBeren 
Belastung schneiden, so laBt sich der Pfahlrost aus zwei Pfahlneigungen mit 
voller Genauigkeit durch Zerlegung der Resultierenden nach dem Annaherungs
verfahren berechnen. 

Bei drei Pfahlneigungen muB die Lage des Nullpunktes erst durch Be
rechnung ermittelt werden, so daB zunaehst eine Ubersieht iiber die GroBe 
des Momentes fehlt. Wird ein statiseh unbestimmter Pfahlrost nach dem 
Verfahren von Culmann entworfen, so wird es meist nieht gleichzeitig moglich 
sein, ihn so anzuordnen, daB die Resultierende durch den Nullpunkt geht. Man 
muB also mit Abweiehungen der wirkliehen Pfahlkrafte von der Naherung 
rechnen. 

Das Spannungsdiagramm- (Trapez-) Verfahren1 ermoglieht zunaehst eine 
Verteilung der senkrechten Krafte. Man stellt die Lage, Riehtung und GroBe 
der Resultierenden aller auBeren Krafte fest und bestimmt fur deren Vertikal
komponente die Randspannungen an der Sohle des massiven oder aufgelosten 
Mauerkorpers. Das so entstandene Spannungsdiagramm wird in Abschnitte 
gleichen Flaeheninhalts zerlegt bzw. bei der Nachrechnung von bestehenden Bau
werken durch die Mittellinie zwischen den einzelnen Pfahlen bzw. Pfahlbocken 
aufgeteilt. In ersterem FaIle stehen die Pfahle in der Schwerachse des ihnen 
zukommenden Flachenteiles. Die Horizontalkomponente muB auf die einzelnen 
Schragpfahle verteilt werden. Das geschieht am besten mit Hille des Kraft
ecks (s. unten und Abb. lO2b, lO3b), durch das die waagereehte Kraft im 
Verhaltnis der senkreehten Belastungen auf die einzelnen Pfahle und Boeke 
aufgeteilt wird. 

1 Brennecke-Lohmeyer: Grundbau. Bd. II, Berlin 1930. S.255. 
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Bei diesem Verfahren treten Ungenauigkeiten dadurch auf, daB 
1. die H-Krafte nur, und zwar nicht ohne willkiirliche Annahmen, auf die 

Schragpfahle verteilt werden; 
2. mit einem starren System aus Mauer und Pfahl an SteHe eines elastischen 

Systems gerechnet wird. Dabei werden die Anteile des Spannungsdiagramms 
auf die einzelnen Pfahle lediglich nach deren SteHung, aber nicht nach deren 
Querschnitt, Lange, Richtung, ElastizitatsmaB, Art der Auflagerung usw. ver
teilt. Der Mittelpunkt der Sohle des Bauwerkes ist nur dann als Schwerpunkt 
fiir die Spannungsverteilung richtig gewahlt, wenn sich die Pfahle gleichmaBig 
iiber den Querschnitt verteilen. 

Vergleicht man das Verfahren von Gulmann als Annaherung bei einem sta
tisch unbestimmten System mit der Zerlegung nach dem Spannungsdiagramm, 
so ergibt sich, daB das Verfahren von Gulmann immer dann bessere Ergebnisse 
liefern wird, wenn groBere H-Krafte auftreten, die Pfahle sehr ungleichmaBig 
iiber die Sohle verteilt sind und ein geringes Moment vorhanden ist. Sonst ist 
das Verfahren mit dem Spannungsdiagramm als Naherungsverfahren vorzuziehen, 
so z. B. wenn viele Pfahle gleicher Neigung vorhanden sind. Diese werden nach 
dem Verfahren von Gulmann samtlich gleich stark belastet, wahrend nach 
dem Spannungstrapez je nach der SteHung der Pfahle verschiedene Belastungen 
auch bei gleicher Neigung auftreten konnen. 

Priift man die Verteilung auf Pfahle gleicher Neigung mit einem elastischen 
Berechnungsverfahren nach, so ergibt sich, daB eine Parallelverschiebung des 
Mauerkorpers in solchen Pfahlen gleiche Langenanderungen, also auch gleiche 
Krafte erzeugt. Lediglich das Moment der auBeren Krafte um den System
nuUpunkt, das den Mauerkorper dreht, hat ungleiche Langenanderungen und 
infolgedessen auch ungleiche Pfahlkrafte in den Pfahlen gleicher Neigung zur 
Folge. Bei groBem Moment ist fiir diesen Fall das Spannungstrapez dem Ver
fahren von Gulmann vorzuziehen. Anders ist es mit der Belastung des Pfahl
systems durch eine waagerechte Kraft. Senkrechte Pfahle erhalten bei der 
Berechnung mit dem Spannungstrapez aus der waagerechten Kraft keinerlei Be
anspruchung (die Schragpfahle werden infolgedessen allein zu deren Aufnahme 
herangezogen, was sich gewohnlich in einer Uberlastung gegeniiber der genaueren 
Berechnung auBert), wahrend das Verfahren von Gulmann die senkrechten 
Pfahle sich an der Aufnahme der waagerechten Kraft beteiligen laBt. Das 
elastische Verfahren wird also in diesem Fall durch die Verteilung der Krafte 
nach Gulmann mit groBerer Naherung erreicht. In der Mehrzahl der FaIle 
erhalten, jedenfalls bei Stiitzbauwerken, die hohen pfahlroste groBe waage
rechte Krafte. Der Nullpunkt liegt ferner meist nicht weit von der Resultie
renden der auBeren Krafte, so daB die Naherung nach Gulmann die bessere 
sein diirfte. 

Beide Verfahren lassen sich bis zu einem gewissen Grade auch verbinden, 
indem man zunachst die Kraftezerlegung nach Gulmann vornimmt und mit 
der gewonnenen Aufteilung in drei Richtungen in das Spannungstrapez hinein
geht. Die Verteilung innerhalb einer Richtung erfolgt dann nach dem letzteren 
Verfahren. Die Durchfiihrung stoBt allerdings dann auf Schwierigkeiten, wenn 
die Pfahlgruppen nicht ortlich getrennt stehen, also wenn z. B. Pfahlbocke vor
handen sind. 
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Eine dritte Naherungsberechnung kann unter Verwendung des gleichen Kr aft
ecks vorgenommen werden, das auch bei der Verteilung der Krafte des Span
nungstrapezes benutzt wird. Die Resultierende der auBeren Belastung wird in 
einem Krafteplan nach den auftretenden Richtungen der Pfahle zerlegt. Sobald 
es sich um mehr als zwei Richtungen handelt, mussen zusatzliche Annahmen 
getroffen werden, um einen bestimmten Krafteplan zu erhalten (Abb. 103c). 
Diese Annahmen werden so gewahlt, daB aIle Pfahle moglichst voll ausgenutzt 
werden. Man beginnt bei drei Pfahlrichtungen, fur die sich das Verfahren haupt
sachlich eignet, damit, fur die GroBe der Last, die z. B. der Zugpfahl (es kann 
auch ein anderer Pfahl sein) erhalten solI, einen bestimmten Wert einzusetzen, 
der gleich der zulassigen Belastung dieses Pfahles ist. Die aus der Resultierenden R 
und der Kraft dieses Zugpfahles sich ergebende Resultierende wird dann nach 
den Richtungen der anderen beiden Pfahlgruppen zerlegt. Je nach der GroBe der 
auf die beiden Richtungen entfallenden Krafte und der zulassigen Beanspruchung 
der Pfahle wird die Anzahl der Pfahle fur jede Gruppe bestimmt. Das Verfahren 
laBt sich auch so ausfuhren, daB fur samtliche Pfahlneigungen zuerst die zu
lassige Pfahllast oder ein Vielfaches derselben eingesetzt wird. Das Krafteck 
wird sich dann allerdings gewohnlich nicht schlieBen und muB daher neu auf
geteilt werden. Die Stellung der Pfahle wurde bisher nicht berucksichtigt. Das 
kann entweder dadurch nachgeholt werden, daB man das Verfahren, wie schon 
erwahnt, mit der Ermittlung der Pfahlstellung nach dem Spannungstrapez oder 
nach dem Culmann-Verfahren verbindet. 1m letzteren Fall hat man freie Wahl 
bei der Anordnung zweier Pfahlgruppen, z. B. der beiden Druckpfahlgruppen. 
Um den Zugpfahl wirklich voll zu belasten, stellt man dann eine Momenten
gleichung um einen beliebigen Punkt auf, in der die Entfernung des Zug
pfahles als Unbekannte auftritt. Den aus dieser Gleichung erhaltenen Wert 
wahlt man als Abstand des Zugpfahles vom Momentenpunkt (senkrecht zur 
Achse des Zugpfahles gemessen). 

An Stelle der Momentengleichung kann auch eine Culmann-Gerade zur Er
mittlung der Lage des Zugpfahles auf graphischem Wege benutzt werden 
(Abb. 104a-c). 

Da das Momentenverfahren nur eine Abwandlung des Culmann-Verfahrens 
ist, sind beide strenggenommen nur bei einem Vorhandensein von drei Pfahl
richtungen anwendbar. Die beiden Verfahren sind auf denselben Gleichgewichts
bedingungen aufgebaut und unterscheiden sich nur dadurch, welche GroBen 
gegeben und welche gesucht sind. 

Das Momentenverfahren erlaubt also, einige Abmessungen des Pfahlrostes zu 
ermitteln. Wird ein solcher Pfahlrost nach dem Culmann-Verfahren nach
gerechnet, so mussen natiirlich dieselben Ergebnisse herauskommen. Wie das 
Culmann-Verfahren liefert das Momentenverfahren bei mehr als drei Pfahlen 
nur angenaherte Ergebnisse. 

An Stelle des Zugpfahles kann auch die Lage des Pfahlkopfes einer der 
beiden anderen Pfahlneigungen als Unbekannte eingesetzt werden, so daB man 
jeweils drei verschiedene gleich giinstige Pfahlsysteme ermitteln kann, unter 
denen man die endgiiltige Wahl nach konstruktiven Gesichtspunkten treffen 
wird. Da die vordere, bei Stutzbauwerken meist senkrechte Pfahlgruppe im 
allgemeinen durch konstruktive Rucksichten gegeben sein wird, verfahrt man 
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Tabelle 6. Naherungsverfahren zum Entwurf von Pfahlrosten nach Culm ann. 

Verfahren Gegeben I Gesucht Bemerkungen 

Culmann . 3 Pfahlneigungen 3 Pfahlkriifte zur Nachrechnung 
Lage der 3 Pfahl-

k6pfe 

Krafteck undMo- zum Entwurf 
mentengleichung 

1. Fall . 3 Pfahlneigungen Lage von 1 Pfahl-
Lage von 2 Pfahl- kopf 

k6pfen 2 Pfahlkrafte 
1 Pfahlkraft 

= Szul 

2. Fall . 2 PfaWneigungen 1 Pfahlneigung M6glichkeit beschrankt, da 
Lage von 2 Pfahl- Lage von 1 Pfahl· die gesuchte Pfahlneigung 

k6pfen kopf innerhalb der rammtech-
2 Pfahlkrafte 1 PfaWkraft nisch ausfiihrbaren Neigun-

= Szul gen bleiben muB. Ermitt-
lung der Pfahlneigung am 

besten graphisch. 

3. Fall . 1 Pfahlneigung 2 Pfahlneigungen wie vor 
Lage von 2 Pfahl- Lage von 1 Pfahl-

k6pfen kopf 
3 Pfahlkriifte 

= Szul 

zweckmaBig in der Art, daB man die Resultierende der schragen Druckpfahle 
so verschiebt, bis die zwangslaufig sich ergebende Resultierende der Zugpfahle 
eine zweckmaBige Lage im Gesamtrost einnimmt. Die voraussichtliche Breite 
und damit das Gewicht des Aufbaues muB anfangs geschatzt werden. Behalt 
man die Stellung und Zahl der vorderen senkrechten Pfahle bei, so wird bei 
Verschiebung der schragen Druckpfahlgruppe nach hinten unter den gewohn
lichen Verhaltnissen bei einer Stiitzmauer die Zugpfahlgruppe in noch starkerem 
MaBe nach hinten geriickt, und umgekehrt. Stehen die schragen Druckpfahle 
weit nach vorn, so kreuzen sie sich mit der Zugpfahlgruppe bzw. es entsteht 
mit den senkrechten Ffahlen ein vorderer Pfahlbock. Diese Abhangigkeit wird 
durch die Veranderung des Mauergewichtes infolge wechselnder Rostplattenbreite 
noch verstarkt. 

1m allgemeinen verursachen geringe Verschiebungen der Druckpfahlgruppe 
bereits groBe Bewegungen der Zugpfahlgruppe. Aus der Neigung der Culmann
Geraden folgt ferner, daB je groBer die Anzahl der vorderen Druckpfahle ge
macht wird, desto weiter hinten der Bock aus den Schragpfahlen angeordnet 
werden muB. Man wird daher die Anzahl der vorderen Druckpfahle so groB 
halten, daB gerade eine ausreichende Entfernung zwischen den Pfahlspitzen 
gewahrt bleibt, um gegenseitige Rammbeschadigungen zu verhindern. 

Von den verschiedenen moglichen Stadien gleich ausgenutzter Pfahle ver
dienen aus konstruktiven Griinden die beiden Sonder£alle Bock vorn (bestehend 
aus meist senkrechten Druck- und schragen Zugpfahlen) und Bock hinten (be
stehend aus schragen Druck- und schragen Zugpfahlen) besondere Bedeutung. 
Die erste Konstruktion ist trotz der geringsten Mauerbreite, die sie liefert, bei 
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GeHindespriingen groBerer Hohe veraltet, da die Pfahle zu eng stehen und bei 
senkrechter vorderer Spundwand die schragen Druckpfahle nicht weit genug 
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Abb. 104. Ausbildungsmoglichkeiten fiir einen Pfahirost bei moglichst voller Ausnutzung der zuiiissigen 
Pfahlkriifte. a) bis c) Entwurf nach Cuimann (Momentengieichung). d) Nach dem Spannungstrapez (Auf
teilung nach dem Krafteck). e) Nach dem Spannungstrapez (faische flachengieiche Aufteilung) (vgi. auch 

Abb. 102a und 112a, b). 

nach vorn gezogen werden konnen. Bei diesen wird daher heute ausschlieBlich 
die Anordnung einer auseinandergezogenen hinteren Bockkonstruktion bevorzugt. 

Die Nachteile einer vorderen Bockpfahlkonstruktion gehen aus Abb. 104a 
hervor. Die gegebene Anordnung ist nur durch Versetzen der Pfahljoche durch-
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fiihrbar. Wiirde man den Mauerkorper auf die fiir den Pfahlrost erforder
liche Breite einschranken, so wiirden infolge der Verminderung der senkrechten 
Belastung die schragen Druckpfahle weiter nach vorn riicken und die vorne 
liegende Spundwand durchschneiden, oder man miiBte auf ihre volle Ausnutzung 
verzichten. 

Wie stark sich die Umgruppierung einzelner Pfahle auswirkt, geht aus einem 
Vergleich der Abb. 102a, 104b und c hervor. Die Ansammlung der Pfahle im 
vorderen Teil des Rostes zieht den Zugpfahl ebenfalls nach vorn. Man sieht, 
daB lediglich die Versetzung des Pfahles 2 der Abb. 102 a nach vorn in Abb. 104 b 
den Zugpfahl 4 um rd. 4,5 m nach vorn bringt. Verstarkt man die schragen 
Druckpfahle der Abb. 102 a, so erhalt man eine wesentliche Verbreiterung der 
Rostplatte, wenn man bei der Anordnung einer hinten liegenden Bockkonstruk
tion bleiben will. Trotzdem fiir den gleichen Gelandesprung fiinf Pfahle statt 
vier zur Verfiigung stehen, bleibt die Belastung der einzelnen Pfahle die gleiche. 
Wenn auch im vorliegenden Fall der Pfahlrost absichtlich so konstruiert wurde, 
daB dieses Ergebnis eintritt, so sollte diese Gegeniiberstellung der Pfahlroste der 
Abb. l02a und 104c doch zu denken geben. Durch eine planlose Vermehrung 
der Pfahle wird man im allgemeinen keine Entlastung der Pfahle erreichen konnen. 

Man wird beim Entwurf eines Pfahlrostes daher zunachst mit einem Mini· 
mum an Pfahlen auszukommen trachten, das sich an Hand des Beispiels der 
Abb. 102a auch in anderen Fallen leicht wird ermitteln lassen. Je nach der 
N eigung der Resultierenden wird man die C -Gerade steiler oder flacher legen 
und damit die Anzahl der Pfahle in der vorderen senkrechten Druckpfahlreihe 
erhalten. Es empfiehlt sich im allgemeinen, zunachst die Pfahle der schragen 
Druckpfahlreihe doppelt zu besetzen (Abb. 102a). 1st die Zahl der schragen 
Pfahle zu gering, so wird man undurchfiihrbar flache Neigungen fiir diese 
Pfahle erhalten, so daB das Minimum der Pfahle dadurch leicht gefunden 
werden kann. 1m vorliegenden Fall ist es durch Abb. 102a gegeben. Eine Ver
minderung der Pfahle ware nicht mehr moglich gewesen. 

Das Probieren laBt sich wegen des Wechsels der Rostplattenbreite nicht 
ganz vermeiden; es ist jedoch bequemer als die analytische Bestimmung der 
Lage der Pfahle, die unter Beriicksichtigung der Rostplattenbreite, Pfahlneigung, 
zulassigen Pfahlentfernung usw. zu sehr umstandlichen und schwer lOsbaren 
Gleichungen fiihrt. 

In Abb.104d ist die Pfahlstellung dargestellt, die man erhalten wiirde, wenn man 
den Pfahlrost bei moglichst gleicher Ausnutzung der Pfahle nach dem Spannungs
trapez entwerfen wiirde. Das Spannungstrapez ist hier in abweichender Weise nach 
den aus dem Krafteck hervorgehenden senkrechten Komponenten I bis III auf
geteilt worden und die Achse der Pfahle in den Schwerpunkt der Flachen ver
legt worden. Die GroBe der Pfahle im Krafteck wurde wie in Abb. 102a be
stimmt. Man sieht die starken Unterschiede in der Pfahlstellung, die z. B. bei 
dem hinteren Pfahlbock der Abb. 104d konstruktiv nicht mehr ausfiihrbar ist. 

Verwendet man das Spannungstrapez in der iiblichen Weise durch Auf
teilung der Spannungsflache in flachengleiche Stiicke (Abb. 104e), so erhalt man 
infolge der zusatzlichen Verteilung der Horizontalkrafte bei verschiedenen Pfahl
neigungen niemals eine gleichmaBige Beanspruchung aller Pfahle. Wenn man 
daher das Spannungstrapez zum Entwurf verwendet, dann sollte man das stets 
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nur in der Form der Abb. 104d tun. Vollig abzulehnen ist auch bei Nachrech
nungen die Verteilung der HorizontalkriiJte, wie sie in Abb. 102b unter 1 dar
gestellt ist. Der eine Zugpfahl erhalt hiernach bei gleicher Neigung dieselbe 
Beanspruchung wie die samtlichen schragen Druckpfahle zusammen! Der Unter
schied gegen die richtige Anwendung des Kraftecks in Abb. 102b unter 2 ist 
schon bei dem einfachen Pfahlsystem des Beispiels bedeutend. 

Da das Verfahren nach Culmann bei mehr als drei Pfahlen nur ein an
genahertes Verfahren ist, gilt beziiglich der ermittelten Aufteilung des Pfahl
systems dasselbe, was iiber das Spannungstrapez gesagt wurde. Fiir die Wahl 
der Systemart sollte man beide Verfahren nicht zu gering einschatzen, da es 
haufig besser ist, danach zu arbeiten, als vollig frei das erste Pfahlsystem an
zunehmen. Fiir statisch unbestimmte Bauwerke erhalt man iiberschlaglich die 
giinstigste Lage der benotigten Zug- und Druckpfahle und vermeidet Wieder. 
holungen des umfangreichen Rechnungsvorganges nach der Elastizitatslehre. 
Uber die Abweichungen der Ergebnisse der Naherungsverfahren gibt die Ta
belle 7 Auskunft. 

Tabelle 7. Zusammenstellung der Pfahllasten 8 in t nach verschiedenen 
Annaherungsverfahren fur das System der Abb. 102. 

a) Culm ann b) Spannungstrapez c) Aufteilung des 
Pfahl Uberbaues 

(Momentenverfahrcn) 2 (Spannungsrechteck) 

1 +30,0 +30,0 +30,0 +30,0 
2 +29,0 +40,1 +23,1 +23,5 
3 +29,0 +23,8 +34,9 + 34,5 
4 - 23,0 - 29,8 - 23,0 - 20,6 

Die Berechnung nach der Elastizitiitslehre. Die erste Verbesserung gegeniiber 
der friiher meist angewandten angenaherten Berechnung nach dem Spannungs
trapez beruhte darauf, an Stelle des Schwerpunktes des rechteckigen Mauer
querschnittes den Schwerpunkt eines aus Pfahlen bestehenden unterbrochenen 
Querschnittes zu setzen1 . Man erhielt damit eine genaue Verteilung der senk
rechten Krafte auf die Pfahle, war aber beziiglich der Verteilung der waage
rechten Krafte (siehe Einwand 1 gegen das Spannungstrapez - S. 170) auf 
das bisherige willkiirliche Verfahren angewiesen. Das Verfahren wurde dann 
auf der gleichen Grundlage weiter entwickelt und auch fUr die Verteilung der 
waagerecht angreifenden Krafte nutzbar gemacht, so daB es innerhalb seiner 
Voraussetzungen heute als einwandfrei gelten kann. 

Voraussetzungen fiir samtliche nachfolgend beschriebenen Berechnungsarten 
nach dem elastischen Verfahren sind folgende: 

Sowohl der Aufbau des Pfahlrostes als auch der Boden, auf dem die Pfahle 
nur an ihrer Spitze abgestiitzt gedacht sind, sind starre Gebilde, lediglich die 
Pfahle selbst erhalten elastische Langenanderungen. Die Tatsache, daB die Pfahle 

1 Jakobi, E.: Ost. Wschr. offentl. Baudienst 1909 S.340; Jb. Ges. Bauingenieurwes. 
1925 S.42; s. auch F. W. O. Schulze: Seehafenbau. Bd. II S.201. Berlin 1913. In der 
zweiten genannten QueUe findet sich eine Berechnung fUr die Verteilung einer horizontalen 
Kraft auf PfahlbOcke, bei der aber nur die Horizontalbewegung des Pfahlkopfes beruck
sichtigt wird. Die Methode ist femer erlautert in O. Franzius: Der Grundbau. S.244. 
Berlin 1927. - M ugge, C.: Beitrage zur zeichnerischen Losung technischer Rechnungs
aufgaben. Dissert. Hannover 1906. 
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mitunter ihre Kraft nicht lediglich durch den Spitzendruck, sondern auch durch 
die Umfangsreibung auf den Boden iibertragen, kann durch eine Verkiirzung 
der rechnerischen Pfahllange beriicksichtigt werden. Nimmt man beispielsweise 
die Verteilung der Bodenreibung langs des Pfahles als dreieckformig an, so greift 
die Resultierende dieses Dreiecks in 2/3 der Pfahllange an. Man kann also diesen 
Kraftangrif:{ ersetzen durch eine Spitzenauflagerung in 2/3 der Pfahllange. Ebenso 
kann die elastische Einsenkung des Pfahles in den Boden durch VergroBerung 
der rechnerischen Pfahllange beriicksichtigt werden. Entsteht namlich aus dem 
Senkungsdiagramm der Probebelastung eine Senkung 8 unter der Pfahllast P, 
.so ergibt sich ein Zusatz an Lange von 

L1L=E.:.8=~, 

wenn 0 = !I = ~ die Senkungsziffer des P:{ahles ist. 
8 F8 

Die Annahme der elastischen Formanderung des Baustoffes der einzelnen 
Pfahle und der Unverschieblichkeit der Pfahlspitzen ist nur dann gerechtfertigt, 
wenn die Pfahlspitzen auf felsigem Untergrund stehen wiirden. In allen anderen 
Fallen wird sich die elastische Formanderung des Baustoffes mit dem elastischen 
Verhalten des Untergrundes vereinigen. Sie zu trennen ist bislang nicht mog
lich gewesen. Wir miissen daher die Annahme treffen, daB das elastische Ver
halten des Untergrundes sich ebenfalls an allen Stellen einheitlich nach dem 
Hookschen Gesetz vollzieht. Voraussetzung ist hierbei, daB die Pfahle bis zu 
dem gleichen elastischen Verhalten in den Baugrund eingetrieben werden. 

Die andere Bedingung, daB der Aufbau des Pfahlrostes als starr angesehen 
werden kann, ist bei massiven Korpern immer, jedoch bei Eisenbetonkonstruk
tionen nur bis zu einem bedingten Grade ediillt. Man wird sich davor hiiten 
miissen, allzu nachgiebig konstruierte Eisenbetonplatten fiir solche Pfahlroste 
zu verwenden, die nach dem elastischen Verfahren berechnet werden, da dann 
Abweichungen in der Beanspruchung der Pfahle auftreten konnen. 

Die GroBen, welche bei den Untersuchungen nach dem elastischen Vedahren 
auftreten, sind folgende: 

Der Systemnullpunkt ist derjenige Punkt, durch den alle diejenigen an
greifenden Krafte gehen, welche den gesamten Pfahlrost nur verschieben, aber 
nicht drehen. Er ist daher der Momentenpunkt, auf den die auBere Kraft be
zogen werden muB, um dasjenige Moment zu erhalten, welches die Drehung 
des Pfahlrostes hervorru:{t. 

Die Lage des Systemnullpunktes wird von folgenden Faktoren beeinfluBt: 
der Neigung der Pfahle ex, 
dem Abstand der Pfahle voneinander und von der Bauwerksvorderkante x, 
dem Querschnitt der Pfahle F, 
dem ElastizitatsmaB der Pfahle E, 
den Auflagerbedingungen der Pfahle im Bauwerk und im Untergrund (ge

lenkige Lagerung oder Einspannung) und 
der rechnerischen Lange der Pfahle L, die, wie erwahnt, die Elastizitat des 

Baustoffes und die Nachgiebigkeit des Untergrundes beriicksichtigt. 
Der Systemnullpunkt ist zugleich der Nullpunkt eines Koordinatensystems, 

das als die Hauptachsen des Pfahlrostes bezeichnet wird. Diese beiden 
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zueinander senkrechten Richtungen haben die Eigenschaft, daB eine Parallel
verschiebung in ihnen eine Kraft in ihrer eigenen Richtung erzeugt. Sie sind 
auBerdem die Haupttragheitsachsen des Pfahlsystems. Der Nullpunkt wird da
durch gefunden, daB man die Krafte R' und R" ermittelt, die eine senkrechte 
bzw. eine waagerechte Verschiebung des Pfahlrostes um I hervorrufen. Die 
Kriifte R' und R" schneiden sich im Systemnullpunkt und sind im allgemeinen 
schrag geneigt, verlaufen also nicht in der Richtung der von ihnen hervor
gerufenen Verschiebung des gesamten Systems. Das Tragheitsmoment eines 
Pfahlrostes bezogen auf den Nullpunkt ist die Summe der mit dem Quadrat 

ihrer Abstande von dem Bezugspunkt multiplizierten elastischen Pfahlkrafte E ~F . 
Das Entsprechende gilt fiir das Tragheitsmoment auf eine Achse. 

Wahrend die bisher genannten GroBen lediglich von dem System des Pfahl
rostes abhangen, also unabhangig von der auBeren Belastung sind, treten fol
gende GroBen im Zusammenhang mit der auBeren Belastung auf: 

Der Drehpunkt des Pfahlrostes ist zu unterscheiden von dem System
nullpunkt. Er wiirde mit ihm nur dann zusammenfallen, wenn der Pfahlrost 
lediglich durch ein Moment belastet wiirde. 1m allgemeinen wird aber die Resul
tierende der auBeren Belastung in zwei Komponenten in Richtung von R' und R" 
zerlegt werden konnen und ein Moment um den Nullpunkt besitzen. Der Null
punkt ist nicht der Drehpunkt des Systems, da die Verschiebungen in senk
rechter und waagerechter Richtung infolge der Komponenten in Richtung von R' 
und R" als Drehung um unendlich ferne Punkte aufgefaBt werden konnen und 
die "Drehung" der drei GroBen R', R" und M zusammengesetzt eine Drehung 
um einen neuen Punkt, eben den Drehpunkt der jeweiligen Belastung ergeben. 

Belastet man einen Pfahlrost im Nullpunkt mit einer senkrechten Kraft 
V = I, so werden die senkrechten Komponenten der infolge dieser Belastung 
entstehenden Pfahlkrafte mit Ov bezeichnet. Entsprechendes gilt von einer 
waagerechten Belastung mit H = lund einer Momentenbelastung von M = 1. 
Auch hier werden die senkrechten Komponenten der Pfahlkriifte mit OH bzw. OM 
bezeichnet. Sie stellen EinfluBzahlen dar und brauchen nur mit dem Betrag 
der entsprechenden Komponente der auBeren Belastung und dem COSlX der 
Pfahlneigung multipliziert zu werden, um die wirkliche Pfahllast anzugeben. 

AuBer den genannten GroBen kann man noch die wirklich eintretenden 
Verschiebungen des gesamten Pfahlrostes und die dadurch entstehenden 
Langenanderungen der einzelnen Pfahle unter einer gegebenen auBeren Be
lastung ermitteln. 

Die nachstehend beschriebenen Berechnungsverfahren unterscheiden sich 
hauptsachlich dadurch, daB in ihnen das Endziel, die Berechnung der auf den 
einzelnen Pfahl wirkenden Krafte auf verschiedenen Wegen erreicht wird, d. h. 
daB die Pfahllast teilweise durch Errechnung der wirklichen Verschiebungen des 
Pfahlrostes, teilweise durch Berechnung des Systemnullpunktes usw. bestimmt 
wird. 

Genau auseinanderzuhalten sind die Berechnungen fiir Systeme mit nur 
einer Pfahlrichtung und mit mehreren Pfahlrichtungen. Dabei sei zuniichst nur 
von gelenkig gelagerten Pfahlen die Rede. FUr eine Pfahlrichtung und ein 
e benes Pfahlsystem wurden die ersten elastischen Verfahren aufgestellt, die 
die S. 175 erwahnten Verbesserungen des Spannungstrapezes darstellen. Sie 

Agatz, Der Kampf d. Ingenieurs. 12 
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gelten fiir eine senkrecht angreifende Kraft. Das Problem wurde von J ako bit 
und Miigge1 in gleicher Weise angefaBt und gelOst. Die etwa auftretenden 
waagerechten Krafte miissen jedoch nach den bisherigen Verfahren verteilt 
werden. FUr ein raumliches Pfahlsystem, bei dem nur eine Pfahlrichtung 
vorherrscht und auBerdem die angreifenden Krafte in der gleichen Richtung 
liegen, hat Gullander 2 die Berechnung angegeben. 

Beim Vorhandensein mehrerer Pfahlrichtungen, belie biger Richtungen 
der angreifenden auBeren Krii.fte und eines ebenen Systems ist zwischen 
mehreren Verfahren zu unterscheiden. Zunachst seien diejenigen angegeben, 
die samtlich von der Berechnung des Systemnullpunktes Gebrauch machen. 
In der SchluBgleichung werden die Pfahlkrafte ais Funktion der senkrechten (V) 
und waagerechten (H) Komponente der angreifenden Krafte sowie des Mo
mentes (M) derselben um den Nullpunkt dargestellt. 

Nokkentved3 bezieht dabei die Berechnung auf ein £rei gewahltes einfach 
gelagertes Koordinatensystem, wahrend bei Ostenfeld 4. der Systemnullpunkt 
Koordinatenursprung ist, im iibrigen die Koordinaten aber ebenfalls willkiirlich 
gelegt sind. Die Verfahren sind diejenigen, deren Rechnungen am einfachsten 
durchzufiihren sind, ohne daB die Genauigkeit der Ergebnisse infolge von Ver
einfachungen darunter leidet. Beide Verfasser haben es verstanden, durch ge
schickte Wahl der Rechnungsansatze von vornherein die mathematische Ent
wicklung knapp und.iibersichtlich zu halten. Die Endformel ist die gleiche, nur 
mit dem Unterschied, daB bei Nokkentved die Berechnung auf ein Achsen
kreuz bezogen wird, dessen rechter oberer Quadrant positiv (+x, +y) ist, wah
rend bei Ostenfeld der linke obere Quadrant positiv (+x, +y) angenommen 
wird. Das Ergebnis der Berechnung von Ostenfeld weicht auBerdem dadurch 
ab, daB nach Ermittlung des Nullpunktes auch noch die Berechnung des Dreh
pUnktes fiir die gegebene Belastung und damit der wirklichen Bewegung der 
Pfahlkopfe in der Ableitung vorgesehen ist. 

Die Gleichungen von Wiinsch5 ergeben dasselbe Bild, nur mit dem Unter
schied, daB die Berechnung auf die Hauptachsen als Koordinatensystem ab
gestellt ist. Dadurch werden zwar die Endformeln fiir die Pfahlkrafte verein
facht, aber es miissen vorher die Pfahlrichtungen auf die schragen Hauptachsen 
bezogen werden. Die hierbei entstehende zusatzliche Rechenarbeit macht die 
Ersparnis in der SchluBformel zunichte. Weiter liegt bei Wiinsch darin eine 
Einschrankung, daB seine Formeln nur fiir Systeme mit konstantem Elastizi
tatsmaB E und gleichem Querschnitt Faller Pfahle gelten. 

1m Unterschied zu den drei angefiihrten Verfahren werden die Pfahlkrafte 
ais Funktion der Komponenten der angreifenden Krafte in Richtung der Ver
schiebungskrafte R' und R" sowie des Momentes um den Nullpunkt bei GuI
Iander2 dargestellt. Als Koordinatensysteme gelten die Hauptachsen. Eine Ab
weichung gegeniiber den Ansatzen von Ostenfeld-Nokkentved liegt auBer-

1 A.a.O. 
2 Gullander, P.: Theorie der Pfahlgriindungen. Bautechn. 1928 S.818. 
3 Nokkentved, C.: Berechnung von Pfahlrosten. Berlin 1928. - Beregning of Paele

vaerker. Kopenhagen 1924. 
4 Ostenfeld, A.: Berechnung von Pfahlrosten. Beton u. Eisen 1922 S.21, 30 -

Tekn. T. Kopenhagen 1921 Nr. 1. 
5 Wunsch, H.: Statische Berechnung der Pfahlsysteme. Stuttgart 1927. 
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dem darin, daB bei Gullander damit gerechnet wird, daB die Pfahle auch Krafte 
senkrecht zur eigenen Achse aufzunehmen verm6gen. Diese Seitenkrafte k6nnen 
von einem gelenkig gelagerten Pfahlsystem nur dann getragen werden, wenn eine 
Einbettung der Pfahle in den Erdboden vorausgesetzt wird. Sie haben also 
vorwiegend Bedeutung bei niedrigen Pfahlrosten. Die Berechnungen sind aller
dings etwas willkiirlich, weil das Verhaltnis der Gr6Ben der Seitenkrafte zu denen 
der senkrechten Pfahlbelastungen angenommen werden muB. Die Endformeln 
sind auBer den bei der Besprechung des Verfahrens von Wunsch dargelegten 
Griinden fiir den praktischen Gebrauch weniger geeignet, weil die auBeren Krafte 
statt in die Richtung von V und H in die Richtung von R' und R" zerlegt und 
die Endformeln nicht auf den Wert R' = lund R" = I entsprechend V = I 
und H = I, sondern auf den wirklich ermittelten Wert von R' und R" bezogen 
werden. 

Ebenfalls als Funktion der Zerlegung der auBeren Krafte in Richtung von R' 
und R", jedoch zuzuglich der vorher auf graphischem Wege ermittelten Langen
anderungen der Pfahle werden die Pfahlkrafte von J 0 ac him S c h ul t z e1 ent
wickelt. Die SchluBformeln sind verhaltnismaBig einfach, jedoch wird durch 
die vorhergehende Ermittlung der Verschiebung eine besondere zeichnerische 
oder rechnerische Arbeit erforderlich. 

V6llig auf zeichnerischem Wege wird die Bestimmung der Pfahlkrafte von 
Labutin2 vorgenommen. Diese Methode ist die zeichnerische Auswertung der 
von N6kkentved aufgestellten Beziehungen und enthalt aIle Nachteile, die 
zeichnerische Verfahren gegenuber rechnerischen aufweisen. Aus diesem Grunde 
bin ich nicht fiir die Anwendung dieses Verfahrens. Als Vorteil k6nnte angefuhrt 
werden, daB die Ermittlung der Pfahlkrafte mit Hilfe von EinfluBlinien ge
schieht. Jedoch hat Hedde 3 auf Grund der Ansatze von N6kkentved dasselbe 
ohne Inanspruchnahme zeichnerischer Mittel erreicht. Indessen laBt sich das 
Verfahren von Hedde nach Labutin in folgender Weise umgestalten, um an 
Stelle von zwei EinlluBlinien (eine fUr die Horizontal- und eine fUr die Vertikal
komponente der auBeren Belastung) eine einzige Zu erhalten: Man bestimmt 
den Pol des Pfahles. Seine Koordinaten sind durch die Nullpunkte der beiden 
bei einer Drehung um 90 0 einander parallelen EinfluBlinien fur H und V ge
geben. Samtliche angreifenden Krafte, die durch diesen Punkt (Pol) gehen, 
erzeugen die Krafte Null in dem zugehOrigen Pfahl; samtliche angreifenden 
Krafte, die einen um diesen Punkt geschlagenen Kreis beruhren, erzeugen gleich 
groBe Pfahlkrafte. Es genugt daher eine einzige EinfluBlinie durch den Pol 
des Pfahles, wenn man die gegebene Resultierende um diesen Pol dreht, bis sie 
senkrecht zur EinfluBlinie steht. Da beide EinfluBlinien fur H und V in dem 
obigen Sinne parallel sind, kann hier sowohl die EinfluBlinie fiir H als auch 
fur V benutzt werden. Will man viele Belastungszustande untersuchen, so 
ist die Berechnung des Poles und die Drehung der Belastungsresultierenden 
oft einfacher als die Zerlegung in eine senkrechte und waagerechte Kom
ponente. 

1 Schultze, Joachim: PIahlrostberechnung. Zbl. Bauverw. 1926 S.469. 
2 Labutin, A.: Die graphische Berechnung von Pfahlrosten fiir Kaimauern. Riga 1933. 
3 Hedde, P.: EinfluBlinien zur statischen Untersuchung der Grundbauwerke. Bauing. 

1929 S.1. 

12* 



180 Die Festlegung der eigenen Verteidigungsstellung. 

Eine leicht durchzufuhrende Art der zeichnerischen Untersuchung ohne Be
stimmung des NUlIpunktes stammt von H. M. Wertergaard1, die in Abb.105 
wiedergegeben sei. Der Rechnungsgang ist folgender: Annahme eines Dreh
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b 

Abb. 105. Zeichnerische Ermitt
lung der PfahlkrMte nach Wer

tergaard. 

Drehpunkt Pfahlkriifte 

8' I W I W I W I ~ I W I W I 
8' 
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+39 ---=t:79,5 ----:;:S,2 --=22.31 + 36, 6 ----=6,4 ~I -16,4 

t- -_. --
0" 8'( I 8" I 8" I 8" I 8" I 8" I 8" I 8" 23! 5 6 718 

+105 ~~----=f.4,4I---:;:2,l41 -40,6 -83,5 1----=-123 
-' 

0 8'" I 8'" I 8'" I 8'" i 8'" I 8'" I 8'" I 8'" 1 23 -11!) 678 

126 67,5~---m-11lO~~~ 
--
Endgiiltige 

81 I 8 2 I 8 a I 8 4 I 85 I 8 6 I 87 I 88 Pfahlkrafte -1-6-1-8-,5--2-0-~-1-4--2-0--2-5--1-6-in t 

punktes 0' uber der Pfahlrostebene auf der Resultierenden R. Berechnung der 
Pfahlkriifte S' fur diesen Drehpunkt 

S' = y'q;;EF 
L ' 

wo y' = Abstand der Pfahlachse vom Drehpunkt 0', q; gesetzt = 0,0l Bogen
maG, E = ElastizitatsmaB, F = Querschnitt des Pfahles, L = wirkliche Pfahl-

1 Veroffentlicht in A. C. Dean: Piles and pile driving. London 1935. S.197. 
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lange. Zeichnen des Kraftecks fUr Sf und des zugehorigen Seilecks. Parallele 
durch den Schnittpunkt des Seilecks zur SchluBlinie des Kraftecks. Annahme 
eines zweiten Drehpunktes 0" in der Nahe der Pfahlspitzenebene ebenfalls auf 
der Resultierenden R. Wiederholung des Verfahrens fiir diesen Punkt mit dem 
Ergebnis: Parallele durch den Punkt b des Seilecks zur SchluBlinie des Kraft
ecks. Die Parallelen durch a und b schneiden sich im wirklichen Drehpunkt O. 
Wiederholung des Verfahrens fiir O. Man erhalt im Krafteck Pfahlkrafte, die 
den vorhandenen proportional sind und kann sie in der angegebenen Weise 
umzeichnen. Kontrolle: die Resultierende des letzten Kraftecks muB gleich und 
parallel der Resultierenden der auBeren Krafte sein. 

