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Ein Hochhaus der neuen Generation
Der OMNITURM in Frankfurt am Main

Matthias Pfeifer

1	 Einführung

Der OMNITURM ist ein neuartiger, 190 m hoher Mixed-
Use-Wolkenkratzer mit 49 Geschossen im Zentrum von 
Frankfurt, auf prominentem Grundstück des ehemaligen 
Bankhauses Metzler in der Großen Gallusstraße 16–18, 
in unmittelbarer Nachbarschaft der Commerzbank, des 
Taunusturms und des Japan-Centers. Er wurde im Früh-
jahr 2016 mit der Herstellung der umschließenden Bohr-
pfahlwand begonnen und steht nun, drei Jahre später, 
kurz vor der Vollendung. Bild 1 zeigt den derzeitigen Zu-
stand von der Großen Gallusstraße aus.

Die Rohbaukonstruktion stellte in vielerlei Hinsicht gro-
ße Herausforderungen an die Ingenieure des planenden 
Büros PfeiferINTERPLAN, das für die komplette Geneh-
migungs- und Ausführungsplanung inkl. der Planung 

sämtlicher, oft sehr komplexer Ausführungsdetails, der 
kontinuierlichen Vorausberechnung der vertikalen Bau-
werksverformungen für jeden beliebigen zeitlichen Zu-
stand und deren Ausgleich durch Überhöhung, der Über-
höhungsplanung der Halbfertigteile für die Regelge-
schossdecken, die Entwicklung einer Fertigteillösung für 
den Hochhauskopf mit schwieriger Geometrie und sehr 
hohen Lasten verantwortlich war. Zusätzlich waren auch 
die Nachweise der Baubehelfe wie dreidimensionale Ge-
rüstkonstruktionen, Bauzwischenzustände und Behelfs-
konstruktionen durchzuführen. Die Komplexität entstand 
vornehmlich aus architektonischen Grenzen für die Ab-
messungen der tragenden Konstruktion, der vorauseilen-
den Herstellung der Baugrube mit Planung durch andere 
und dem enormen Tempo, das mit vier Tagen pro Regel-
geschoss sehr „sportlich“ war.

Mit seinen 190 Metern Höhe gehört der neu errichtete 
OMNITURM in Frankfurt am Main nicht zu den höchsten Hoch-
häusern im weltweiten Vergleich, nicht einmal im Vergleich mit 
anderen Hochhäusern in Frankfurt, seine architektonische 
Strahlkraft und die damit verbundenen statisch-konstruktiven 
Herausforderungen machen ihn aber zu etwas ganz Besonde-
rem. Weithin sichtbar ist das architektonische Merkmal des so-
genannten „Hüftschwungs“, eine über neun Geschosse, vom 
14. bis zum 23. Geschoss, reichende rotierende Verschiebung 
der Ebenen gegeneinander um bis zu 8,5 m gegen die Vertikale. 
Dies ist der sogenannte „RESI“-Bereich, der, anders als der 
Rest des Gebäudes, nicht mit Büros, sondern durch hochwerti-
ge Wohnungen genutzt wird und durch die gegenseitigen Ver-
schiebungen in jedem Stockwerk die Anordnung von Terrassen 
ermöglicht, von denen aus man das Flair der Stadt auch in der 
Dämmerung oder am Abend genießen kann. Da die äußerst 
schlanken Schleuderbetonstützen des Gebäudes, gefertigt aus 
hochfestem Beton C140 mit Sonderbewehrung SAS 670, an den 
äußeren Rändern der Deckenplatten angeordnet sind, folgen 
sie den Verschiebungen, stehen teilweise – sehr imposant aus-
sehend – deutlich schräg, vereinigen sich sogar im unteren 
Drittel des RESI-Bereich, in zwei Gebäudeecken von je zweien 
zu je einer Stütze, durchlaufen gekrümmt den RESI-Bereich, 
um schließlich im oberen Drittel sich wieder zu entzweien und 
dann gerade bis zur Spitze des Turms durchzulaufen. Dem
gegenüber führen die Verschiebungen an den gegenüberlie-
genden Gebäudeecken zu immer größer werdenden Auskra-
gungen der Decken, denen mit zusätzlichen „Rucksackstützen“ 
begegnet wird. In diesem Beitrag werden einige der vielen 
statisch-konstruktiven Besonderheiten des Bauwerks be-
schrieben.