Ohne Bestimmung des Systemnullpunktes arbeitet Kreyl. Die Pfahlkrafte 
werden als Funktion der errechneten wirklichen Verschiebungen des Systems 
betrachtet. Die Verschiebungen werden wiederum als Funktionen der senk
rechten und waagerechten Komponente der angreifenden Krafte und des Mo
mentes dieser Kraft um die Vorderkante des Pfahlrostes dargestellt. Das Ver
fahren ist sehr umstandlich, da man fiir die Berechnung der wirklichen Ver
schiebungen des Systems drei Gleichungen mit drei Unbekannten erhalt, die 
schwierig zu losen sind. AuBerdem mussen noch in einem zweiten Rechnungs
gang die einzelnen Pfahlkrafte bestimmt werden . 

.Ahnlich lautet der Ansatz von Franx 2 , der in einfachen Fallen sowohl die 
Verschiebungen als auch die Pfahllasten in Abhangigkeit von den auBeren 
Kraften darstellt. Die zulassige Belastung eines Pfahlrostes wird nach der zu
lassigen Bewegung derselben festgesetzt. 

Wahrend die bisherigen Berechnungsarten samtlich nur fur ebene Pfahl
systeme Geltung hatten, also in erster Linie fur Stutzbauwerke bei Gelande
sprungen in Frage kommen, haben einige Verfasser die Berechnung von Pfahl
systemen bei Vorhandensein mehrerer Pfahlrichtungen auch auf raumliche 
Systeme angewandt. Mit der Beschrankung auf einfach symmetrische Pfahl
roste entwickelt Gullander unter den gleichen Voraussetzungen wie beim 
ebenen Pfahlrost Berechnungsformeln. Unter einfach-symmetrischen Pfahlrosten 
werden solche Systeme verstanden, deren Pfahle zu einer Ebene symmetrisch 
sind. 

N6kkentved entwickelt Berechnungsformeln fur doppelt-symmetrische 
Pfahlroste, das sind solche Pfahlroste, die symmetrisch zu zwei lotrechten auf
einander senkrecht stehenden Ebenen sind. Jedoch ist es nicht unbedingt notig, 
daB der Pfahlrost zwei Symmetrieebenen hat. Die einzige Bedingung, die erfullt 
sein muB, ist, daB je eine Kraft in zwei zueinander senkrecht stehenden Ebenen 
eine Bewegung in den gleichen Ebenen erzeugt. Die Behandlung solcher Pfahl
roste ist verhaltnismaBig einfach und wird in der auf S. 178 geschilderten Weise 
dargestellt. Nokkentved hat auBerdem in der danischen Ausgabe seines Buches 
die Theorie fiir raumliche Pfahlroste mit beliebiger Pfahlstellung entwickelt. 

Die Auflagerbedingung fiir die Pfahle, die bisher den verschiedenen Berech
nungsweisen zugrunde gelegt war, war eine doppelte freie Auflagerung. Einige 
Verfasser haben jedoch auch fur den Fall einseitiger oder doppelseitiger Ein-

1 Krey, H. D.: Erddruck, Erdwiderstand und Tragfahigkeit des Baugrundes. 
Berlin 1932. S. 162. 

2 Franx: De berekning van ein paalfundeering. De lng. 1928 S. B189. 
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spannung Formeln angegeben. So finden sich bei Nokkentved Angaben iiber 
Pfahlroste mit oben gelenkig gelagerten Pfahlen, die im Boden eingespannt sind, 
und zwar sowohl fiir ebene als auch fiir doppeIt-symmetrische Pfahlroste. Auch 
das zeichnerische Verfahren von Labutin laBt sich auf diese Auflagerbedingung 
anwenden. Fiir den selteneren Fall oben eingespannter Pfahle, die unten gelenkig 
gelagert sind, finden sich die Formeln bei Wiinsch entwickelt. SchlieBlich 
bringen sowohl Nokkentved (dieser auch wieder fiir doppeIt-symmetrische 
Pfahlroste) als auch Wiinsch und Labutin die Ableitung fiir oben und unten 
eingespannte Pfahle, wahrend Gullander unter der Voraussetzung, daB die 
Pfahle konstanten Querschnitt haben, die Berechnung flir ebene und einfach 
symmetrische Pfahlroste durchfiihrt. 

Aus dieser Ubersicht der Berechnungsmethoden sind folgende Schliisse zu 
ziehen: 

Samtliche Berechnungsarten, ausgenommen diejenigen fiir Systeme mit· nur 
einer Pfahlrichtung (Jakobi, Miigge), miissen dieselben Ergebnisse liefern, da 
ihre Ableitung unter den gleichen Voraussetzungen vorgenommen ist, wenn man 
von kleinen Unterschieden absieht, wie z. B., daB bei W iinsch E und F der 
Pfahle gleich sein muB. Abweichungen in der GroBe der ermittelten Pfahlkrafte 
konnen daher nur auf Ungenauigkeiten der Berechnung oder Zeichnung zuriick
zufiihren sein. Die Darstellung der Pfahllast in Abhangigkeit von den Kom
ponenten D, V und Mist fiir die Berechnung am einfachsten. Daher ist die vor
herige Bestimmung des Systemnullpunktes praktisch. AIle anderen Ansatze sind 
umstandlicher. Bei Benutzung des Nullpunktes ist ein frei wahlbares Koordi
natensystem fiir die Rechnung zweckmaBiger (Nokkentved) als die Benutzung 
der Hauptachsen des Pfahlrostes (Wiinsch), da hier die Winkel der Pfahl
richtungen errechnet werden miissen. 

Um eine Ubereinstimmung der elastischen Berechnung von 
statisch unbestimmten Pfahlrosten herbeizufiihren, empfehle ich 
nur das Verfahren in der Form von Nokkentved anzuwenden. Die 
Naherungsverfahren sollten sich auf das Spannungstrapez mit Krafteck und 
Culm ann beschranken (vgl. S. 169). 

Die Berechnungsarten, die nur fiir eine einzige Pfahlrichtung geIten (Jakobi, 
Miigge), diirfen auch nur bei Vorhandensein einer Pfahlrichtung angewandt 
werden. Bei mehreren Pfahlrichtungen liefern sie falsche Werte, da die horizon
tale Kraft willkiirlich verteilt werden muB. 

Aus dem auf S. 170 Gesagten ist ferner die Folgerung zu ziehen, daB eine 
gleichmaBige Ausnutzung des Pfahlrostes mit mehr als drei Pfahlen nur dann 
moglich ist, wenn kein Moment um den Nullpunkt auftritt. Durch die im Null
punkt angreifenden V- und D-Krafte werden die Pfahle gleicher Neigung stets 
gleich, durch das Moment aber ungleich belastet. Die Bedingung M = 0 ist 
aber noch nicht hinreichend fiir die gleichmaBige Belastung aller Pfahle. Der 
Pfahlrost muB z. B. bei drei Pfahlneigungen auBerdem nach dem Momenten
verfahl'en entworfen sein. 

Da meist mehrere Belastungszustande zu beriicksichtigen sind, wird man 
den Nullpunkt so zwischen die verschiedenen Resultierenden legen, daB die 
Momente gering werden. Die ent- oder belastende Wirkung der Momente aus
zunutzen, hat nur dann Sinn, wenn die dadurch erzielten Ersparnisse, z. B. an 
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Pfahlrostbreite, die ungleichmaBige Ausnutzung der Pfahle gleicher Neigung 
wieder wettmachen. 

3. Welchen EinfluB fiben folgende GroBen auf die Ermittlung der Pfahlkriifte 
aus~ (Samtliche im folgenden aufgefiihrten Einfliisse, mit Ausnahme der Elasti
zitat der Rostplatte, werden von den Verfahren nach Ostenfeld-Nokkentved, 
Gullander, Joachim Schultze, Labutin, Krey beriicksichtigt, wahrend 
die iibrigen Verfahren, wie Wiinsch, Jakobi und Miigge einzelne Verein
fachungen vornehmen und die Naherungsverfahren auBer der Anordnung der 
Spundwand, der Neigung und dem Abstand der Pfahle voneinander alles andere 
vernachlassigen. ) 

Die Lange der Pfahle. Nur groBe Unterschiede bei den Pfahllangen be
einflussen nachhaltig die Rechnung. Deshalb spielen Ungenauigkeiten der rech
nerischen gegeniiber den wirklichen Pfahllangen, die Wolge der natiirlichen 
Bodenbeschaffenheit unvermeidlich sind, keine bedeutende Rolle. 

Der Querschnitt der Pfahle. Der Querschnitt der Pfahle wird bei Stahl 
und Eisenbeton immer derselbe, bei Holz verschieden sein, so daB im letzteren 
Fall die Pfahlkrafte mit wachsendem Querschnitt zunehmen. 

Der Abstand der Pfahle voneinander und von der Vorderkante 
des massiven Aufbaues, die Neigung der Pfahle. Neigung und Abstand 
der Pfahle sind dem Aufbau der Formeln entsprechend von grundlegender Be
deutung, da sie die Lage des Systemnullpunktes wesentlich mit bestimmen 
(vgl. auch S. 193). 

Der Baustoff der Pfahle. Wenn der Baustoff der Pfahle oder der tragen
den Spundwand verschieden ist, werden dadurch erhebliche Abweichungen ein
treten. Ein langer Stahlpfahl zeigt dasselbe Verhalten wie ein kiirzerer Holz
oder Eisenbetonpfahl. Vergleicht man einen Holzpfahl <D 37, einen Eisenbeton
pfahl 34/34 und einen Stahlpfahl 124, so miiBte der Eisenbetonpfahl 1,7- und 
der Stahlpfahl 2,5mal so lang als der Holzpfahl sein, um bei gleicher Last P die 
gleiche Langenanderung L1 L zu erhalten. 

Die Elastizitat der Rostplatte. Bei der Berechnung von Pfahlrosten 
nach der Elastizitatslehre geht man von der Voraussetzung aus, daB der Mauer
korper bzw. dessen Rostplatte ein starrer Korper ist. 1st dies nicht der Fall, 
so versagen die angegebenen Berechnungsverfahren und man ist auf eigene 'Ober
legungen angewiesen, da die Berechnung mit Hilfe der elastischen Formanderung 
mit elastischer Rostplatte, soweit mir bekannt, bisher noch von keiner Seite 
aufgestellt worden ist. Es handelt sich dabei allerdings um sehr verwickelte 
Beziehungen der elastischen Auswirkungen zwischen Aufbau und Pfahlsystem, 
deren Losung nicht gerade einfach sein diirfte. Es ware aber wertvoll, diese 
Fragen einmal naher betrachtet zu sehen, schon um festzustellen, wieweit das 
bisherige Verfahren als Naherung bei elastischem Au£bau angewendet werden 
kann. Man hat bei der Beriicksichtigung der Einspannung von Pfahlen festgestellt, 
daB eine Veranderung der Auflagerbedingungen der Pfahle nur eine geringe Aus
wirkung auf die Pfahllasten hat, und es miiBte sich herausstellen, wieweit bei 
einer elastischen Rostplatte die Belastungen wesentlich von denen abweichen, 
die man bei der bisherigen Voraussetzung eines starren Korpers erzielt. 

Nachdem aber der Eisenbeton den weichen verzimmerten holzernen Pfahl
rost ohne Betoniiberdeckung verdrangt hat, kann die Rostplatte entweder eine 
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geniigend starke Bemessung erhalten oder durch Anordnung von Rippen zu 
einem nahezu starren Korper gemacht werden, so daB sich die Voraussetzungen 
der Berechnung erfiillen lassen. 

Die Auflagerung der P£ahle in Rostplatte und im Boden. Die Auf
lagerung der Pfahle in Boden und Rostplatte iibt, wie die Vergleichsrechnungen 
spater zeigen, nur einen ganz geringen EinfluB aus. 

Die Anordnung und Auflagerung der Spundwand. Anders verhalt 
es sich mit der Spundwand. Hier ist von vornherein zu entscheiden, ob sie als 
tragende Konstruktion wirken solI oder nicht. 1m letzteren Fall ist aber auch 
wahrend der Aus£iihrung und in der Konstruktion darauf Riicksicht zu nehmen 
und die Spundwand verschieblich zu lagern. Der Fall, sie nach Fertigstellung 
und Hinterfiillung des Bauwerkes als tragende Konstruktion heranzuziehen, ist 
in der Berechnung zu beriicksichtigen. 1m allgemeinen wird man bei starker 
waagerechter Beanspruchung der Spundwand auf sie als tragenden Teil ver
zichten. 

4. Welche Anderung in den Annahmen unter 3 kann durch die Bauausfiih
rung eintreten und wie wirkt sie sich aus~ Fiir denjenigen, der aus eigenem Er
leben heraus mit der Praxis vertraut ist, ergibt sich, daB wir die in Berechnung 
und Entwurf eingesetzten Werte der aufgezahlten Faktoren bei der Beschaffung 
der Baustoffe und bei dem immerhin rohen Bauvorgang in den weitaus meisten 
Fallen nicht gewahrleisten konnen. Man muB sich daher von dem Bild, das auf 
dem ReiBbrett entsteht, 10s16sen und an dessen Stelle das in der Natur ent
stehende Bauwerk mit seinen UnregelmaBigkeiten setzen. 

Wir haben es in den seltensten Fallen mit Bauwerken zu tun, die gleiche 
Lage und gleiche Langen der Pfahle aufzuweisen haben. In vielen Fallen be
gniigt man sich damit, statt der rechnerischen entweder nur die freie oder die 
gesamte Lange der Pfahle und unter weiterer Vereinfachung fiir aIle Pfahle die 
gleiche Lange einzusetzen. Wenn man auch versucht sein konnte, diesen Ansatz 
zu verteidigen, so ist er doch aus dem friiher angefiihrten Grunde einer sauberen 
Rechnung abzulehnen, obwohl, wie in Tabelle 8, in Spalte 7, wo zum Vergleich 
mit gleichen Pfahllangen gerechnet wurde, zu sehen ist, die Ergebnisse nur wenig 
voneinander abweichen. 

Bei der Verwendung des Baustoffes Stahl und Eisenbeton ist die Einhaltung 
des Querschnittes der Pfahle iiberall gewahrleistet, wahrend er bei dem Bau
stoff Holz Schwankungen unterworfen ist. Wenn man aus dieser Erkenntnis 
heraus bei der Berechnung auch fiir die hoheren Pfahlkrafte die groBeren und 
fiir die iibrigen die kleineren Durchmesser in Ansatz bringen wird, so bleiben 
trotzdem Schwankungen innerhalb dieser Gruppen im Durchmesser bis zu 
durchschnittlich 5 % bestehen. Da man mit dem natiirlichen Anfall des Holzes 
aus dem Walde rechnen muB, wird kein Ingenieur bei Rundholzlieferungen 
genaue Einhaltung der rechnungsmaBigen Durchmesser verlangen und damit 
erhebliche Kosten aufwenden. Es kommt hinzu, daB man die Pfahle nach prak
tischen Gesichtspunkten hinsichtlich Langen und Durchmesser lagern wird, um 
eine Vereinfachung der Bauausfiihrung zu erreichen, und daher keine vollig 
freie Auswahl beim Rammen mehr hat (Abb. lO6). Die dadurch gegeniiber der 
Berechnung eintretenden Fehler in der Belastung der Pfahle werden in der 
Regel nicht zu einer "Oberbeanspruchung der Pfahle fiihren, jedoch muB sich 
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jeder verantwortliche Ingenieur iiber die mogliche GroBe der Abweichungen 
von der Berechnung Klarheit verschaffen. 

Einstellung des Maklers der Ramme, Bewegung des Rammwagens, Exzen
trizitat der Rammschlage, Hindernisse und ungleichmaBige Beschaffenheit des 
Baugrundes, Anwendung des Spiilverfahrens sind die Ursachen, die den Ab
stand der Pfahle voneinander und ihre Neigung erheblich beeinflussen konnen. 
GewiB kann dadurch das Berechnungsergebnis sich entsprechend verschieben, 
aber auch hier muB man von der Erkenntnis ausgehen, daB derartige Abstands
und Neigungsanderungen nicht regelmaBig auftreten, sondern sich iiber das ge
samte Bauwerk in der unregelmaBigsten Form erstrecken und dadurch ein an-

Abb. 106. Lagerung von Rammpfiihlen. 

nahernder Ausgleich erzielt werden wird. In allen diesen Fallen miissen wir uns 
mit der Unvollkommenheit eines Grundbauwerkes abfinden. 

Der Fall, daB mit verschiedenem ElastizitatsmaB der Pfahle zu rechnen ist, 
wird auBer bei nachtraglichen Bauwerksverstarkungen nur bei der gleichzeitigen 
Anwendung von tragenden Spundwanden aus anderem Baustoff in Frage kom
men. Verwendet man beispielsweise einen holzernen Pfahlrost und eine Stahl
spundwand, so kann man entweder dafiir Sorge tragen, daB die Stahlspundwand 
mit dem vom Holz abweichenden ElastizitatsmaB von einer Beanspruchung in 
senkrechter Richtung freigehalten wird, oder man muB die Spundwand in dem 
Standsicherheitsnachweis beriicksichtigen. Sie wird dann aber in den meisten 
Fallen iiberlastet werden, wenn man die Holzpfahle nicht vorbelastet und die 
Spundwand erst nach teilweiser oder ganzer Hinterfiillung tragend anschlieBt. 
Die Ausschaltung der Spundwand kann leicht durch einen dauernd verschieb
lichen AnschluB oder einen anfangs beweglichen und nach Setzung des Bau
werkes unverschieblichen AnschluB der Spundwand an das Bauwerk erreicht 
werden. 
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Abb. 107. Gemessene Bewegung von auf verscWedenen Sandschichtstiirken gegriindeten Pfahlrosten. 
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d 

a) bis d) VerJagerung des Querschnitts wlihrend der Bauausfiihrung, e) bis h) BeJastung-Zeit-Setzungskurven 
fiir Bauausfiihrung und Betrieb. 
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Grundsatzlich muB bei verschiedenem ElastizitatsmaB der tragenden Teile 
seine Beriicksichtigung in der Rechnung gefordert werden, da sonst "Oberbean
spruchungen eintreten miissen. 

Da wir aus der Praxis wissen, daB Pfahle nie bis zu einem gleich hohen MaB 
in den Untergrund eingerammt werden konnen, so muB man sich doch die Frage 
vorlegen: Was geschieht mit dem Pfahlrost, wenn sich der Untergrund unter 

Blocks 

Block 12 

den Pfahlen verschieden verhiilt 1 In diesem Fall 
werden ein oder mehrere Pfahle, die iiber ihre 
Tragfahigkeit hinaus beansprucht werden, so lange 
nachgeben, bis die Nachbarpfahle einen geniigend 
groBen Teil der Belastung iibernommen haben. 
Dies geschieht so lange, bis samtliche Pfahle auf 
eine verhiiltnisgleiche Senkung hin belastet sind. 
Der Pfahlrost wird sich daher wie ein einheitlicher 
Korper verhalten, fUr den man in der gleichen 
Weise Senkungsdiagramme aufstellen kann wie fiir 

~~~ 
15.50m j 

t 
~ 

einen Einzelpfahl oder ein massiv ge
griindetes Bauwerk (vgl Abb. 107 e, 126 
bis 128 und 152e). Das gesamte Bau
werk kann Parallelverschiebungen und 
Drehungen durchmachen, so daB sich 
die Rostplatte schrag stellt. Die dadurch 
in der Rostplatte auftretenden Bean
spruchungen konnen deren Zerstorung 

1931 ~ 

Block 'I 

herbeifiihren (vgl. Abb. HI). 
Die NachprUfung eines weiteren ferti-

gen Stiitzbauwerkes zeigte ebenfalls, daB 
dieses in horizontaler und vertikaler 
Richtung Bewegungen erleidet, die ein 
erhebliches MaB ausmachen. Wiirden 
diese festgestellten Bewegungen nur von 
einzelnen Pfahlen oder Pfahlgruppen her
riihren, dann miiBten diese Bauwerke 

E1 
~ auf Grund der rechnungsmaBigen Nach-

priifung langst zu Bruch gegangen sein. 
Sie sind nicht zerstort und haben auch, 

Abb. 108. Bewegung verschiedener Baublocks einer wie herausgezogene Pfahle ergeben haben, 
Stiitzmauer auf Pfiihien. nachtragliche Beschadigungen infolge 

dieser Bewegungen nicht erlitten. 
Es zeigt sich also, daB ein Pfahlrostbauwerk, bei dem die Pfahle in der Langs

und Querrichtung in verhaltnismaBig geringem Abstand stehen, in seinem Ver
halten gewissermaBen als ein einheitlicher Block anzusehen ist. 

Betrachtet man unter diesem Gesichtspunkt die Ergebnisse von Messungen 
an Pfahlroststiitzbauwerken, die durch bindigen Boden auf festgelagertem Sand
boden gegriindet sind, dessen Starke zwischen rd. 1 m und rd. 8 m schwankt, 
und unter dem Tonboden in einer Machtigkeit von iiber 20 m ansteht, so er
gibt sich folgendes: 
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EinfluB der Starke der Sandschicht (Abb. 107). Da bei gleicher Sand
schichtstarke Schwankungen der Bewegungen auftreten, die von denen bei urn 
das 2fache starkeren Sandschichten kaum abwei-
chen, kann von einer Zuordnung der GroBe der 
Setzungen zu der Starke der Sandschicht in dem 
vorliegenden Fall nicht gesprochen werden. 

EinfluB des Bauvorganges (Abb. 107). 
Samtliche Querschnitte zeigen hohe Empfindlich
keit gegen Belastungsanderungen. Bemerkenswert 
ist das Hochgehen des Mauerkorpers nach Einstel
lung der Grundwasserabsenkung, das auf die 
SchweHung des bindigen Bodens zuriickzufiihren ist. 

Folgerungen fiir die Berechnung von 
Bauwerken. Betrachtet man ferner die in 
Abb. 108 aufgetragenen groBten Bewegungen ein
zeIner Pfahlrostbauwerke, so zeigt sich wiederum 

Abb. 109. Schematische Dar-
stellung der Druckverteilung auf ver
schiedene Bodenschichten unter einem 

Piahlrostbauwerk. 

deutlich, wie innerhalb der ersten zwei Jahre die Stiitzbauwerke bei derartigen 
Untergrundverhaltnissen starken Bewegungen in waagerechter und senkrechter 
Richtung unterworfen sind. Diese Bewegungen 
werden solange anhalten, bis der Gleichgewichts- !!! 

~ zustand des Untergrundes wiederhergesteHt ist, 
und sind auf eine ahnliche Nachgiebigkeit des 
Untergrundes zuriickzufiihren, wie sie aus Abb. 107 
zu ersehen ist. Nachpriifungen am Bauwerk haben 
keinen Anhaltspunkt dafiir gegeben, daB an Pfahlen, 
Spundwand und Mauerkorper dadurch Schaden Abb. 110. Gemessene Bewegung einer 

Ufermauer. 
aufgetreten sind. Beide Beispiele sind ein Be-
weis dafiir, wie der gesamte Pfahlrost sich als Ganzes mit dem iiber der Tonschicht 
liegenden Sand gesetzt hat, und zwar infolge einer erhohten Druckbelastung des 
Tones. Man wird also auBer der 
Druckbeanspruchung des unter 
den Pfahlen liegenden tragfahi
gen nichtbindigen Bodens vor 
aHem die Belastung etwa dar
unterliegender bindiger Boden
schichten zu priifen haben (Abb. 
109). Haufig kann trotz derunter 
45 0 angenommenen Verteilung 
des Bodendruckes eine tiefer 
liegende bindige Bodenschicht 
im Verhaltnis zu ihrer Tragfahig
keit starker beansprucht werden 
als die nichtbindige Schicht un
mittelbar unter den Pfahlen. 

Abb. 111. Risse in einer Ros(,platte. 

Anders verhalt es sich mit Abb. no, wo der Mauerkorper nur anfangs die 
Bewegung infolge Nachgebens der Pfahle so durchgefiihrt hat, daB keine Ver
letzung der Konstruktion erfolgt ist. Bei einer um 50 % groBeren Bewegung war 
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jedoch die Grenze der Elastizitat des Bauwerks erreicht. Pfahle und Rostplatte 
sind gebrochen (Abb. 111). 

Es ist daher bei der Anwendung der Elastizitatslehre das mechanische Ver
halten des Baugrundes von dem der Pfahle getrennt zu untersuchen. Irgendein 
Grund, die Elastizitatslehre fUr Pfahlroste nicht zu verwenden, ist nicht ge
geben, da die Anpassungsfahigkeit infolge des verschiedenen Ansatzes der rech
nerischen Pfahllangen sehr groB ist. Bei den bodenmechanischen Untersuchungen 
wird man nicht von dem Einzelpfahl, sondern dem von den Pfahlen und dem 
dazwischenliegenden Boden gebildeten Gesamtkorper ausgehen miissen. Man 
kann dabei mit denselben Methoden arbeiten, die im nachsten Abschnitt bei 
den massiven Bauwerken erortert werden. 

IX) Ergebnis der Versuchsrechnungen. 

Urn die Auswirkung verschiedener Berechnungsweisen von Pfahlrosten nach
zupriifen, sind einige Pfahlsysteme als Beispiele danach durchgerechnet worden 

-9-JjJ'lemnu//punld 

c 

Abb. 112. Pfahlsysteme der Versuchsrechnungen. 

(Abb.l03 und 112). Die in den Tabellen 8 bis 10 zusammengestellten Werte 
lassen erkennen, daB die im Vorangegangenen behaupteten Unterschiede bzw. 
Ubereinstimmungen wirklich vorhanden sind. Dabei sind fUr die Verfahren: 
Spannungstrapez, Jakobi mit H und Miigge mit H die H-Krafte gemaB 
Abb. 102b2 verteilt im Gegensatz zu der friiheren Gepflogenheit, die waage
rechten Krafte gemiiB Abb. 102b1 zu zerlegen. Nur im ersteren Fall wird 
EH = ES sinlX. Wertet man die in den einzelnen Tabellen zusammengetragenen 
Werte gegeneinander aus, so ergibt sich folgendes 1 : 

Aus Tabelle 8 und 9 lassen sich die Ubereinstimmungen zwischen den Verfahren 4 
(Jakobi) und 5 (Miigge) einerseits und 6 (Nokkentved) und 7 (Wiinsch) 
andererseits klar ablesen. DaB die Verfahren 1 (Krafteck) und 2 (Culmann) 
in Tabelle 8 keine gleichen Pfahlkriifte ergeben, liegt daran, daB das gewahlte 
System nicht auf Grund der zum Krafteck gehOrigen Momentengleichung, sondern 

1 Eine einfache Ubersicht iiber die Abweichungen der einzelnen Berechnungsverfahren 
erMlt man dadurch, daB man die ermittelten Pfahlkrafte wie in Abb. 102 bis 104 in 
Kraftecken auftragt. Durch Ubereinanderlegen der beispielsweise fiir das Spannungstrapez, 
das Culmann- und das elastische Verfahren erhaltenen Kraftecke laBt sich sehr iibersichtlich 
die GroBe der Naherung der ersteren Verfahren feststellen. Auch die Unterschiede zwischen 
Spannungstrapez und Culmannverfahren treten bei dieser Auftragung deutlich hervor. 
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auf Grund anderer Uberlegungen entworfen ist. In einem solchen Fall wird das 
Krafteck zu einer vollig willkiirlichen Berechnungsart. Die Pfahlkriifte 1 und 2 
sind frei gewahlt. Dagegen gibt das Verfahren von Culmann einen genaueren 
Nachweis, da es sich auf das tatsachlich vorhandene System bezieht. In Tabelle 9 
wurde das System nach der Momentengleichung entworfen und muB daher mit 
der Nachrechnung nach Culmann iibereinstimmen. Das Verfahren 3 (Spannungs
trapez) weicht erheblich sowohl in den Druck- als auch in den Zugpfahlen abo Das 
ist darauf zuriickzufiihren, daB die senkrechten Pfahlkriifte entsprechend der 
Aufteilung des Spannungstrapezes, die man durch den Abstand der Pfahle 
erhalt, also nicht gleichmiiBig innerhalb einer Pfahlueigung, und die H-Kriifte 
proportional den V-Kraften auf die Schragpfahle verteilt werden. 

Tabelle 8. Zusammenstellung der Pfahllasten s· cos<x in t nach verschiedenen 
Berechnungsarten fur das System der Ab b. 103 und 1 m Tiefe. 

1 2. 

I 
3. 4. 5. 6. 7. 

Jakobi MUgge WUnsch 

Krafteck Span-

I 
N6k-

Pfahl (ohneMo- Cul- nungs- kent- a h 
trapez a b a b ved menten- mann ohne 

I 
mit ohne mit (Osten-

ungleiche gleiche 
gleichung) mit Pfahl- Pfahl-

Krafteck H 
I 

H H H feld) ilinge Iiinge 
I 

1 +41,5 +46,0 +28,9 +48,6 +48,6 +48,3 I +48,3 +38,1 +36,3 +36,0 
2 +41,5 +46,0 +60,0 +45,6 +45,6 +45,3 j +45,3 +35,6 +34,1 +33,8 
3 +28,8 +27,5 +58,2 +28,2 +28,2 +28,6 +28,6 +38,3 +37,9 +37,9 
4 +28,8 +27,5 +16,5 +25,2 +25,2 +25,6 +25,6 +36,1 +35,8 +35,9 
5 +28,8 +27,5 +16,1 +22,2 : +22,2 +22,5 +22,6 +33,9 +33,7 +33,9 
6 +28,8 +27,5 +15,7 +19,3 +19,3 +19,5 +19,5 +31,7 +31,7 +31,8 
7 +28,8 +27,5 +15,3 +16,3 +16,3 +16,4 +16,4 +29,5 +29,7 +29,7 
8 +28,8 +27,5 +38,6 +13,0 +55,8 +13,0 +56,5 +27,0 +27,4 +27,4 
9 +28,8 +27,5 +34,8 + 9,7 +41,5 + 9,5 +40,8 +24,6 +25,0 +24,9 

10 +28,8 +27,5 +33,8 + 6,3 +27,2 + 6,0 +26,6 +22,1 +22,7 +22,5 
11 +28,8 +27,5 +30,8 + 3,0 +13,0 + 2,6 + 9,6 +19,6 +20,4 +20,0 
12 -18,4 -18,3 -22,4 +12,7 -30,0 +13,0 -30,4 -13,3 -13,0 -12,9 
13 -18,4 -18,3 -19,8 + 9,51-22,4 + 9,5 -21,8 -15,6 -15,3 -15,2 
14 -18,4 -18,3 -19,1 + 6,2 -14,4 + 6,0 -14,4 -17,9 -17,5 -17,6 
15 -18,4 -18,3 --17,1 j + 3,0 I - 7,0 + 2,6 - 4,6 -20,3 -19,7 -19,9 

Vergleicht man das Verfahren 3 (Spannungstrapez) mit dem Verfahren 4b 
(Jakobi mit H), so erkennt man den Betrag der Verbesserung, die an dem 
Spannungstrapez infolge des Ansatzes von J ako bi dadurch entstanden ist, 
daB an Stelle der nur fiir gleichmaBige Unterstutzung zutreffenden Verteilung 
eine Verteilung nach dem elastischen Verhalten der Pfahle vorgenommen ist. 
Bei den Verfahren 4 (Jakobi) und 5 (Miigge) zeigen die wesentlichen Unter
schiede bei den Zugp.£ahlen und den hinteren Druckpfahlen auffallend, daB es grund
satzlich falsch ist, das H bei der Ermittlung der Pfahlkrafte willkiirlich zu verteilen. 

Aus der Tabelle 8 ersieht man noch das Ergebnis der Pfahlkrafte nach 
Wunsch fiir ungleiche und gleiche Pfahllangen, aus Tabelle 10 das gleiche fUr 
das Verfahren von Jakoby. Es zeigt deutlich, daB der dadurch eintretende 
Unterschied kaum ins Gewicht falit. Allerdings muB bemerkt werden, daB bei 
dem vorliegenden Beispiel der Unterschied der Pfahllangen ebenfalls nur gering 
ist, wie aus der Zeichnung hervorgeht (Abb. 103). 
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Die GroBe der Annaherung, die durch die ersten drei Verfahren der Tabellen 8 
und 9 sowie durch die ersten beiden Verfahren der Tabelle 10 bzw. das erste 
Verfahren der Tabelle II gewonnen wird, ist veranderIich mit der Art der Systeme. 
Bei vorwiegend gleichmaBig verteilten Pfahlen, wie sie das System der Tabelle II 
enthalt und einer auBeren Kraft mit geringer Horizontalkomponente wird man 
mit dem Spannungstrapez eine gute Annaherung erzielen konnen. Bei den 
Systemen und Belastungen der Tabellen 8 und 9 ist dies nicht der Fall, so 
daB starkere Abweichungen entstehen. 

Tabelle 9. Zusammenstellung der Pfahllasten S· cos ex in t nach verschiedenen 
Berechnungsarten fur das System der Abb. 112a (Jochabstand 1 m). 

1. I 2. I 3. 4. 5. 
6. I 7. 

Krafteck Culmann 
Jacoby Miigge Nokkent-

Pfahl m. Moment· 1 (Nach- Spannungs· a 

1 

b a 

1 

b (O::~n- I Wiinsch gleichung rechnung) trapez ohne mit ohne mit 
(Entwurf) H H H H feld) 

1 +23,0 +23,0 +14,9 +16,7 +16,7 +16,2 +16,7 +25,7 +25,5 
2 +23,0 +23,0 +16,3 +15,7 +15,7 +15,7 +15,7 +18,8 +19,4 
3 +22,3 +22,3 +26,3 +lO,7 +27,7 +lO,7 +27,7 +25,4 +25,2 
4 +22,3 +22,3 +27,6 + 9,7 +26,7 + 9,7 +26,7 +20,3 +20,1 
5 -25,0 -25,0 -20,3 -12,1 -22,0 -12,1 -22,0 -25,0 -23,6 

In der Tabelle 9 (Abb. 112a) wurde zum Unterschied gegen das System der 
Tabelle 8 die dritte Pfahlneigung und deren Angri£fspunkt mit der Momenten
gleichung bestimmt, urn theoretisch eine giinstige Ausnutzung aller Pfahle zu 
erreichen. Wie man sieht, wird dieses Ergebnis auch durch das elastische Ver
fahren bestatigt. 

Tabelle lO. Zusammenstellung der Pfahllasten S· COM in t nach verschiedenen 
Berechnungsarten fur das System der Ab b. 112b. 

1. 2. 3. 4. 5. 6. 7. 8. 9 

P 
Jakobi Niik-

fahl Cul- Span- ungleiche I gleiche Miigge kentved Gul-
mann nungs- Pfahllilnge PfahlIange mit H (Osten- Schulze Wiinsch lander Krey 

trapez 
mitH feld) 

1 +16,5 +23,91 +24,6 +24,4 +24,4 +17,1 +17,2 +17,3 +18,6 +17,4 
2 +29,5 +21,1 +18,0 +18,2 +18,2 +29,1 +28,7 +29,4 +27,7 +29,4 
3 +29,5 +33,61 +36,8 +36,5 +36,5 +28,6 +28,2 +28,9 +30,2 +29,0 
4 - 2,8 - 5,7 - 6,6 - 6,2 - 6,2 - 2,0 - 2,0 - 2,4 - 2,4 - 2,8 

In der Tabelle 10 sind die Pfahlkrafte unter Hinzufiigung der Rechnungs
verfahren von Krey, Gullander und Schulze und unter Fortlassung des bei 
der Nachrechnung iiber£liissigen Krafteckverfahrens fUr ein drittes Pfahlsystem 
berechnet worden (vgl. Abb. 112b). Aus dieser Tabelle geht .deutIich hervor, daB 
die Ergebnisse nach dem elastischen Verfahren auBer nach Jakobi und Miigge 
nur urn solche Betrage voneinander abweichen, die auf Rechnungsungenauigkeiten 
zuriickzufiihren sind. 

DaB in der Tabelle 10 die Verfahren von Culmann und Nokkentved fast 
genau iibereinstimmen, liegt daran, daB die beiden parallelen Schragpfahle bei 
Culmann durch ihre Resultierende ziemlich genau erfaBt werden. Diese -Uber
einstimmung wird man immer feststellen konnen, wenn nur wenig mehr als 
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drei Pfahle vorhanden sind, im Gegensatz zum Spannungstrapez, dessen Genauig
keit mit gleichmaBigerer Verteilung, also vielen Pfahlen zunimmt. 

In der Tabelle 11 sind die Pfahlkrafte eines Pfahlsystems berechnet wor
den, dessen Pfahle nicht allzu ungleichmaBig uber den Pfahlrost verteilt sind 
(Abb.112c). Hier sind nur zwei Verfahren, und zwar das Spannungstrapez und 
die Rechnung nach Nokken
tved, miteinander verglichen. 
Es zeigt sich deutlich die Uber
einstimmung beider Verfahren, 
die auBer auf das System auch 
auf die geringe Horizontal
komponente zuruckzufuhren 
ist. Wird doch ein senkrechter 
Pfahl durch eine horizontale 
Kraft beim Spannungstrapez
verfahren uberhaupt nicht be
ansprucht, wahrender nach 
der elastischen Berechnungs
methode auch in diesem Fall 

Tabelle 11. Zusammenstellung der Pfahllasten 
S' coso.: in t nach verschiedenen Berechnungs

arten fiir das System der Abb. 112c. 

mitbelastet wird. 

Pfahl 

1 
2 
3 
4 
5 
6 

1. 

Berechnung 
mit 

Spannungs
trapez 

34,4 
34,4 
34,4 
34,6 
34,4 
34,4 

Pfahlkraft in t 

I 2. 

I 
Berechnung nach 
Nokkentved 

a) frei aufgelagert i 

, I 

34,3 
34,3 
34,3 
34,7 
34,5 
34,3 

3. 

Berechnnng nach 
Nokkentved 
b) beiderseitige 

Einspannnng 

34,5 
34,5 
34,5 
34,5 
34,2 
34,1 

Aus Tabelle 11 geht femer hervor, daB durch die Berucksichtigung beider
seitiger Einspannung nur wenig an Genauigkeit gewonnen wird, so daB im 
Gegensatz zur Spundwandberechnung die Art der Auflagerung der Pfahle nur 
eine geringe Rolle spielt. Wahrend man in den uberwiegenden 
Fallen den Kopf der Pfahle nur als frei aufgelagert annehmen 
kann, da die Pfahle selten weit genug in das Bauwerk eingefUhrt 
werden, wird man in Wirklichkeit den unteren Teil der Pfahle 
je nach der Rammtiefe und der Art des Untergrundes als frei 
aufgelagert oder eingespannt betrachten konnen. Weitere aus
gefuhrte Berechnungen bestatigen, daB die Rechnungsunterschiede 
zwischen beiderseitig frei aufgelagerten, beiderseitig eingespannten 
oder einseitig aufgelagerten und einseitig eingespannten Pfahlen 
trotz der auftretenden Exzentrizitat in der Belastung der Pfahle 
gering sind. 

(J) Lage des Systemnullpunktes. 

Welche Folgerungen lassen sich aus den Berechnungsverfahren 
mit Hilfe der elastischen Formanderung fUr den Entwurf des 
Pfahlrostsystemes ableiten 1 Das Endziel ist, wie schon gesagt, 
eine moglichst gleichmaBige Beanspruchung samtlicher Pfahle zu 
erhalten, wenn man die Pfahlkrafte aus den verschiedenen Be
lastungsfallen zusammenstellt. Um moglichst geringe Schwan
kungen der Pfahlkrafte infolge der einzelnen Belastungsfalle zu 
erhalten, wird man darauf sehen, den Nullpunkt des Pfahlrostes 
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Abb. 113. "Ober
schliigliche Be
stimmung der 
Lage des System-

nullpunktes. 

so zu legen, daB die Momente der verschiedenen Resultierenden um den Null
punkt moglchst gering werden. Die Lage des Systemnullpunktes muB daher 
bestimmte Forderungen erfiillen. Dazu ist aber Voraussetzung, daB man sich 
uber die Lage des Systemnullpunktes und seine voraussichtliche Verschie-

Agatz, Der Kampf d. Ingenieurs. 13 
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bung durch Anderung der Neigung und des Abstandes der Pfiihle Klarheit 
verschafft. 

Die Lage des Systemnullpunktes ist abhiingig von der Lage der einzelnen 
Systemnullpunkte jeweils zweier Pfahlgruppen mit verschiedenen Neigungen. 

+~ 
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h i 
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Ltingenmu/JslulJ 
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Abb. 114 a-k. 

Fiir Pfahlroste mit nur zwei Neigungen ist niimlich der Systemnullpunkt der 
Schnittpunkt der Resultierenden dieser beiden Pfahlgruppen. Man kann daher 
die Fliiche, innerhalb derer sich der Systemnullpunkt bei drei Pfahlrichtungen 
bewegen muB, dadurch festlegen, daB man den Systemnullpunkt fur je zwei 
Pfahlrichtungen bestimmt. Innerhalb der drei auf diese Weise erhaltenen Teil-
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systemnullpunkte muB der gesamte Nullpunkt des Systems liegen, und zwar 
im FaIle, daB samtliche Pfahlgruppen gleiche Anzahl der Pfahle, gleiche Lange 
und gleichen Querschnitt der Pfahle besitzen, als Schwerpunkt dieser Flache. 
1st dies nicht der Fall, so verschiebt sich der Nullpunkt in den auf Abb. 113 an-

I? =117,70t/m 

m 

H-16J,70t/m H-15~ 70tjm. 

_______ L _____ _ ______ L N<L __ 

cv®® 

Abb. 1141-0. 
n o 

Abb. 114a-o. Lage des Systemnullpunktes bel verschiedenen Pfahl
systemen und verschiedener Brelte und Hiihenlage des Pfahirostes. 

#,n 
gegebenen Richtungen, worin 1 + bedeutet, daB die Pfahlgruppe 1 iiberwiegt, 
1-, daB die Pfahlgruppe 1 schwacher ist als die iibrigen usw. Der Wert oder 
das Gewicht der Eckpunkte ist naherungsweise durch die Anzahl der sich schnei
denden Pfahle zu bestimmen. 

Die Starke einer Gruppe wachst mit der Anzahl und dem Querschnitt der 
Pfahle und nimmt ab mit der Lange der Pfahle. 

13* 
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Verfolgt man die Verschiebungen der einzelnen Teilnullpunkte und des Ge
samtnullpunktes infolge der Veranderung des Abstandes und der Neigung der 
Pfahle, so kann man aus dieser Skizze von vornherein die Moglichkeiten zur 
Verschiebung des Nullpunktes in eine gewiinschte Lage entnehmen und damit 
das Moment der auBeren Kraft in gewissen Grenzen regeln, ohne Hohenlage 
und Abmessungen des Pfahlrostes wesentlich verandern zu miissen. Aber auch 
wenn man diese GroBen in starkerem MaBe verandert, laBt sich aus obigen 
Uberlegungen vor Inangriffnahme der genauen Berechnung der EinfluB dieser 
Anderung erkennen. 

Da das Moment der Resultierenden um den Systemnullpunkt die Pfahl
belastung se4r erheblich beeinfluBt, ist es notwendig, sich jeweils zu iiberlegen, 
wie man durch die Veranderung der Lage der Resultierenden oder des System
nullpunktes die Pfahlkraft giinstig beeinflussen kann. Tut man das, so erspart 
man sich das zeitraubende Wiederholen des gesamten Rechnungsganges fiir die 
Ermittlung der Pfahllasten. 

Tabelle 12. Beanspruchung von Pfiihlen bei verschiedenen Pfahlsystemen und 
verschiedener Rohe des Gelandesprunges (vgl. Abb. 114). 

System 

a 
b 
c 
d 
e 
f 
g 
h 

k 
1 

m 
n 
o 

Last S cos IX in t fiir den Pfahl Nr. 

+27,2 1- 15,9 - \ 
+49,5 - 27,8 -
- 0,3 1+ 79,6 -40,7 i 
+10,2 + 34,0 - 4,8 
+ 0,32 
+15,50 
+48,0 
-11,2 
+11,1 
+17,8 
+30,9 

1
+24,3 
+30,7 
+31,4 

+127,6 
+ 47,8 
+ 58,0 
+ 52,7 
+ 5,7 
+16,Q 
- 1;7 
+ 22,5 
+ 16,8 
+ 28,9 

-72,1 
- 7,8 
+ 2,7 
- 5,5 
+29,4 
+30,2 
+66,1 
+28,2 
+46,5 
+28,5 

4 

+24,8 
+29,0 
+38,0 
+26,7 
+34,5 
+26,4 

5 

+20,2 
-14,0 
+ 9,8 
+25,1 
+22,6 
+24,4 

I 6 

-18,3 
- 5,1 
+10,5 

I +22,2 

7 8 9 

--;,6 i = \' -1,31 - I 
-2,0 I -3,9 -8,0 

In Abb.114 sind die Nullpunktlagen verschiedener Pfahlrostsysteme dar
gestellt. Man sieht daraus, daB bei zwei Pfahlrichtungen der Nullpunkt u. U. 
tief unter (Abb.114c, e, i, 1, n) oder ziemlich hoch iiber (Abb.114a, b) der Rost
platte liegen kann. Da die Resultierende der auBeren Krafte die Rostplatte 
meist in der vorderen Halite schneidet, so entsteht bei diesen Lagen des Null
punktes je nach der Neigung der Resultierenden ein mehr oder weniger groBes 
Moment. Es ist der Grundsatz aufgestellt worden, daB der Systemnullpunkt 
moglichst in der Rostplattenhohe und im vorderen Teil der Platte liegen soll, 
um das Moment gering zu halten. Das kann aber bei nur zwei Pfahlrichtungen 
nicht erreicht werden. Dagegen wird durch Einschalten einer dritten Pfahl
richtung als Zugpfahlgruppe ein Herabdriicken bzw. Hinaufschieben des Null
punktes zur Rostplatte leicht ermoglicht (Abb.1l4d, f, g, h, k, m, 0). Dies diirfte 
ein groBer Vorteil aller Pfahlroste mit Zugpfahlen gegeniiber solchen mit aus
schlieBlich Druckpfahlen sein. 
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Mehr als drei Pfahlneigungen sollten ohne zwingenden Grund nicht an
gewandt werden, da das statische Bild dadurch verwischt und auch die Bau
ausfiihrung durch viele Pfahlneigungen nur erschwert wird. Das aus drei Rich
tungen bestehende Pfahlsystem diirfte fiir den gewohnlichen Fall statisch, kon
struktiv und bauausfiihrungstechnisch allen Anforderungen geniigen. 

In der Abb. 114 und Tabelle 12 ist ferner fiir eine Reihe von Systemen die 
Beanspruchung der Pfahle ausgerechnet, und zwar wurden der Berechnung feste 
Abstufungen in der Hohe des Gelandesprunges zugrunde gelegt. Man sieht aus 
der Tabelle, wie sich die Erhohung der Belastung auf die verschiedenen Systeme 
auswirkt. Teilweise sind die dargestellten Anordnungen nur aus theoretischen 
Griinden gewahlt, um das Wandern des Nullpunktes und die Beanspruchung 
der Pfahle deutlich zu zeigen. So wird man beispielsweise nicht einen Pfahl
rost aus nur zwei Pfahlen (Abb.114a, b) konstruieren, auch wenn man mit einer 
tatsachlich vorhandenen Einspannung der Pfahle im Boden und im Mauerwerk 
rechnen sollte. 1m iibrigen sprechen die Ergebnisse der Tabelle fiir sich selbst. 

y) Berechnung tief liegender Pfahlroste. 

Die Voraussetzungen fiir die Berechnung eines Pfahlrostes nach der elastischen 
Methode sind am besten bei hohen und freistehenden Pfahlrosten erfiillt, wah
rend besonders bei niedrigen Pfahlrosten der Erdkorper selbst in starkem MaBe 
als Trager herangezogen wird. Man berechnet daher die niedrigen Pfahlroste 
noch vorwiegend mit Hille des Spannungstrapezes und glaubt, dadurch den 
wirklichen Verhaltnissen naherzukommen. Mit zunehmender Kenntnis des 
elastischen Verhaltens des Bodens bietet sich aber die Aussicht, die Berech
nungsweise nach der elastischen Formanderung auch auf solche Pfahlroste an-

wenden zu konnen. 1st namlich die sog. Bettungsziffer 0 =!L, wobei q = Be-
8 

lastung des Bodens in kgJcm2 , 8 = Einsenkung der Last in cm in den Boden ist, 
bekannt, so kann man den Korper auBer von den eigentlichen Pfahlen mit be
kanntem ElastizitatsmaB E zusatzlich noch von Erdpfahlen getragen denken, 
indem man sich den Raum zwischen den wirklichen Pfahlen in einzelne Saulen 
mit konstanten Grundflachen F (Prismen) aufteilt und jede dieser Grundflachen 
als Querschnitt eines Erdpfahles ansieht. Die Last, die von einem Erdpfahl 
getragen wird, ist dann Q = O·F· 8. Der Last v bei Nokkentved entspricht 
die Last vE = O· F. Dieser vE-Wert fiir die Erdpfahle ist den iibrigen v-Werten 
zuzuzahlen. Man erhalt als Ergebnis die Belastung der wirklichen und der 
Erdpfahle. Durch Auftragung der von den einzelnen Erdpfahlen iibernommenen 
Last und Verteilung nach dem Spannungstrapez erhalt man die Druckverteilung 
auf die Sohle des Bauwerkes. Werden vom Boden auch waagerechte Krafte 
aufgenommen, so muB zwischen Mauerwerksunterkante und Boden eine Reibung 
tg~ vorausgesetzt werden. Man kann in diesem Fall von schragen Erdpfahlen 
sprechen, die unter dem Winkel von hochstens lX = 90 0 - ~ geneigt sind. 1st der 
Angriffswinkel der Resultierenden der auBeren Belastung kleiner, so ist dieser 
einzusetzen. Die Last, die von den einzelnen Erdpfahlen aufgenommen wird, 
ergibt sich entweder angenahert zu Q' = 0 . F . 8 • COSlX, wenn man voraussetzt, 
daB 0 nur fiir eine senkrechte Belastung des Bodens gilt, oder genauer zu 
Q" = w . F . 8, wenn man annimmt, daB w eine allgemeine Zusammendriickungs-
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konstante (Widerstandsziffer) des Bodens fiir einen beliebig gerichteten Kraft
angriff ist. Es wird dann vE entweder v~ = C· F· cos3 (X bzw. v~ = w . F· cos2 (X. 

Dieser Gedankengang laBt sich auch anwenden, wenn nur Erdpfahle vor
handen sind, also bei der Berechnung der Bodendruckverteilung unter massiven 
Bauwerken mit starrer Sohle. Da hier samtliche Erdpfahle das gleiche Elastizi
tatsmaB C haben, falit dieses aus der Berechnung heraus, d. h. die Druckver
teilung fur einen Boden mit der Eigenschaft Q = C . 8 ist unabhangig von dessen 
Elastizitat. Wie in Abschnitt III, 6 nachgewiesen wird, gelangt man bei An
wendung dieses Berechnungsverfahrens zu der gleichen Druckverteilung wie bei 
Benutzung des Spannungstrapezes. Treten waagerechte Krafte auf, so wird die 
Verteilung derselben ebenfalls mit Hille des Spannungstrapezes zu bestimmen 
sein, da bei gleichbleibenden Reibungsbeiwerten die GroBe der Reibung von der 
senkrechten Belastung des Bodens abhangig ist. Man erhalt also die gleiche Art 
der Verteilung bei senkrechtem und waagerechtem Druck. 

Die Schwierigkeit der Berechnung tiefliegender oder vollig in Erde eingebette
ter Pfahlroste nach dem angedeuteten Verfahren beruht in dem Ansatz des 
Wertes C. Wahrend bei bindigem Boden dieser Wert in hohem MaBe von der 
GroBe der Lastflache abhangig ist, bewegt er sich bei sandigem Boden in den 
Grenzen von etwa i. M. 1 bis 15 kg/cm3 • Die Grundlagen fiir die genaue Be
stimmung dieses Wertes sind vorlaufig noch sehr diirftig und man darf daher 
noch keine alizu groBen Hoffnungen in die Berechnungen mit Beriicksichtigung 
des C-Wertes setzen. 

Eine weitere Schwierigkeit beruht darin, daB es unklar bleibt, welcher An
teil der waagerechten Krafte durch die Pfahle und welcher Anteil durch den 
Boden aufgenommen wird. Die Kraft R It , die eine waagerechte Bewegung des 
Bauwerkes hervorruft, wird durch das Vorhandensein der Reibung geandert. 
Die Reibung wird immer voll auftreten, wenn eine waagerechte Bewegung vor
handen ist. Desgleichen wird dann aber auch die Lange der Schragpfahle sich 
andern. Das Verhaltnis beider ist schwierig vorauszusagen. Man wird daher bei 
der Berechnung tiefliegender Pfahlroste den wirklichen Verhaltnissen meist fer
ner bleiben als bei den hohen Pfahlrosten. Dafiir ist eine genaue Untersuchung 
der Pfahlkrafte wegen des empfindlicheren und konstruktiv verwickelteren 
Systems bei den hohen Pfahlrosten aber auch von groBerer Wichtigkeit. 

Verfolgt man den Gedanken der Heranziehung des Bodens zwischen den 
Pfahlen zur Aufnahme der Krafte einmal theoretisch weiter, so lassen sich 
daraus Schliisse ziehen iiber die Berechtigung der Ermittlung der Pfahlkrafte 
mittels des Spannungstrapezes bzw. nach dem elastischen Verfahren, da die 
Einfiihrung der Erdpfahle einen Ubergangszustand zwischen beiden Verfahren 
darstellt. 

Urn festzustellen, wie stark die Ubertragung der Krafte von der Fundament
platte unmittelbar in den Boden den Pfahlrost entlastet, wurde ein Beispiel fur 
verschiedene Bodenziffern C (5, 10, 15 kg/cm3) durchgerechnet, aus dem sich 
ergibt, daB die anteilige Belastung von Pfahlrost und Boden von der Boden
ziffer C abhangig ist, und zwar in der Art, daB die Belastung des Bodens mit 
steigender C-Ziffer zu- und die des Pfahlrostes dementsprechend abnimmt (vgl. 
Abb.1l5h). Ferner muB die Kraftiibertragung auf die wirklichen Pfahle mit ab
nehmender Pfahllange zunehmen, was sich ohne wei teres aus der Grundformel 
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fiir die Pfahlkraft E ~ F ergibt. Um die Mitwirkung des Bodens anschaulich zu 

kennzeichnen, sind in Abb. 115a bis g fiir den untersuchten Pfahlrost die Erd
pfahle durch Umrechnung des ElastizitatsmaBes in Holzpfahle gleicher Wirk
samkeit verwandelt worden, und zwar so, daB bei gleicher Pfahlspitzenebene der 
jeweilige Querschnitt durch die Starke der Pfahle iibertrieben gekennzeichnet 
wurde1• Die Erdpfahle waren hierbei hochstens unter dem gleichen Winkel an
zusetzen, wie die Resultierende der AuBenbelastung, da der Winkel dieser Resul
tierenden kleiner als der Reibungswinkel ~ = (! zwischen Sohle und Boden ist. 
Hinsichtlich der Anordnung der Erdpfahle kommt man der Wirklichkeit am 
nachsten, wenn man den vorhandenen gleichmaBig elastischen Erdkorper 
durch moglichst viele einzelne 
Erdpfahle ersetzt (Abb.1l5h). 
Das vorliegende Beispiel zeigt, 
daB bei der grobsten Art der 
Annaherung, namlich dem 
Ersatz des schraffierten Erd
korpers durch einen einzigen 
Pfahl (Abb. 115 b bis d) ver
hiiltnismaBig groBe Abwei
chungen von der besseren An
naherung, die mit dem Ersatz 
des Erdkorpers durch drei 
Pfahle (Abb. 115e bis g) vor
genommen wurde, zu ver
zeichnen waren. Das Ergebnis 
der Berechnungen ist in den 
beiden nebenstehenden Ta-
bellen enthalten. 

Man sieht deutlich, daB 
mit zunehmendem 0-Wert die 
Erdpfahle einen starkeren Um
fang erhalten und somit einen 
groBeren Teil der auBeren Be
lastung iibernehmen. Stellt 

Tabelle 13. Pfahlrostberechnung mit einem 
Erdpfahl, Abb. U5a bis d. 

Pfahlkraft ohne Pfahlkrafte in t mit Beriieksiehti-

Pfahl Beriieksiehti- gung des Erdpfahles fiir 0 = 
gung des Erd-

5 kg/em" 110 kg/em" I 15 kg/em' pfahles 

1 +18,85 + 6,80 + 3,50 + 2,30 
E - +16,10 +20,45 +22,50 
2 +38,00 +36,00 +35,60 +35,10 
3 +36,90 +36,80 +36,70 +36,65 
4 -12,05 -14,00 -14,65 -14,80 

Tabelle 14. Pfahlrostberechnung mit drei 
Erdpfahlen ftir das gleiche System, 

Abb. U5a, e bis g. 
Pfahlkraft Pfahlkrafte in t mit Beriiek-

Pfahl ohne Be- sichtigung der Erdpfahle fiir 0 = 
riieksiehtigung 
der Erdpfahle 5 kg/em' 110 kg/em' 15 kg/em' 

El + 3,55 I + 4,30 + 3,85 -
1 +18,85 + 8,50 + 5,10 + 3,10 

Ez - + 8,90 +11,30 +11,70 
2 +38,00 +30,00 +25,30 +22,20 

Ea - +13,80 +23,40 +29,75 
3 +36,90 +30,00 +25,50 +22,60 
4 -12,05 -13,30 -13,10 I -11,85 

man sich weiter vor, daB die Holzpfahle gleichmaBiger verteilt waren und in 
groBerer Entfernung voneinander standen, so wird ihr EinfluB auf die Fest
setzung des Nullpunktes immer geringer. Die Erdpfahle greifen dann ziemlich 
symmetrisch an und halten den Nullpunkt in der Mitte des Querschnittes fest. 
Man erhalt als Grenzfall das Spannungstrapez. 

Aus diesen "Oberlegungen geht hervor, daB die Anwendung der Elastizitats
lehre zur Berechnung der Belastung von Pfahlrosten fiir freistehende Systeme 

1 Die Abb. 115 gibt auBerdem einen Uberblick tiber die Abhangigkeit der Lage des Null
punktes von dem Pfahlsystem. So zeigenAbb. U5b-d, daB die Wirkung eines zusatzlichen 
Pfahles an der bezeichneten Stelle je nach dessen Querschnitt sich in einer mehr oder weniger 
starken Verschiebung des Nullpunktes nach vorn und nach unten auBert. In starkerem 
MaLle ist dies bei drei Erdpfahlen der Fall (Abb.U5e-g). Der Nullpunkt bewegt sich also 
gemaLl Abb. 113 zu dem Punkt hin, in dem sich die meisten Pfahlrichtungen schneiden. 
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c-skg/cml - @ 

07e scnrajl"erlen f/dcnen sind 
durch die frdpfti!J/e erselzl 

ohne Zweifel gegeben ist, daB sie aber zu un
klaren Ergebnissen fiihren muB, sob aId die Pfahle 
bis zur Rostplatte im Boden stehen. Dieses wird 
immer dann der Fall sein, wenn Bauwerke nach 
ihren freien Seiten hin durch Spundwande oder 
sonstige Konstruktionsteile abgeschlossen sind, 
und infolgedessen der zwischen den Pfahlen ver
bleibende Boden sich noch in gewachsenem Zu
stand befindet. Voraussetzung fUr die Aufnahme 
von horizontalen und vertikalen Kraften durch den 
Boden ist allerdings eine geniigend stark bemel:ISene 
AbschluBwand, die unter dem gewohnlichen Erd
druck und der Auflast des Mauerkorpers nicht nach-

c d 

c=1okg/cml c-1skg/cm3 

o Syslemnullpunkl 
f 

c=10kgjcmJ c = 1slrgjcmJ 

Abb. 115. Heranziehung des Bodens bei einem Pfahlrost Wert.e C = 1,5 und 10 kg/em'. 

~'l::: % gibt. Eine starre AbschluBwand haben in dieser Be-
~~ ~~~ ziehung die Stiitzmauern in Bremen und Bahia Blanka, 
~ ~ 
~ ~ ~90 die beide auf demselben System beruhen. Zwischen eiser-
s: ~ --0 30 f--;-"'-Io-

~ t {J%I-f/'----?""'-='-lfrrfpffJ/J/ nen bzw. holzernen Spundwanden ist eine 1,2 bis 2,0 m 
~ ~ ,j, breite Betonwand unter Wasser geschiittet (Abb. 116)1. 

o 5 10 15/rg,'CmJ -----

c - 1 Entnommen: Jb. hafenbautechn. Ges. 1919 S.137. 
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Die GroBe der Auflast, die fur den Ansatz des Erddruckes auf die Pfahlrost
spundwand zu berucksichtigen ist, ergibt sich aus der Belastung, die den Erd
pfahlen zufallt. Diese Einzellasten mussen in ein Flachenbelastungstrapez um
gerechnet werden und stellen dann unmittelbar die zu berucksichtigende Auflast 
dar. Es ergibt sich daraus, daB die Beanspruchung der vorderen Spundwand 
ebenfalls mit zunehmender Bodenziffer 0 wachst. Voraussetzung fur die Reran
ziehung von ErdpfaWen ist die Tatsache, daB eine Ubertragung der Krafte in 
den Boden auch wirklich stattfinden kann. 

+600 
euerschnill 

+3,50MIIJY 

---

-10,20 

o 
I 

refs 

+6,00 

0,20 

2 J ij 5 6 7 8 9 Wm 
I I I I ! I t I II 

Abb. 116. Pfahlrostbau
werk mit staITer Ab

schluBwand. 

Zieht man aus vorstehenden Uberlegungen die SchluBfolgerungen, so sieht 
man, daB bei vorn liegender Spundwand und gewachsenem Boden die Gefahr 
der Uberbelastung der Druckpfahle in den seltensten Fallen eintreten wird, weil 
der zwischen den Pfahlen vorhandene Boden einen erheblichen Sicherheitsfaktor 
darstellt. Man wird aber gezwungen sein, derartige Pfahlrostbauwerke nicht nur 
nach dem gewohnlichen Verfahren der elastischen Formanderung, sondern auch 
unter Rinzuziehung der Erdpfahle zu berechnen, um sich einen Uberblick zu 
verschaffen, wieweit unter den obwaltenden Verhaltnissen der Boden zur Uber
tragung von Kraften beitragt und dementsprechend andere Konstruktionsteile 
wie die Spundwand und die Zugpfiihle uberbeansprucht werden konnen. 
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15) Grund bruch un tersuch ung. 

Abgesehen von den erorterten Grunden fur die Wahl des Pfahlsystems muB 
man Rucksicht auf die Standsicherheit des Bodens nehmen und durch eine 
Grundbruchuntersuchung nachweisen, daB unter dem Bauwerk keine gefahr
lichen Gleitflachen entstehen k6nnen. 

Die Grundbruchsicherheit wird sich erst genau feststellen lassen, wenn die 
tatsachlichen Pfahlbelastungen fur das Bauwerk vorliegen. Geht man alsdann 
an die Untersuchung heran und bemerkt eine nicht geniigende Sicherheit, so 
sind die umfangreichen Berechnungen zur Ermittlung des Pfahlrostes hinfallig 
geworden. Man miiBte ein neues Pfahlsystem durchrechnen, das auf die Grund
bruchgefahr entsprechend Riicksicht nimmt. 

Man kann sich vor derartigen Riickschlagen bei der Berechnung schiitzen, 
wenn man fiir die einzelnen Pfahle die zuzulassenden Pfahlkrafte einsetzt, die 
Bodenauflast zwischen den Pfahlen beriicksichtigt und unter den Pfahlspitzen 
das Spannungsdiagramm zeichnet. Geht hierbei das MaB der Einheitsbelastung 
des Untergrundes bzw. der Randspannungen iiber das MaB des Zulassigen be
reits hinaus, so wird man von vornherein den Pfahlrost auseinanderziehen und 
damit die Grundbruchgefahr verringern. 

Auf die Grundbruchuntersuchung selbst einzugehen, eriibrigt sich, da dies 
bereits in einem friiheren Kapitel (s. S. 37) geschehen ist und im iibrigen sich 
in dem Schrifttum geniigend Hinweise befinden. Es ist Obacht darauf zu geben, 
nicht nur den waagerecht, sondern auch den senkrecht wirkenden Wasseriiber
druck einzusetzen, wenn es sich um bindigen Boden oder verschiedene Grund
wasserstockwerke mit dazwischenliegenden bindigen Bodenschichten handelt. 

s) Pfahlbelastungen. 

Die zuzulassende Belastung von Einzelpfahlen kann man mit Sicherheit, die
jenige von Pfahlgruppen angenahert nur durch Probebelastungen bestimmen. 

Die bisherigen Kenntnisse dadurch auszuwerten, daB man durch Ramm