A high-rise of the new generation – The “OMNITURM” in 
Frankfurt am Main
Some 190 meters in hight, the newly erected “OMNITURM” in 
Frankfurt am Main is not one of the tallest skyscrapers in world 
comparison, not even compared with other high-rise buildings 
in Frankfurt, but its architectural appeal and the associated 
challenges concerning structural design issues make him 
something very special. Visible from afar is the architectonic 
feature of the so-called “hip swing”, a rotating shift of the lev-
els over nine floors, from the 14th to the 23rd floor, by up to 
8.5 m from the vertical. This is the so-called “RESI” area, 
which, unlike the rest of the building, is not occupied by offices 
but by high-quality dwellings, and by the mutual shifts on each 
floor allows the arrangement of terraces from which one can 
enjoy the flair of the city at dusk or in the evening. As the ex-
tremely slender spun concrete columns of the building, made 
of high-strength concrete C140 with special reinforcement 
SAS 670, are arranged on the outer edges of the slabs, they 
follow the displacements in a certain shape, moving inside the 
building, are partially – quite impressive looking –  
clearly slanted, even unite in the lower third of the RESI area in 
two building corners from two to one column, run curved 
through the RESI area to finally split up again in the upper third 
from one to two columns and then go straight through to the 
top of the tower. In contrast, the displacements on the opposite 
side of the building lead to ever-increasing cantilevers of the 
slabs, which are counteracted with additional “backpack sup-
ports”. This article describes some of many special structural 
features of the building.
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vertikale Bewehrung der endgültigen Kelleraußenwände 
durchgesteckt werden musste. Als Hauptbeanspruchung 
der Außenwände erwies sich nicht die Belastung aus dem 
horizontalen Erd- und Wasserdruck, sondern die enorme 
Schubbeanspruchung aus der Wirkung der gesamten Un-
tergeschosskonstruktion als steifer Kasten, zumal die Un-
tergeschosse exzentrisch zum Bauwerk auf einer Seite 
weit über die äußere Stützenachse hinausragen.

Die ursprünglich vorgesehene Vorgehensweise, die Las-
ten aus den Kellerwänden „schlaff“ auf die Bodenplatte 
aufzubringen, erwies sich als wenig realitätsnah. Deshalb 
wurde für die endgültige Dimensionierung das ganze 
Bauwerk unter Einbeziehung des gesamten Kellerkas-
tens, der 2,9 m dicken Bodenplatte sowie der Pfähle als 
3D-Modell abgebildet. Dabei zeigte sich auch, dass sich 
durch die exzentrische Belastung des Kastens und dessen 
in der Realität tatsächlich vorhandenen Steifigkeit das 
Bauwerk rechnerisch um einige Zentimeter nach Südwesten 
neigt. Dem wurde freilich während der Realisierung 
durch stetige Korrektur entgegengewirkt, sodass letztlich 
ein – für das Auge nicht sichtbar – leicht „bananenförmiges“ 
Bauwerk entstanden ist. Bild 2 zeigt einen Ausschnitt aus 
dem berechneten 3D-Modell. In der Schrägansicht ist die 
seitliche Auskragung des Kellerkastens zu sehen.

2	 Deckelbauweise und Gründung

Aufgrund beengter Verhältnisse rund um das innerstädti-
sche Grundstück und der fehlenden Möglichkeit für 
Rückverankerungen wurden die vier Untergeschosse in 
Deckelbauweise hergestellt. Die Untergeschosse inklusi-
ve der 2,9 m dicken Bodenplatte als Teil der Kombinier-
ten Pfahl-Plattengründung tauchen bis 16 m unter die Er-
de und damit ca. 12 m in das Grundwasser ein. Zunächst 
wurde das Grundstück bzw. der äußere Rand des Unter-
geschoss-Kastens mit einer überschnittenen Bohrpfahl-
wand eingefasst. Danach wurden sowohl unter dem zu-
künftigen Hochhauskern als auch unter den zukünftigen 
Stützen die endgültigen Bohrpfähle bis in eine Tiefe von 
44 m eingebracht. Zusätzlich wurden Gründungspfähle 
für temporäre Stahlstützen hergestellt, die die Aufgabe 
hatten, die Teildeckel in den Ebenen –1 (Decke über 
2. UG) und –3 (Decke über 4. UG) zu tragen.

Diese Teildeckel waren als Flachdecken über die gesamte 
Grundrissfläche mit jeweils einer großen inneren Öff-
nung für den Endzustand dimensioniert und enthielten 
dort große Aussparungen, wo die endgültigen Hochhaus-
stützen für den Endzustand mit Lasten von bis zu 50 MN 
durchgesteckt werden mussten. An den äußeren, an die 
Bohrpfahlwände anstoßenden Rändern wurden durchge-
hend sägezahnartige Öffnungen hergestellt, durch die die 

Bild 1	 Der OMNITURM im März 2019 – Fassade nahezu vollständig montiert, 
Hochhauskopf im Rohbau noch sichtbar. (Foto: Ulmer/bearb. Pfeifer)
The “OMNITURM” March 2019 – Facade almost finished, Head of 
Highrise still visible