formeln die Belastungsgrenzen von Pfahlen feststellt, fiihrt zu keinem einwand
freien Ergebnis, wei! auf diesem Gebiet noch nicht geniigend Erfahrungsberichte 
vorliegen. Die wenigen brauchbaren Faustformeln zur Bestimmung der Pfahl
belastung haben nur 6rtliche Bedeutung. Von den theoretischen Ansatzen kann 
das Verfahren von Dorr als dasjenige bezeichnet werden, welches die Zusammen
setzung des Untergrundes auf Grund der Erddrucklehre richtig beriicksichtigt. 
Die Schwachen dieser Formel liegen in der Reibungskonstante zwischen Pfahl 
und Boden, deren Ansatz in weiten Grenzen dem Belieben des Berechnenden 
iiberlassen bleibt. Man kann die Formel von Dorr stets den Ergebnissen von 
Probebelastungen anpassen, wenn man nachtraglich diesen Reibungswert be
stimmt. Aber die gefundenen Werte streuen fiir ein und dieselbe Bodenart so 
stark, daB sich feste Anhaltspunkte lediglich aus der Kenntnis des Bohrprofiles 
nicht geben lassen (vgl. hierzu auch das S.22 Gesagte iiber den Wechsel der 
Bodenbeiwerte innerhalb derselben Schicht). 

1ch selbst werde wie bisher die Belastungsgrenze immer nur von ortlichen 
Pfahlbelastungen abhangig machen, wei! allein dieses Verfahren bei einer An
ordnung der Probepfahle, die dem Zustand des spateren Bauwerkes zu ent
sprechen hat, einwandfreie Ergebnisse liefert. DaB der Baustoff mit dem gr6Bten 
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Reibungsbeiwert die groBte Pfahlbelastung auf den Untergrund ubertragen 
wird, ist einleuchtend. Man wird demzufolge uber die Rohe der Belastungs
grenze nur von Fall zu Fall eine Entscheidung treffen konnen. 

Betrachtet man Senkungsdiagramme von Pfahlen, solaBtsichnach TerzaghP 
allgemein folgender Verlauf der Beziehungslinie angeben, der je nach den Boden
verhaltnissen mehr oder weniger ausgepragt in Erscheinung tritt (Abb. 117): 

Bis zu einer Belastung Qp liiBt sich an
nahernd eine proportionale Zunahme der 
Senkung mit wachsender Belastung fest
stellen. Man bezeichnet daher den Wert Qp 

in Anlehnung an das Spannungdehnungs
diagramm bei festen Korpern als Propor
tionalitatsgrenze. Der Proportionalitats-

faktor C = C{ fur diesen Bereich wird 
8 

Senkungsziffer des Pfahles genannt. Man 

, • flg Oeloslufl85!Jrenze -----., 
>-11p Proporfionolitiilogrenze --t : 

: Befosfung __ I 

o 10 10 30 qO 50 GO 70 60 90 loot 

bezieht dabei q auf die Flacheneinheit des Abb. 117. SChem~!eSp~:~!~nkUngSdiagrammS 

Pfahlquerschnittes (kg/cm2) und miBt die 
Senkung 8 in cm. Unter Grenzbelastung Qg versteht man jenen Punkt im Sen
kungsdiagramm, wo ein scharfer Knick nach unten eintritt, also mit anderen 
Worten, wo der Pfahl nach unten abgeht. 

Unter vorhandener Tragfahigkeit eines Pfahles wird die Grenzbelastung Qg 
verstanden. 

Innerhalb der Proportionalitatsgrenze kann die Senkung des Pfahles ent
weder lediglich durch die elastische Verformung des Baustoffes oder auBerdem 
noch durch die Formanderung des If If 

Bodens hervorgerufen sein. 1m ersten 
Fall wiirde der Pfahl fest im Boden 
stehen. Da sich die Langenanderung 
eines Pfahles unter einer gegebenen Be
lastung ermitteln laBt, ist es moglich, 
anzugeben, wieweit der Pfahl im 
Boden feststeht. Bei der Berechnung 
der Langenanderung eines Pfahles muB R 

man allerdings eine Annahme uber die 
Verteilung der Reibungskrafte machen, 
die am Umfange des Pfahles angreifen. 

Abb. 118. Verteilung der angreifenden Kriifte bei 
Diese Verteilung kann unter der V oraus- einem Pfahl. 

setzung, daB die Ubertragung der Krafte 
lediglich am Umfange stattfindet, als dreieckformig betrachtet werden (Abb.118). 

Die GroBe der dreieckformigen Belastung ist fUr unsere Zwecke belanglos, 
da es lediglich auf die Lage des Schwerpunktes ankommt. Man kann namlich 
unter den geschilderten Krafteverhaltnissen sich einen Pfahl von der Lange 
1 = II + l2' wo II die Lange in der Luft (oder im Wasser), l2 die Lange im Boden 
bedeutet, ersetzt denken durch einen Pfahl von der Lange l' = II + 2/3l2' der 
unten fest aufgelagert ist, und fur letzteren die Langenanderungen berechnen. 

1 Terzaghi: Erdbaumechanik auf bodenphysikalischer Grundlage. S. 263. 
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Bezeichnet man das Verhaltnis Xl = : = 0' oder bei wechselndem Quer

schnitt des Pfahles 0' = (l~ + lfFt /F2
)' so muB bei alleiniger elastischer Form

anderung des Pfahles 0' = a sein. Die Abweichung 0' - a ist ein MaBstab, 
wieweit der Pfahl fest im Boden steht. 

Die angegebene Berechnung der elastischen Formanderung des Pfahles bleibt 
auch dann giiltig, wenn die Reibung am Umfange nicht genau dreieckformig 
verteilt ist, sofern nur der Schwerpunkt dieser Verteilung annahernd in 2/3 der 
Rammtiefe liegt. Es ist schon eine sehr starke Abweichung in der Verteilung 
der Reibungskriifte bzw. eine iiberwiegende Ubertragung der Krafte durch den 
Spitzendruck erforderlich, damit der Schwerpunkt merkllch verschoben wird, 
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so daB auch bei wechselnden Bodenschichten von obigem 
Ansatze Gebrauch gemacht werden kann. 

Die Ausnutzung der Tragfahigkeit von Pfahlen hiingt 
ab von: 

4:1 i ~-I!.O -~.~ 

-t!l 

a) einem geniigend weiten Abstand der Pfahle, so daB: 
gegenseitige Rammbeschadigungen nicht entstehen konnen, 
Sicherheit gegen gegenseitige Rammbeeinflussung vorhanden 
ist (vgl. Abb. 119, wo eine Stahlspundwand einen in 60 cm 
Entfernung stehenden Stahlpfahl bis zu 40 mm mitgehen 
laBt) und gegenseitige Beeintrachtigung durch den zur Auf
nahme der Pfahllast herangezogenen Boden nicht auf tritt, 

~ b) der Ausbildung der Rostplatte, deren Wirtschaftlich-
I"ll! 

'", keit von Pfahlstellung, Form der Platte, GroBe und RichI ~-/40 
I 

r-~ I-~,!ii 
~~'e ~ tung der angreifenden Krafte bestimmt wird, 
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c) der Hohenlage der Rostplatte, 
d) der Art und dem Verwendungszweck des Bauwerkes. 
Wieviel man von der Belastungsgrenze Qg zulassen wird, Abb. 119. Rammbeein

flussung. 
hangt von der Art der auBeren Krafte und der Senkung der 

Pfahle ab, die man noch in Kauf nehmen will. Bei ruhender Belastung wird man 
eine hohere Grenze als bei einer in langeren oder kiirzeren Zeitfolgen wechselnder 
Belastung ansetzen. lch sehe jedoch keine Veranlassung, im Normalfall auf 
rd. 50% herunterzugehen. 

Die Bewertung der Probebelastung muB aber im Hinblick auf die wirk
lichen Verhiiltnisse erfolgen. Hat man beispielsweise einen dichtstehenden Pfahl
rost, so kann man die Belastungsergebnisse eines einzeln gerammten Pfahles 
nicht auf das spatere Bauwerk iibertragen, da sich in diesem Falle die Druck
korper der einzelnen Pfahle im Untergrund iiberschneiden und die Tragfahig
keit vermindern. 

Hand in Hand mit der Feststellung der zulassigen Pfahllasten geht die Fest
setzung der zulassigen Beanspruchung des Baustoffes, wob~i fiir den Baustoff 
"Holz", wie aus den Ausfiihrungen der friiheren Kapitel hervorgeht, groBe 
Vorsicht am Platze ist. In der Wertigkeit folgt dann der Baustoff "Eisenbeton", 
wahrend an erster Stelle der Baustof£ "Stahl" steht. 

DaB bei den Pfahlen nicht nur die Spannungen aus den Pfahlbelastungen, 
sondern auch die Spannungen aus der Durchbiegung der Pfahle, die gleich oder 
geringer als die rechnungsmaBige Durchbiegung der Spundwand zu setzen sind, 
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zu beriicksichtigen sind, ist wohl eine Selbstverstandlichkeit, die aber nicht 
immer als solche anerkannt wird. 

C) Spundwandberechnung. 

Die Bemessung der iibrigen Teile des Pfahlrostbauwerkes erfolgt nach den 
bereits geschilderten Regeln fiir das Spundwandbauwerk bzw. nach den Regeln 
des Beton- oder Eisenbetonbaues. 

Spundwande bei Pfahlrostbauwerken wird man in der Hauptsache nur bei 
Stiitzbauwerken anwenden. Man kann die Spundwand entweder vor oder hinter 
dem Pfahlrost anordnen. Ihre Lage wird in erster Linie durch die Beschaffenheit 
des Pfahlrostsystems beeinfluBt, sie kann aber auch durch den Unterbau und 
die Bauausfiihrung die ihr zugehorige Lage zugewiesen erhalten. 

Die Ermittlung der auf die Spundwand wirkenden angreifenden und wider
stehenden Erddriicke wird in hohem MaBe durch den davor- oder dahinter
liegenden' Pfahlrost beeinfluBt. 

Wir haben hierbei zwischen bindigem und nichtbindigem Boden zu unter
scheiden. In vielen Fallen wird fUr beide Bodenarten der in Abb. 120d dar
gestellte Fall gewahlt, wo der Erddruck infolge der Schirmwirkung der Pfahl
rostplatte dergestalt vermindert wird, daB unmittelbar unter dieser der Erd
druck gleich Null angenommen wird. Erst bei der Beriihrung der Boschungs
linie mit der Spundwand beginnt die Uberleitung zum vollen Erddruck, der 
beim Schnitt der Gleitlinien mit der Spundwand voll erreicht wird. Voraus
setzung fiir diesen Krafteansatz ist, daB die gesamte Last der Rostplatte von 
dem Pfahlrost getragen und infolgedessen der Erddruck unter der Rostplatte 
durch keine Auflast zusatzlich beansprucht wird. Entsteht durch Nachgeben 
der Pfahle eine Auflast, so kann der Erddruck dieselben Werte annehmen, 
als ob die Schirmwirkung der Rostplatte iiberhaupt nicht vorhanden ware. 
Man hat sich daher, wie S. 198 ausgefiihrt, in jedem Fall dartiber Rechen
schaft abzugeben, ob der Erdkorper unter der Rostplatte mit einer Auflast 
belastet wird oder nicht. 

1st eine Schirmwirkung nicht vorhanden, so kann man fUr bindigen Boden 
zwei Wege gehen. Der eine Weg ist in d~r Abb. 120a dargestellt. Hier wird der 
Erdkorper, der zwischen Spundwand und letztem Druckpfahl eingeschlossen ist, 
nach Art eines Erdfangedammes einen Teil des auf die Spundwand wirkenden 
Erddruckes aufnehmen, da zu seiner Verschiebung die Reibung in der Boden
bzw. den dariiberliegenden Fugen tiberwunden werden muB, wobei die Pfahle 
unberticksichtigt bleiben. 

Es kann aber auch der Fall eintreten, daB sich, wie in Abb. 120c dargestellt, 
vor der ersten Schragpfahlreihe eine erzwungene Gleitflache bildet. Stehen in 
diesem abgleitenden Erdkorper noch Pfiihle, die die Gleitfuge durchschneiden, so 
ist ihr Widerstandsmoment fiir die Berechnung der Spundwand mit heranzuzie
hen, wobei darauf zu achten ist, daB diese Pfahle dadurch keine tiber das zulassige 
MaB hinausgehende Belastung erhalten. Die Verteilung der Belastung auf Spund
wand und Pfahle ist durch die Gleichheit der Durchbiegungen Iestgelegt. 

Auch bei nichtbindigem Boden wird sich zwischen den Pfahlen infolge der 
zwischen Pfahl und Erdboden stattfindenden Reibung eine erzwungene Gleit
flache bilden, die steiler liegt als die natiirliche. Der Winkel derselben hangt 
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von der Bodenart, der Form, dem Abstand und der Neigung der Pfahle ab und 
muG von Fall zu Fall also geschatzt werden (Abb. 120e). Wird die zulassige 
Beanspruchung der Pfahle hierdurch iiberschritten, so ist die Spundwand der
art zu bemessen, daB diese Belastung der Pfiihle nicht auftreten kann. 

Ferner kann der Weg beschritten werden, daG man bei nichtbindigem Boden 
den auf die Spundwand wirkenden Erddruck um die Reibung des Bodens zwischen 
den Pfahlen vermindert. Man muG dann aber folgerichtig die dadurch erhohte 
Beanspruchung der Pfahle beriicksichtigen (Abb.120f). 

SchlieGlich kann bei nichtbindigem Boden nach Abb.120b eine Gewolbe
wirkung zwischen den einzelnen vorderen Druckpfahlen angenommen werden. 

b c 

8Z 
AlJzug unfer Deriiclrsich/igulIf/ 

tier ReilJung zwisChen 
tlen Null/en 

Abb.I20. Ansatz der Krafte bei vor einem Pfahlrost liegender Spundwand und J = O. a) c) d) bei bindigem; 
b) d) e) f) bel nichtbindigem Boden. 

Der volle Gleitkeil wird mit dem iIi der Abbildung ermittelten Restkeil vor der 
Spundwand verglichen. Der Erddruck wird mit ungestorter Gleitflache ermittelt 

d 't d F kt Restkeil d' 'd' rt Z . "hnli h E b' un mI em a or voller Gleitkeil IV! Ie. u emem a c en rge rus 

kommt man, wenn man den Erddruck des Restkeiles als Silodruck ermittelt, 
wie es in Abb. 120b ebenfalls eingezeichnet ist. Eine einfachere, jedoch etwas 
ungiinstigere Losung bildet folgende Annahme: Der Erddruck wird um den 
auf die Flache der vorderen Pfahle entfallenden Anteil vermindert. 

Bei der Festlegung des auf die vordere Spundwand wahrscheinlich wirken
den Erddruckes muB das Zusammenwirken der vorderen Pfahlreihen mit der 
Spundwand in ihren Folgen immer beriicksichtigt werden (z. B. Durchbiegung 
und Beanspruchung der Pfahle und der Spundwand). Als letzte Moglichkeit 
bleibt noch, den von der Spundwand, den Pfahlen und dem bindigen Boden ge
bildeten Verbundkorper nach den Regeln fiir Eisenbetonquerschnitte zu unter
suchen, wobei Pfiihle und Spundwand die Rolle des Eisens ubernehmen. Fur 
die iiuGeren Krafte wurde wie bei einem Massivk6rper die Stutzlinie gerechnet 
und daraus die GroBe und Exzentrizitiit der Momente bestimmt werden. 
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Liegt die Spundwand hinter dem Pfahlrost, so wird der Erddruck nach den 
bekannten Regeln ermittelt, wahrend der Erdwiderstand im erheblichen Um
fange dUTCh den vor der Spundwand stehenden Pfahlrost erhOht wird. Man 
wird also eine vermehrte Reibung an den Pfahlen in Rechnung zu stellen haben, 
die wiederum nur von Fall zu Fall zu schatzen ist, da sie von dem Abstand der 
Pfahle und der Beschaffenheit des Bodens abhangt. Man wird hier also in der fiber
legung in jedem Fall ahnliche Wege gehen, wie bei vorne liegender Spundwand. 

/(ippe: angreilinrl8 tiu/Jere /(rtif!e 
f. fy 
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Abh. 121. Untersuchung eines Eisenbetonkorpers. 

1]) Berechnung des Mauerkorpers. 

Bei der Bemessung des Mauerkorpers wird man zwischen niassiven und auf
gelosten Mauerkorpern unterscheiden. Da unbekannt ist, in welchem Umfange 
das Bauwerk spater eine Bewegung erleidet, die, wie die Abb. 107 erkennen laBt, 
erheblichen Umfang annehmen kann, empfiehlt es sich, bei Verwendung von 
Eisenbeton, je nach den Betriebsanforderungen, die an das Bauwerk gestellt 
werden, und den Untergrundsverhaltnissen, die Betonspannungen zwischen 30 
bis 35 kgJcm2 und die Eisenbeanspruchung zwischen 800 und 1000 kgJcm2 zu 
wahlen. 

Nachstehend sei zur Erlauterung der Berechnungsgang fiir einen Eisenbeton
rippenkorper auf Pfahlen gegeben (Abb. 121): 

Der Eisenbetonrippenkorper besteht aus einer waagerechten Eisenbetonplatte, 
die die einzelnen Pfahle zum einheitlichen Pfahlrost fest verbindet, und einer 
senkrechten vorderen AbschluBwand, die mit der waagerechten Rostplatte durch 
Rippen verbunden sind. Je nach der Beanspruchung der eisernen Spundwand 



208 Die Festlegung der eigenen Verteidigungsstellung. 

schlieBt an die Rostplatte nach unten eine Betonschtirze an, durch die die freie 
Lange der Spundwand und damit ihre Beanspruchung herabgesetzt wird. Das 
Pollerfundament (sofern der Poller nicht in der Kajevorderkante auf der Ab
schluBwand steht) ist mit den Rippen und der Rostplatte biegungsfest verbunden. 

Die statische Untersuchung der einzelnen Teile des Eisenbetonrippenk6rpers 
wird folgendermaBen durchgefUhrt: 

1. Rostplatte. Die Rostplatte ist in den Rippen aufgelagert gedacht, d. h. sie 
ist ein Balken al),f mehreren Sttitzen. Die Anzahl der Felder hangt von der Auf
teilung der Kajemauer in Baub16cke (Baublocklange) abo Auf die Rostplatte 
wirken das Eigengewicht, die Hinterfiillung, die Auflast, die lotrechten Pfahl
kraftkomponenten und der Auftrieb. Aus den einzelnen Belastungsfallen ist 
jeweils die ungtinstigste Beanspruchung von Beton und Eisen zu ermitteln. 
Ferner ist die Einwirkung des Pollerzuges auf die Rostplatte festzustellen. Zur 
rechnerischen Erfassung der Beanspruchungen wird die Rostplatte zweckmaBig 
in einzelne Streifen aufgeteilt, und zwar in Streifen ohne Pfahle, ferner Streifen 
mit nur schragen Druckpfahlen und mit schragen Druck- und schragen Zug
pfahlen (wenn andere Pfahlstellungen auftreten, dann in die entsprechenden 
Streifen). 

Die Rostplatte wird auBerdem noch durch waagerechte Krafte beansprucht, 
und zwar durch die waagerechten Komponenten der Pfahlkrafte und den Spund
wandauflagerdruck aus Erd- und Wasserdruck. Hierdurch entstehen in der 
Rostplatte senkrecht zur Langsachse der Platte Krafte, die durch Eiseneinlagen 
aufzunehmen sind. 

2. Vordere AbschluBwand. Auf die vordere AbschluBwand wirken von rtick
warts der Erddruck der Hinterftillung + Auflast und der waagerechte Wasser
tiberdruck sowie von vorwarts der waagerechte SchiffsstoB. Die vordere Ab
schluBwand ist ebenfalls auf den Rippen lagernd angenommen und daher gleich
falls eine Platte auf mehreren Sttitzen, entsprechend der BaublockHinge. MaB
gebend ftir die Bemessung der AbschluBwand ist der Widerstand gegen Schiffs
st6Be. 

3. Rippe. Die Rippe ist zwischen Rostplatte und vorderer AbschluBwand 
eingespannt. Die Beanspruchung in den einzelnen Querschnitten der Rippe 
wird aus samtlichen auBeren Kraften einschlieBlich der Pfahlkrafte ermittelt. 
Die Beanspruchungen werden fUr die einzelnen Querschnitte ermittelt, indem 
die Momente rechts und links vom jeweils zu untersuchenden Querschnitt auf
gestellt werden. Eine Kontrolle erhalt man dadurch, daB die Momente rechts 
und links vom Schnitt gleich sein mtissen. Geringe Unterschiede werden sich 
infolge Rechnungsungenauigkeiten stets ergeben. Bei umfangreichen Pfahlrosten 
ist die Berechnung recht empfindlich gegen Ungenauigkeiten bei der Pfahlkraft
ermittlung. 

Um die Rechnung zu vereinfachen, werden in der Rippe die gleichen Quer
schnitte untersucht, die sich aus der Streifeneinteilung der Rostplatte ergeben. 

Der Ansatz der einzelnen auBeren Krafte ist klar bis auf den Erddruck, der 
von Gelandeh6he bis Rostplattenunterkante in der senkrechten Ebene in Rost
plattenhinterkante wirkt. Dieser wird in die waagerechten und lotrechten Kom
ponenten zerlegt. Wahrend die senkrechten Komponenten nur in der Angriffs
ebene (Ebene senkrecht tiber der Hinterkante Rostplatte) wirken k6nnen, da 
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hier beim Eintreten einer Bewegung die Fuge entstehen wird, so konnen die 
waagerechten Komponenten durch die waagerechte Druckiibertragung bis zur 
vorderen AbschluBwand noch in dem Augenblick iibertragen werden, wo die 
Bewegung des Bauwerkes beginnt, d. h. wo sich die Angriffsebene des Erddruckes 
bildet. Da die Rippen in der Richtung des waagerechten Bauwerkes liegen, so 
ist es moglich, daB an den RippenauBenflachen durch Reibungsiibertragung 
der waagerechte Erddruck bereits aufgenommen wird, also nicht in voller GroBe 
bis zur vorderen AbschluBwand wirkt. Um die moglichen Grenzbeanspruchungen 
zu erfassen, d. h. um die moglichst groBten positiven und negativen Biegungs
momente zu finden, werden die waagerechten Komponenten des Erddruckes 
oberhalb der Rostplatte sowohl rechts als auch links von den einzelnen unter
suchten Rippenquerschnitten eingesetzt, je nachdem ob ein groBeres positives 
oder negatives Moment entsteht. 

Die lotrechten Komponenten des Erddruckes miissen bei der Bemessung der 
Rippen dann als nicht vorhanden angesehen werden, wenn im Ruhezustand, wo 
der Erddruck fast waagerecht wirkt, eine ungiinstigere Beanspruchung der 
Rippen eintreten kann. Das ist bei den untersuchten Kajemauern immer der 
Fall gewesen. 1st die Einwirkung der lotrechten Komponenten des Erddruckes 
auf den Pfahlrost groB, so miissen auch die Pfahlkrafte ohne Beriicksichtigung 
der lotrechten Erddruckkomponenten ermittelt werden. 1st sie gering, so kann 
sie vernachlassigt werden. 

Die Rippen werden als Plattenbalken berechnet. 
4. Betonschiirze. Auf die Betonschiirzen wirken der Erddruck von Rost

plattenunterkante bis Unterkante Betonschiirze und der waagerechte Wasser
iiberdruck auf die gleiche Hohe sowie die Auflagerkraft der Spundwand infolge 
Wasser- und Erddruck. Bei der Berechnung der Betonschiirze muB der Auf
lagerdruck infolge Erddruckes eingesetzt werden, da er hier als Einzelkraft 
wirkt, wahrend er sich im Kraftespiel bei der Ermittlung der Pfahlkrafte sowie 
der Eisenbetonrippe und der AbschluBwand aufhebt. Die Betonschiirze ist in 
Rostplatte und AbschluBwand eingespannt. Sie ist also als einseitig einge
spannte Platte zu betrachten. 

5. Pollerfundament. Auf das Pollerfundament wirkt der Trossenzug unter 
einem Winkel, der je nach der GroBe der Schiffe und des Wasserstandes ver
schieden ist. Dieser Zug wird senkrecht auf die Vorderkante Kajemauer an
genommen, wenn die Pollerfundamentrippe senkrecht zur Kajevorderkante be
rechnet werden solI. Er wird unter 45 0 zur Kajemauervorderkante angenommen, 
wenn die Rippen parallel zur Kajemauervorderkante berechnet werden sollen. 

i)) Gang der Berechnung. 

Die Auswertung der bisherigen AusfUhrungen fiir das Pfahlrostbauwerk ergibt 
folgenden Gang fUr die Berechnung: 

1. Festlegung der Belastungsfalle und Belastungsgrenzen fUr Bauausfiihrung 
und Betrieb. 

2. Untersuchung des Gelandesprunges (auf GeHindebruch) ohne Riicksicht 
auf die spateren Abmessungen des Bauwerkes. 

3. Wahl des Bauwerkes nach dem Ergebnis der Gelandebruchunter
suchung. 

Agatz, Der Kampf d. Ingenieurs. 14 
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4. Berechnu,ng der angrellenden Kriifte und Wahl des Pfahlsystems unter 
Benutzung einer der angenaherten Berechnungsarten. 

5. "Oberschlagliche Berechnung der Grundbruchsicherheit und Verbesserung 
des Pfahlsystems. 

6. Berechnung des Systemnulipunktes. 
7. Berechnung des Momentes der auBeren Krii£te um den Systemnulipunkt. 
8a. Bei groBem Moment: Berechnung der anteiligen Pfahllasten infolge ein-

heitlicher Belastung im Systemnullpunkt (C-Werte) und Ermittlung der wirk
lichen Pfahliasten. 

8 b. Bei geringem oder fehlendem Moment: Berechnung der wirklichen Pfahl
lasten nach Culmann. 

9. Festlegung des Jochabstandes. 
10. Kritik des Pfahlsystems und gegebenenfalls Wiederholung der Berech

nung fiir ein verbessertes Pfahlsystem. 
ll. Untersuchung der Grundbruchsicherheit und der waagerechten Ver

schieblichkeit. 
12. Berechnu,ng der Spundwand. 
13. Berechnung der zusatzlichen Beanspruchungen der Pfahle infolge Durch

biegung. 
14. Berechnung des Aufbaues. 

b) Die konstruktive Behandlung. 

<X) Das Pfahlrostsystem und die Pfahle. 

Wenn man die Zeichnungen der in der Praxis ausgefiihrten Pfahlsysteme 
betrachtet, so falit auf, daB sie mehr oder weniger eine klare Aufteilung 

.... 
8 

des Pfahlrostes vermissen lassen 
(Abb.122). 

lch verspreche mir von dem viel
fachen Wechsel der Druck- und Zug
pfahlneigungen in keiner Weise einen 
Vorteil, auch bauausfiihrungstech
nisch ergeben sich nur Nachteile. 
Man sollte aus den Regeln der Statik 

Abb. 122. Systeme aus· 
gefiihrter Pfahlroste. und Konstruktion des Ingenieurhoch-

baues die richtigen Folgerungen ziehen 
und auch bei Pfahlrosten eine klarere Gestaltung des 
Bauwerkes erstreben, wie ich sie als Beispiel in der Abb.123 
zur Darsteliung gebracht habe. 
Mehrere Menschenalter hindurch hat die zusammen

gedrangte Bockpfahlkonstruktion mit verzimmertem und ver
haltnismaBig schmalem Pfahlrost wertvolie Dienste geleistet. 

Die Grenze der Anwendung dieses wirtschaftlich wohl nicht 
so leicht zu iibertreffenden Stiitz bauwerkes, das auch Vor
wartsbewegungen bis zu 30 cm ohne Schaden auszuhalten 
vermochte, liegt fiir ungiinstigen Untergrund bei etwa 

12 bis 15 m freier Rohe, da alsdann durch die eng stehenden Druckpfahle. der 
Baugrund stark iiberlastet werden kann. 
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Die Wirtschaftlichkeit einer derartigen Bockkonstruktion beruht auf der 
geringen Breite des Mauerkorpers und auf dem Verzicht einer senkrechten Ufer
begrenzung. Die durch die geringe Masse des Bauwerkes erzielten Ersparnisse 
uberwiegen bei weitem die Mehraufwen-

dungen fur die an und fur sich unwirt- , ~ 
schaftlichen za. hlreichen zu. gpfahle und ~ 
die notwendige Verzimmerung des Pfahl- ~ 
rostes. Ein Nachteil fur den Verkehr sind 
die vor die Flucht des Mauerkorpers vor-
schieBenden Druckpfahle und Spund - .,., = 
wande, sobald es sich um Ufereinfassun
gen fur Hafenumschlagsanlagen handelt. 
Fur Bruckenwiderlager spielt dieser Um
stand eine geringere Rolle, wenn bei 
Wasserlaufen die Fahrrinne nicht un
mittelbar an das Bauwerk heranreicht. 

Trotz dieser wirtschaftlichen V orteile 
muB man sich aber daruber klar sein, daB 
der zu enge Pfahlrost bei der Bauaus
fiihrung zu starken Rammbeschadigungen 
fuhren kann, wie ich sie fruher an Hand 
von Beispielen aufgefuhrt habe. Aus 
diesem Grunde lehne ich derartig dichte 
Pfahlrostkonstruktionen abo GewiB kann 
dem entgegengehalten werden, daB trotz 
der nachgewiesenen Rammschaden die 
Bauwerke gehalten haben. Das ist aber 
kein Grund fur ihre Beibehaltung, denn 
die Gefahr der Zerstorung wesentlicher 
Konstruktionsteile liegt immer vor. 

Die wirtschaftlich gunstigste Form des 
Pfahlrostes stellt ein System von Druck
pfahlen dar (Abb. 123t), die unter groBt
moglicher Neigung, d. h. aIle unter 3: 1 
gerammt sind. Die waagerechte Belastung 
aus Erd- und Wasserdruck wird rech
nungsmaBig durch die waagerechte Kom
ponente der Pfahlkrafte aufgenommen. 
Ein solcher Pfahlrost bedingt demnach 
eine ausreichende senkrechte Belastung, 
hat aber den Vorteil, daB der Unter
grund auf Rostplattenbreite annahernd 
gleichmaBig bela stet wird. Gegen die allgemeine Anwendung sprechen indes die 
uber den Mauerkorper hinausschieBenden Pfahle, fur die die gleiche Beschran
kung gilt wie fur die Bockkonstruktion. 

Die lotrechte Rammung der vordersten Druckpfahlreihen verknupft mit dem 
Vorteil der lotrechten Uferbegrenzung den Nachteil der Verteuerung der Mauer-

14* 
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korper. Da die auf den vorderen lotrechten Pfahlen ruhende lotrechte Belastung 
zur Aufnahme von waagerechten Kraften nicht in dem gleichen Ma.6e wie bei 
Schragpfahlen ausgenutzt werden kann, mu.6 das PfahHundament und damit 
der Mauerkorper verbreitert werden. 

Die Breite der Mauern kann durch Anordnung von Zugpfahlen in wirtschaft
lichen Grenzen gehalten werden. Gleichzeitig erhalt man dadurch eine gunstige 
Verlagerung des Nullpunktes, wie S. 196 gesagt wurde. Vorbedingung fur die 
Verwendung von Zugpfahlen ist die biegungssichere Ausbildung des Mauer
korpers, die wirtschaftlich und einwandfrei nur mit der Eisenbetonbauweise zu 
erzielen ist. 

Die Tiefenlage der Rostplatte ist abhangig von: 
1. den Wasserstandsverhaltnissen und dem Bauvorgang (Trocken- oder Tide

betrieb), 
2. der Knicksicherheit der Pfahle und der Belastungsmoglichkeit des Unter

grundes, 
3. der Beschaffenheit des Untergrundes (waagerechter Schub des Bodens 

auf Pfahle und vornliegende Spundwand). 
Die Neigung der Druckpfahle ist abgesehen von rammtechnischen Beschran

kungen wegen der Grundbruchsicherheit abhangig von der Reibungsfestigkeit 
des Untergrundes. Die starkste Neigung der Zug- und Druckpfahle ist im all
gemeinen die wirtschaftlichste. Sie darf jedoch den Reibungswinkel des Bodens 
nicht uberschreiten. 

Niemals sollte man die enge PfahlsteHung des Pfahlrostes ubertreiben, wie es 
bei der Bockkonstruktion haufig geschehen ist. Man hat stets zu bedenken, da.6 
die Pfahllasten nicht durch die Spitze allein, sondern durch die Mantelreibung 
.auf den Untergrund abgegeben werden, und da.6 daher die Lastlinien der Pfahle 
sich nicht zu stark uberschneiden soHten. Vor aHem aber nimmt der Boden
,druck unter zusammengedrangten Pfahlspitzen so stark zu, daB die Gefahr 
eines Grundbruches wachst. Lassen es die ortlichen Verhaltnisse nur irgend zu, 
.so ist einem weiten Pfahlabstand langs und quer zur Mauerflucht stets der Vor
zug zu geben. Die viel erwahnte Bodenverdichtung durch eingerammte Pfahle 
1st z. B. bei alluvialem Klei zum mindesten als zweifelhaft anzusehen, da sich 
diese Bodenart fast um die eingerammte Pfahlmenge auframmt (Abb. 124). 
Wie stark bei enger Pfahlstellung die gegenseitige Rammbeeinflussung ist, zeigt 
Abb.1l9. 

Grundsatzlich kommt es nicht so sehr darauf an, angstlich die Ausnutzung 
der Tragfahigkeit von Pfahlen gering zu halten, als vielmehr durch moglichst 
weiten Abstand der Pfahle ihr gefahrloses Einbringen und die sichere Aufnahme 
der Pfahllasten durch den Untergrund zu gewahrleisten. Entfernungen von 
Pfahlmitte zu Pfahlmitte von 0,6 m, wie sie fmher ublich waren und leider 
noch verwendet werden, sind daher abzulehnen. Die unterste Grenze sollte 1 m 
sein. Je weiter man die Entfernung wahlt, desto gunstiger wird es sich fur die 
Bauausfiihrung auswirken. 

Wie tief die Pfahle und die Spundwand in den Untergrund einzutreiben sind, 
hangt ab von: 

1. der Hohenlage der See-, Flu.6- oder Hafensohle (bei Ufereinfassungen), 
2. der Tragfahigkeit des Untergrundes, 
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3. der Moglichkeit, Pfahle und Bohlen unbeschadigt einrammen zu kOIDlen, 
4. gegebenenfalls der erforderlichen Sicherung gegen Grundbruch und Gleiten. 
Waagerechte und senkrechte Lasten - Hohenlage des Pfahlrostes - Breite 

des Pfahlrostes - Lage und Neigung der Pfahle - hangen eng voneinander abo 
Je schmaler und tiefer der Pfahlrost ist, desto enger ist die Pfahlstellung, desto 
ungiinstiger die Auswirkung fUr die Pfahle, desto groBer die Ersparnis am Mauer
werk. Je hOher der Pfahlrost liegt und je breiter er infolgedessen wird, desto 
groBer ist infolge des weiteren Abstandes die Tragfahigkeit des Einzelpfahles, 
aber desto teuerer wird das Mauerwerk. Zwischen diesen beiden Grenzen wird 
sich die wirtschaftlichste Gestalt des Bauwerks bewegen. 

Abb. 124. Infolge Rammung aufgetriebener Kleiboden. 

Ob man fUr die Pfahle den Baustoff "Holz", "Eisenbeton" oder "Stahl" ver
wendet, richtet sich nach der Preislage und den ortlichen Verhaltnissen, wobei 
als oberstes Gesetz zu verlangen ist, daB die Pfahle unversehrt in den Untergrund 
eingebracht und yom Untergrund und yom Wasser nicht angegriffen werden. 

Holz hat den Vorteil eines gunstigen Beschaffungspreises, einer durch Jahr
hunderte erwiesenen Dauerhaftigkeit unter Wasser, des Vorkommens im eigenen 
Lande und einer leichten Verarbeitung. Die leichte Beschaffungsmoglichkeit 
trat wahrend der letzten J ahrzehnte mehr und mehr in den Hintergrund, da 
mit dem immer starkeren Anwachsen der Gelandespriinge auch die Griindungs
tiefe der Begrenzungsbauwerke wuchs, so daB bei dem Mangel an notwendigen lan
gen Holzern in Deutschland fur Pfahle derartiger Bauwerke fast nur noch das ost
und siidosteuropaische Ausland als Erzeugungsgebiet in Frage kam. Die leichtere 
Bearbeitungsmoglichkeit verlor auch an Bedeutung, da man mit den groBeren 
Hohen der Bauwerke und den neueren Bauverfahren von der elastischen Holz
verbundkonstruktion der Rostplatte zu der Eisenbetonrostplatte uberging, bei 
der eine Bearbeitung der Pfahlkopfe nur noch bei Zugpfahlen notig ist. 
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Mit den sich steigernden Griindungstiefen wachst beim Rammen der Pfahle 
die Gefahr der Zerstorung des verhaltnismaBig weichen Baustoffes infolge seiner 
nicht immer regelmaBigen Beschaffenheit (Abb. 125). 1m Seebau ist die An
wendung des Baustoffes Holz auBerdem begrenzt, sobald Bohrwurm oder Bohr
assel auftreten. 

Den Vorteil des gleichmaBigen Gefiiges mit dem der Herstellung im eigenen 
Lande verbindet der Eisenbetonpfahl. Es gelang ihm aber trotzdem nicht, das 
Holz zu verdrangen. Gegeniiber dem Holz ist er besonders in groBen Langen 
beim Stapeln, Aufnehmen und Unter-die-Ramme-Bringen empfindlicher. 

Abb. 125. Abgerammte Pliihle. 

Gegen Zerstorung beim Rammen ist er ebenfalls nicht gefeit. Seine Dauer
haftigkeit im angriffsfahigen Untergrund und Wasser ohne besondere Schutz
maBnahmen ist allgemein nicht in der einwandfreien Form wie beim Holzpfahl 
unter Beweis zu stellen. Die fraglos vorhandene hohere Tragfahigkeit des Eisen
betonpfahles vermag die Vorteile der Holzpfahle nicht immer aufzuwiegen. 

Die Querschnittform der holzernen Rammpfahle ist entsprechend der 
Wuchsform durchweg rund und nach unten sich verjiingend. Nur im Auslande, 
wo die harten schweren Holzer in groBen Abmessungen billig zu erhalten waren, 
ging man auch zu der eckigen Querschnittsform iiber. 

Beim Eisenbeton verwendet man die verschiedensten Querschnittsformen: 
rund oder eckig, hohl oder voll, wobei jedoch der quadratische oder gedrungen
rechteckige Querschnitt am meisten zur Anwendung gelangt. Mit einer groBeren 
Pfahloberflache kann man wohl eine hohere Tragfahigkeit erzielen, es wachst 
jedoch damit die Schwierigkeit, den Pfahl einwandfrei in den Untergrund ein
zubringen. 
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Gegen Zerstorungen beim Rammen, gegen Angriffe durch Untergrund und 
Wasser und fur eine vergroBerte Tragfahigkeit setzen sich die zahlreichen Patente 
fur Beton- und Eisenbetonbohr-, PreB-, Ortpfahle u. a. m. ein. 1hr Anwendungs
gebiet hat sich aIlmahlich herausgeschalt und wird auf besondere FaIle be
schrankt bleiben. 

Bei diesen Pfahlsystemen spielt die Gefahr der gegenseitigen Beschadigung 
immer dann eine Rolle, wenn die PHi-hle so eng nebeneinander stehen, daB sie 
beim Einbringen (Einpressen - Einstampfen unter gleichzeitigem Ziehen des 
Vortreibrohres) den Boden nicht nur verdichten, sondern auch nach den Seiten 
zu wegdrucken und damit den noch nicht abgebundenen Nachbarpfahl ganz 
oder teilweise zerstoren. 

Wahrend der Stahl in den letzten drei Jahrzehnten sich als Baustoff fur 
Spundbohlen zu Grund- und Wasserbauwerken nicht nur mit Erfolg uberall 
Eingang verschafft, sondern auch das Holz und den Eisenbeton zuruckgedrangt 
hat und heute bei Spundwandbauwerken als in vieler Hinsicht geeignetes Bau
hilfsmittel und Bauwerksglied dem Ingenieur unersetzlich geworden ist, hat er 
sich bei Pfahlgrundungen bislang nicht durchsetzen konnen, obwohl der Pfahl
verbrauch allein in den SeehiiJen Hamburg-Cuxhaven und Bremen-Bremerhaven 
in einem Jahrhundert mit fast 3/4 Millionen Stuck zu veranschlagen ist. 

Wohl sind die Stahlpfahle - hohl oder voll - als Schraubpfahle seit fast 
hundert Jahren angewendet worden, aber nur fUr bestimmte Bauwerke - im 
Auslande mehr als in Deutschland. Ihre Anwendung beschrankte sich im See
wasserbau auf Molen, Landungsbrucken, Leuchtturme u. a. m. also meist auf 
die Gebiete, wo Bohrwurm und Bohrassel auftraten. Die Schraubpfahle haben 
den Vorteil, sich ohne die schweren Rammgerate bis zu einer gewissen Tiefe 
in den Untergrund einbringen zu lassen. Man griff besonders dort, wo neu
zeitliche Gerate schwer zu beschaffen oder anzuwenden waren, gern auf sie 
zuruck. 

Ihr Nachteil liegt jedoch in der Beschrankung der Grundungstiefe, in der 
erhohten Abhangigkeit von der Bodenbeschaffenheit (Hindernisse im Boden sind 
durch Schrauben nicht zu uberwinden, da ein Festklemmen eintritt; bereits 
groberes Material und sehr fest gelagerter Boden erschweren das Einschrauben 
genau so wie groBere Tiefen) und in der Schwierigkeit des Einbringens von 
Schragpfahlen zur Aufnahme von waagerechten Kraften. 

Dagegen sind mit dem Rammen groBere Leistungen und vielgestaltige Grun
dungsformen zu erreichen und damit auch niedrigere Herstellungskosten ver
bunden. 

I-Profile fanden hauptsachlich bislang nur bei der Einfassung von Bau
gruben fur Untergrundbahnen u. a. m. Anwendung. Der Nachteil des nicht 
genugend hohen Widerstandsmomentes bei den gewohnlichen I-Tragern zeigt 
sich des ofteren in dem Abgehen und Aufrollen dieser Eisen, sobald sie auf Wider
stande im Boden stoBen. Man hat deshalb in der letzten Zeit mehr den Breit
flanschtragern den Vorzug gegeben. Eine allgemeine Anwendungsmoglichkeit 
als Bauwerksglied war trotzdem nicht gegeben. Wenn auch der Breitflansch
trager als Stahlpfahl ein gunstigeres Widerstandsmoment aufweist, so haftet 
ihm der gleiche Nachteil, namlich der verhaltnismaBig kleine Querschnitt und 
damit eine geringe Tragfahigkeit an. Allerdings kann ich mir sehr gut vor-
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stellen, daB bei groBen Profilen und bestimmten Bodenarten auch eine Ver
spannung des Bodens zwischen den Flanschen und damit eine wesentlich erhohte 
Tragfahigkeit eintreten kann. 

Der Stahl wird nur dann mit Erfolg im Grundbau fiir Pfahlrostbauwerke 
verwendet werden konnen, wenn er die Vorteile der Baustoffe Holz und Eisen
beton besitzt und ihre Nachteile vermeidet. Seine ZweckmaBigkeit in statischer 
und konstruktiver Hinsicht ist durch seine vielseitige Anwendung im Hoch-, 
Briicken- und Eisenwasserbau und bei Spundwanden bereits unter Beweis ge
stellt. Fiir das gegeniiber Holz und Eisenbeton gefahrlosere Einbringen in den 
Untergrund und die gute Rammfahigkeit liegen die Erfahrungen mit Stahl
spundbohlen seit rd. 30 Jahren vor. 

Der Rammvorgang selbst stellt fast immer die starkste Beanspruchung der 
Pfahle dar. 

Welche MaBnahmen konnen nun diese Rammbeanspruchungen vermindern 
bzw. wie konnen diese Beanspruchungen sicher aufgenommen werden 1 

Eine Querschnittsverringerung, wie sie z. B. bei den Stahlbohlen oder den 
I-Eisen gegeniiber den V ollquerschnitten in Holz und Eisenbeton vorhanden 
ist, hat eine erhebliche Minderung der Tragfahigkeit und damit eine ErhOhung 
der Kosten zur Folge. 

Eine Verringerung der Rammtiefe wiirde die Gefahren beim Einbringen 
herabsetzen, aber dafiir Standsicherheit und Tragfahigkeit in Frage stellen. 

So bleibt nur die Aufnahme der Rammbeanspruchungen durch den Baustoff 
iibrig. Er zeigt sich den Anforderungen beim Einbringen in den Untergrund 
um so mehr gewachsen, je dichter, fester und zaher er ist. Es liegt auf der Hand, 
daB in dieser Hinsicht der Stahl, besonders nach den Fortschritten der Eisen
hiittenkunde in den letzten Jahren, gegeniiber Holz und Eisenbeton erhebliche 
V orz age a ufweist. 

Fassen wir noch einmal zusammen, welche Anforderungen an einen Ramm
pfahl zu stellen sind: 

a) ZweckmaBigkeit in statischer und konstruktiver Hinsicht als Glied des 
Gesamtbauwerkes, 

b) Dauerhaftigkeit (Schutz gegen Angriffe durch Boden, Wasser und Luft, 
gegen mechanische Zerstorungen u. a. m.), 

c) gute Rammfahigkeit bei allen fiir Pfahlrostbauwerke in Frage kommen
den Bodenarten, 

d) gute Tragfahigkeit des Pfahles bei derjenigen Eindringungstiefe, WIe sle 
die Standsicherheit des Bauwerkes vorschreibt, 

e) Beschaffungsmoglichkeit im Inlande, 
f) Wirtschaftlichkeit bei der Beschaffung und dem Arbeitsvorgang. 
Erhohten Schutz gegen Angriffe durch Luft, Wasser, Untergrund bieten die 

neuen Sonderstahle, wie z. B. eu-Stahl, Resista-Stahl u. a. m. 1m Hafen Vege
sack bei Bremen stehen eiserne Uferwande aus Walzprofilen, die heute noch 
nach 50 Jahren ihren Zweck erfiillen. Die hohe Tragfahigkeit, wie sie besonders 
die Eisenbetonpfahle besitzen, war dagegen bis vor kurzem nicht auf wirtschaft
lichem Wege zu erreichen. Die Wirtschaftlichkeit beim Arbeitsvorgang ist vor
handen, da die Rammung sich von der des Holzpfahles nicht so sehr unterscheidet, 
daB dadurch erheblich groBere Unkosten entstehen. 



Fa.Bt man die Ergeb
nisse der Rammung und 
Belastung von Pfahlen 
aus den drei verschiede
nen Baustoffen zusammen 
(Abb.126 bis 128), so kann 
der Holzpfahl wohl mit 
der geringsten Anzahl von 
Hitzen in den Untergrund 
eingetrieben werden. An
dererseits hat aber die 
Erfahrung gelehrt, da.B 
gro.Bere Rammtiefen im 
fest gelagerten Sandboden 
ohne Zerstorung des Holz
gefiiges nicht erzielt wer
den konnen. Bei tief ge
legenen Sanden, wie z. B. 
an der Unterweser, darf 
die reine Rammeindrin
gung die Grenzen von 1,5 
bis 2 m nicht iiberschrei
ten. Das Arbeitsvermogen 
beim Rammvorgang la.Bt 
sich infolge des weichen 
Baustoffes nicht beliebig ~ 
steigern, mehr als 2,5 bis 
3 tm sind selten zulassig. 
Des ferneren besitzt der 
Holzpfahl nur eine be
schrankte Tragfahigkeit 
und eine verhaltnisma.Big 
groBe Gesamtsenkung, an 
der in den meisten Fallen 
die elastische Formande
rung des Holzes stark be
teiligt ist. Die zulassige 
Tragfahigkeit von Holz
pfahlen wird auch nach 
eingehender Probebela
stung nicht iiber 45 bis 
50 t je nach Durchmesser 
hinausgehen konnen. 

Infolge des weichen und 
ungleichma.Bigen Bau
stoffes sollte die Bean
spruchung auf Druck bei 
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Nadelholz unter Wasser 60 kg/cm2 nicht uberschreiten. Das ergibt zwar fUr 
die dem Vergleich zugrunde gelegten Holzpfahle von 32 cm Durchmesser eine 
theoretische Tragfahigkeit von 48 t und fUr die Holzpfahle von 35 cm Durch
messer eine theoretische Tragfahigkeit von 58 t, es ist aber zu beriicksichtigen, 
daJ3 zu der Druckbeanspruchung in vielen Fallen die Biegungs- und Knick
beanspruchung hinzukommt und daJ3 die elastische Formanderung bei solchen 
Belastungen MaJ3e annimmt, die oft nicht mehr zu vertreten sind. 

Der Eisenbetonpfahl zeigt eine groJ3e Tragfahigkeit, jedoch besitzt er 
eine schwerere Rammbarkeit, die auf die zu groJ3e Reibung zwischen Sand und 
Beton zuriickzufuhren ist. Der groJ3e Rammwiderstand kann zur Zerstorung 
des BetongefUges bei festgelagerten Sanden in groJ3erer Rammtiefe fuhren. Die 
zulassige Tragfahigkeit von Betonpfahlen kann infolge ihrer geringen Senkung 
unter der Last (Abb. 127) weit hOher als diejenige von Holzpfahlen (Abb. 126) 
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Abb. 127. Ramm- und Senkungsdiagramme 
von Eisenbetonpfiihlen. 

gesetzt werden. Sie konnte beispielsweise auf Grund von Probebelastungen bis 
zu 100 t gesteigert werden, wenn nicht die fur Eisenbeton in Sonderfallen noch 
zuzulassende Beanspruchung von (J = 60 kg/cm2 iiberschritten wiirde. Fiir den 
zum Vergleich herangezogenen Eisenbetonpfahl von 34/34 cm ergibt sich da
nach die hOchste Tragfahigkeit zu rd. 80 t. Man geht jedoch im Durchschnitt 
nicht iiber 50 bis 55 t mit (J = 45 bis 50 kg/cm2 hinaus. Auch hier tritt in vielen 
Fallen die Beanspruchung auf Biegung und Knicken hinzu. 

Beim Stahlpfahl ist die Gefahr der Zerstorung seines Gefuges durch den 
Rammvorgang nur dann zu erwarten, wenn er schwere Hindernisse im Boden 
weder beiseitedrucken noch zertrummern oder durchschlagen kann. Eine meiJ3el
artige Wirkung ist aber nur bei dem Baustoff Stahl moglich. Mit seiner gefahr
loseren Rammbarkeit gewinnt er einen Vorteil fur aIle diejenigen Bauwerke, deren 
Pfahlroste wegen der Bodenbeschaffenheit, der Standsicherheit oder der spateren 
Vertiefung der Sohle tief heruntergefuhrt werden mussen oder bei denen wegen 
der Zusammensetzung des Untergrundes bislang Pfahle nicht gerammt werden 
konnten. 

Bei den Stahlpfahlen ist zu unterscheiden zwischen 1. Kasten- oder Rohr
profilen, bei denen vorwiegend Reibung von Erde auf Stahl und infolge der Ver-
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spannung des Bodens im Innern der Bohle ein starker Spitzenwiderstand auf
tritt, und 2. Breitflanschprofilen, bei denen infolge der Verspannung des Bodens 
zwischen den Flanschen, die durch geeignete Wulste wesentlich gefordert werden 
kann, fiir die Halfte des Umfanges Wandreibung von Erde auf Erde, fiir die 
andere Halfte von Erde auf Stahl eintritt. Der Spitzendruck ist geringer als 
bei den Rohrprofilen, da unten keine geschlossene Flache aufliegt. Ahnlich 
liegen die Verhaltnisse bei einfachen Wellenprofilen. 

Die Tragfahigkeit von Stahlpfahlen verschiedener Bauart ist in letzter Zeit 
mehrfach besprochen worden 1. Bezliglich der Tragfahigkeit besteht nach den 
bisherigen Versuchen, die im Sandboden vorgenommen wurden, kein groI3er 
Unterschied zwischen den einzelnen Ausbildungsformen. Da die Probebelastungen 
im Bauwerk noch nicht sehr zahlreich sind, kann ein abschlieI3endes Urteil nicht 
gefallt werden. Jedenfalls scheint es, daI3 der Wulstpfahl eine etwas groI3ere 
Tragfahigkeit aufweist als wie die anderen Formen. Bedeutend ist jedoch dieser 
Unterschied nicht. Die Werte bewegen sich um 100 bis 130 t bei Sandboden 
(Abb.128). Die Hohlpfahle (Rohr und Kasten) wurden mit und ohne Beton
fiillung untersucht, ohne daI3 sich in der Tragfahigkeit ein merkbarer Unter
schied ergab. Die Verspannung des Bodens im Profil ist also so stark, daI3 sie 
denselben Widerstand leistet wie ein kiinstlich eingebrachter Pfropfen. 

Die Wirkungsweise der beiden Arten von Sandpfahlen (Hohl- und Wulst
pfahle) ist theoretisch vollig verschieden, so daI3 die annahernd gleichen Ver
suchsergebnisse etwas erstaunlich sind. Die Hohlpfahle weisen eine geringe 
Mantelreibung, aber einen wegen ihrer groI3en Querschnittsflache (voller Kreis 
bzw. Rechteck infolge der Bodenverspannung) groI3en Spitzenwiderstand auf, 
mliI3ten also dort ihre zweckmaI3igste Verwendung finden, wo durch Schichten 
geringer Reibung auf den tragfahigen Sand gerammt wird. Dem gegenliber 
beruht die Tragfahigkeit der Wulstpfahle hauptsachlich auf ihrer hohen Mantel
reibung, wahrend die GroBe des Spitzenwiderstandes noch nicht genau bekannt 
ist. Sie werden daher im Fall der Anwendung einer schwimmenden Griindung 
besonders geeignet sein. 

Versuche haben erwiesen, daI3 einfache wellenformige Spundbohlen ebenfalls 
erhebliche senkrechte Lasten libertragen konnen, die beispielsweise bei einer 
Doppelbohle Hoesch II fiir eine senkrechte Belastung von 200 t eine bleibende 
Einsenkung von nur 10 mm, bei zwei Doppelbohlen von nicht ganz 5 mm er
gaben. Dieselben Ergebnisse, die bei Kastenbohlen und Hohlpfahlen erreicht 
wurden, sind auch bei der Peiner Spundwand zu erwarten. Breitflanschtrager 
ohne Wulst werden dagegen eine geringere Tragkraft aufweisen. Aus Ver
suchen geht hervor, daI3 ein in Sand gerammter Breitflanschtrager nur 
bis etwa 40 t belastet werden konnte, wahrend der Breitflansch-Wulstpfahl 
unter den gleichen Verhaltnissen liber 100 t trug. Leider sind Probebelastun
gen verschiedener Spundbohlenarten bisher nur wenig bekannt geworden, 

1 Agatz, A.: Der Rammstahlpfahl fiir Pfahlrostbauwerke. Baut. 1934, S. 56, 68. -
Benrath, H.: Erfahrungen mit stahlernen Spundwanden und Pfahlen beim Bau von 
Kaimauerverstarkungen im Hamburger Hafen. WRH. 1934, H. 20 und Jahrb. d. Hafen· 
baut.-Ges. Bd. 14, 1934/35. Berlin 1936. - Hacker: Erfahrungen mit Stahlrammpfahlen. 
WRH. 1934, H. 20; Rammpfahle aus Stahl. Nefa-Nieuws 's Gravenhage 1934, H. 8. -
Paulsen, E.: Ramm- und Belastungsversuche mit verschiedenen Pfahlarten aus Eisen 
und Eisenbeton und mit eisernen Spundbohlen. Baut. 1934, S. 429, 443. 
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so daJl weitgehende Folgerungen aus den geschilderten Ergebnissen noch nicht 
gezogen werden sollen. Vor allem ist das Verhalten der Bohlen in bindigem 
Boden noch nicht erforscht. Jedenfalls kann aber gesagt werden, daJl auch das 
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Abb, 128. Ramm- und Senkungsdiagramme von Stahlpfahlen. 

--

einfache Wellenprofil bereits bedeutende senkrechte Krafte iibertragt und dem
entsprechend als tragender Teil der Konstruktion herangezogen werden kann. 

In statischer Hinsicht unterscheiden sich die aufgefiihrten Stahlpfahle insofern 
etwas, als die Knicksicherheit des Wulstpfahles geringer als die des Hohlpfahles 
ist, Ferner laBt sich der Wulstpfahl schwerer rammen als wie die anderen 
Profile und wird daher dort nicht verwendet werden, wo die Rammerschiitte-
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rungen moglichst gering gehalten werden sollen. Es sei schlieBlich noch darauf 
hingewiesen, daB sich infolge der aufgeschweiBten Laschen beim Rammen des 
Wulstpfahles, wenn auch nur kleine, Trichter an der Erdoberflache bilden konnen, 
die durch das Nachrutschen des Bodens in die oben offenen Taschen der pfahle 
verursacht werden. 

Die Preisunterschiede zwischen den einzelnen Pfahlsorten sind nicht so be
deutend, daB etwa bestimmte Ausbildungen von vornherein als unwirtschaftlich 
abzulehnen sind. 

In welcher Form Stahlpfahle fur Zugbeanspruchungen ausgebildet werden 
mussen, steht zur Zeit noch aus, da Versuche noch nicht durchgefuhrt wurden. 
Hier kann ich mir jedoch sehr gut vorstellen, daB der Wulststahlpfahl wesent
lich hOhere Belastungen zulaBt als der Pfahl ohne Wulste. Wenn der zwischen 
den Flanschen sitzende Boden derartig fest eingepreBt wird, daB er nicht 
mehr am Stahl abgleiten kann, muB er auch auf Zug genau so wirken wie 
auf Druck. 

Allgemein ubersteigt die Tragfahigkeit des Stahlpfahles die des Holzpfahles 
urn mehr als 100 % und die des Eisenbetonpfahles urn rd. 40 %, da bei 100 t 
fiir den in Abb. 128 dargestellten Fall mit IP 24 erst eine Beanspruchung des 
Baustoffes von 900 kgjcm2 eintritt. Gegenuber einer zulassigen Last von 130 t 
mit 6 mm Gesamtsenkung und einer zulassigen Spannung von 1200 kgjcm2 fur 
St 37 ist noch rd. 30 % Sicherheit vorhanden. 

Die Belastung ergab fiir die Probepfahle I und II der Abb. 128 bei 130 t 
Last eine Gesamtsenkung von 6 mm, die einer Formanderung des Pfahles auf 
eine Lange von i. M. 11 m entspricht, d. h. der Pfahl sitzt von der Verstarkung 
ab, also da, wo die Reibung von Sand auf Sand eintritt, fest im Untergrund. 
Bei den Probepfahlen III und IV betrug die entsprechende Formanderung nur 
4 bzw. 0,7 mm. 

Die erhOhte Tragfahigkeit ist also auf die Mantelreibung von Sand auf Sand 
in Hohe von fast 50% der Umfangsflache der Pfahlspitze zuruckzufuhren und 
nicht auf die Mantelreibung von Sand auf Stahl. 

Setzt man bei den Stahlpfahlen die Sandreibungsflache der "Spitze" mit 
2 . 0,20'5 = 2,0 m2 ein und berucksichtigt die Reibungsziffer tg~ = tge = 0,6 
bis 0,7 fur die Sande an der Unterweser, so ergibt sich nach Dorr eine rechne
rische Tragfahigkeit von 120 bis 140 t, die mit den ermittelten Probebelastungs
ergebnissen von 130 t sehr gut ubereinstimmt. Die Ergebnisse der Abb. 128 
zeigen ferner, daB die Lange der Spitze und die Lage der Verstarkungsbleche 
von Probebelastungen abhangig zu machen sind. Man kann also den Wulst
pfahl ohne besondere Kosten leicht den Untergrundverhaltnissen anpassen. Ein 
weiterer Vorteil des Stahlpfahles liegt in seiner praktisch unbegrenzten Lange. 
Wahrend diese beim Holz auf 20 bis 25 m mit 2,4 t Gesamtgewicht und beim 
normalen Eisenbetonpfahl sich auf etwa 18 m mit rd. 5 t Gesamtgewicht be
schrankt, sind probeweise Kastenbohlen, die aus zwei nur stumpf geschweiBten 
Teilen bestanden, in 38 m Lange gerammt worden. Bei einer Lange von 25 m 
ergibt sich fur den Stahlpfahl IP 24 einschlieBlich Verstarkungskonstruktion ein 
Gesamtgewicht von nur 2,4 t, also nicht mehr als das eines gleich langen Holz
pfahles. Das verhaltnismaBig geringe Gewicht ist naturgemaB bei Pfahlrost
grundungen nicht zu unterschatzen. 
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Vergleicht man die in nachstehender Tabelle zusammengestellten Werte fiir 
qp und qg' so zeigt sich, daB das Verhaltnis qp: qg mit i. M. 0,8 bei Sandboden 
bedeutend iiber das von Terzaghil angegebene MaB von 0,25 hinausgeht. 

Tabelle 15. Proportionalitats- und Belastungsgrenzen der untersuchten Stahl-, 
Holz- und Eisenbetonpfahle. 

Werk- Pfahl Fern' 
Qp t 

q =9p 
Qg t; Qg I qp I ~e~~. I O=~ O'=~ Prop.- Belast· q =--, 0'-0 stoff Nr. gernittelt p F grenz~ I 9 F I qg bei Qp I sF l' grenze 

Stahl I 142 110 774 130 912 0,85 0,33 2345 1454 - 891 

" 
II 142 100 704 130 912 0,77 0,10 7040 1423 -5617 

" 
III 160 100 625 130 812 0,77 O,ll 5640 1462 -417 8 

" IV 160 120 750 - - - 0,07 10715 1462 -9253 
Holz 5 942 60 64 -

i 
- - 0,60 106 57 - 49 

" 824 1590 80 50 - I - - 0,75 67 85 + 18 

" 
2333 752 60 80 70 I 93,2 0,86 0,50 160 172 + 12 

" 2911 735 40 54 - - - 0,15 362 169 - 193 
Eisen· 1915 1160 80 69 - I - - 0,12 574 571 - 3 
beton 2019 1160 - - i 

-
i 

- - - - 621 -

Die Senkungsziffer 0 wird bei Stahlpfahlen infolge des geringen Querschnittes 
naturgemaB groBer als bei Holz- und Eisenbetonpfahlen sein. Die negative 
Differenz 0' - 0 besagt, daB die theoretische elastische Formanderung des 
Pfahles nicht erreicht wird. In Anbetracht der rohen Annaherung, die die Ziffer 0 
darstellt, ist solchen Abweichungen aber kein allzu groBer Wert beizumessen, 
schon deshalb nicht, weil die Berechnung der theoretischen 0' infolge der 
Annahme iiber die Verteilung der Reibung eine gewisse Unsicherheit enthalten 
kann. Immerhin geht aus den Werten hervor, daB der Stahlpfahl fest im Boden 
steht. Es erscheint nicht ausgeschlossen, daB auch die Form des Pfahles von 
einem gewissen EinfluB auf die Konstanten 0, qp und qg ist. 

Jedenfalls ist es wUnschenswert, Belastungsergebnisse von Pfahlen immer in 
der von Terzaghi vorgeschlagenen Weise auszuwerten, um auf diese Weise 
ein einheitlich gekennzeichnetes Material zu erhalten, aus dem sich die noch 
offenen Fragen beziiglich der Tragfahigkeit von Rammpfahlen vielleicht klaren 
lassen konnen. 

Uber die Wertigkeit eines gerammten Pfahlrostsystems kann man sich erst 
dann ein richtiges Urteil verschaffen, wenn man sich von der zeichnerischen 
Darstellung des Pfahlrostbauwerkes 10s16st und die Wirklichkeit auf sich wirken 
laBt. 

Wie ich bei der Spundwand schon ausfiihrte, kommt es nicht so sehr darauf 
an, daB die Pfahle am Pfahlkopf die genaue zeichnungsgemaBe Lage und Rich
tung aufweisen, sondern man muB die Gewahr haben, daB die Pfahlspitzen an
nahernd dort liegen, wo sie hingehoren. Ich habe es in dieser Beziehung stets 
dankbar empfunden, daB es mir vergonnt gewesen ist, nicht nur Pfahle aus 
bestehenden Bauwerken wieder herauszuziehen, sondern auch Pfahlroste bis zu 
den Pfahlspitzen freizulegen. Das Bild, das sich mir hierbei geboten hat, muB 
ich als sehr unerfreulich bezeichnen. Es beweist, daB das Sprichwort im Grund
bau: der Ingenieur miisse mit der Nachgiebigkeit des Materials rechnen, bislang 

1 Erdbaumechanik. S. 281. 
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leider Giiltigkeit gehabt hat. Aus Abb. 129 erkennt man, wie ein Pfahlrost, 
der zeichnungsgemaB eine gute Verteilung der Pfahle aufweist, bereits nach 
Freilegung von 10 m an verschiedenen Stellen ein in der Mehrzahl fast unlos
liches Gewirr von durcheinandergerammten Pfahlen darstellt. Von irgendeiner 
Einhaltung von Lage und Richtung war hier nichts mehr zu erkennen. Bei 
einem erheblichen Teil der Pfahle hatten sich die Folgen eingestellt. Sie waren 
gestaucht, zersplittert, geknickt oder vollig abgerammt. Dabei handelt es sich 

b 

Abb. 129. Zustand eines Pfahlrostes: a) Nach Ausgrabung, b) nach der Zeichnung. 

bei dem vorliegenden Fall in den oberen 10 m urn bindigen Boden, so daB nur 
die unteren 3 bis 4 m der Pfahle im Sandboden standen. Dieses und ahnliche 
Ergebnisse soUten uns nachdriicklich veranlassen, die lediglich theoretisch kon
struktive Behandlung von Pfahlrostbauwerken abzulehnen und uns weitgehend 
auf die Erfahrungen zu stiitzen. 

Weiter Pfahlabstand, gute Fiihrung des Pfahles beim Rammen, sachgemaBe 
Rammung und Rammkontrolle, die sich besonders auf die Einhaltung der Pfahl
neigung zu erstrecken hat, sind die besten Hilfsmittel gegen derartige Pfahl
zerstorungen. 

{J) Die Spundwand. 

Von wesentlichem EinfluB auf die Kosten des Pfahlrostbauwerkes ist unter 
Umstanden die Lage der Spundwand. Sie kann praktisch vorn oder hinten an
geordnet werden. 

Eine hintere Spundwand mit gleichfalls im hinteren Teil des Pfahlrostes 
angeordneten Zugpfahlen hat den Nachteil, daB diese entweder lotrecht gestellt 
werden miissen oder daB die Spundwand selbst unter der Neigung der Zug
pfahle zu rammen ist. Vorteilhaft ist dagegen ihre geringe freie Lange, ihre da
durch bedingte geringe Starke und die geschiitzte Lage. Die Lange und Starke 
der Spundwand ist abhangig von der Tiefenlage und Breite des Pfahlrostes. 
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Bei hinterer Spundwand wachst mit zunehmender freier Rohe des Pfabl
rostes auch die freie Lange der vorderen Pfahle und damit ihre Knick
beanspruchung derart, daB die Pfahle nicht mehr ihrem Querschnitt ent

sprechend ausgeniitzt sind und daher ver
mehrt werden miissen. AuBerdem ist eine 
hintere Spundwand bei bindigen Boden
arten nur zu empfehlen, wenn die Mauer 
im freien Wasser iiber der endgiiltigen 
Soble und Boschung gebaut werden kann, 
da sonst der Boden bei der Freibaggerung 
zwischen den Pfablen hiingenbleiben und 
diese unzulassig hoch auf Biegung bean
spruchen wiirde. 

Durch die vorn angeordnete Spund
wand wird daher nicht allein die Knick
gefahr fiir die Pfahle verringert, sondern 
der Bodenkorper zwischen den Pfahlen 

=---11-------------------------- kann auch zur Aufnahme der waagerechten 
und senkrechten Krafte herangezogen wer

Abb. 130. Pfahlrostbauwerk mit Eisenbeton- den. Er iibertragt einen Tell der Lasten 
schiirze. 

dann auf die Spundwand. Wird die freie 
Rohe des Pfahlrostbauwerkes sehr groB, dann wird die vordere Spundwand 
infolge ihrer ebenfalls groBen Lange teuer. Man kann sie jedoch verkiirzen, 
indem man den Betonkorper des Aufbaues als sog. Schiirze herunterzieht und 
daran die Spundwand anschlieBt (Abb. 130). Die gegen Beschiidigungen ver
haltnisma.Big ungeschiitzte Lage laBt sich durch Vorziehen des Mauerkorpers 
iiber die Spundwand hinaus verbessern. 

y) Der Mauerkorper. 

Der auf dem Pfahlrost ruhende Mauerkorper kann ausgefiihrt werden als: 
Schwergewichtskorper in Ziegel-, Bruchsteinmauerwerk oder Beton, 
biegungsfester Korper in Eisenbeton, in Rostplatte und AbschluBwand (mit 

und ohne verbindende Rippen) aufgelost. 
Nur in den seltensten Fallen wird heute noch das Ziegel- und Bruchstein

mauerwerk verwendet. Die Ausfiihrung in Eisenbeton sollte grundsatzlich zu 
fordern sein, well nur dieser Verbundkorper in der Lage ist, die auftretenden 
Nebenspannungen bei den mehr oder weniger groBen Bewegungen von Stiitz
bauwerken einwandfrei aufzunehmen. Freigelegte Schwergewichtskorper in Beton 
zeigen immer wieder, daB Risse an den gefahrdeten Stellen auftreten (Abb. 111). 
DaB der Aufbau trotzdem gehalten hat, ist mehr auf die durch die Risse ein
getretene Entlastung und die Nachgiebigkeit des Baustof£es als auf die Voraus
sicht des Erbauers zuriickzufiihren. Mir ist es unverstandlich, warum der Schwer
gewichtskorper noch verwendet wird. lch kann es nur darauf zuriickfiihren, 
daB ein Teil der Ingenieure auch heute noch ungern die Eisenbetonstatik im 
Grundbau anwendet und dementsprechend die Bauwerke gestaltet. Schon das 
Ingenieurgefiihl und die Freude am Entwerfen geschmeidiger Bauwerkskonstruk
tionen sollten den Gebrauch des Eisenbetons zur Regel werden lassen. Beim 
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Entwurf sollte man darau,f achten, den Baukorper den spateren Arbeitsfugen 
entsprechend baulich durchzubilden und Horizontalfugen so wenig wie moglich 
anzuwenden. 

c) Die Erfahrung und ihre Auswertung fUr die statische und konstruktive 
Behandlung. 

Die Erfahrungen, die bisher mit Pfahlrostbauwerken gemacht worden sind, 
sind zum groBten Teil nicht veroffentlicht worden, so daB ich mich auf die be
kannten groBen Ungliicksfalle und auf die eigenen Beobachtungen von Pfahl
rostbauwerken 1 beschranken muB. Beziiglich der Auswertung der Erfahrungen 
fiir die statische Berechnung sind die Bewegungen wichtig, die an ausgefiihrten 
Pfahlrosten beobachtet wurden. Das MaB und die Art dieser Bewegungen hangt 
von der Konstruktion der Bauwerke (Breite und Hohe des Pfahlrostes, Griin
dungstiefe, Hohe des Au,fbaues, Gewicht) und den UntergrundsverhaItnissen abo 

Die Auswertung gemessener Bewegungen von Pfahlrostbauwerken kann da
durch erfolgen, daB man fUr die dem Entwurf zugrunde gelegte Belastung die 
elastische Verschiebung (entweder auf Grund eines Verschiebeplanes oder rech
nerisch nach den fiir diesen Zweck geeigneten Formeln von Krey) und nach 
Moglichkeit die Setzung des Bauwerkes berechnet. Ein Vergleich der gemessenen 
und berechneten Verschiebung gibt Auskunft iiber die Richtigkeit der getroffenen 
Belastungsannahmen und die Zulassigkeit der dem elastischen Berechnungs
verfahren zugrunde gelegten Annahmen. Durch eine solche Nachpriifung an 
der Wirklichkeit ist die Moglichkeit gegeben, unsere Rechenmethoden weiterhin 
zu verbessern. 

Bei samtlichen eingestiirzten oder in Bewegung geratenen Bauwerken konnte 
man die Verschiebungen auf zwei Ursachen zUrUckfiihren: 

1. Auf den Untergrund: a) Ausweichen des Bodens. Der Boden kann auf 
einer gekriimmten Gleitflache infolge des Druckes unter den Pfahlen ausweichen 
(Grundbruch). Die Mauer bewegt sich dann mit dem FuB voran. Dieser Fall 
tritt haufig infolge zu tiefer Baggerung vor dem Pfahlrost ein. 

Die gleiche Bewegung erfolgt, wenn nicht der Untergrund, sondern das Ge
lande aufbricht, wenn also eine Gleitfuge um das ganze Bauwerk herum entsteht. 

Handelt es sich dagegen um eine geologische Gleitflache, so kann entweder 
die erwahnte Bewegung eintreten, oder, wenn die geologische Gleitflache ver
haltismaBig hoch liegt, die Oberkante der Mauer sich vorniiberneigen. 

b) Setzen des Bodens. Hierbei kann je nach der Verteilung der Krafte das 
Bauwerk entweder sich vorniiber oder nach riickwarts neigen oder sich gleich
maBig setzen. 

2. Auf die Konstruktion des Bauwerkes: Es kann einmal eine Bewegung 
des Pfahlrostbauwerkes infolge "Oberbeanspruchung und Nachgeben der vorderen 
Druckpfahle ausgelOst werden. Das Bauwerk wird sich dann mit dem Kopf 
nach vorn neigen. Die entgegengesetzte Bewegung (Vorschieben des Bauwerkes 
in Hohe der Rostplatte und ZUrUckweichen des Kopfes der Mauer) kann ein
treten, wenn weit hinter dem Mauerkorper nach riickwarts reichende Zugpfahle 
in bindigem Boden stecken und dieser infolge erhOhter Auflast so stark zu-

1 Vgl. auch Agatz, A.: Der Bau der Nordschleusenanlage in Bremerhaven 1928 bis 
1931. Berlin 1931. 

Agatz, Der Kampf d. Ingenieurs. 15 
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Abb. 131. Bewegung eines Stiitzbauwerkes bis zum Bruch. a) Zeitlicher 
Verlauf im GrundriB, b) zeitlicher Verlauf im Schnitt .A - B. 

saDlDlengepreBtvrird, 
daB die Zugpfahle bis 
ZUDl Bruch bean
sprucht werden. Das 
Bauwerk wird als
dann durch die stark 
durchgebogenen Zug
pfahle an dieser Stelle 
nach unten gezogen. 
Die gleiche Bewegung 
vrird ausge16st, wenn 
eine vornliegende 
Spundwand nachgibt 
(gegebenenfalls bis 
ZUDl Bruch) und die 
Druckpfahle und die 
anschlieBenden Zug
pfahle sich ebenfalls 
durchbiegen. 

Man sieht also, daB 
die Art der Drehung 
des Bauwerkes noch 
nicht ohne weiteres 
einen unDlittelbaren 
SchluB auf die Ur
sachen zulaBt, denn 
es entsteht z. B. 
sowohl beim Grund
bruch als auch beiDl 
Durchbiegen der hin
teren Zugpfahle als 
auch beiDl ungleich
DlaBigen Setzen eine 
Drehung des Mauer
kopfes nach rUck
warts. Erst die Be
trachtung der senk
rechten und waage
rechten Verschiebung 
und der stattgefun
denen Drehung in 
Verbindung Dlit einer 
Untersuchung der 
Einzelkonstruktions -
teile lassen die Ur
sache der Bewegung 
ergriinden. 
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Gerutschte Pfahlroststutzbauwerke im In- und Auslande geben Beispiele fur 
die Bewegung und deren Ursachen. AuBer diesen groBen Unfallen sind die Er
gebnisse der Messungen von in Bewegung geratenen Bauwerken aufschluBreich. 

Abb. 131 zeigt die langsame Zunahme der Bewegung und gleichzeitig das 
erhebliche MaB der Elastizitat, das das Bauwerk bei der Durchbiegung senk
recht zur Mauerflucht aufgewiesen hat. 

Beim gleichen Bauwerk wurde an einer anderen Stelle eine Bewegung ge
messen, die infolge Durchbiegung der vorderen Spundwand und der dahinter
stehenden Druckpfahle sowie Durchhiegung der hinteren Zugpfahle, hervor
gerufen durch Erdauflast und gleich
zeitiges Setzen des Bodens, entstanden 
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Betrachtet man die in Abb. 108c 
dargestellten V erschie bungen von brei
ten Stutzmauern, so muBte man in 
Anbetraeht einer 6,9 em starken Be
wegung nach vorn und einer 5,4 cm 
starken Bewegung nach abwarts mit 
einer Uberbeanspruchung des Pfahl
rostes rechnen, ohne daB diese aber 
in Wirklichkeit vorhanden ist, weil 
sich in dem vorliegenden Fall das Bau
werk als Ganzes bewegt hat. 
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Abb. 132. Waagerechte und senkrechte Bcwegung einer 
Stiitzmauer auf Pfahien infoige der Gezeiten. 

a) GrundriB, h) zcitliche Auftragung der Bewegung der 
Maner in der Richtung A-B. 

Die gleiche Empfindlichkeit (vgl. Abb. 132) konnte bei einem Pfahlroststutz
bauwerk infolge des Gezeitenwechsels festgestellt werden, der in Anbetracht der er
heblichen Gelandesprunghohe von 19 m doch als nur gering zu bezeichnen ist (3 m 
Tidenhub). Rierbei muB man sich allerdings daruber wundern, daB zwischen 
Ursache und Wirkung ein nennbarer Zeitunterschied nicht vorliegt, daB also das 
Bauwerk unverziIglich dem jeweiligen Wasseruberdruck folgt. Man kann hierbei 
gewissermaBen von der Gezeitenbewegung eines Pfahlrostbauwerkes sprechen. 

Die Abhangigkeit der Setzungen von der Belastung der Pfahle und des Bau
grundes geht deutlich aus Abb. 107 e bis h hervor. 

Die vorgenannten Bewegungen dienen als Beweis fur das starke elastische 
Verhalten, dem Aufbau, Pfahlrost, Erde unterworfen sind. Die in der Berech
nung angesetzten Werte flir Elastizitat der Pfahle bzw. des Bodens konnen an 

15* 
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Hand der Bewegungen bis zu einem gewissen Genauigkeitsgrad naehgepriift 
werden. Allerdings muB man dabei beriieksiehtigen, daB bereits im Ansatz des 
Erddruekes und Wasseriiberdruckes erhebliche Fehler gemacht werden konnen, 
die sich bei einer Nachreehnung von Bewegungen deutlich bemerkbar machen. 
Immerhin sollte man moglichst den Zusammenhang zwischen statischer Berech
nung und wirklich vorgekommenen Verschiebungen nachpriifen, um fiir die 
Zukunft sicherere Grundlagen zu erhalten. 

Freigelegte Aufbauten von in Bewegung geratenen PfahIrostbauwerken zeigten 
offensichtlich den erheblichen Nachteil der Sehwergewichtskorper, die ent
sprechend der Bewegung des Pfahlrostes gerissen waren, und den Vorteil auf
geloster, biegungsfester Aufbauten von Eisenbeton, die in ihrem Zusammenhang 
erhalten geblieben sind. So ist ein Aufbau, der als Schwergewichtskorper in 
Beton ausgebildet war, dureh das Anlegen eines rd. 8000 B.-R.-T. groBen See

Abb. 133. Anblatten von Zugpfiihlen. 

damp£ers kurz nach seiner 
Fertigstellung auf eine 
Lange von rd. 20 m um 
mehrere Zentimeter in den 
Arbeitsfugen verschoben 
worden, obwohl der 
Sehwergewichtskorper in 
Hohe des Schif£sstoBes 
eine Starke von 2 bzw. 
3 m aufwies und mit Erde 
hinterfiiIlt war. Bei einem 
aufgelOsten, biegungs
£esten Aufbau in Eisen
beton ware die Verschie
bung nicht eingetreten, 
wei! die Eiseneinlagen an 

der Vorder- oder Riickseite des Korpers fiir eine bessere Verteilung des auf
treffenden StoBes gesorgt und die auftretenden Schub-, Druek- und Zugspan
nungen aufgenommen hatten. 

Ieh bin Augenzeuge eines anderen Falles gewesen, wo ein 5000-B. -R. -T. -Dampfer 
eine Mole auf holzernem P£ahlrost mit einem Sehwergewiehtsaufbau in Beton 
senkrecht gerammt und den Kop£ des Bauwerkes bis zur Mitte aufgespalten 
hat, ohne selbst eine Beschadigung davonzutragen. In der Rostplatte waren 
die PIahlkopfe wohl dureh Profileisen verbunden, die aber selbstverstandlieh 
nieht als Verband wirken konnten. Aueh hier batte ein Eisenbetonkorper er
heblich groBeren Widerstand geleistet. 

GewiB ist es Ansiehtssache, ob man feingegliederte Eisenbetonkonstruktionen, 
wie wir sie im Ingenieurhoehbau kennen und wie sie z. B. in manchen aus
landisehen Hafen anzutreffen sind, anwenden soIl. Meine Erfahrungen spreehen 
nachdriicklich fiir die Ablehnung derartiger BauteiIe im Grundbau, weil sie auf die 
Dauer nieht in der Lage sind, ohne Schaden die verschiedenartigen Bewegungen, 
die infolge der Naehgiebigkeit des Untergrundes vorkommen konnen und die 
man rechneriseh noeh nieht erfaBt hat, durehzumaehen. Besonders wenn es 
sich um Stiitzbauwerke fiir den Seesehiffverkehr handelt, sollte bei Pfahlrost-
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bauwerken der Aufbau immer ein gewisses Eigengewicht aufweisen. Das gleiche 
wird bei Bruckenwiderlagern und Bruckenpfeilern wegen der Verkehrserschutte
rungen zu fordern sein. 

Fur den AnschluB der Pfahlkopfe in 
den Aufbau verwerfe ich grundsatzlich ihr 
zwangsmaBiges Ausrichten. Die Ausfuh
rungsart holzerner Pfahlroste, bei der die 
Pfahle zwecks zimmermannsmaBiger Ver
arbeitung zum Teil mit Winden in ihre 
Rostplattenlage gebracht werden muBten 
und so von Anfang an V orspannungen 
erhielten, halte ich fur einen schweren 
Fehler, da die spateren Pfahlbelastungen 
nicht mehr axial aufgenommen werden 
konnen. 

Was die Bearbeitung der Zugpfahle 
aus Rolz betri£ft, so lehne ich den all
seitig umgekehrt kegel£ormig bearbeiteten 
Pfahlkopf bei Stutzbauwerken am; dem 
Grunde ab, weil er einerseits die Aus
fiihrung unnotig verteuert und den Pfahl
querschnitt zu sehr schwacht, anderer
seits fur den Eisenbeton der Rostplatte 
das nur zweiseitige schwache Anblatten, Abb. 134. Rammung eines Holzpfahles. 

wie es die Abb. 133 zeigt, voIlauf geniigt. 
lch wies bereits darauf hin, wie ungefiige nnd roh sich auch heute noch der 

Rammvorgang abspielt und welchem Zwang die Pfahle dabei unterliegen 
(Abb. 134). Freigelegte Pfahlroste zeigen wohl in der eindriicklichsten Weise, 
wie vergeblich das Unterfangen ist, einen 
Pfahl mit der Spitze genau dorthin bringen 
zu wollen, wo er zeichnerisch stehen sollte. 
Das fibereinanderschieben, Abrammen und 
Abknicken der Pfahle zeigt die Abb. 135. 
Diese unerwunschten Folgen eines zu engen 
Rammens sollten uns veranlassen, die Pfahle 
in groBerem Abstand anzuordnen. Wie ver
schieden der Boden durch die Einrammung 
von pfahlen beein£luBt wird, zeigen die 
Abb. 136 und 137. 

Die Abb. 124 zeigt die bei bindigem 
Boden eintretende Auframmung des Bodens 
durch die Pfahle nach oben und nach den 
Seiten hin, die etwa gleich dem eingeramm
ten Pfahlvolumen war. Wenn bei Pfahlrosten 
die Vorderseite der Spundwand in ihrer freien 
Rohe fiir den Betrieb spater freigelegt werden 
muB, sollte man die Wand grundsatzlich erst Abb. 135. Lage der prahle hei einem frei

gelegten Pfahlrost. 
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zum SehluB rammen, da sonst eine erhebliehe Zusatzbeanspruehung uber den 
normalen Erddruek hinaus eintritt. Liegt jedoeh die Spundwand hinter dem 
Pfahlrost, dann muB man von Fall zu Fall uberlegen, welehe Vorteile die 

Abb. 136. Durch Kleiboden gerammtc Holzpfahle (geringe Veranderung des Bodengefiiges). 

vorherige oder spatere Rammung der Spundwand fur Erddruek und Erd
widerstand haben kann. 

Bei Bauausfuhrungen erlebt man es immer wieder, daB Pfahle, seien sie aus 
Holz, Eisenbeton oder Stahl, am Kopf gestaueht werden. Trotzdem wird weiter 

Abb. 137. Mitziehen des Bodens beim Rammen eines EisenbetonpfahleR. 

auf dem Pfahl herumgetrommelt. Die wenigsten maehen sieh wohl dabei klar, 
daB der beginnenden Stauehung des Pfahles am Kopf oft eine Stauehullg des 
bereits im Untergrund befindliehen Teils vorangegangen ist. Aueh hier darf ieh 
auf die Erfahrungen zuruekgreifell, die ieh beim Freilegen von alten Pfahl-
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rostbauwerken machen konnte. So konnte ich bei 27 aus einem Bauwerk ge
zogenen Pfahlen folgenden Zustand feststellen, dessen Einzelheiten aus der bei
gefugten Tabelle hervorgehen (vgl. auch Abb. 138). 

Pfahl 

1 
2 
3 
4 
5 
6 
7 
8 
9 

10 
11 
12 
13 
14 
15' 
16 
17 
18 
19 
20 
21 
22 
23 
24 
25 
26 
27 
28 

Tabelle 16. Zustand gezogener Rammpfahle. 

Zugkraft zum I I Durchgebogen I 
lierausziehen Abgerammt Ge· Angeknickt, zur BauwerksfIucht Merkmal im 

des Pfahles in t voIlig I zum Tell staucht angestaucht Jangs I quer Rammdiagramm 

102 ja 
I 

1 mal 

I 
I 

16 ja 
68 ja 4 mal 6 ja 
72 1/3 F 2 mal 20 nein z. t. 
25 ja 4 mal 6 nein z. t. 

100 1 mal nein z.v. S. u. w.E. 
105 ja ja 
80 ja ja 
90 ja ja 
74 ja ja ja 
92 ja ja ja 
98 ja nein z. t. 
84 ja nein 

nicht gezogen 
74 ja nein z. t. 
74 2/a F 3 mal 5,5 ja 
74 4/5 F ja 
84 1 mal ja 
72 nein z. t. w. E. 
78 nein z. t. w. E. 
62 l/sF nein 
54 ja ja 
62 1/2 F 3 mal nein z. t. w. E. 
84 ja 16 nein z. t. 

102 ja 3mal 10 ja z. t. w. E. 
6,5 nein z. t. w. E. 

ja 9,5 nein z. t. 
1/4 F 1 mal ja 

2 mal ja 

z. t. = zu tief gerammt, z. v. S. = zuviel SeWage, w. E. = wenig Eindringung, 
F = Pfahlquersehnitt. 

Von 27 gezogenen PfaWen: 9 Stiiek vtillig abgerammt, 

von diesen wiederum, in Riehtung des Erd
druekes 

7 " zum Teil abgerammt, 
5 " gestaucht, 
4 " angekniekt oder angestaucht, 
2 " unversehrt, 

8 Stiick 6 bis 20 em durchgebogen (in 
der Mitte der gezogenen Pfiihle 
bzw. Pfahlstiicke gemessen), 

in der Langsrichtung des Bauwerks infolge 
Spiilung oder Auftreffen auf NaehbarpfaWe 3 " 51/ 2 bis 6 em durehgebogen. 

Nur zwei Pfahle sind als unversehrt anzusprechen, die ubrigen vollig oder 
zum Teil abgerammt, gestaucht, angeknickt oder angestaucht. Die festgestellte 
Durchbiegung der Pfahle zeigt auch, daB das Einspiilen von Pfahlen bei engem 
Pfahlrost nur mit groBter Vorsicht anzuwenden, am besten aber ganz zu ver
meiden ist. Kann man die rechnungsmaBige Rammtiefe nicht erreichen, so 

(Fortsetzung des Texte8 s. 240.) 
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bindiget' 
Boden 

Ansieht der gezogenen PiiihIe. 

Quersehnitt des gesamten Pfahlrostes. 

1. Zugpfahl der zweiten Zugpfahlreihe. Ohne 
Spiilung gerammt. Dampfhammer 2,8 t. Ein
dringtiefe in den letzten 10 Sehliigen 13 em. 
Pfahl vollig abgerammt. Wasserseitige Dureh
biegung: 16 em. Am Zopfende starke Kniekstelle. 

2. Druekpfahl der seehsten Druekpfahlreihe. 
Ohne Spiilung gerammt. Dampfhammer 1,5 t. 
Eindringtiefe in den letzten 10 SehIagen 15 em. 
Pfahl viillig abgerammt. Wasserseitige Dureh
biegung des herausgezogenen Pfahlstoekes: 6 em. 
1m bindigen Boden mehrere starke Kniekstellen. 

-16,50 

Sand 

-ZIl,50 

-1~O 

-18,0 

~ 1-'9.0 

~ 

t 
-ZO,o 

-z~O 
m 

Abb. 138. Befund herausgezogener RammpfilhIe. 
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6. Orf.Jckpfahlreihe 
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OHG8cm 
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~ 

-Zo.O 
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m J 

Rammdiagramme. 

Da die gezogenen Pfilhle aus versehiedenen J oehen stammen, ist <lie Lage der Oberkante der Sandsehieht 
nieht in allen Schnitten die gleiehe. 
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(1) 
2.Zugpfahlf'eihe 
Eindl'ingungsliefe 

jeSclt/ag~ 

JIlI'KI -1770 02 q& 8em 

Rammdiagramme. 

Ansieht der gezogenen Pfahle. 

® @ 
6. Of'uckpfahlf'eihe 6. Of'uckpfahlf'eihe 

Eindl'ingungsliefe Eindl'ingungsliefe 
jeSclt/ag~~ je Sclt/ag-~ 

-1750 02 q Gem 

- 18,0 -

-19,0 

Sana' -1750 Hm 

3. Zugpfahl der zweiten Zug
pfahlreihe. Durehbiegung an der 
starksten Stelle auf -10,40 = 20 em. 
An der Bruehstelle 0 28 em. In 
der Druekzone '/, des Quersehnitts 
vom Rammen angestaucht. In der 
Zugzone 'I, des Quersehnitts mit 
72 t Zug abgerissen. Wie in der 
Skizze angegeben sind in der Druek
zone des Pfahles 4 starke Knick
stellen und auf der iibrigen Strecke 
des Pfahles noeh mehrere geringe 
Anstauehstellen. In der Zugzone 

® 
Z.Zugpfahlf'eihe 
Eindringungsliefe 

jeScIt/ag~ 
Sont! -1750 02Qem 

-18,0 

~ -19,0 
.~ 

~ 
~ 
"" ~ -240 

-21,0 
m 

des Pfahles sind die Fasern des Holzes stark 
Freifallramme ohne Spiilung. Biirgewieht 2 t. 
in den letzten 10 Sehliigen 25 em. 

abgespIittert. 
Eindringtiefe 

- 22,0 
m 4. DruekpfahI der seehsten Druekpfahlreihe. An der Brueh

stelle 0 28 em auf -13,70. Eine weitere Bruchstelle Iiegt auf 
-13,20. Die griiBte Durehbiegung des herausgezogenen Pfahles 

in Langsriehtung der Mauer betriigt 6 em. In Riehtung der Querachse der Mauer weist der Pfahl keine Durch
biegung auf. Freifallramme ohne Spiilung. Biirgewieht 1,8 t. Eindringtiefe in den Ietzten 10 Sehliigen 9 cm. 

5. Druekpfahl der seehsten Druekpfahlreihe. 
letzten 86 Schlagen hat der Pfahl nicht gezogen. 
ist ganz; aber angestaueht. Geringe Kriimmung 
Spitze starke Stauehstelle. 

Ohne Spiilung gerammt. Dampfhammer 2,8 t. In den 
In den vorhergehenden 10 Schliigen 0,36 cm. Der Pfahl 

in der Liingsrichtung in der Mauer. Ca. 1,0 m von der 

6. ZugpfahI der zweiten Zugpfahlreihe. Ohne Spiilung gerammt. Dampfhammer 2,8 t. Eindring
tiefe in den letzten 10 Sehliigen 6,30 em. Pfahl viilIig abgerammt. Reine auBergewiihnIiehe Rriimmung. 
Am Zopfende einige geringfiigige Stauehstellen. 

Abb. 138. Befund herausgezogener Rammpfiihle. (Fortsetzung.) 
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Ansicht der gezogenen Pfiihle. 

(j) 
6. O"uckpfahl"eihe 

-18,0 -

~ 
~ 
~ 
~ -! -19,0 

-20,0 

.... 
~ 

! 
- 2~0 ~ 

m 

7. Druckpfahl der sechsten Druck
pfahlreihe. Ohne Spiilung gerammt. 
Dampfhammer 2,8 t. Eindringtiefe in 
den letzten 10 Schlagen 9,5 em. Pfahl 
ist gestaucht. Keine auf3ergewohnliche 
Kriimmung. 

8. Zugpfahl der zweiten Zugpfahl
reibe. Ohne Spiilung gerammt. Freifall
bilr 1,6 t. Eindringtiefe in den letzten 
10 Schlilgen 2,86 em. Pfahl ist gestaueht. 
80 cm oberhalb der 8taucbstelle liegt 
eine Bruchstelle. Keine auf3ergewohn
liche Kriimmung. 

9. Druckpfahl der sechsten Druck
pfahlreihe. Ohne Spiilung gerammt. 
Dampihammer 2,8 t. Eindringtiefe in 
den letzten 10 Schlilgen 10 cm. Pfahl 
vollig abgerammt. Auf Ordinate -14,00 
angestaucht. Geringe landseitige Durch
biegung. 

Ansicht der gezogenen Pfilhle. 

~ 
.~ 

~ 
10 
~ -19,0 

! 
.... 

-20,0 ] 

t 
~ 
~ 

-2~0 
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Rammdlagramme. 

® 
6. O"uckpfahl"eihe 

finddngungsliele 
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Sand -170 OH68tJcm. 
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~ 
~ 
~ t -20,0 

1§ 

! 
~ 

- 2~0 t5 

~ 
~ 
~ 
~ 

- 22,0 
m 

@ 
Z. Zugpfahl"eihe 

findringungsliele -
JeSc;'/ou~ 

Sand -11.0 02'16 8tJ12f91Bf8cm. 
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-18,0 
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10. Zugpfahl der zweiten Zugpfahlreihe. Ohne Spiilung gerammt. Dampihammer 2,8 t. Eindrlngtiefe 
in. den letzten 10 Schlilgen 2,42 cm. Pfahl gestaucht. Geringe Durchbiegung. 

Abb. 138. Befund herausgezogener Rammpfahle. (Fortsetzung.) 



Die Erfahrung und ihre Auswertung fur die statische und konstruktive Behandlung. 235 

Ansicht der gezogenen Pflihle. 

@ 

11. Zngpfahl der zweiten Zugpfahlreihe. Ohne Spiilung ge
rammt. Freifallbar 2 t. Eindringtiefe in den letzten 10 Sehliigen 
25 em. Pfahl v611ig 2 m tiber dem Sand abgerammt. Keine 
auBergew6hnliehe Krtimmung. 

12. Zugpfahl der zweiten Zugpfahlreihe. Ohne Spiilung ge
rammt. Freifallblir 2 t. Eindringtiefe in den letzten 10 Sehliigen 
19 em. Pfahl v611ig abgerammt. Keine auJ.lergew6hnliche 
Krtimmung. 

13. Pfahl wurde nieht gezogen. 

® 
2.Zugpf'ahll'eihe 
findf'ingvngslie!e 
jeSch/og~ 

@ 
.? Ol'uckpf'ahil'eihe 

findf'ingvngslie!e 
jeSch/OIl_ 

2.Zugpf'ahll'eihe 
Eindf'ingvngslie!e 

jeJ'ch/og~ 
Sand -16,40 02 H 8 f0121¥15 em -16'Hl 0 2 ~ 6 8 f0121¥151820222¥25l8J1J.J?.JllJOcm. o 2 ~ 6 8 f012f¥161820222¥25l8.1lJ?cllZ 

-17,0 

-18,0 

-20,0 

-2~0 
m 

-17,0 

-18,0 

-2~0 
m 

Rammdiagramme. 
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-20,0 
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Abb. 138. Befund herausgezogener Rammpflihle. (Fortsetzung.) 
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14. Zugpfahl der dritten Zugpfahlreihe. Ohne Spillung gerammt. Freifallbiir 2 t. Eindringtiefe in den 
Ietzten 10 Sehliigen 14 em. Pfahl Yollig abgerammt. Keine auJ3ergewohnliche Kriimmung. Sandlage. 

15. Druckpfahl der sechsten Druckpfahlreihe. Mit Spillung gerammt. Dampfhammer 2,8 t. Eindring
tiefe in den Ietzten 10 Schliigen 8 cm. Pfahl an drei Stellen auf der Innenseite der Durchbiegung einseitig 
angestaucht. Durchbiegung des Pfahies in Liingsrichtung der Mauer 5'/, cm. 

16. Druckpfahl der fiinften Druekpfahireihe. Mit Spiilung gerammt. Dampfhammer 2,8 t_ Eindring
tiefe in den Ietzten 10 Sehliigen 8 em. Pfahl teils angestaucht, teils abgerissen. Keine auJ3ergewohnliche 
Kriimmung. 

® 
J. Zugpfahlreihe 
[indf'ingungslie!e 

jt! J'cli!0ll~ 
J'ond -16'10 0 Z q 6810121¥1611JZfJ22cllZ 
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Rammdiagramme. 

Abb.138. 
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Befund herausgezogener Rammpfiihle. 
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(Fortsetzung. ) 
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Sand -1 
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Ansicht der gezogenen Pfahle. 
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6. Ol'uckpfahil'eihe 

Eindringllngslie!e 
jeJ'chlag

-16,8002 H 810em 

- 17,0 

~-18,0 
.11> 

1 
~ 

t-19,0 

- 20.0 m 

@ 
3. Zugpfa/ill'eihe 
Eindringllngslie!e 

jeJ'chlag_ 
",-180 02 Hem 

- 17,0 ~ 

-18,0 

- 240 
m 

~ -19,0 -19,0 

t 
m 

1% 
Iii - 240 fI, Rammdiagramme 
~ 
'" .~ 

~ 

- 21,0 

-.... 
~ 
~ 

m 

17. Zugpfahl der zweiten Zugpfahlreihe. Ohne Spiilung gerammt. Dampfhammer 2,8 t. Eindringtiefe 
in den letzten 10 Schlagen 5 cm. Pfahl angestaucht. Keine Durchbiegung. 

18. Zugpfahl der zweiten Zugpfahlreihe. Ohne Spiilung gerammt. Dampfhammer 2,8 t. Eindringtiefe 
in den letzten 10 SchUigen 4.6 em. Stauehung nicht festzustellen. Reine Rriimmung. 

19. bis 22. siehe folgende Seite. 

Abb. 138. Befund herausgezogener Rammpfahle. (Fortsetzung.) 
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Die Festlegung der eigenen Verteidigungsstellung. 

19. Zugpfahl der dritten Zugpfahlreihe. Ohne 
Spiilung gerammt. Dampihammer 2,8 t. Ein
dringtiefe in den letzten 10 Sehiagen 9,2 em. 
Pfahl vollig abgerammt. Keine auBergewohn
liehe Kriimmung. 

20. Zugpfahi der drltten Zugpfahlreihe. Ohne 
Spiilung gerammt. Dampihammer 2,8 t. Ein
dringtiefe in den letzten 10 Sehiagen 0,7 em. 
Stauchung nieht festzustellen. Kelne Kriimmung. 

21. Druckpfahl der seehsten Druekpfahireihe. 
Ohne Spiilung gerammt. Freifallbar 1,6 t. Ein-

Ansieht der gezogenen Pliihie. dringtiefe in den letzten 10 Sehiiigen 23 cm. Pfahl 
gestaueht. Keine auBergewohnliehe Kriimmung. 

@ ® 
G. O,.uckpfahl,.eihe 

linrlringungslie!e 
jeSch/og

-1:ro 02'l68cm 

-19,0 
m 

Rammdiagrammc. 

22. Druckpfahl der seehsten Druckpfahireihe. 
Ohne Spiilung gerammt. Dampihammer 2,8 t. 
Eindringtiefe in den letzten 10 Schlagen 4,3 cm. 
Pfahl an drei Stellen an der Innenseite der 
Durchbiegung angestaucht. Durchbiegung des 
Pfahles in Langsrichtung der Mauer 7'/, em. 

23. ZugpfahI der zweiten Zugpfahireihe. Ohne 
Spiilung gerammt. Freifallbiir 1,6 t. Eindring
tiefe in den Ietzten 10 Sehiiigen 14 em. Ca. 3,20 m 
Pfahlliinge vom Zopfende voIIig zusammen
gerammt. Beim Ziehen des Pfahles ea. 1,80 m 
gestauchte Fasern mit herausgezogen. Durch
biegung auf 16,00 m Lange von Land zur 
'Vasserseite 16 cm. 

24. Druckpfahl der seehsten Druckpfahireihe. 
Ohne Spiilung gerammt. Dampfhammer 2,8 t. 
In den Ietzten 240 Schlagen hat der Pfahi nicht 
mehr gezogen. 1m ganzen sind auf den Pfahl 
1421 Schiiige gekommen. Liinge 17,20 m. Durch
biegung von Land zur Wasserseite 10 cm. 

Abb. 138. Befund herausgezogeuer Rammpfiihle. (Fortsetzung.) 



Die Erfahrung und ihre Auswertung fUr die statische und konstruktive Behandlung. 239 

25. Zugpfahl der zweiten Zugpfahlreihe. Ohne Spiilung gcrammt. 
Freifallbiir 1,6 t. Eindriugtiefe in den letzten 10 Sehlagen 6 em. 
Am gezogenen Pfahlende Stauehung nicht festzustelJen. Wasser
seitige Durehbiegung 6'/, em. 

26. Zugpfahl der dritten Zugpfahlreihe. Ohne SpiiIung gerammt. 
FreifaIIbiir 2 t. Eindringtiefe in den letzten 10 Sehlagen 12,5 em. 
Am gezogenen Pfahlende Stauehung nieht festzustelJen. Auf Ordinate 
-7,20 Pfahl wasserseitig angekniekt. Wasserseitige Durchbiegung 
9'/, em. 

27. Druekpfahl der fiinften Druckpfahlreihe. Ohne Spiilung ge
rammt. FreifaIIbiir 2 t. Eindringtiefe in den letzten 10 Schliigen 
9 em. Pfahl angestaueht. Auf Ordinate -12,80 Pfahl landseitig an
gekniekt. Keine Durehbiegung. 

28. Druekpfahl der sechsten Druckpfahlreihc. Ohne Spiilung ge· 
rammt. Dampfhammer 2,8 t. Pfahl angestaueht. Auf Ordinate 
-12,60 Pfahl weiterhin angestaucht. Keine Durehbiegung. 

Ansieht der gezogenen Pilihle. 
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Abb.138. Befund herausgezogener Rammpfiihle. (Fortsetzung.) 
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sollte man lieber eine entsprechend schwere Spundwand vorsehen, die den 
Horizontalschub in Hohe der Pfahlspitzen abhiilt. DaB auch die vollig abge
rammten Pfahle teilweise noch eine so hohe Zugkraft aushielten, ist auf die als 

Anzahl 
der 

SehHige 

10 
10 
10 
10 
10 
10 
10 
10 

I 10 
10 

! 

10 
I 

Sand-19,09 

Ein- Fall· I Ein- Fall-
dring· Anzahl dring-
tiefe hOhe der I tiefe 

hOhe 
Sehlage em em m m 

610 1,60 10 28 1,60 
290 1,60 10 14 1,60 
190 1,60 10 12 1,60 
130 1,60 10 10 1,60 
110 1,60 10 9 1,60 
90 1,60 10 9 1,60 
90 1,60 10 8 1,60 
90 1,60 10 8 1,60 
80 1,60 10 7 1,60 
70 1,60 10 7 1,60 
40 1,60 10 5 1,60 

Abb. 139 a. Diagramm eines normalcn Pfahles. 

L=23,5m; D=35em; N=4:1; B=2,25t. 

Anker wirkende Auftreibung des abgerammten 
gezogenen Pfahlteiles, an dem noch teilweise 
bis zu 2 m lange Holzfasern festgestellt werden 
konnten, zuruckzufiihren. 

Ein- Fall-Anzah! dring-
der tiefe hohe 

Sehlage 
em m 

Ram- I 
mung 

1 380 -
6 80 0,50 

10 90 0,50 
10 130 1,00 
10 150 1,00 
10 100 1,00 
10 90 1,20 
10 100 1,20 
10 40 1,20 
10 60 1,20 
10 30 1,20 
10 55 1,20 
10 45 1,20 
10 35 1,20 
10 35 1,20 
10 35 1,20 
10 35 1,20 
10 30 1,20 
10 30 1,20 
10 25 1,20 
10 25 1,20 
10 30 1,20 
10 35 1,20 
10 25 1,20 
10 30 1,20 
10 30 1,20 
10 35 1,20 
10 35 1,20 
10 25 1,20 
10 30 1,20 

I Ein-I Anzahl dring-
der tiefe 

Schlage em 

10 I 30 
10 25 
10 25 
10 25 
10 27 
10 21 
10 27 
10 25 
10 35 
10 30 
10 25 
10 30 
10 25 
10 20 i 
10 25 
10 20 
10 20 
10 20 
10 20 
10 15 
10 20 

Nach-
ram-
mung 

10 23 
10 22 
10 20 
10 18 
10 17 
10 12 
10 8 
40 0 

Fall-
hOhe 

m 

1,20 
1,20 
1,20 
1,20 
1,20 
1,20 
1,20 
1,20 
1,20 
1,20 
1,20 
1,20 
1,20 
1,20 
1,20 
1,20 
1,20 
1,20 
1,20 
1,20 
1,20 

1,20 
1,20 
1,20 
1,20 
1,20 
1,20 
1,20 
1,20 

Sand-18,68 

23 

zz 

20 

18 

Abb.139c. Rammung und Nachrammung eines Pfahles 
nach 1 'I, Stunden Ruhepause. 

L=26m; D=42em; N=4,5:1; B=2,5t. 

Z eichenerklirung: L = Lange; N = Neigung; D= Dureh
messer; B = Biirgewicht. 

I

, Ein- I 
Anzahl dring-

der t· f 
sehliige'l Ie e 

em 

1 170 
6 240 

10 410 
10 250 
10 180 
10 130 

5 70 

10 
10 
10 
10 
10 
10 
10 

73 
36 
16 
12 
10 
61 
86 

Fall
hohe 

m 

2,30 
2,30 
2,30 
2,30 
2,30 
2,30 
2,30 

2,30 
2,30 
2,30 
2,30 
2,30 
2,30 
2,30 

Abb. 139 b. Diagramm eines gebrochenen 
Pfahles. 

L=18,6 m; D=34 em; N=4: 1; B=I,6t. 

Anzah! 
Ein- I Fall-dring-

der tiefe 1 
hOho 

SehUige 
cm m 

/f0 
Ram-
mung 

1 210 1,70 
6 270 1,70 

10 260 1,70 
10 200 1,70 '10 
10 150 1,70 
10 140 1,70 
10 90 1,70 
10 65 1,70 25 10 55 1,70 
10 40 1,70 
10 40 1,70 
10 30 1,70 25 
10 30 1,70 
10 30 1,70 
10 25 1,70 
10 25 1,70 22 
10 20 1,70 
10 20 1,70 
10 25 1,70 20 
10 30 1,70 
10 35 1,70 

18 10 35 1,70 
10 25 1,70 

10 40 1,70 
10 40 1,70 
10 25 1,70 

~ 10 25 1,70 
~ 10 22 1,70 

10 20 1,70 & 
-<:: 

10 18 1,70 ~ 
Nach- '1S 
ram~ ~ 
mung :::t-

10 2 1,70 '" 
10 3 1,70 ii 
10 3 1,70 ~ 
10 3 1,70 
10 2 1,70 

Abb. 139 d. Rammung und Naehrammung 
eines Pfahles naeh 24 Std. Ruhepause. 

L=23,50m; D=42em; N=4: 1; B=2,25t. 
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Vergleicht man diese festgestellten Pfahlverletzungen mit den Ramm
diagrammen, die auf Grund der Rammbiicher aufgezeichnet wurden (vgl. Abb.138), 
so ergibt sich, daB bei den 25 verletzten Pfahlen das Rammdiagramm von 
13 Pfahlen die beginnende oder erfolgte Zerst6rung des Pfahles klar aufzeigt. 
An 2 Rammdiagrammen war nichts zu erkennen; an den restlichen 10 Ramm-
diagrammen gaben entweder die zu Sand-20, 13 

groBe Anzahl Schlage, die geringe Ein- Abb.139 e. Rammung und Nach· 

S 1 rammung elnes PfahIes nach 
dringung pro ch ag oder die zu tiefe 24 Std. und nach 24+72=96 Std. 60t----t 
Rammung zu Bedenken AnlaB, wenn Ruhepause. 

auch die zwei unverletzt herausgezo- L=26m; D=40cm; 1/ 
N=4:1; B=2,25t. genen Pfahle zeigen, daB der Bau-

1/ 
stoff erhebliche Beanspruchung aus- Ein-

halten kann. 1/5 
Fall-

AnzahI dring- Mhe der SchIiige tiefe 
Uber den EinfluB der Haftfestigkeit cm m 

des Bodens an den Pfahlen geben 1/5 Rammung I 240 weitere Rammdiagramme (Abb. 139) 
Auskunft. Als Pfahle nach 24 Stun
den usw. weitergerammt wurden, zeigte 
es sich, daB es einer erheblichen Ramm
arbeit bedurfte, bis die Pfahle wieder 
anfingen zu ziehen. Das vorher fest
gestellte MaB der Eindringung wurde 
dabei nicht wieder erreicht (Abb. 139d 
und e). Es handelte sich hier um die 
Durchrammung einer 14 bis 16 m star
ken bindigen Bodenschicht (Klei, dar
unter Sand). Der Abstand der Pfahle 
voneinander betrug 0,80 m bis 1,10 m. 

lch betrachte daher als Haupterfor
dernis fiir die Herstellung eines Pfahl
rostbauwerkes eine ordnungsgemaBe 
Bauausfiihrung. Leider wird hier noch 
vielfach bewuBt und unbewuBt gesiin
digt. Das Lichtbild (Abb. 129) und die 
Tabelle 16 lassen mit aller Deutlichkeit 
erkennen, wie sinnlos oft auf den 
Pfahlen herumgeschlagen wird. 

Baustoff, Pfahlquerschnitt, Pfahl

1 
6 

10 
10 
10 
10 
10 
10 
10 
5 

10 
10 
10 
10 
10 
10 
10 
10 
10 
10 
10 
10 
10 
10 

3 
Nachrammung 

nach 24 Stunden 
10 
10 
10 
10 
10 
10 
10 
10 
10 
10 

Nachrammung 
nach 96 Stunden 

100 

1,70 
260 1,70 
290 1,70 
200 1,70 
260 1,70 
110 1,70 
110 1,70 
90 1,70 
70 1,70 
40 1,70 

60 1,70 
40 1,70 
40 1,70 
45 1,70 
45 1,70 
40 1,70 
25 1,70 
25 1,70 
25 1,70 
20 1,70 
20 1,70 
20 1,70 
20 1,70 
20 1,70 
5 1,70 

1 1,70 
1 1,70 
1 1,70 
1 1,70 
2 1,70 
2 1,70 
3 1,70 
4 1,70 
4 1,70 
3 1,70 

2,5 I 1,70 

lange, Rammtiefe und Beschaffenheit des Untergrundes sind Faktoren, die mit 
dem Rammgerat in Einklang zu bringen sind. 

Ich habe samtliche Rammgerate, sowohl Freifallrammen mit nachlaufender 
Katze in einfacher Bauart als auch schnellschlagende Freifallrammen mit nach
laufendem Seil und Dampfhammer jeder Schlagfolge deutscher oder auslandischer 
Bauart verwendet und kann immer nur wieder sagen, daB kein Gerat einen Pfahl 
vor der Zerst6rung schiitzen ka~n und daher unter allen Umstanden vorgezogen 
zu werden verdient. MIT ist eine Freifallramme altester Bauart, die von einem 
sorgfaltig arbeitenden Unternehmer und einer sorgfaltig ausgewahlten Ramm-

Agatz, Der Kampf d. Ingenieurs. 16 
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mannschaft bedient wird, lieber als der neueste schnellschlagende Damp£hammer 
mit ejnem Unternehmer und einer Rammannschaft, denen es in erster Linie auf 
hohe Arbeitsleistung ankommt. Man kann mir entgegenhalten, daB diese Zeiten 
voriiber sind, jedoch miissen wir auch weiterhin mit der menschlichen Unzu
langlichkeit rechnen und uns darauf einstellen. 

Zur Kontrolle der Rammarbeit gehoren, wie die Eclahrung lehrt, ramm
erfahrene Arbeitskrafte, denn oft ist das MaB der Zusammenstauchung des 

Sund JocI!milk: (leliind, + + 3 5q Ein- Ein-
-17.10 Anzahl FiiJI- Anzabl FiUI-

Ritze dring- Ritze dring-
der hObe der bohe 

FuII!Jiille 2S 
Nr. tiefe Nr. tiefe 

Sehlage 
em em 

Sehliige 
em em 210 

2J 

19 

1J 

12 

11 

Abb. 140. Muster eines 
Rammprotokol1s. 

Baubloek Nr. 12. 
LotpfahIreihe II. 
Joeh Nr.327. 
Station 
Pfahl Nr.l07. 
Pfahllange 22,00 m. 
Pfahldurchmesser 45 em. 
Neigung 1: 00. 

1 1 60 
2 6 180 
3 10 200 
4 10 160 
5 10 110 
6 10 110 
7 10 100 
8 10 90 
9 10 70 

10 10 70 
11 10 60 
12 10 60 
13 10 60 
14 10 60 
15 10 60 
16 10 60 
17 10 60 
18 10 50 
19 10 50 
20 10 50 
21 10 40 
22 10 40 
23 10 40 

-18,'16 24 10 

I 
35 

25 10 35 

Ordinate Gelilnde +3,50. 
Ordinate Sand -17,10. 
Ordinate Ton -21,50. 
Ordinate Pfahlkopf +3,54 
Ordinate Pfahlspitze -18,46. 
Ohne - mit - Spiilung. 
Rammzeit 20 Min. 
Ramme I. 

I 210 
210 
210 
210 
210 
210 
210 
210 
210 
210 
210 
210 
210 
210 
210 
210 
210 
210 
210 
210 
210 
210 
210 
210 

26 I 10 35 
27 

I 
10 35 

28 10 30 
29 10 25 
30 10 23 
31 10 14 
32 10 13 
33 10 12 
34 10 11 
35 10 10 
36 10 8 
37 10 8 
38 10 6 
39 10 6 
40 10 
41 10 
42 10 
43 10 
44 10 
45 10 
46 10 
47 10 
48 10 

I 
49 10 
50 10 

Biirgewieht 2,1 t. 
Sehlaggesebwlndigkeit 

Schlag pro Min. 
Rammbueh Nr.37. S.43. 
Unternehmer 
Dipl.-lng. 
lng. 

210 
210 
210 
210 
210 
210 
210 
210 
210 
210 
210 
210 
210 
210 
210 
210 
210 
210 
210 
210 
210 
210 
210 
210 
210 

Holzpfahles gleich dem Betrag der gewohnlichen Eindringung des Pfahles in 
den Untergrund. 

SachgemaB gefiihrte Rammprotokolle und ihre Auswertung durch einen ge
schulten Ingenieur sind notwendig, um Klarheit zu erhalten, ob der Pfahl un
versehrt und in seiner richtigen Lage in den Untergrund eingebracht ist 
{Abb. 139a). 

Die Rammkontrolle hat zu umfassen (Abb. 140): 
Art der Ramme, 
Bargewicht, 
Fallhohe beim jeweiligen Schlag, Schlagfolge, 
Anzahl der Schlage je Hitze, die immer gleich sein sollte, 
Rammpfahloder Spundbohle (Nummer, Lange, Starke, Baustoff), 
Eindringtie£e je Hitze, 
Abstand der Pfahle voneinander (rechnungsmaBig-tatsachlich), 
Neigung der Pfahle (rechnungsmaBig-tatsachlich). 
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Aus diesem Leistungsverzeichnis ist dann zu ersehen, ob ein Pfahl (Spundbohle) 
gestaucht, abgerammt oder aus der Richtung gegangen ist, so daB unter Um
standen sofort HilfsmaBnahmen getroffen werden konnen. Da sowohl die Ram
mung als auch der Untergrund die nachtragliche Anordnung von Ersatzpfahlen 
notwendig erscheinen lassen, ist die Konstruktion des Bauwerkes von vornherein 
darauf abzustellen. Weiter Pfahlabstand wird eine derartige nachtragliche Er
weiterung eigentlich immer gewahrleisten. 

Die Gefahr der Zerst6rung ist auch beim Eisenbetonpfahl gegeben. Es haben 
sich namlich beim Rammen von Eisenbetonpfahlen auBer Stauchungen auch 
Schaden gezeigt, deren Vermeidung eine Beschrankung in der Verwendung der 
Rammgerate fur diese zur Folge haben muB (s. S. 137). 

Neuerdings werden in Frankreich Eisenbetonpfahle mit kiinstlicher Vor
spannung (Zug bei Eisen, Druck bei Beton) verwendet. Durch diese MaBnahme l 

konnen . die zulassigen Spannungen bedeutend erhoht werden, ohne daB ein 
Mehrverbrauch an Baustoff eintritt. Durch Einrutteln des Betons und Er
warmung auf 100 0 wird auBerdem seine Gute gesteigert und bereits nach wenigen 
Stunden eine groBe Festigkeit erreicht, so daB die Herstellung solcher Pfahle 
sehr schnell vonstatten geht. Die Erfahrung bleibt abzuwarten. 

Bei Stahlpfahlen sind wegen der Homogenitat des Baustoffes und wegen der 
groBeren zuIassigen Beanspruchung wohl Zerstorungen durch Rammung seltener, 
jedoch verlangt auch hier der verhaltnismaBig schmale Querschnitt eine ent
sprechende Vorsicht. 

FaBt man die Erfahrungen uber Rammausfiihrungen zusammen, so kann gar 
nicht oft genug auf die Sunden einer Dberrammung des Pfahles und einer nicht 
einwandfreien Kontrolle hingewiesen werden. DaB in vielen Fallen die Form 
des Vertrages den Unternehmer zu erhohter Rammleistung veranlaBt hat, sollte 
stets bei Ausschreibungen beachtet werden. 

Die entwer£enden Ingenieure sollten sich immer wieder die Bilder vor Augen 
haIten, die sie darauf hinweisen, Pfahlrostbauwerke nicht nach der Entwurfs
zeichnung, sondern nach der tatsachlichen spateren Lage der Pfahle im Unter
grund zu beurteilen. 

d) Leitsatze fur das Pfahlrostbauwerk. 
1. Wahl eines Systems mit klarer Gliederung, das sowohl auf die Hohe des 

Gelandesprunges und den Untergrund unter den Pfahlspitzen als auch auf die 
Bauausfiihrung und die spateren Betriebszustande Rucksicht nimmt. 

2. Die Berechnung eines Pfahlsystems geht von ganz anderen Voraussetzungen 
aus als die Berechnung eines Hoch- oder Briickenbauwerkes. 

3. Ermittlung der Pfahlkrafte nach derjenigen Rechnungsart, deren Voraus
setzungen den tatsachlichen Verhaltnissen am besten entsprechen. 
. 4. Berechnung der Pfahlkrafte fur den ungunstigsten, den giinstigsten und den 
Regelfall, weil es in erster Linie auf die Feststellung des Krii£tespieles ankommt. 

5. Berechnung moglichst nur analytisch und in Tabellenform, dabei weit
gehendst KontrolIrechnungen einschalten. 

6. Darstellung der verschiedenen Belastungsfalle zeichnerisch und Zusammen
fassung der Rechnungsergebnisse zur besseren Kontrolle in Tabellenform. 

1 Travaux 1935 S. 199. 

16* 



244 Die Festlegung der eigenen Verleidigungsstellung. 

7. Je genauer die GroBe des Erddrucks, Erdwiderstands und Wasseriiber
drucks ermittelt wird, desto besser werden die Baustoffe und die Tragfahigkeit 
der Pfahle ausgenutzt. 

8. Nicht allein die Tiefe der Einrammung in den tragfahigen Untergrund, 
sondern erst der "unbeschadigt" in den Untergrund eingebrachte Pfahl sichert 
die Tragfahigkeit. 

9. Nicht die Theorie allein, sondern die enge Verbindung mit den Erkennt
nissen der Praxis gewahrleistet ein richtig berechnetes und konstruiertes Bau
werk. 

6. Das massiv gegriindete Bauwerk. 

Ichkann mich in diesem Kapitel kiirzer fassen, da ein wesentlicher Teil der 
Gesichtspunkte bereits in den Kapiteln Spundwand- und Pfahlrostbauwerk ein
gehend behandelt worden ist. Auch hier tritt wieder das wechselvolle Spiel von 
Angriff und Verteidigung in odie Erscheinung, und es wird zu untersuchen sein, 
was gegeniiber den anderen Verteidigungsbauwerken Neues zu beachten ist. 

Bei den massiv gegriindeten Bauwerken wird es sich teils um Gelandespriinge 
mit senkrechter oder schrager Begrenzung (Stiitzbauwerke, wie Ufer- und Futter
mauern, Molen, Widerlager und Boschungsschutzwerke), bei denen erhebliche 
waagerechte Krafte auftreten, teils um Pfeiler und Platten als Grundkorper im 
Briicken- und Hochbau mit vorwiegend senkrechter Belastung (Tragbauwerke) 
handeln. 

Die Stiitzbauwerke lassen sich in drei Grundformen zerlegen: die gewohn
liche Stiitzmauer mit senkrechter und schrager Begrenzung (Abb. 141a), als 
deren Sonderfall die Mole (Abb.141b) angesehen werden kann, den Pfeiler 

a 
die 6'rundf'ormen: 

b c 

Abb. 141. Die Grundformen massiver Bauwerke. 
a) Stiitzmauer, b) Pfeiler, c) Tragkijrper, d) Flachgriin· 

dung (Platte), e) Flachgriindung (Pfeiler). 

(Abb. 141 b) und den Trogkorper 
(Abb.141c) mit dem Sonderfall 
des Hohlkorpers (z. B. Untergrund
bahntunnel) . 

Die Tragbauwerke zerfallen in 
Pfeiler fiir Briicken (Abb. 141 b) 
und Hochbau (Abb.141e), in Platten 
(Abb. 141d) und Bankette. 

Samtliche Grundformen konnen, 
wie angedeutet, als Schwergewichts
und als aufgeloste Korper hergestellt 
werden,wobei unter Schwergewichts
korpern solche Ausfiihrungen ver

standen seien, die gar keine oder nur ganz geringe Zugspannungen aufzunehmen 
imstande sind, wahrend unter aufgelosten Korpern samtliche biegungssteifen 
Konstruktionen zusammengefaBt seien. 
~ Welche Gesichtspunkte sind ganz allgemein beim Entwurf und der Her
stellung derartiger Bauwerke zu beachten 1 Es handelt sich wieder um die An
wendung der in den vorangegangenen Kapiteln dargelegten Grundsatze und 
Erfahrungen. Beziiglich der Festigkeit und der Standsicherheit des massiven 
Bauwerkes befinden wir uns in den meisten Fallen in einer giinstigeren Lage 
als beim Pfahlrostbauwerk, da wir bei der Bauausfiihrung in trockener Baugrube 
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die Bodenverhii.ltnisse wenigstens bis zur Griindungssohle des Bauwerkes in vollem 
Umfange erkennen und daher an einzelnen unsicheren Stellen auch ohne vorheriges 
enges Bohrnetz die Abmessungen des Bauwerkes auf die besonderen Anforderungen 
abstellen konnen. Ferner ist es nicht erforderlich, Teile des Bauwerkes auf 
einem rohen und unkontrollierbaren Wege in den Untergrund zu bringen, sondern 
das gesamte Bauwerk kann ohne nicht iibersehbare Zusatzbeanspruchungen beim 
Bau hergestellt werden. Von der Druckluft-, Brunnen- und Senkkastengriindung 
abgesehen, sind fiir die Bemessung des Bauwerkes gewohnlich nicht die Bean
spruchungen wahrend des Baues, sondern wahrend des Betriebes maBgebend. 
AuBer der sicheren Kenntnis des Untergrundes und der meist vorteilhafteren 
Beanspruchung des Baustoffes ermoglicht das massiv gegriindete Bauwerk bei 
entsprechender Wahl der Ausfiihrung eine gute Anpassung der konstruktiven 
Gestaltung an den Verwendungszweck dank der heute einheitlichen Verwendung 
von Beton- und Eisenbeton. Die Arten der Bauausfiihrung sind mannigfaltiger 
und ebenfalls mehr auf die jeweiligen ortlichen Besonderheiten abgestellt als 
beim Pfahlrost- und Spundwandbauwerk, gleichgiiltig, ob es sich um die Trocken
oder die NaBbauweise handelt. 

Wegen der iiberwiegend schlechten Untergrundverhaltnisse in den deutschen 
Seehiifen wurde das massiv gegriindete Bauwerk dort in bedeutend geringerem 
MaBe angewandt als z. B. in Westeuropa. Jedoch versucht man in neuerer Zeit 
auch bei uns das massiv gegriindete Bauwerk haufiger auszufiihren, wenn guter 
Baugrund in einigermaBen erreichbarer Tiefe anzutreffen ist. Vielfach werden, 
vor allem an solchen Stellen, die die Bauausfiihrung besonders schwierig ge
stalten, massive Griindungen deshalb angewandt, da deren Herstellungsverfahren 
eine Abkiirzung der an Ort und Stelle vorzunehmenden Arbeiten ermoglicht 
(Senk- und Schwimmkastengriindung). 

a) Die statisehe Behandlung. 
Zweck der statischen Untersuchung ist die Bestimmung der giinstigsten Ab

messungen des massiven Korpers sowie seiner Standsicherheit. Ferner sind die 
ausreichende Festigkeit des Untergrundes (Sicherheit gegen iibermaBige Setzungen) 
und Standsicherheit des Untergrundes (Gelande- und Grundbruchsicherheit) 
nachzuweisen. 

Die Bestimmung der angreifenden Krafte geschieht nach den in den ersten 
Kapiteln angegebenen Verfahren. 

Die Ansatze von Erddruck und Erdwiderstand stimmen mit der 
Wirklichkeit besser iiberein als bei einem elastischen Bauwerk, wie z. B. der 
Spundwand1 . Die gebrauchliche Erddrucktheorie ist fiir Mauern, also starre 
Korper, entworfen. Die Abhangigkeit des Erddruckes und Erdwiderstandes von 
den Bewegungen des Bauwerkes und der ungestorten Ausbildung der Gleit
flachen wurde Seite 89 dargestellt. Der Verlauf der Erddruckkriifte wird eher 
nach den bisherigen Annahmen verlaufen, wenn die Bewegung des Bauwerkes 
gegen die Erde eine rein kinematische Verschiebung des starren Gesamtkorpers 
bedeutet und nicht auBerdem von der elastischen Durchbiegung des Bauwerkes 
abhangig ist. Die Anwendung der klassischen Erddrucktheorie auf elastische 
Bauwerke ist daher nicht selbstverstandlich. Die Erddruck- und Erdwiderstands-

1 VgI. Rifaat: a. a. O. 
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flachen haben durchweg beim massiven Bauwerk einen weniger wechselnden 
Verlauf wie z. B. bei der eingespannten Spundwand. 

Die eigentliche Schwierigkeit bei der Berechnung massiver Korper liegt in 
dem Ansatz des Bodengegendruckes, dessen Verlauf bisher nur anhalts
weise bekannt ist. 

Die Verteilung des Bodengegendruckes an der Bauwerkssohle hangt ab von: 
den Bodenbeiwerten, 
der Belastung der Baugrubensohle (Art und Verteilung der Belastung), 
der Ausbildung der Bauwerkssohle (GrundriBform, starre oder biegsame Sohle), 
dem Zustand der Baugrubensohle nach dem Bodenaushub. 
Soviel ist sicher, daB die allgemein gebrauchliche Naherung mit Hille des 

Spannungstrapezes nur im idealen Fall der Wirklichkeit entspricht, sonst aber 
zu sehr erheblichen Abweichungen fiihren kann. Sie setzt urspriinglich die 

Giiltigkeit des Hookeschen Gesetzes fUr Boden voraus, also q = EAt, worin 
. t 

q den Druck, t die Tiefe und Eden Elastizitatsmodul der Bodenschicht bedeutet, 
die auf einer starren Unterlage ruhend gedacht werden muB. Das Hookesche 
Gesetz ist beim Baugrund nur beim Vorhandensein einer starken Kohasion 
erfiillt, also in zunehmendem Grade bei sehr bindigem Boden und Fels. Bei 
sandigem Boden wird von der Beziehung: q = Ot Gebrauch gemacht, wo 0 
als Boden- oder Bettungsziffer bekannt ist. Durch Gleichsetzen folgt: E = Ot, 
d. h. der Elastizitatsmodul des Bodens nimmt mit der Tiefe zu. Das wiirde an
schaulich etwa dem Bild eines langen gedriickten Stabes aus Stahl (groBes E) 
entsprechen, der mit zunehmender Verkiirzung sich in Holz (kleines E) ver
wandelt. Fiir diesen Fall laBt sich nachweisen, daB bei starrem Bauwerk und 
konstanter Bodenziffer 0 mit dem Spannungstrapez gerechnet werden kann. 
Fiihrt man namlich die im vorigen Abschnitt (S. 197) erwahnte Berechnung der 
Bodenbeanspruchung nach dem Verfahren von Nokkentved fiir eine senk
rechte Last durch, so erhalt man folgende Formel fiir den Bodengegendruck q 
(Erdpfahlbelastung) im ±n-ten Streifen von der Mitte gerechnet, wenn man 

v V'fj 
in den Ausdruck P = V Zv - Ve J , wo Ve = M, einsetzt: 

b 2n-1 
v = 0 10 ' ~ v = Ob , 'YJ = --w- b, 

J = YO.! (2n-I)2 b2 
...., 10 202 , 

_ V ± 6m(2n -1) 
q - 10 -WO-b- , 

wahrend nach dem Spannungstrapez 

_ V ± 6m(2n - 1) 
q - 10 --gj)b-- ist. 

Der Unterschied betragt 1 %, der auf eine Vereinfachung bei Nokkentved 
zuriickzufUhren sein diirfte. Man sieht jedenfalls, daB unter der Voraussetzung 
einer starren Lastplatte, eines gleichmaBigen Bodens (0 konstant) und der Ver
nachlassigung der Reibung zwischen den einzelnen Bodenstreifen das Spannungs
trapez seine Giiltigkeit behalt. Unter den geschilderten Voraussetzungen kann 
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also kein Unterschied in der rechnerischen Verteilung des Bodengegendruckes 

zwischen dem idealen Boden (q = Os) und dem Felsboden (q = E~), wo 
s = Senkung und t == Tiefe der Felsschicht ist, bestehen. t 

Damit solI jedoch nicht gesagt sein, daB der wirklich vorhandene Boden
gegendruck in beiden Fallen der gleiche ist, denn die Ansatze mit Hille der 
Bettungsziffer und des Hookeschen Gesetzes sind der Natur gegeniiber sehr 
vereinfacht. Die Ziffer 0 ist keine wirkliche Konstante fiir eine bestimmte 
Bodenart. Bei Sand scheint sie von der Tiefe, bei bindigem Boden von der 
Form und GroBe der Fundamentplatte abhangig zu sein, ferner verandert sie 
sich mit der Griindungstiefe und dem Verhaltnis von Dauerlast zu Verkehrs
last. 1st demnach schon der Ansatz q = Os innerhalb der gleichen Bodenart 
nicht erfiillt, so wird bei ungleichmaBig anstehendem Boden eine noch groBere 
UnregelmaBigkeit zu erwarten sein. 

Die Verteilung des Bodengegendruckes ist also in Wirklichkeit durch Ein
fiihrung der Ziffer 0 nicht zu ermitteln, wie auch Versuchsergebnisse zeigen. 
Die Verteilung ist auBer von der .Art des Bodens, wobei insbesondere zwischen 
Baugrund mit und ohne Kohasion zu unterscheiden ist, noch abhangig von der 
Durchbiegung der Bauwerkssohle. Vielfach wurde der Ansatz gemacht, die 
Bodengegendrucksverteilung allein aus der Durchbiegung der Sohle als elastisch 
gleichmaBig gestiitzten Trager zu bestimmenl, jedoch vernachlassigen diese An
satze vollig den beobachteten EinfluB der Bodenart auf die Verteilung2• Sie 
wiirden nur bei dem Idealboden (q = Os) giiltig sein. Auf Grund der Theorie 
des elastisch isotropen Halbraumes lassen sich ebenfalls keine Angaben machen, 
da der Wert der Formeln in der Bestimmung der Druckverteilung im Boden 
unterhalb der Bauwerkssohle liegt. Die Sohlendruckverteilung muB als bekannt 
vorausgesetzt werden, bzw. miissen bestimmte Annahmen iiber die Setzungen 
eingefiihrt werden.Da Franzius 3 gezeigt hat, daB die rechteckige Verteilung 
fiir die Berechnung der Spannungen von Schleusenkorpern die ungiinstigste ist, 
weiB man jedenfalls, daB unsere bisherigen Ansatze eine Sicherheit enthalten. 
Diese kann jedoch unwirtschaftlich sein. 

Hinzuweisen ist hier wieder auf den Unterschied zwischen der Sohle auf der 
Zeichnung und in der Natur in Gestalt einer teilweisen Auflockerung des Bau
grundes, die sich ungiinstig auswirken kann. Eine AushOhlung braucht nicht in 
so ausgesprochener Form in Erscheinung zu treten, wie sie Freund in dem 
erwahnten Aufsatz behandelt hat, sondern es geniigt, daB ,einzelne Stellen 
beispielsweise yom Greiferkorb tiefer angeschnitten werden als ihre Umgebung 
und spater mit der Hand ausgeglichen werden. Dadurch entsteht auf der Ober
flache eine Vermengung von stellenweise gewachsenem mit lockerem aufgefiilltem 
Boden. 

Jeder, der Bodenbewegungen im groBen ausgefiihrt hat - und da zeigt es 
sich am deutlichsten -, weiB, daB die verwendeten Gerate weder die Boschung 
noch die Sohle in der zeichnungsgemaBen Begrenzung ausheben konnen. Trotz 
aller Vorsicht konnen bei groBen Baugruben und Baugeraten Unterschiede in 

1 Freund, A.: Erweiterte Theorie fUr die Berechnungsformeln von Schleusenboden 
und ahnlichen Griindungskorpern. Z. Bauwes. 1927 S.73, 108. - Pietrkowski: Berech
nungsformeln fiir die Bodenpressungen an Schleusenbauwerken. Bauing. 1929 S. 139. 

2 Siehe die Tafel von Scheidig: Bautechn. 1931 S.276. 3 Grundbau, S.413. 
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der planmaBigen Sohle bis zu mehreren Dezirnetern auftreten, die nachher aus
geglichen werden. Von einer iiberall gleichen, gewachsenen Beschaffenheit des 
Bodens ist also keine Rede mehr, ganz abgesehen davon, daB der Boden durch 
den Aushub, die schweren G-erate, die Grundwasserentziehung und die Ram
mungen wechselvoll beansprucht worden ist, bevor das eigentliche Bauwerk auf 
die Sohle aufgebracht wird. Die Vertiefungen in der Sohle beim Bodenaushub 
verteilen sich wahllos iiber den ganzen Querschnitt und konnen dazu beitragen, 
Anderungen in der Verteilung des Bodengegendruckes herbeizufiihren. Um die 
Beanspruchungen infolge ungleichmaBiger Bodengegendruckverteilung gering zu 
halten, empfiehlt es sich, von den Hillsmitteln zur Bodenverdichtung wie Boden
rammen, Einschlammen und von einer Ausgleichung der Sohle durch Magerbeton 
Gebrauch zu machen. 

Nachtragliche Ausgrabungen an den Randern einer Baugrube von rd. 1,5 m 
Tiefe und 1,5 m Breite, die erforderlich wurden, um durch Abschneiden des 
oberen Teiles von Druckpfahlen einer Baugrubenspundwand ein spateres Auf
setzen des Bauwerkes zu verhindern, hatten trotz sorgfaltigster Einfiillung, Ein
stampfung und Einschlammung des Bodens ein ReiBen des massiven, regelmaBig 
gestalteten AbschluBblockes in der Mitte zur Folge, obwohl nach den theoretischen 
Vberlegungen ein horizontal verlaufender Bodengegendruck auftreten muBte. 

In wie starkem MaBe diese beirn Bauvorgang unvermeidbare Ungleichformig
keit eine UnregelmaBigkeit in der Verteilung des Bodengegendruckes hervorrufen 
kann, steht mangels geniigender Messungen an ausgefiihrten Bauwerken zur Zeit 
noch aus. 

In gewissem Umfange ist der Versuch zu unmittelbaren Messungen in Nieder
finow 1 vorgenommen worden. J edoch sind die MeBfehler der einzelnen Dosen 
noch so groB, daB einwandfreie Schliisse auf die Verteilung des Bodengegen
druckes auf die Pfeiler noch nicht gezogen werden konnen. Das Verfahren der 
Messung hat sich aber grundsatzlich bewahrt. Es ware daher zu wiinschen, 
daB man sich die Erfahrungen in Niederfinow zunutze machte und moglichst 
engmaschige Netze von MeBdosen in die Bauwerkssohle einbaut, um die Frage 
des Bodengegendruckes zu klaren. Zu einer klaren, allgemeingiiltigen Form 
werden wir wegen der fehlenden Homogenitat des Bodens niemals kommen. 

Eine mit den wirklichen Verhaltnissen iibereinstirnmende Berechnung der 
Verteilung des Bodengegendruckes gibt es also mangels ausreichender Beob
achtungen bislang nicht. Man ist daher noch weitgehend auf Annahmen an
gewiesen. Es ist zweckmaBig, die Grenzfalle fiir die mogliche Verteilung des 
Bodengegendruckes (rechteckig gleichmaBige und dreiecksformige Verteilung) 
anzunehmen, ferner die elastische Formanderung der Bauwerkssohle unter den 
angenommenen Verteilungsflachen zu ermitteln und danach unter Beriicksichti
gung der Bodenbeschaffenheit die wahrscheinliche Form der Bodendruckver
teilung festzulegen, wobei folgende Anhaltspunkte fiir die Berechnung des Boden
gegendruckes niitzlich sein konnen. 

1. Starrer Griindungsk6rper, starrer Boden, wie z. B. Fels: rechteckige Ver
teilung. 

2. Starrer Griindungskorper, fester elastischer Boden (Reibung gering, Ko
hasion vorherrschend). Giiltigkeit des Hookeschen Gesetzes. Konstante Elasti-

1 Bautechn. 1934 S.534. 
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zitatsziffer E. Mit der Schichttiefe veranderliche Bettungsziffer C = E. Ver-
t 

teilung des Bodengegendruckes nach dem Spannungstrapez (Naherung) oder 
nach Boussinesql (falls die Verteilung der Setzungen bekannt ist). Bei elasti
schem Grundungskorper und starrem Boden ebenfalls Spannungstrapez. 

3. Starrer Grundungskorper, "Ideal"boden mit konstanter Bettungsziffer C, 
infolgedessen veranderlicher Elastizitatszahl E = Ct. Verteilung des Boden
gegendruckes nach dem Spannungstrapez. Bei der Berechnung des Spannungs
trapezes macht man vorteilhaft von EinfluBlinien Gebrauch. 

4. Elastischer Grundungskorper, Boden wie 1 oder 2. (Bei einer Boden
schicht, die in einer Starke t auf einer starr angenommenen Grundlage (Fels) 
ruht, sind die Boden unter 1 und 2 ihrem elastischen Verhalten nach gleich
wertig). Berechnung des Bodengegendruckes als gleichmaBig elastisch gestutzter 
elastischer Korper. 

5. Starrer Grundungskorper oder elastischer Grundungskorper auf bindigem 
oder sandigem Boden. Bestimmung des Bodengegendruckes durch Versuche. 

Die Fortsetzung der Versuche, insbesondere der Messungen am ausgefuhrten 
Bauwerk, ist dringend zu erstreben, urn mehr Erfahrungen zu erhalten. Bei 
den auftretenden Formen der Bodengegendruckverteilung laBt sich nach den 
bisherigen Beobachtungen eine gewisse Einheitlichkeit feststellen dergestalt, daB 
sie sich bei zentrischer Belastung auf Parabeln, Sattel- oder Glockenkurven 
beschranken. 

Versuche uber die Verteilung des Bodengegendruckes bei auBermittiger Be
lastung sind bisher wenig bekannt geworden, so daB hieriiber noch eine ziemliche 
UngewiBheit herrscht. 

Wegen der Bedeutung des Auftriebes beimassivenBauwerken mit starken 
Wasserstandsunterschieden an ihren beiden Seiten sei kurz noch auf die sich 
daraus ergebenden Besonderheiten des Kriifteansatzes hingewiesen. Diese Frage 
ist auf dem 15. Internationalen SchiffahrtskongreB in 11 Berichten behandelt 
worden. Es handelt sich urn dieselben Ansatze, die im Abschnitt II dargelegt 
wurden. Nur wird die Verteilung des Auftriebes gerade bei Wehren dem wirk
lichen Verlauf der Stromung unter dem Baukorper anzupassen sein. Er kann 
dadurch unter den Wert, den man durch eine geradlinige Verbindung von Ober
und Unterwasser erhalt, vermindert werden, daB man den Stromungswiderstand 
abzieht. Ein solcher kann auch in der Senkrechten durch Rammung von Um
fassungsspundwanden erzeugt werden und dementsprechend einen sofortigen 
Abfall des Auftriebes zu Beginn des Bauwerkes hervorrufen. Dieser AbfaH 
wird nur dann von merklicher GroBe sein, wenn eine nennenswerte Geschwin
digkeit unter dem Bauwerk vorhanden ist. Das ist bei Wehren mehr der Fall 
als bei Schleusen, wo wegen der Lange des Bauwerkes eine geringere Stromungs
geschwindigkeit entsteht. Wichtig ist, daB durch Anordnung von Spundwanden 
insbesondere nach der Oberwasserseite Sickerwassermenge und damit Ausspiilung 
des Untergrundes, Auftrieb und Stromungsdruck gleichzeitig vermindert werden. 

Die Festigkeitsberechnung massiver Bauwerke erfolgt auf rechne
rischem Wege durch Bestimmung der Lage und Richtung der Resultierenden 
der auBeren Krafte fur den untersuchten Schnitt. Man erhalt mittels einer 

1 Vgl. Brennecke-Lohmeyer: Der Grundbau. Bd. III S. II. 
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Momentengleichung um einen beliebigen Punkt die Normalkraft. N, die Quer
kraft Q und das Moment M, oder letzteres ersetzt durch die Exzentrizitat der 

Normalkraft e =:. Aus N und e laBt sich das Spannungstrapez berechnen. 

Die Bewehrung bei Eisenbetonausfiihrung erfolgt nach den RegeIn fiir auBer
mittig belastete Querschnitte. Bei Betonkorpern diirfen nur die zugelassenen 
Zugspannungen auftreten (Vorsicht bei Arbeitsfugen), andernfalls sind Eisen
einlagen vorzusehen oder der Querschnitt zu verbreitern. Auf zeichnerischem 
Wege kann die Berechnung in den meisten Fallen mit Hille der Stiitzlinie vor
genommen werden. Auch die Spanmingstrapeze lassen sich graphisch konstruieren. 

FUr die Standsicherheit des Bauwerkes sind maBgebend die Kipp
sicherheit und die Gleitsicherheit. Die Resultierende der auBeren Krafte muB 
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Abb. 142. Belastungszustiinde fiir einen Schwimmkasten. 

bauwerksseitig des vorderen MauerfuBes die Sohle schneiden. Die Trag
fahigkeit des Bodens an der Vorderkante darf nicht iiberschritten werden. Die 
Kippsicherheit wird also ausgedriickt durch das Verhaltnis desjenigen Erddruckes, 
der eine Randspannung von der GroBe der Tragfahigkeit des Bodens erzeugt, zu 
dem tatsachlich vorhandenen Erddruck. Die Gleitsicherheit erfordert eine Neigung 
der Resultierenden in der Bodenfuge, die kleiner als der Reibungswinkel in der 
gleichen Fuge ist. Ihr rechnerischer Ausdruck ist das Verhaltnis der Tangenten 
der beiden Winkel. 

Die statische Berechnung der massiv gegriindeten Bauwerke hat nicht nur 
fiir den bestehenden Zustand zu erfolgen. Raufig treten wahrend der Bau
ausfiihrung Belastungen auf, die das Bauwerk starker beanspruchen konnen als 
im Endzustand. Rier unterscheiden sich die einzeInen Ausfiihrungen erheblich. 

VerhaltnismaBig einfach sind die Belastungsannahmen, die fiir einen Schwimm
kasten getroffen werden miissen (Abb. 142). Fiir das Beispiel der Abbildung ist 
angenommen, daB die Ausfiillung des Kastens aus losem Boden besteht und 
daher einen Silodruck E. erzeugt. Der Bodengegendruck ist ferner der Einfachheit 
halber ffir dieses Beispiel nach dem Spannungstrapezverfahren berechnet worden. 
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Bei der Bauausfiihrung einer .Brunnengriindung konnen die in Abb. 143 dar
gestellten Krafte auftreten. Es ist nichtbindiger Boden angenommen, der un
giinstig den vollen Wasserdruck1 sich entwickeln laBt. Der Erddruck Ea greift 
schrag von unten an, da seine senkrechte Komponente die Reibung darstellt, 
die beirn Absenken iiberwunden werden muB. Wie groB der zugehorige Reibungs
koeffizient einzusetzen ist, ist in ahnlicher Weise unbestirnmt wie bei der Be
rechnung der Tragfahigkeit von Rammpfahlen. Man ist nicht einmal genau 
dariiber unterrichtet, ob die auftretende Bodenkraft E mehr die GroBe des Erd
widerstandes oder des Erddruckes aufweist. Oberhalb der vorgesetzten Schneide 
wird eine verringerte Reibung vorhanden sein, da hier nur lockerer Boden an 
der Wandung liegt. Der Schneidengegendruck ist der Teil des Gewichtes des 
Kastens und der Auflast, der nicht durch Reibung verzehrt wurde. Die Rand
spannungen miissen dabei so groB werden, daB der Kasten weiter einsinkt. Sie 
miissen also die zulassige Beanspruchung des Bodens iiberschreiten, was teils 
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Abb. 143. BeJastungszustiinde fiir eine Brunnengriindung. 

durch ErhOhung der Auflast, teils durch Weggraben des Bodens an der Schneide, 
also Verkleinerung der Flache erreicht werden kann. Der VerIauf des Schneiden
und Bodengegendruckes ist auch hier der Einfachheit halber nach dem Span
nungstrapez eingesetzt. Unter Umstanden treten zu den angegebenen Belastun
gen Wellendruck (vgl. S.160), EisstoB, Stromungsdruck u. a. hinzu. Es empfiehlt 
sich, bei der Bemessung eines Brunnens auch auf auBergewohnliche Belastungsfalle 
der Bauausfiihrung, wie einseitiges Aufhangen, nur teilweise Unterstiitzung der 
Schneide usw., Riicksicht zu nehmen. Man wird dies um so mehr bei mit Steinen 
oder anderen Korpern durchsetztem oder ungleichmaBig gelagertem Boden tun. 

Der verwickeltste Krafteansatz tritt bei der Einbringung einer Druckluft
griindung auf (Abb.144). Zu den bereits beim Brunnen erwahnten Kraften 
treten infolge der Form der Arbeitskammer etwas veranderte Verteilungen des 
Auftriebes und des Wasserdruckes von innen (letzterer ist wegen Platz
Mangels nach der einen Seite hin gestrichelt aufgetragen). AuBer dem Schneiden
gegendruck entsteht beirn Einbringen der Schneide in den Boden auf die Schrag
flache ein als passiver Erddruck einzusetzender Widerstand. SchlieBlich kommt 
noch der Luftdruck in den Arbeitskammern hinzu. Die Belastungszustande sind 
unter der Voraussetzung angegeben, daB der Senkkasten im Wasser abgesenkt 

1 Aus Griinden der Raumersparnis ist der Wasserdruck in den Abb. 142, 143, 144 
verzerrt gezeichnet. 
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wird. Fur das Ablassen mittels Spindeln oder: von einer kunstlichen Insel aus 
wird es danach leicht sein, die entsprechenden Belastungsgegenstande darzustellen, 
insbesondere wenn man sich das im Abschnitt I und II Gesagte vor Augen halt. 
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Abb. 144. Belastungszustande fiir eine Druckluftgriindung. 

1m fertigen Zustand bestehen zwischen den genannten massiven Korpern, 
abgesehen von der Verteilung des Bodengegendruckes, keine Unterschiede in 
statischer Hinsicht. Sie verhalten sich aIle wie ein einfaches massives Bauwerk. 

Haufig wird man die durch-jfi'-'- gehend massiven Korper auf-
.;. lOsen und erhalt einzelstehende 
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Abb. 145. Schematische Auordnung von massiv gegriindeten 
Bauwerken. 

werden. Das statische Prinzip 
solcher sehr verschieden gestal
teter Konstruktionen fur Stutz
bauwerke ist aufAbb.145 schema
tisch dargestellt. Es wird zwischen 
den Pfeilern eine Entlastungs
platte angebracht (Abb. 145c1), 

deren Zweck darin beruht, den 
Erddruck so weit abzufangen, 

daB das Hinterfiillungsmaterial in freier Boschung bis zur Gewassersohle fallen 
kann bzw. daB der auf den unten an der Sohle befindlichen Teil einer Front
mauer entfallende Erddruck durch die Schattenwirkung der Platte sehr stark 
vermindert wird (Abb.145b, c3 ). Man nutzt hier die Breite, die der Pfeiler mit 
Rucksicht auf die Stutzlinie erhalten muB, und die bei einer aufgelOsten Kon-
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struktion dadurch groBer wird, daB der Pfeiler nicht nur die horizontalen Krafte fiir 
seine eigene Breite, sondern auch fiir das iiberbriickte Mauerwerk mit aufnehmen 
muB, dazu aus, den Druck der Rinterfiillung zu vermindern. Die Entlastungs
platte kann senkrecht bis zum Schnitt mit der natiirlichen Boschungslinie 
(Abb.145c1) oder waagerecht bis zur Boschungsoberkante (Abb. 145c3 ) gefij.hrt 
werden. In ersterem Falle erhalt sie den ihrer Rohe entsprechenden Erddruck 
und iibertragt ihn auf die Pfeiler. 1m zweiten Falle entsteht statisch eine vollige 
Entlastung: Man hat es mit einer iiberbauten Boschung zu tun. Jedoch wird 
in den meisten Fallen, namlich immer dann, wenn die Boschung flacher als 1: 1 
ist, die Lange der Platte dann groBer als im ersten Fall sein. Die waagerechte Bean
spruchung und auch die Abmessungen der Entlastungsplatten konnen erheblich 
vermindert werden, wenn das Bauwerk mit einer Steinschiittung hinterfiillt 
wird. Es fragt sich allerdings, wieweit man in solchen MaBnahmen aus wirt
schaftlichen Griinden gehen darf. Fiir den Abstand der Pfeiler spielen die von 
der Platte iibertragenen Rorizontalkrafte eine ausschlaggebende Rolle. Bei nicht 
sehr festem Boden wird der Gleitwiderstand das Einhalten bestimmter Grenzen 
gebieten, aber auch bei standfestem Untergrund wird das Verhaltnis horizon
taler zu vertikalen Kraften gewisse Werte nicht iiberschreiten diirfen, damit die 
Breite des Pfeilers keine unzweckmaBige Ausdehnung annimmt. Die senkrechte 
Belastung wird zwar auch durch die Uberbriickung anwachsen, aber zum iiber
wiegenden Teil aus Verkehrslasten bestehen, mit deren entlastender Wirkung 
nicht gerechnet werden darf. Aufgeloste massiv gegriindete Bauwerke sind 
daher immer nur bei gutem Baugrund anwendbar. Verschiedentlich festgestellte 
Ausweichungen, besonders bei aufgelosten Stiitzmauern groBer Rohe in den 
Seehafen, warnen uns, die Pfeilerquerschnitte zu klein zu nehmen und Reibung 
und Bodenpressung nicht genau festzustellen. 

Die senkrechte Entlastungsplatte kann konstruktiv als Spundwand-, Pfahl
rost-, Eisenbeton- oder Massivbauwerk hergestellt werden und wird dement
sprechend berechnet. Wieweit an der Oberkante der senkrechten Entlastungs
platte mit einer Abstiitzung gegen die waagerechte Verkehrsplatte gerechnet 
werden darf, hangt von der konstruktiven Ausbildung abo Man wird bei An
wendung einer Spundwand beispielsweise immer eine solche Abstiitzung vor
sehen, die die Stelle der Verankerung iibernimmt, es sei denn, es handle sich 
um nachtraglich eingebrachte Entlastungsbauwerke, die ihren Rorizontalschub 
selbst aufnehmen sollen. Die Berechnung erfolgt wie gewohnlich. Es wird 
jedoch in den meisten Fallen wegen des Boschungsabfalles eine groBe Ramm
tiefe der Spundwand erforderlich sein, so daB es sich aus diesem Grunde empfiehlt, 
ein Pfahlrost- oder Massivbauwerk zur Entlastung zu nehmen. Von beiden ist 
das Massivbauwerk die gebrauchlichere Ausfiihrung und als Eisenbetonbalken 
einfach zu bemessell. 

Die Festigkeit des Bodens, unter der der Spannungsverlaufund die GroBe 
der erwarteten Setzungen verstanden wird, laBt sich roh nach dem Spannungs
trapez, mit geringeren Fehlern nach Methoden der Bodenmechanik ermitteln, 
die in vielen Fallen schon Auskunft iiber die wahrscheinliche Verteilung der 
Spannungen und den voraussichtlichen Verlauf der Setzungen geben konnen. 

Aufgeloste Bauwerke werden statisch am ungiinstigsten beansprucht, wenn 
infolge der ungleichmaBigen Beschaffenheit des Untergrundes ungleichmaBige 
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Setzungen eintreten. Bei groBen Flachen steigt die Gefahr hierzu. Es hangt 
von der Widerstandsfahigkeit des Uberbaues ab, wieweit er Setzungsspannungen 
aufzunehmen vermag. 

Vergleicht man die Setzungen von Probebelastungen einfacher Platten mit 
denen des Bauwerkes, so gilt die Regel, daB bei gleicher Belastung je Flachen
einheit die Senkung je nach Bodenart mehr oder weniger annahernd im direkten 
Verhaltnis zu den linearen Abmessungen der Platten steht. 

HousHr.: 
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Zustand 1. Haus 2 steht allein. 

Zustand 2. Haus 3 und 4 werden angebaut und 
hangen sich an 2 auf. Haus 3 reiBt von 2 ab. 

Zustand 3. Haus 1 wird angebaut und zieht 
Haus 2 mit, da die Verbindung zwischen 1 
nnd 2 fester als zwischen 2 und 3. 

Zustand 4a (eingetreten). Der Ri13 zwischen 2 und 
3 hat sich vergroBert. 

Znstand 4 b. Bei Anlage eines Bauwichs ware der 
Zustand 2 erhalten geblieben. 

Zustand 4 c. Bei Vorhandensein einer eigenen 
Brandmauer des Hauses 1 ware Haus 2 weni
ger stark mitgezogen worden. 

Zustand 4 d. Bei Griindung auf schwimmendem 
Pfahlrost ware Zustand 2 nicht wesentlich 
verandert worden. 

Zustand 4 e. Bei Vorhandensein einer schwimmen
den Ringspundwand hatte sich annahernd 
die gleiche Wirkung eingestellt wie bei 4 d. 

Zustand 4 f. Bei Griindnng auf Banketten ware
Haus 1 von Haus 2 abgerissen, wie das bei 
Haus 2 und 3 geschehen ist (Zustand 2). 

Abb. 146. Bewegungen von Reihenhiiusern in bindigem Boden. 

Die Setzung groBerer Fundamentsplatten kann nach Beobachtungen kleiner 
werden!, als auf Grund der Ergebnisse der Probebelastungen mit Platten zu 
erwarten ist. Beim Vorhandensein von Fugen wird es zweckmaBig sein, die ein
zelnen Platten gleich groB und gleich belastet zu wahlen und die statische Be
anspruchung nicht durch ungleiche Senkungen zu erhohen, bzw. beim Wechsel 
des Baugrundes die GroBe der Platten so zu bemessen, daB moglichst gleiche 
Setzungen an allen Stellen entstehen. Die Verbindungen der Griindungsteile 
werden zur Verhiitung von Rissen statisch bestimmt angeordnet. 

1 C. R. Trav. IV· Conference hydrologique des etats baltiques, Leningrad 1933 S. 260. 
Nikolsky: Bericht iiber die geologische Struktur des Gebietes des Flusses Swir. 
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Unangenehm konnen Setzungserscheinungen auch dann werden, wenn seit
liche Reibungskrafte auftreten, die eine Schiefstellung des Bauwerkes verursachen. 
Das ist bei Hochbauten leicht dann der Fall, wenn z. B. zwei Hauser entweder 
eine gemeinsame Brandmauer besitzen (Abb. 146, Haus 2 und 3) oder bei eigenen 
Brandmauern unmittelbar ohne Bauwich (Trennungsweg) aneinander stoBen 
(Abb. 146f, Haus 1 und 2). Nach festgestellten Bewegungen hangt sich ein Haus 
leicht an das Nachbarhaus an und wird am gleichmaBigen Setzen verhindert. 
Infolge schrager Bewegung kannes vomNachbarhaus abreiBen (Abb.146b, Haus3 
von Haus 2) bzw. das Nachbarhaus mitnehmen (Abb. 146c, Haus 1 und 2), je 
nachdem, wie stark der Zusammenhang ist. Wenn sich die auftretenden Krafte 
auch nicht zahlenmaBig angeben lassen, so tut man gut, doch das Vorhanden
sein und die Wirkungsweise derselben in Betracht zu ziehen und eine dement
sprechende Griindung vorzusehen (Abb. 146e bis i). 

Die Standsicherheit des Bodens unter Massivbauwerken schlieBlich wird 
in der gleichen Weise wie beim Pfahlrostbauwerk durch die Gleitkreisunter
suchungen ermittelt. 

Gang der Berechnung. 

1. Festlegung der Belastungsfalle und Belastungsgrenzen fiir Bausausfiihrung 
und Betrieb. 

2. Untersuchung des Gelandesprunges auf Gelandebruch ohne Riicksicht auf 
die spateren Abmessungen des Bauwerkes. 

3. Wahl des Bauwerkes nach dem Ergebnis der Gelandesprunguntersuchung. 
4. Berechnung der angreifenden Krafte. 
5. Wahl der Querschnitte und des Grundrisses. 
6. Annahme der Verteilung des Bodengegendruckes. 
7. "Oberschlagliche Berechnung der Grundbruchsicherheit und Verbesserung 

des Systemes. 
8. Ermittlung der Schnittkrafte in den einzelnen Querschnitten durch Mo

mentengleichung oder Stiitzlinie. 
9. Berechnung der Spannungsverteilung in den Schnitten und an der Sohle. 
10. Priifung der Verteilung des Bodengegendruckes an Hand der Durch-

biegungen des Bauwerkes. 
n. Untersuchung der Kipp- und Gleitsicherheit. 
12. Genaue Berechnung der Grundbruchsicherheit. 
13. Kritik des Querschnittes und Grundrisses, gegebenenfalls Wiederholung 

der Berechnung fiir ein verbessertes System. 
14. Bestimmung der endgiiltigen Bodenbeanspruchung und Ermittelung der 

voraussichtlichen Setzungen. 

b) Die konstruktive Behandlung. 
Folgende Arten von massiv gegriindeten Stiitzbauwerken kann man unter-

scheiden (Abb. 145): 
a) massiv ohne Entlastungsplatte, 
b) massiv mit Entlastungsplatte, 
c) aufgelOst mit massiven Pfeilern und Entlastungsplatten, 

senkrechte Platte: 1. teilweise heruntergezogen, Hinterfiillung mit Boschung; 
2. ganz heruntergezogen, Hohlkorper; 3. waagerechte Platte (iiberbaute Boschung). 
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Die Arten massiv gegriindeter Tragbauwerke mit vorwiegend senkrechter Be
lastung sind: 

a) tiefeGriindung: I.massiv; 2. aufgelOst(inPfeiler,in Rippen und Grundplatte); 
b) flache Griindung: 1. Bankette; 2. gemeinsame Grundplatte; 3. Einzel

platten; 4. Pfeiler. 
Fiir die Betonkorper gilt grundsatzlich das gleiche, was ich bei den Pfahlrost

bauwerken ausgefiihrt habe, nur mit der Einschrankung, daB man haufig auf 
aufgelOste Konstruktionen verzichten muB und die vollen Massivbauwerke, z. B. 
Grundpfeiler, Toranschlagbauwerke u. a. m., nicht vermeiden kann. Jedoch wird 
es sich in vielen Fallen empfehlen, Teile dieser Massivbauwerke mit Leichtbeton 
zu verfiillen, um die Belastung des Baugrundes zu verringern. Man wird auf 
reine Hohlkorper nur dann zuriickgreifen, wenn die Gewahr dafiir gegeben ist, 
daB durch den Beton und die Arbeitsfugen kein Wasser in diesen Hohlkorper 
eindringt, oder wenn eine laufende Entfernung des etwa eingedrungenen Wassers 
vorgesehen ist. 

Eine Durchfeuchtung des Betons ist auch auBerhalb der Arbeitsfugen stets 
vorhanden. Man darf sich nicht dadurch tauschen lassen, daB z. B. Staumauern 
auf der Luftseite trocken bleiben, denn dieses Verhalten ist auf die stete Verdun
stung der geringen Sickerwassermengen zuriickzufiihren. Wasser verdunstet 
aber nicht in einem unter der Erde befindlichen, volIkommen abgeschlossenen 
Hohlkorper, da hier der Wasserdampf nicht ins Freie entweichen kann. Ein 
solcher Hohlkorper wird sich im Laufe der Zeit mit Wasser fiilIen und sein Ge
wicht vergroBern. Abgesehen davon wird das durchtretende Wasser eine gewisse 
Auslaugung des Betons herbeifiihren. Wenn man eine solche Auslaugung mit 
in Kauf nehmen will und auBerdem die Bodenpressung fiir das Gewicht des 
Wassers im Innern des Korpers berechnet, so bestehen gegen die Verwendung 
eines wassergefiilIten Hohlkorpers keine Bedenken. 

Eine Wasserfiillung ist vielfach mehr zu empfehlen als Leichtbeton, der 
unter einem Raumgewicht von 1,2 kaum herzustellen sein diirfte. Jedenfalls solI 
man immer vermeiden, Hohlkorper herzustelIen, die spater nicht mehr zugang
lich sind, damit man entweder eindringendes Wasser rechtzeitig durch Pumpen 
entfernen, eine Nachdichtung vornehmen oder beim Vorhandensein einerWasser
fiillung den Zustand des Betons beobachten kann. Bei Verwendung von Eisen
beton wird man bei Tiefbauwerken fiir eine geniigend starke Uberdeckung der 
Eiseneinlagen, die iiber die Eisenbetonbestimmungen hinaus mindestens auf 
etwa 5 cm zu bemessen ist, Sorge tragen; bei Bauten an der Kiiste sollte man hier 
nicht unter 8 cm gehen. Hinsichtlich der zulassigen Spannungen verweise ich 
auf das friiher Gesagte. 

Auch iiber die Frage des verblendeten oder unverblendeten Betons klaffen 
heute noch weitgehende Meinungsunterschiede. Abgebrochene Bauwerke und 
infolge von Witterungseinfliissen (Temperaturunterschiede, Frost) abgeplatzte 
Verblendungen zeigen die Berechtigung, das Verbundmauerwerk wegen seiner 
oft ungleichen Ausdehnung (z. B. Saulenbasalt gegen Beton) abzulehnen und 
die Verblendung wegen der Arbeitsfugen zwischen Stein und Mauerwerk als 
Fremdkorper im Beton anzusprechen (Abb.147). 

Hat man die Uberzeugung gewonnen, daB der Beton heute so zusammengesetzt 
werden kann, daB er sehr strengen Anforderungen Geniige leistet, so besteht 
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nur selten eine Veranlassung, ihn iiberhaupt zu schiitzen. Keinesfalls erscheint 
es aber als vertretbar, den Beton gegen die von allen Seiten herantretenden 
schadlichen Einfliisse des Bodens nur nach einer Seite hin zu schiitzen. Es bleibt 
also als Begriindung fiir die Anbringung einer Frontverblendung nur die Sicherung 
der AuBenflache des Bauwerkes gegen mechanische Angriffe. Gegen diese laBt sich 
der Beton jedoch leichter unempfindlich machen als gegen chemische Angriffe. 

Die eingehende Besichtigung der trockengelegten Schleusentorkammern in 
Wesermiinde und Ymuiden zeigte eine einwandfreie Beschaffenheit des Betons. 
In Y muiden war sogar die Ma· 
serung der Holzverschalung 
noch vollig am Beton erhalten, 
trotzdem dort der Salzgehalt 
der N ordsee wesentlich hoher 
liegt als an der Wesermiindung. 
Wenn hier der unverblendete 
Beton bzw. Eisenbeton im 
Verlauf von zum Teil mehr als 
zehn Jahren seine Unverletz
lichkeit nachgewiesen hat, weiB 
ich nicht, warum die Bedenken 
einzelner in Deutschland noch 
immer nicht verstummen wol
len. Die maBgebenden Stellen 
in Belgien, Frankreich und 
Holland verwenden ihn mit 
Erfolg bereits seit Jahren, 
ohne bislang Riickschlage er
litten zu haben. 

Es kommt ferner hinzu, 
daB der Eisenbeton bei Ver
wendung der Verblendung nur 
in geringerem Umfange aus
geniitzt werden kann und die 
Zahl der ArbE\itsfugen durch 
die Verblendung vermehrt 

Abb. 147. Stampfbeton und Verblenduug eines Stiitzbauwerkes. 

wird. Eine wirkliche Verbundwirkung kann nicht erzielt werden, denn wir haben 
nicht einmal Mittel, frischen und abgebundenen Beton zu einem einheitlichen 
Korper zu verbinden. Die Abb. 148a und b zeigen deutlich, wie sich das Wasser 
durch diese Arbeitsfugen seinen Weg sucht. Da der auf das Bauwerk wirkende 
Kraftangriff sich an solchen Punkten am ungiinstigsten auswirken muB, hat die 
Anordnung von moglichst wenig Arbeitsfugen nicht wegzuleugnende Vorteile. 

Die heute verwendeten und anerkannten Betonierungsverfahren gewahr
leisten einen einwandfreien Beton, da ja infolge der groBeren Zahfliissigkeit zu 
schwache Neigungen der GuBrinne nicht mehr zur Anwendung gelangen. Fiir 
die Herstellung des Betons bleiben am zweckmaBigsten die Flurforderung, die 
Bandforderung und in neuester Zeit die Pumpforderung. Hinsichtlich des letzten 
Verfahrens sind wir aus dem Versuchsstadium herausgetreten und gehen, wie 

Agatz, Der Kampf d. Ingenieurs. 17 
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einige Baustellen es gezeigt haben, bereits zur Anwendung ffir Tiefbauten mitt
leren Umfanges iiber. Mit ihren Vorteilen fiir die Betonierungsanlagen bleibt 
der Pumpforderung noch ein weites Feld der Anwendung offen. 

Je nach den UntergrundsverhiUtnissen, der Art des Bauwerkes, den Kosten 
und den zulassigen Setzungen wird man sich bei massiv gegriindeten Bauwerken 
fiir eine flache oder tiefe Griindung entscheiden. Flachen Griindungen wird man, 

Abb. 148 a. 

Abb.148b. 

Abb. 148a u. b. Durchtreten von Wasser durch die Arbeitsfugen 
von Stampfbeton. 

wenn nicht besonders trag
fahiger Baugrund bereits an 
der Oberflache ansteht, in 
der Regel eine groBere Set
zung zubilligen miissen als 
Tiefgriindungen, die nicht in 
sich vollig massiv sind, also 
insgesamt geringeres Raum
gewicht als der Bodenaushub 
haben (vgl. Abb. 152 und154). 
Soweit die Setzungen auf 
seitliches Ausweichen des 
Bodens zuriickzufiihren sind, 
konnen sie durch Anordnung 
einer Umfassungsspundwand 
(Abb.146h) vermindert wer
den. 1st der Baugrund trag
fahig, wird man eine Flach
griindung in einzelne Ban
kette (Abb.146, Haus 2 bis 4) 
und Pfeiler auflosen konnen, 
wobei allerdings zu beachten 
ist, daB eine derartige Griin
dung stets dann zu unlieb
samen Rissen im Bauwerk 
fiihren wird, wenn innerhalb 
der Grundflache verschiedene 
Elastizitat oder Lagerungs
dichte des Bodens vorhanden 
ist. Dann treten ungleich 
groBe Setzungen auf, die die 
zulassige Beanspruchung des 

dariiberliegenden Hochbaues iiberschreiten lassen. Eine flache Griindung auf 
einer geschlossenen Platte (Abb.146, Haus 1) hat demgegeniiber den Vorteil, 
daB sie unempfindlich gegen ungleichmaBige Setzungen ist, vorausgesetzt, daB 
die Platte auf die zu erwartenden Biegungsbeanspruchungen hin bemessen ist. 
Es wird sich dann das Bauwerk zwar als gesamter Korper schief stellen konnen, 
aber, falls keine Betriebsstorungen damit verbunden sind, unbehindert weiter 
benutzt werden konnen. So wurden z. B. am Mittellandkanal zwei StraBenunter
fiihrungen auf eine Platte gesetzt und als vierseitig geschlossener Eisenbeton
rahmen konstruiert. 
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Die Plattengriindung tritt haufig mit der Pfahlgriindung in Wettbewerb 
(Abb. 146c bis g, Haus 1). Die Entscheidung hangt meistens davon ab, welche 
Setzungen man zulassen will, wobei ein Risiko darin liegt, daB bislang noch keine 
Gewahr dafiir gegeben werden kann, daB die Setzungsvoraussagen auch genau 
in dem gleichen Umfange eintreten werden. Grundsatzlich hat man sich trotzdem 
vorher iiber die GroBenordnung der Setzungen Klarheit zu verschaffen. Die Mog
lichkeit, auf die eine oder die andere Weise griinden zu konnen, tritt bei Hochbauten 
und bei kleineren Briicken ein. Zu vermeiden ist die gleichzeitige Verwendung 
zweier verschiedener Griindungsarten. Bei Hochbauten wird die UngleichmaBigkeit 
der Setzungen der auf Pfahle und der flach gegriindeten Teile ebenso wie die von der 

Abb. 149. Abgesunkener Pfahl. 

Umgebung abweichende Setzung eines Gesamtbauwerkes wegen der Durchfiihrung 
der Rohrleitungen besondere MaBnahmen erfordern. In beiden Fallen besteht 
die Gefahr des AbreiBens der Bauteile voneinander. Auf die Gefahr der Schief
stellung bei Flachgriindungen wurde schon hingewiesen (vgl. Abb. 146) . 

Es ist daher nicht zu verwundern, daB aus Abneigung gegen unliebsame Uber
raschungen bei wichtigen Gebauden die Pfahlgriindung bevorzugt wird, wenn 
der tragfahige Boden in erreichbarer Tiefe liegt. Bei ordnungsgemaBer Ausfiihrung 
diirften die FaIle, wo auch hier durch Aufhangung der oberen sich konsolidierenden 
Bodenschichten an den Pfahlen groBere Sackungen aufgetreten sind, zu den Selten
heiten gehoren. Ein auffalliges Beispiel einer nachtraglich verdichteten Boden
schicht, die im vorliegenden FaU auf eine Grundwasserentziehung zuriickzufiihren 
ist, zeigt die Abb. 149. Hier loste sich ein unter Last stehender Pfahl von dem 
Gebaudefundament und wurde gleichsam als Grundpegel von den sich setzenden 
Bodenschichten mitgenommen. Es stand eine ungefahr 20 m starke Schlamm
schicht an , die von moorigen Einsprengungen durchzogen war. Die Pfahle haben 

17* 
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die tragfahige Schicht nicht erreicht. Die Vorgange vollzogen sich in wenigen 
Monaten. Eine solche Konsolidierung wird bei abgelagertem Boden nur wahrend 
der Bauausfiihrung eintreten, wenn eine Wasserentziehung stattfindet; beim 
fertigen Bauwerk werden bei richtig gegriindeten Bauwerken die Lasten durch 
die Pfahle auf den Untergrund iibertragen. Bei Griindungen auf frisch aufge
schiittetem Boden muB eine zusatzliche Belastung der Pfahle vorher beriick
sichtigt werden. Gerade dann ist aber eine Flachgriindung wegen der sehr hohen 
und ungleichmaBigen Setzungen wenig empfehlenswert. 

Bei Tiefgriindungen hat man in gleicher Weise wie bei Flachgriindungen 
zwischen aufgeloster und massiver Bauweise zu unterscheiden (Abb. 141 und 145). 
Beide Bauweisen unterscheiden sich hauptsachlich in der GroBe und Aufnahme 
der Horizontalkrafte. Da ein Massivbauwerk, wie bereits im vorigen Abschnitt 
ausgefiihrt wurde, stets eine gewisse Breite aufweisen muB, wird man versuchen, 
diese Breite bei Stiitzbauwerken zu einer Verminderung des horizontalen Erd
druckes durch Schirmwirkung zu benutzen. Man wird daher einzelne Pfeiler 
vorsehen und die waagerechten Krafte der Zwischenraume ebenfalls auf die 
Pfeiler iibertragen. Hierbei ist es erforderlich, daB die Pfeiler imstande sind, 
die horizontalen Krafte so an den Boden abzugeben, daB keine unliebsamen 
Bewegungen des Bauwerkes auftreten. Gegen eine Verschiebung der Pfeiler wird 
eine aufgelOste Konstruktion immer sehr empfindlich bleiben, da damit eine 
Zerstorung der zwischen den Pfeilern befindlichen Bauteile erleichtert wird. 

Es ist daher wenig zweckmaBig, die Konstruktion allzu weit aufzulosen. Da 
bei einem Bauwerk, dessen statische Beanspruchung nie ganz klar zu erfassen 
ist, immer mit dem Auftreten von unbekannten Nebenspannungen gerechnet 
werden muB, darf man auBerdem die Eisenbetonkonstruktion nicht so knapp 
bemessen, daB Nebenspannungen nicht aufgenommen werden konnen. 

Wahrend die konstruktive Behandlung der Stiitzbauwerke, Molen und Platten
bauwerke sich nicht wesentlich von der Ausbildung anderer Beton- oder Eisen
betonkonstruktionen unterscheidet, sei noch kurz auf die trogformigen Korper 
eingegangen, die im Grundbau haufig bei Schleusen und Docks vorkommen 
(Abb.141c). Die Ausfiihrung der Sohlen solcher Korper ist verschieden. Man 
kann Mauer und Sohle getrennt herstellen und durch Verankerung der Sohle 
oder durch ErhOhung des Gewichtes der Soble dafiir sorgen, daB der Auftrieb 
aufgenommen wird. Bei einer anderen Ausbildungsform wird die Sohle keilformig 
gegen die Seitenmauer abgestiitzt, so daB der Auftrieb in die Mauer iibergeleitet 
werden kann. Ais zweckmaBigste Gestaltung muB man jedoch die Herstellung 
des trogformigen Korpers als Rahmen in Eisenbeton bezeichnen. Hier konnen 
sowohl die Seitenmauern als auch die Sohle in maBigen Abmessungen gehalten 
werden. Eine einheitliche Eisenbetonkonstruktion ist zudem wie keine andere 
geeignet, den Bodengegendruck sicher aufzunehmen, auch wenn seine Verteilung 
in Wirklichkeit von derjenigen abweicht, die man der Berechnung des Bauwerkes 
zugrunde gelegt hat. 

Trotz der mehr als fiinfzigjahrigen Erfahrungen mit Beton werden auch heute 
immer noch Bedenken gegen die Lebensdauer dieses Baustoffes erhoben, die sich 
auf festgestellte Zerstorungen im Beton stiitzen, deren Ursprung meist dem Binde
mittel zugeschrieben wird. In manchen Fallen wird demgegeniiber auf die Zu
verlassigkeit des Bruchsteinmauerwerkes hingewiesen, wobei auBer acht gelassen 
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wird, daB der Zementzusatz des Mortels wesentlich hoher als beim gewohnlichen 
Eisenbeton im Tiefbau ist. 

Man muB beim Beton drei Herstellungsarten unterscheiden: 
1. Stampfbeton mit zu geringem Wasserzusatz, zahlreichen Arbeitsfugen und 

ungeniigender Dichtigkeit; 
2. GuBbeton mit zu hohem Wasserzusatz, wie er in den ersten Jahren seiner 

Anwendung hergesteUt wurde; 
3. GuBbeton, auch plastischer oder Weichbeton genannt, der mit dem giin

stigsten Wasserzusatz nach Feststellungen der Eigenschaften der Zuschlagsstoffe, 
mit dem fiir das Bauwerk notwendigen Zementzusatz und gegebenenfalls unter 
Zufiigen von TraB hergestellt wird. 

1i'estgestellte Zerstorungen an Bauwerken dpr ersten beiden Arten konnen nicbt 
als Kronzeugen fiir ein Versagen des Betons im Grundbau angefUhrt werden. 

Bauwerke der dritten Art haben bislang Verletzungen ihres GefUges nicht 
aufgewiesen, die zu Bedenken AnlaB geben konnten, es sei denn, daB sie auf 
vermeidbare Fehler in der Zusammensetzung, Herstellung und BauausfUhrung 
zuriickzufiihren sind. 

Die gelegentlich wegen der hoheren Festigkeit wieder eingefUhrte Verwendung 
des Stampfbetons muB ich als Riickschritt betrachten, da sich auch mit modernen 
Betonierungsgeraten - abgesehen von der groBeren Durchlassigkeit - Arbeits
fugen, wie sie Abb. 147 erkennen laBt, nicht vollig vermeiden lassen. 

Die Hauptforderung an den Beton muB im Grundbau auBer einer geniigen
den Festigkeit eine weitgehende Dichtigkeit sein, da das Wasser mit seinen 
schadlichen Bestandteilen jedes Betonbauwerk zu zerstoren sucht (Abb.148a, b). 

Wie ich seinerzeit eingehend nachgewiesen habel, hat der TraBzusatz seine 
nicht wegzuleugnenden Vorteile fUr die Giite des Betons. 

Da man auf die Dichtigkeit im Grundbau ebenso groBen Wert legt wie auf 
die Festigkeit, wird man Stampfbeton nur in auBergewohnlichen Fallen ver
wenden. Eher diirfte dann die Wahl auf Bruchstein- oder Ziegelmauerwerk 
fallen. Denn wenn man schon mit einer uneinheitlichen Masse arbeitet, dann 
soUte man wenigstens diejenige auswahlen, deren iiberwiegende Bestandteile 
moglichst hochwertige Eigenschaften besitzen. Gerade die Elemente des 
Mauerwerkes haben eine jahrhundertelange Bestandigkeit aufgewiesen und sind 
vielen ehemischen Angriffen gegeniiber unempfindlich. 

Beim massiv gegriindeten Bauwerk hangt die konstruktive Behandlung eng 
mit der Bauausfiihrung zusammen. Zu unterscheiden sind hier: 

Verfahren der Trockenbauweise: 
Grundwasserentziehung, Druckluftgriindung mit oder ohne verlorene Tau-

cherglocke. 
Verfahren der NaBbauweise: 
Brunnengriindung, Senkkastengriindung. 
Unterwasserschiittverfahren: 
Kastenschiittung, Trichterschiittung, Kontraktorverfahren. 
Die Trockenbauweise wird wohl fiir alle Flachgriindungen verwendet, zumal 

da eine Grundwasserentziehung hier kaum notwendig werden wird. Mit diesem 
Verfahren lassen sich alle Griindungen in einwandfreier Weise herstellen. 

1 A gat z, A.: Die ra tionelle Bewirtschaftung des Betons. Berlin 1927. 
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Bei Tiefgriindungen wird diese Bauweise immer dort vorzuziehen sein, wo 
es sich um nach Lange, Breite und Tiefe ausgedehnte Bauwerke, wie z. B. 

Schleusen- und Dockanlagen 
handelt. Fur die Bauwerke 
des Kraftwasserbaues, wie 
Staumauern, Wehrkorper und 
Krafthauser wird sie nach Mog
lichkeit stets zur Anwendung 
gelangen, da es hier auf den 
durchgehenden AnschluB an 
den Untergrund ankommt. 

Abb. 150. Zustand des Unterwasserschiittbetons einer Trichter· 
schiittung. 

Die NaBbauweise wird fur 
aIle ubrigen Tiefgriindungen 
zur Anwendung gelangen kon
nen. Von den Unterwasser
schiittverfahren soUten nach 
dem heutigen Stand der Tech
nik die Kasten- und Trichter-

schiittung dem Kontraktorverfahren gegeniiber als nicht einwandfrei ausscheiden. 
Wie wenig man hier auf einen zusammenhangenden Korper rechnen kann, 
zeigt der Zustand des Betons bei einem freigelegten Dock (Abb. 150 und 151). 

Abb. 151. Wasserdurchlassigkeit von Untcr
wasserschiittbeton. 

Die Nachteile des friiheren Schutt- und 
Trichterverfahrens gehen deutlich aus der 
Abb. 150 hervor, die von einem Bauwerk 
stammt, das 1910/11 als Schwergewichts
dockkorper aus Kalk-TraB-Beton in Kasten
schuttung hergestellt wurde. Das Ergebnis 
einer solchen Betonierung hestand in einem 
Konglomerat von einzelnen Betonnestern 
mit Kies und Schlammumhullungen, das, 
wie die Abb. 151 beweist, den Durchtritt 
des Wassers in wcitem Umfange zulaBt. 
Derartige MiBerfolge haben Veranlassung 
gegeben, von dem Verfahren in Zukunft 
Abstand zu nehmen. 

Demgegenuber sind besonders in den 
let.zten Jahren im In- und Auslande mit dem 
Kontraktorverfahren die verschiedensten 
Grundbauwerke hergestellt und die Nach
teile der beiden anderen Unterwasserschutt
verfahren beseitigt worden. Trotzdem werde 
ich das Kontraktorverfahren immer nur 

dann wahlen, wenn die ubrigen Bauverfahren aus zwingenden Griinden nicht 
in Frage kommen, da die Giite des Betons wahrend der Herstellung im Scha
lungsraum nicht nachgepruft werden kann. 

Wie ich bereits (S. 245) betont habe, leben wir in dem Land der Pfahlrost- und 
Spundwand- und damit der Trockenbauweise und verwenden die Brunnen- und 
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Senkkastengriindung viel seltener als das Ausland, das beide Verfahren oft mit 
groBem Erfolg benutzt. 

Die Druckluftgriindung mit verlorener Taucherglocke wurde bei uns be
sonders in den letzten Jahren bedeutend vervollkommnet und hat an Aus
dehnung gewonnen, zumal es gelungen ist, Senkkasten schrag abzusenken und 
durch sinnreiche Hilfsmittel den Bauwerksteil bei erfolgten Abweichungen in die 
richtige Lage zuriickzusteuern. Diese Bauweise gestattet uns, einen im Trockenen 
einwandfrei hergestellten Eisenbetonkorper unter dem Schutz der Druckluft auch 
im Trockenen in den Untergrund auf die erforderliche Tiefe abzusenken und 
damit die Nachteile der Brunnen- und Senkkastengriindung zu vermeiden. 

Die Trockenbauweise mit Hilfe der Grundwasserentziehung hat den unleug
baren Vorteil, daB der gesamte Untergrund bis zur Konstruktionsunterkante 
des Bauwerkes fiir den iiberwachenden Ingenieur im urspriinglichen Zustand 
jederzeit offen daliegt, und daB daher die Bauwerke unter laufender Kontrolle 
dem Untergrund angepaBt werden konnen. DaB diese Vorteile bei umfang
reichen, zusammenhangenden Bauten, wie ich sie eingangs aufgezahlt habe, sehr 
ins Gewicht fallen, liegt auf der Hand. Fiir die iibrigen Grundbauwerke ist die 
offene Bauweise mit Hilfe der Stahlspundwande stark verbreitet. In welchen 
Fallen sie insbesondere der Druckluftbauweise vorzuziehen ist, kann nur mit 
Riicksicht auf die Beschaffenheit des Untergrundes (Rammerschwernisse), die 
Wirtschaftlichkeit, die Bauwerksart u. a. m. entschieden werden. 

c) Die Erfahrung und ihre Auswertung auf die statische und konstruktive 
Behandlung. 

Zieht man in Betracht, auf welche U mstande Einstiirze von massiven Grund bau
werken zuriickzufiihren sind, so kann man drei verschiedene Ursachen feststellen: 

1. Untergrund. Grundbruch und Abgleiten auBern sich bei massiv gegriin
deten Bauwerken in der gleichen Weise, wie dies bei den Pfahlrostbauwerken 
beschrieben ist. 

Setzungen mit anschlieBendem Bodenaufbruch zeigen sieh bei flach und 
mitteltief gegriindeten Bauwerken durch Versacken mit gleichze,itigem Sehief
stellen nach der Aufbruchseite hin. Eine derartige Gefahr kann meist durch 
Tieferlegung oder Verbreiterung der Sohle vermieden werden. 

2. Konstruktions- oder Ausfuhrungsfehler. Man sollte annehmen, daB 
solehe Vorkommnisse auf Grund der heutigen Kenntnis der Bauingenieurtechnik 
ausgeschlossen sind. Wie aber verschiedene Beispiele zeigen, bleiben wir nicht 
von derartigen Bauunfallen verschont. 

3. Unkenntnis der angreifenden Krafte. Als besonders augenfalliges 
Beispiel fiir die ungeniigende Erfassung der Boden- und Wasserkrafte seien Molen 
und Wellenbrecher am offenen Meer erwahnt. Wir besitzen iiber die GroBe des 
Angriffes noch keine ausreichenden Erfahrungen. Gerade die in letzter Zeit 
erfolgten Einstiirze der Molen von Algier und Catania zeigen eine Unterschatzung 
sowohl der auf das Bauwerk selbst als auch auf den davorliegenden Boden oder 
die Steinschiittung geriehteten Krafte. Die Sicherung der beiden letzteren ist 
von besonderer Wichtigkeit fUr den Bestand des Bauwerkes1 . 

1 Vgl. hierzu: XVI. Internat. SchiffahrtskongreB Briissel 1935, Bericht 75 (General
bericht VIII) von Rou ville mit dem Entwurf der SchluBfolgerungen iiber diese Frage. 
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Die Zerstorung von Bauwerken und die angestellten Messungen von in 
Bewegung geratenen Bauwerken geben uns AufschluB, nach welcher Rich

6'l'llnud/J 
lIoruen 

Abb.152a. 

tung wir in statischer und konstruktiver 
Hinsicht Verbesserungen vornehmen 
konnen. In erster Linie wird es sich urn 
die zweckmiiBige Lage von Fugen, die 
Anpassung der Bewehrung an den durch 
die Risse angezeigten Spannungsverlauf 
und die Herstellung widerstandsfiihiger 
Verbindungen der Bauwerksteilein senk· 
rechter und waagerechter Richtung han
deln. Der iiberwiegende Teil der Ein
stiirze von Bauwerken ist auf mangelnde 
Fundamentbreite und ungeniigende 

AufschlieBung des Untergrundes zuriickzufiihren. Die Kenntnisse der Versuchs
anstalten bieten uns heute die erforderlichen Hilfsmittel, derartige Schaden zu ver-

LiingsschniH tiurc/J rlie Torkommer 

Abb.152b. 

meiden, wobei, wie ich eingangs bei der Erkundung des Untergrundes hingewiesen 
habe, die Tiefe der AufschlieBung von der Konstruktionstiefe, Breite des Bau
werkes, der Art der Belastung und der Beschaffenheit des Untergrundes abhangt. 
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Es sollte ferner zu Bedenken AnlaB geben, wenn z. B. von einer 5000 m langen, 
massiv gegriindeten Stiitzmauer im Ausland nach kurzer Zeit mehr als die Halite 
nur durch eine vorgesetzte Stiitzkonstruktion vor weiterem Abrutschen bewahrt 
werden konnte. 
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Aus den Abb. 152 und 153, die den zeitlichen Verlauf der Setzungen massiver 
Bauwerke zeigen, geht mit Deutlichkeit die starke Empfindlichkeit hervor, mit 
der der Boden unter dem dargestellten Bauwerk 
auf iiuBere Einfliisse, wie z. B. die Grundwasser
entziehung, reagiert. AuBerdem sieht man deutlich 
den zeitlichen Verlauf der Setzung, die nach Auf
bringung der zusiitzlichen Belastung des Bodens 
vonstatten geht. Die Bauausfiihrung wurde so an
geordnet, daB die groBte Setzung noch wiihrend 
der Herstellung erfolgte, um ihre Folgen fiir den Abb.152e. 

spiiteren Betrieb der maschinellen Anlagen moglichst gering zu halten. Die an
schlieBenden Beobachtungen zeigen, daB die wiihrend der Bauausfiihrung kiinst
lich erzeugte Setzung erst 
etwa 3 Jahre nach lnbe
triebnahme der Bauwerke 
wieder erreicht wurde. 
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chung noch aus derverschie
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stiirke, noch aus der iiberall 
mehr als 20 m starken Ton
schicht liiBt sich eine Ge
setzmiiBigkeit fiir den ver
schiedenartigen Verlauf der 
Setzungen erkennen (vgl. 
Abb. 152e-g und Tabelle 17). 
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ker gesetzt hat als das Binnenhaupt, 
ist auf die rd. 170 Tage langer 
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auf das fertige Bauwerk weiter 
wirkende Grundwasserabsenkung 
des Binnenhauptes, wenn auch in 
geringerem Umfange, zuriickzu
fiihren. 

DaB der Block 2 trotz seiner 
wesentlich geringeren Belastung 
des Bodens mit den Blocken lO 
und 11 einheitlich mitgegangen 
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Abb.152 a-g. Setzungen tief gegriindeter massiver Bauwerkc. 

a) Lagepian, b) Langsschnitt, c) Setzung der Bauwerks
kanten, d) Bohrprofil, e) Biockeinteilung, f) Zeitsetzungs
kurven des Au13enhauptes, g) Zeitsetzungskurven des Bin-

nenhauptcs. 

zufiihren, durch die die 3 Blocke sich als ein einheitliches Gebilde verhielten. 
Was die GroBe der insgesamt im Laufe der weiteren Jahre sich auswirken

den Setzung anbelangt, so hat man an einem anderen Haupterbauwerk am 
gleichenHafen insofern einen Anhaltspunkt, als die dortige Setzung nach 30 Jahren 
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Tabelle17. Belastungen undBodenverhaltnisse bei denBauwerkenderAbb.152. 

Mittlere Bodenbeanspruchung Mittlere Saudschichtstarke 
Block in kg/cm' in m 

Nummer AuBenhaupt I Binnenhaupt AuBenhaupt I Binnenhaupt 
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naeh Fertigstellung mit rd. 18 em ihren Endzustand erreieht hat. Verfolgt man 
nun die Senkungskurve der letzten heiden Jahre an den neuen Bauwerken weiter, 
so wird das EndmaB voraussiehtlich das gleiehe sein. Eingesetzt hatten wir 
seinerzeit eine Gesamtsetzung von 25 em. 
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Abb. 153 zeigt die Ubereinstimmung der Setzungen im Pfahlrost und massiv 
gegriindeten Bauwerk. Ganz allgemein offenbart sich die Neigung einer fort
schreitenden Zusammendriickung des Bodens, so daB 5 Jahre nach Inbetrieb
nahme des Bauwerkes noch keine Ruhe eingetreten ist. Diese Setzungen werden 
hier erfahrungsgemaB von J ahr zu J ahr kleiner. 

Die Bodenpressung betrug i. M. einschlieBlich Bruckenauflagerkraften: 
Beim ostlichen Widerlager auf Pfahlen . .. 3,1 kgjcm2 

"westlichen " " " .... 3,8 kgjcm2 

"Drehpfeiler massiv gegriindet. . 4,8 kgjcm2 • 

Trotz der annahernd gleichen Starke der Sandschicht und Tonschicht und 
trotz der ungleichen Bodenbeanspruchung ist hier nach 5 Jahren noch kein 
merkbarer Unterschied in den SetzungsgroBen zu erkennen. Auch der Verlauf 
der Kurven in den letzten 2 Jahren laBt keine Schliisse auf eine unterschiedliche 
Auswirkung fiir die spateren Jahre zu (Abb. 153f-h). 

Sehr schon ist aber zu erkennen, wie die tief wirkende Grundwasserabsenkung 
wahrend der Bauausfiihrung bereits den Boden so stark konsolidiert hat, daB 
die ungleiche Beanspruchung des Untergrundes sich kaum bemerkbar macht. 
Und diesen Vorteil der Grundwasserabsenkung sollte man in Zukunft weit
gehendst ausniitzen. 

Beim Entwurf der Drehbriicke ist mit einer Senkung der Fundamente VOn 
insgesamt 15 cm gerechnet und die Lager sind so ausgebildet, daB jederzeit 
eine Nachstellung erfolgen kann. 

Die Vorausbestimmung derartiger Setzungen ist bisher vielfach mehr eine 
Sache der Theorie als von wirklichem Wert fiir die Erbauer solcher Anlagen 
gewesen, weil die erforderliche Erfahrung an bestehenden Bauwerken fehlte. 
Trotzdem sollten die Setzungen fiir Bauwerke grundsatzlich vorausbestimmt wer
den, damit der Ingenieur auf Grund des anstehenden Bodens mit der Gefahr der 
Setzungen rechnet und sein Bauwerk von vornherein konstruktiv so gestaltet, daB 
Einzelbewegungen der Bauwerksteile ohne Schaden fiir den Betrieb vor sich 
gehen konnen. Es muB doch z. B. als ein erhebliches MaB ungleicher Setzungen 
angesehen werden, wenn ein Baublock eines groBeren Tiefbauwerkes innerhalb 
eines J ahres 86 mm Senkung aufweist, wahrend der N achbarblock es nur auf 38 mm 
bringt. Trotzdem die Bewegung der BaublOcke auch in den nachsten 5 Jahren 
nicht zur Ruhe gekommen ist und auf diesen Blocken die Schienen fiir den 
Unterwagen eines Schiebetores laufen, hat sich bislang zu irgendwelchenBeanstan
dungen im Betrieb kein AnlaB ergeben. Man hatte hier die Setzungen durch die 
Bauausfiihrung beschleunigt, und nachdem das voraussichtlich giinstigste MaB er
reicht war, die Bauwerke abgeglichen, die Schienen eingebaut und den Bau
grund durch Einstellung der Grundwasserabsenkung entlastet. Man solI also 
keine iibertriebene Furcht vor Setzungen zeigen, weil sich ingenieurtechnisch 
die schwerwiegenden Folgen der Bewegungen eines Bauwerkes haufig unschadlich 
machen lassen konnen. Die Durchbiegungen einzelner Bauwerkskanten bzw. 
die Verschiebungen der BaublOcke gegeneinander infolge ungleichmaBiger Set
zungen gehen aus den Abb. 152c und 153c hervor. Die Abweichung der Kanten 
von geraden Linien ist teilweise betrachtlich. 

Bewegungen eines auf Banketten gegriindeten Holzbaues haben z. B. im 
Verlauf von 7 Jahren (Abb. 154) ein MaB von 35 bis 52 cm erreicht. 
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Hier handelt es sich um einen I1rlJndriB D 
ein- und mehrgeschossigen reinen S ~ r N---
Holzbau, der in 1 m Tiefe unter Ge- ,,--__ ~lHJ-_-~'1 ... '---_.5 

Hinde auf 0,75 m bzw. 1,50 m breiten 
Banketten ruht. Die Bodenbeanspru
chung betragt i. M. unter dem ein
geschossigen Bauwerk rd. 0,5 kg!cm2 , 

unter dem mehrstockigen Bauwerk 
rd. 1 kg!cm2 • Man erkennt deut
lich, wie die Setzung auch nach 
rd. 7 Jahren noch nicht zur Ruhe 
gekommen ist, und daB ihre GroBe 
weniger von der Belastung als von 
den Eigenschaften des Untergrun
des abhangt. So haben die Punkte 6 
und 7 des flachen Gebaudeteiles 
infolge des schlechteren Untergrun-
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Abb. 154a-e. Setzung eines flach gegriindeten Bauwerkes. 
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unangenehmen Folgen gehabt, da es darauf abgestellt war und nur die 
Verbindungen der einzelnen holzernen Bauwerksglieder nachgezogen werden 
muBten. 

Wie empfindlich ein Dockkorper gegen Belastungsiinderungen sein kann, 
ergibt die nachstehende Tabelle: 

1. Dock mit Wasser gefiillt ........... . 
2. Dock wasserleer, aber mit 32000 t.Dampfer belegt . 
3. Dock wasserleer ..... ...... . 

Hiihe derDocksohle Hebung 

+4,515 m 
+4,518 " 
+4,520 " 

±Omm 
+3 " 
+5 " 

Uberlegt man sich, daB die angegebenen Setzungen wegen ihrer Ungleich
miiBigkeit mit bedeutenden Zusatzkriiften, die auf das Bauwerk wirken, ver
bunden sind, so wird man zugeben, daB ein einheitlicher Rahmenquerschnitt 
in Eisenbeton die groBere Fiihigkeit hat, sich dem Belastungswechsel anzupassen. 

Eine Reihe von sehr interessanten Messungen der Bewegungen von massiv 
gegriindeten Bauwerken geben Leveque l und Beau l . Sie zeigen eine ganz 
ausgesprochene Gezeitenbewegung der Bauwerke, des Bodens und des Grund
wassers. Bei den Bauwerken ist die Phasenverschiebung gegeniiber den Meeres
gezeiten nahezu Null. Wiihrend es sich hierbei um elastische Formiinderungen 
handelt, geben beobachtete Setzungen eines mehrstockigen Schuppens ein Bild 
von dauernden Setzungen, das mit dem der Abb. 154 iibereinstimmt. 

Zusammenfassend liiBt sich iiber die Auswirkung der Erfahrungen auf die 
statische Behandlung der massiven Grundbauwerke sagen, daB man gut daran 
tut, den Standsicherheitsnachweis fiir verschiedene Formen des Bodengegen
druckes durchzufiihren, daB man ferner die beim Sacken des Bauwerkes etwa 
auftretenden seitlichen Reibungskriifte in die Rechnung einsetzen und beim 
Vorhandensein dynamischer Beanspruchung (z. B. Wellendruck) sich lieber auf 
Meesungen als auf theoretische Ansiitze verlassen soUte. 

Fiir die konstruktive Behandlung ergibt sich bei flachen Griindungen V or
sicht in der Anwendung von Banketten bei bindigem Boden, da sie leicht zu 
ungleichmiiBigen Setzungen fiihren. Man sollte die Kosten fiir eine durchgehende 
Platte immer dann aufwenden, wenn die entstehenden Schaden im Bauwerk 
so bedeutend sein werden, daB diese Kosten in einem geringen Verhiiltnis zu 
ihnen stehen. Dabei muB man beriicksichtigen, daB Schaden infolge ungleich
maBiger Setzungen mit der Hohe des Bauwerkes (z. B. mehrstockige Hauser) 
wachsen. 

Bei Tiefgriindungen liiBt sich nach den Erfahrungen die Wahl zwischen auf
ge16sten oder durchgehenden Konstruktionen nicht von vornherein treffen. Sie 
muB immer den Untersuchungen von Fall zu Fall vorbehalten bleiben. Diese 
werden sich mehr auf die wirtschaftlich giinstigere Form erstrecken als auf die 
statisch und konstruktiv giinstigere, da in dieser Hinsicht keine von den beiden 
zu Beanstandungen AnlaB gibt, jedoch sollte man sich davor hiiten, verschiedene 
Fundamentarten nebeneinander in einem Bauwerk zu verwenden. Bestehende 
Bauwerke, z. B. ein Teil der alten Hauser in Berlin. haben deutlich gezeigt, zu 
welchen schweren Schiiden die dadurch hervorgerufenen ungleichmiiBigen Set-

1 XVI. Internat. SchiffahrtskongreB, Bericht 109. 
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zungen fuhren konnen. Wird man aus bauausfiihrungstechnischen Grunden zur 
Verwendung mehrerer Grundungsarten gezwungen, so hat man durch Anord
nung von Fugen die ungleichen Setzungen wenigstens fiir das Gesamtgebaude 
unschadlich zu machen. 

d) Leitsitze fiir das Massivbauwerk. 

1. Die Scheu vor Setzungen ist unnotig, sobald sich das Bauwerk darauf 
abstellen laBt bzw. die Setzungen vorausbestimmt worden sind. 

2. Bei dem Ansatz des Bodengegendruckes ist Vorsicht geboten, da hieruber 
bislang wenig Erfahrungsmaterial vorliegt. Das Spannungstrapez gibt aber 
durchweg ungiinstige Fundamentbeanspruchungen und genugt daher als erste 
Annaherung beim Vorentwurf. 

3. Die spateren DurchfluBverhaltnisse des Wassers unter dem Bauwerk sind 
vor der Herstellung des Entwurfes moglichst eingehend zu ermitteln und da
nach sind die Auftriebskrafte anzusetzen. 

4. Die zulassigen Beanspruchungen der Baustoffe sind niedriger zu halten 
als im Hochbau, um den Unsicherheiten beim Ansatz der Krafte Rechnung 
zu tragen. 

IV. DieAnswertung der Mi8erfolge nnd die Folgernngen 
aus dem Kampf fiir die Zukunft. 

Solange der Mensch Bauwerke errichtet, steht er im Kampf mit seinen 
Gegnern "Erde" und "Wasser". Auch die wachsende Erkenntnis uber ihre 
Angriffsweisen und die Vervollkommnung der technischen Hilfsmittel haben 
ihn den Sieg noch nicht erringen lassen, weil er seine Bauwerke immer groBer 
gestalten muBte, um den Anforderungen des Verkehrs auf allen Gebieten gerecht 
zu werden. 

lch habe versucht darzustellen, wie Erde und Wasser auf die verschiedenartigen 
Verteidigungsbauwerke des Menschen auch verschiedenartig einwirken. Man 
sollte daher in Zukunft mehr als bisher an den bestehenden Bauwerken die 
Auswirkung von Erde und Wasser beobachten und Folgerungen ziehen. 

Festigkeit und Standsicherheit von Bauwerk und Untergrund, Bauwerks
gestaltung, Baustoff und Bauausfiihrung, Wirtschaftlichkeit wirken sich fur 
Spundwand-, Pfahlrost- und massiv gegrundete Bauwerke je nach der beab
sichtigten Zweckbestimmung derselben jeweils in anderer Form aus. Gemein
sam bleibt nur der Gelandesprung mit waagerechtem und senkrechtem oder 
vorwiegend waagerechtem oder senkrechtem Kraftangriff. 

Uberblickt man noch einmal die behandelten Formen der Stutzbauwerke, so 
erkennt man eine folgerichtige Entwicklung von der Spundwand zum Massiv
bauwerk (Abb. 155). 

Der erste Abschnitt dieser Entwicklung wird durch die unverankerte Spund
wand dargestellt, bei der samtliche Krafte von einem biegungsfesten Korper 
aufgenommen werden (Abb.155a). Da die Durchbiegung dieses Korpers zu 
groBe Abmessungen annehmen kann, ist sein Anwendungsbereich beschrankt. 
Man gelangt daher zu der frei aufgelagerten Spundwand, die entweder an einer 
Platte oder Wand verankert sein kann (Abb.l55b). Der bei dieser Konstruk-
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tion auftretende Nachteil groBer Ankerlangen kann entweder durch Abstiitzung 
des Ankers durch Pfahle (Abb. 155c) oder durch Ersatz der Ankerplatte durch 
Pfahle (Abb.155e) oder durch Einspannung der Verankerungskonstruktion in 
der Erde (Abb. 155d) verringert werden. Man sieht, daB die erste Nebenform 
des Bauwerkes (Abb.155c) zu einer Pfahlkonstruktion fiihrt, deren Entwick
lungsabschnitte die an einen Pfahlbock verankerte Spundwand mit verkiirztem 
Anker (Abb. 155e) und weiter die Heranriickung des Pfahlbockes an die Innen
(Abb. 155f) oder AuBenseite (Abb. 155g) der Spundwand bilden. Das eigent
liche Pfahlrostbauwerk unterscheidet sich seiner Art nach (Abb.155h) kaum 
von den zuletzt beschriebenen Spundwandbauwerken (insbesondere Abb. 155c) 
und zerfallt ebenfalls in ein vorderes Stiitz- und ein hinteres Verankerungs
bauwerk. Das Pfahlbauwerk selbst war in einfacher Anordnung als Einzelpfahl 
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Abb. 155. Oberblick iiber die Arten der Stiitzbauwerke. 

oder Bock vorhanden. Dementsprechend ergibt sich auch beim Pfahlrostbau
werk als nachstliegendes ein Gebilde, das lediglich aus Pfahlen einer oder zwei 
Richtungen (Druck- und Zugpfahle) (Abb. 155i, k) besteht. Beide Ausfiihrun
gen haben bei vielen Systemen den auf S. 196 besprochenen Nachteil, daB der 
Systemnullpunkt zu hoch oder zu niedrig iiber der Rostplatte liegt. Durch 
Einfiigen einer dritten Pfahlrichtung (Abb. 1551) wird es moglich, den Null
punkt in die Nahe der Rostplatte zu bringen und damit das Moment, das fiir 
die Pfahlbelastung maBgebend ist, klein zu halten. 

Die weitere Entwicklung des Pfahlrostbauwerkes fiihrt zu einer Versetzung 
der Spundwand nach hinten (Abb. 155m). Ihre Lange nimmt mit wachsender 
Rostplattenbreite ab, bis man im Grenzfall die iiberbaute Boschung vor sich 
hat (Abb. 155n), wo die Spundwand iiberfliissig geworden und der Aufbau von 
der Rostplatte verdrangt ist. 

Geht man den entgegengesetzten Weg und vergroBert die Hohe des Aufbaues 
auf Kosten des Pfahlrostes, so erhalt man das massive Bauwerk auf tiefem Pfahl
rost (Abb. 1550) und gelangt schlieBlich, wenn man die Pfahle fortlaBt, zu einem 
massiven Bauwerk schlechthin (Abb. 155p). Hier hat man wie im Anfang der 
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Reihe (Abb. 155a) einen einfachen Korper vor sich, der sich von der unverankerten 
Spundwand durch eine bedeutend hohere Biegungssteifigkeit und geringere 
Griindungstiefe unterscheidet und daher geeignet ist, groBere Hohenunterschiede 
abzufangen. 

Sieht man die skizzierten Entwicklungsabschnitte im Hinblick auf einen ge
gebenen Fall durch, so wird man dadurch zu derjenigen Bauform gelangen, die 
den gestellten Anforderungen am meisten entspricht. 

Aus Bauwerksbewegungen und -unfallen haben wir die Folgerung zu ziehen, 
daB sich unsere Verteidigungsstellung oft als zu schwach erwiesen hat. Die min
destens gleich wertvolle Erkenntnis, inwiefern unsere Verteidigungsstellung zu 
stark ausgebaut worden ist, fehlt uns. 

Mit anderen Worten gesagt, heiBt das: wir wissen nicht, mit einer wie groBen 
Sicherheit wir beim Entwurf der Grundbauwerke eigentlich rechnen. Wahrend 
im Hochbau infolge der genauen Erfassung der angreifenden Krafte die gesamte 
Sicherheit in die zulassigen Spannungen des Baustoffes verlegt werden kann, 
liegen im Grundbau die Verhaltnisse schon deshalb uniibersichtlicher, well es 
sich bei den Berechnungen nicht immer urn Spannungsermittlungen im Baustoff, 
sondern urn Gleichgewichtsbestimmungen handelt. Bei einigen dieser Bestim· 
mungen geht man von vornherein von der Annahme aus, daB bereits im Ansatz 
der Krafte eine geniigende Sicherheit vorhanden ist, so z. B. bei der Ermittlung 
der Rammtiefe einer Spundwand. Es wird damit der durchaus unerwiinschte 
Zustand gestiitzt, daB man den Ansatz der Sicherheiten an eine falsche Stelle 
legt. Auch im Grundbau muB das Bestreben dahin gehen, die Sicherheit nicht etwa 
in den Ansatz der Krafte einzusetzen, sondern diese entweder bei der Festsetzung 
der zulassigen Spannungen oder der gesuchten GleichgewichtsgroBen zu beriick
sichtigen. Solange allerdings die bestehende Erd- und Wasserdrucktheorie noch 
durch keine genauere ersetzt ist, wird es schwierig sein, in allen Fallen diesem 
Grundsatz gemaB zu handeln. DaB sich daraus Unstimmigkeiten ergeben, sieht man 
schon daran, daB bei der Bestimmung der Rammtiefe ohne Sicherheit gearbeitet 
wird, wahrend bei der Bestimmung des Widerstandsmomentes der Wand zulassige 
Spannungen angesetzt werden, die bereits eine bestimmte Sicherheit enthalten. 

Das mag zum Tell damit begriindet werden, daB gegen Abrostung und Durch
biegung eine zusatzliche Bemessung erforderlich sei, im Grunde ist es aber doch 
nur ein Ausdruck dafiir, daB man sich zu einer einheitlichen Aufstellung dieser 
Art von Berechnungen noch nicht entschlossen hat. 

Urn zu zeigen, wie stark die Sicherheitsgrade im Grundbau voneinander abwei
chen, seien in der folgenden V"bersicht einige der wichtigsten Zi£fern angegeben: 

1. Standsicherheit der Bauwerke (Gleichgewichtsbestimmungen). Gleitsicher
heit: 1,5 bis 2,00. 1 Kippsicherheit: 1;5 bis 2,00. 1 Rammtiefe einer Spund
wand: 1,0. 

2. Standsicherheit des Untergrundes. Grundbruch und Gelandesprung: 1,1 
bis 1,25. 

3. Stoffsicherheiten im Grundbau (Bemessung). Holz (naB bzw. trocken): 
etwa 3 bis 5; Beton: etwa 3,5 bis 5 (bezogen auf die Wiirfelfestigkeit nach 
28 Tagen); Stahl: etwa 1,25 bis 1,5 (fiir Spundwande). 

1 DIN 1050, § 14. lch sehe keine Bedenken, bei genauer Ermittlung der angreifenden 
Krafte beide Sicherheiten auf 1,1 bis 1,25 herabzusetzen. 

Agatz, Der Kampf d. Ingenieurs. 18 
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Zum Vergleich betragen die Stoffsicherheiten im Hochbau: Holz: etwa 
1,5 bis 2,5 (4 bis 10 bezogen auf die Festigkeit von lufttrockenem Holz); Beton: 
etwa 3 bis 3,5 (bezogen auf die Wiirfelfestigkeit nach 28 Tagen); Stahl: etwa 
1,3 bis 1,5. 

Auf die Unterschiede zwischen den Stoffsicherheiten im Grundbau und im Hoch
bau wurde im vorangegangenen Text bereits hingewiesen. Samtliche Stoffsicher
heiten sind, soweit nicht anders angegeben, auf die Elastizitatsgrenze bezogen. 

Uberlegt man sich, daB zu diesen Sicherheiten noch verborgene Sicherheiten 
treten konnen, die in der Bestimmung der angreifenden Krafte liegen, so erhalt 
man den Eindruck, daB zur Zeit bei der Bemessung der Grundbaukonstruktionen 
noch sehr unwirtschaftlich gearbeitet wird. Es ergibt sich daraus der schon 
mehrfach geauBerte Grundsatz: heraus mit den Sicherheiten aus der Bestimmung 
der Krafte. 

Da das noch nicht immer moglich ist, habe ich z. B. bei den verschiedensten 
Spundwandbauwerken keine Bedenken gehabt, die Beanspruchung fur Stahl fur 
den "ungunstigsten" Belastungsfall wesentlich hoher zu setzen als fur gewohnlich 
zulassig erscheint, wie aus folgender Gegenuberstellung hervorgeht: 

Elastizitats- ZuJassige Gew;thlte 
Stahl grenze Beanspruehung kg/em' Beanspruehung kg/em' 

(Sieherheit i. M. 1,75) (Sieherheit i. M. 1,30) 

37/44 2100 1200 1600 
45/52 2500 1460 1900 
50/60 2800 1620 2150 

In gleicher Weise wurde bei der Untersuchung des Gelandesprunges und des 
Grundaufbruches fur den ungunstigsten Belastungsfall mit einem Sicherheits
grad bis 1,10, im Sonderfall sogar bis 1,06, gerechnet. Die Berechtigung derartiger 
Entschlusse beweisen Bauwerke, die 5 bzw. 7 Jahre in Betrieb und allen ge
stellten Anforderungen gerecht geworden sind. 

Vorbedingung fUr solche Annahmen ist aber immer wieder die eigene innere 
Sicherheit und das BewuBtsein, daB die Ermittlung der angreifenden Krafte 
den tatsachlichen Verhaltnissen sehr nahekommt. DaB ein solches Vorgehen 
nicht immer einfach ist, gebe ich zu. Aber wo ein Wille ist, da ist auch ein Weg 
zu finden. 

Fur den Grad der Sicherheit bei der Gelande- und Grundbruchuntersuchung 
gilt ebenfalls die Tatsache, daB die Sicherheit urn so geringer sein kann, desto 
mehr sich der als wahrscheinlich ermittelte Angriffsplan der Gegner Erde und 
Wasser der Wirklichkeit nahert. Bei ruhenden Lasten habe ich keine Bedenken, 
bis auf 1,lfache Sicherheit herunterzugehen, bei in groBeren Zeitabstanden 
wechselnder Belastung sollte man nicht unter die 1,l5fache, bei in kiirzeren 
Zeitabstanden wechselnder Belastung (Gezeiten) nicht unter die 1,25fache Sicher
heit und bei Schwingungen noch hOher gehen. 

Spundwande, Pfahlroste und Massivbauwerke sind gleichwertige Bauformen 
und werden es bleiben. Dasselbe gilt von den Baustoffen Mauerwerk, Beton, 
Eisenbeton, Holz und Stahl. Sie richtig anzuwenden, liWt sich nicht durch all
gemeine Regeln festlegen, sondern bleibt Ingenieurkunst. 

Schwierig ist die Aufgabe, die bei Gelandespriingen anwachsenden freien 
Hohen zu sichern. Die Bauunfalle, die bei Stutzbauwerken von 15 zu 20 m Hohe 
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eingetreten sind, sollten uns AnlaB geben, daB wir uns mehr auf die wirklichen 
Verhaltnisse einstellen. 

Aus diesem Grunde ist mehr als bisher besonderer Wert darauf zu legen, 
Bauwerke nicht nur wahrend ihrer Entstehung, sondern auch wahrend des Be
triebes in regelmaBigen Zeitabstanden zu untersuchen und auf das gewissenhaf
teste uber die dabei gemachten Beobachtungen Buch zu fuhren. 

Es empfiehlt sich daher, wie dies bei Brucken bereits geschiehtl, grundsatzlich 
fur jedes Bauwerk ein sog. Bauwerksbuch anzulegen, das mindestens folgende 
Teile umfaBt: 

l. Nachweis der Festigkeit und Standsicherheit im Bauwerk und Baugrund. 
2. Ergebnisse von Untersuchungen des Untergrundes, der Baustoffe usw. 
3. Art der Bauausfuhrung. 
4. Bauunfalle. 
5. Baufortschritt. 
6. Zeitliche Angabe der Inbetriebnahme des Bauwerkes. 
7. Kontrolle des Bauwerkes im Betriebe und Angabe von Veranderungen 

gegenuber dem Entwurf und Ausfiihrungszustand. 
8. Festlegung der Standlinien und Festpunkte, Einbau von Grundpegeln, 

MeBdosen, Dynamometern u. a. m. 
9. Ergebnisse der Betriebsuntersuchungen (Bewegung des Bauwerkes, Risse, 

Ausbluhungen usw.). 
10. Auswertung der Betriebsuntersuchungen. 
11. Festlegung von Betriebsunfallen. 
12. Auswertung der Betriebsunfalle. 
13. Auswertung neuerer Erkenntnisse auf das Bauwerk. 
Ohne eine derartige Beobachtung der von mir ausgefuhrten Bauwerke wahrend 

der Bauausfiihrung und des Betriebes wiirde ich nicht zu den jetzt niedergelegten 
Erfahrungsgrundsatzen gekommen sein. 

Ich habe in der Einleitung darauf hingewiesen, daB ich bewuBt einen neuen 
Weg in der zusammenfassenden Behandlung der die Grundbauwerke betreffenden 
Fragen gegangen bin, weil aus der Vergangenheit die Folgerungen fur die Zukunft 
gezogen, aus der Erfahrung die Lehre abgeleitet werden muB, weil die zerstreuten 
Beobachtungen des einzelnen die Beziehung zur Systematik des Gesamtgebietes 
finden mussen, und weil urn die vielen schwierigen Aufgaben des Grundbaues, 
die noch offenstehen, nicht mehr herumgeredet werden darf, sondern dieses Ge
biet nach einheitlichen Gesichtspunkten bearbeitet werden muB. Ich habe ver
sucht, die GesetzmaBigkeiten aus meinen Erfahrungen abzuleiten und habe dabei 
den Wunsch, daB meine Ausfuhrungen Veranlassung geben, auch die Auffassung 
anderer fur die Allgemeinheit zu erschlieBen. 

Die letzten 15 Jahre haben gezeigt, daB wohl auf Teilgebieten des Grund
baues Fortschritte erzielt worden sind, jedoch fehlt es an der kritischen Zu
sammenfassung der grundbaulichen Aufgaben. Die vorliegende Arbeit zeigt 
deutlich, wie sehr eine solche Betrachtung die VerteidigungssteHung des Ingenieurs 
dadurch starken kann, daB sie die Mittel aufdeckt, mit denen die SteHung noch 

1 DIN 1076, 1077 und B Ue P der Reichsbahn. 

18* 
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ausgebaut werden muB. Um die in die Arbeit gelegte Absicht zu einer Verwirk
lichung fiihren zu konnen, bedarf es der tatigen Mitarbeit der Berufskameraden, 
die auch durch kleinere Beobachtungen und Feststellungen sehr dazu beitragen 
konnen, die Arbeit der Versuchsanstalten, die naturgemaB oft zu sehr unter 
kiinstlichen Bedingungen ihre Versuche durchfiihren miissen, zu befruchten, 
damit eine Entfremdung zwischen theoretischer und praktischer Behandlung der 
grundlegenden Fragen nicht eintritt. Die Bedingungen, die in der Natur vor
handen sind, konnen auf kiinstlichem Wege niemals so vollkommen nachgestaltet 
werden, daB eine vollige Vbertragbarkeit aller Schliisse zulassig ist. Das groBe 
Erfahrungsmaterial, das leider unzuganglich fiir die Allgemeinheit an den vielen 
Stellen liegt, wo Grundbauwerke errichtet worden sind, ist vielleicht in seinem 
ganzen Umfange viel reichhaltiger und wertvolier als die in den letzten Jahren 
vorgenommenen Versuche. 

1ch habe es wahrend meiner praktischen Tatigkeit immer wieder als groBen 
Mangel empfinden miissen, daB man oft Arbeiten neu in Angriff nehmen muB, 
die andere bereits vorbereitet haben, ohne daB man davon Kenntnis besitzt. 

Wir miissen uns 10s16sen von der falschen Scheu, Fehler zu verbergen und sie 
lieber von anderen immer und immer wieder genau so wiederholen zu lassen. 

Besonders im Grundbau brauchen wir die aufgeschlossene, innere Einstellung 
des 1ngenieurs zu seinen Aufgaben. Ein groBer Tell wertvolier Veroffentlichungen 
fiir den praktischen Gebrauch geht verloren, weil er nicht den richtigen AnschluB 
an das Gesamtgebiet gefunden hat. Auch eine iibermaBige Spezialisierung, die 
den Zusammenhang mit dem Ganzen verliert, dient der Allgemeinheit ebenso
wenig wie eine Zusammenfassung, die an dem Kernpunkt voriibergeht. 

Aus dem gleichen Grunde werden auch Handbiicher in der bisherigen Art, 
so wertvoll sie auch als Nachschlagewerk sein mogen, wenigstens im Grundbau 
nicht zu einer restlosen Befriedigung des Suchenden fiihren konnen. Die sach
und fachgemaBe Durcharbeitung samtlicher Tellgebiete bedeutet eine Aufgabe, 
die von einem einzelnen gar nicht geleistet werden kann, well er in den seltensten 
Fallen auf allen Gebieten die eigene Erfahrung zu Hille nehmen kann. 

Nicht durch die archivarische Behandlung des Grundbaues, die einseitige 
Versuchstatigkeit in den Anstalten oder die rein theoretische Bearbeitung sind 
wir in unseren Erkenntnissen schliissig weitergekommen, sondern immer wieder 
haben 

die Beobachtung in der Natur, 
die eigene Erfahrung bei der Bauausfiihrung, 
die jahrelange Kontrolle der in Betrieb befindlichen Bauwerke 

uns die Richtung gewiesen, wo wir mit Theorie und Versuchen diese Erfahrungen 
auswerten konnen. 

Ziehen wir also den SchluB aus diesen -oberlegungen und vereinen wir unsere 
Krafte, um die vielseitigen Angriffe unserer Gegner Erde und Wasser weiter zu 
erkunden und unsere Verteidigungsstellungen noch wirtschaftlicher und zweck
maBiger als bisher auszubauen. 



Anmerkungen zu den Tabellen und Abbildungen. 

Zu Seite 18ff., Tabelle 1 und 2: Die angegebenen Reibungswerte 
wurden siimtlich durch Versuche mit langsamem Aufbringen der Be
lastung v und langsamem Abscheren (naturlichem Wassergehalt) gefunden. 

Zu Sei te 50ft, A b b. 26-31: Die wirkliche Wasseruberdruckfigur 
wird aus dem Verlauf und der zeitlichen Anderung der Stromungslinien 
ermittelt. Sie wird zwischen Minimal- und Maximalbegrenzungslinie 
pendeln. 

Zu Seite 108, Abb. 71: In Abb. c miiBte die Spundwand wegen der 
Einspannung tiefer in den Boden gezeichnet sein. 

Zu Seite 156, Abb.93: Zur Vereinfachung des Beispieles ist der 
normalerweise auch im Fangedamm mehr oder weniger vorhandene 
Wasserdruck vernachlassigt. Er muE von Fall zu Fall ermittelt und 
angesetzt werden. 

Zu Seite 160, Abb. 97: Die beiden eingetragenen Belastungsflachen 
stellen zwei verschiedene Belastungsfalle dar, die nicht gleichzeitig anf
treten konnen. 

Zu Seite 224, Abb. 170: Die sehr tiefe Rammung der Spnndwand 
war ans Grunden des wasserdichten Abschlusses der wasserfiihrenden Sand
schicht, aber nicht aus statischen Grunden erforderlich. 

Zu Seite 264, Abb. 152h: Die in dem Sohlenschnitt gezeichneten 
Arbeitsfugen mussen auch durch die im Schnitt gezeichnete Torkammer 
durchgehen. 

Zu Seite 272, Abb. 157: In Abb. d mnE wegen der Einspannung 
die Spundwand tiefer gezeichnet sein als in Abb. b, wo freie Auflagerung 
vorhanden ist. 

Agatz, Der Kampf des Ingenieur~. 
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