Bild 2	 3D-Modell des Kellerkastens mit den ersten fünf Geschossen. Ansicht 
von Osten und von Südosten
3D-model of substructure including 5 upper storeys. View from east 
and south-east

Bild 3	 Bohrpfahlwand ohne Rückverankerung, mit Teildeckel und temporären 
Stützen (Foto: Pfeifer)
Bored pile wall without anchorage, slab for top down method with 
temporary columns
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Die Bewehrung der Bodenplatte wurde erstmals mit Son-
derstahl SAS 670 mit Muffenstößen realisiert. Als untere 
Bewehrung unter dem Kern waren fünf Lagen d = 30 mm 
je Richtung im Abstand von 12,5 cm zu verlegen, auf der 
Oberseite je drei Lagen (Bild 5). Sehr kompliziert war die 
Bewehrungsverlegung mit Umlenkungen in beiden Rich-
tungen im Bereich von großen Aussparungen.

Teil der Gründungskonstruktion sind auch die Außen-
wände. Sie stellen erhebliche Randversteifungen für die 
Bodenplatte dar und erhalten dadurch enorme Querkräf-
te, die insbesondere durch die Betonierfugen im Bereich 
der bereits vorbetonierten Teildeckel durchgeleitet wer-
den müssen. Hierfür stehen jedoch nur jeweils ca. 40 % 

In Bild 3 ist die Baustelle mit der Bohrpfahlwand sowie 
dem Teildeckel auf Ebene -1 mit den temporären Stahl-
stützen zu sehen. Die Dimensionierung der Kombinierten 
Pfahl-Plattengründung erfolgte mithilfe von unterschied
lichen Flächenbettungen sowie Einzelfedern für die Pfäh-
le, die der nichtlinearen 3D-Berechnung des Gründungs-
gutachters CDM-Smith entnommen wurden. Im Ergebnis 
wird die Gesamtlast des Gebäudes von ca. 1.600 MN zu 
58 % durch die Pfähle und zu 42 % durch Bodenpressung 
abgetragen. Die Bodenplatte war im Entwurf mit einer 
Stärke von 2,9 m vorgesehen worden, die Tragfähigkeit 
der Bohrpfahlwand war auf die damit einhergehende ma-
ximale Aushubtiefe abgestimmt. Eine aus der endgültigen 
Berechnung ggf. sich ergebende Verdickung war deshalb 
nicht möglich.

Die 2,90 m „dünne“ Bodenplatte erwies sich im Bereich 
der Kernecken hinsichtlich der Durchstanzproblematik 
als kritisch. Durch die Veränderung des Berechnungs-
konzepts mit steifen Außenwänden als Kellerkasten an-
statt schlaffer Last ergab sich eine etwas stärkere Vertei-
lung der Bodenreaktionen nach außen außerhalb des 
Kerns. Die Gesamtlast des Kerns beträgt 982 MN, die 
widerstehenden Kräfte aus den Pfählen unter dem Kern 
und der Bodenpressung dagegen nur 731 MN, sodass die 
Differenz von 251 MN nach außen geleitet werden muss. 
Dabei ist zusätzlich noch eine ungleiche Verteilung über 
die vier Ecken aufgrund der Einwirkung der Horizontal-
lasten aus Wind und Schiefstellung zu berücksichtigen. 
Bei der auszuleitenden Last handelt es sich um die Diffe-
renz großer Zahlen. Ein „Fehler“ von 10 % in den Boden-
reaktionen, die sich aus den Federsteifigkeiten ergeben, 
sind 73,1 MN und bedeuten eine Veränderung der  
Durchstanzlast um 30 %. Deshalb war eine genauere Un-
tersuchung des maßgebenden Rundschnitts erforderlich. 
Dabei wurde der Verlauf der Schubkräfte entlang der 
Ränder des Kerns genauer berechnet. Bild 4 zeigt die Er-
gebnisse einer der iterativen Berechnungen als Dia-
gramm, das die sich durch Bodendruck reduzierende 
einwirkende Kraft Ved, die maximal mögliche Kraft 
VRd,max sowie die Betontragkraft VRd,c zeigt. Der kritische 
Rundschnitt befindet sich im Abstand von ca. 5 m, die 
Stelle, ab der der Beton alleine trägt, liegt bei ca. 9,0 m.

Bild 4	 Verlauf der Durchstanzkräfte und Widerstände in Abhängigkeit von der Distanz zum Kern (gün Einwirkung, rot Widerstand)
Course of punching shear and resisting forces depending on distance to the core (green acting forces, red resisting forces)

Bild 5	 Bewehrung der Bodenplatte, Sicht von innen, unten bis zu zehn Lagen 
Bewehrung (Foto: Pfeifer)
Reinforcement of the foundation slab, view from inside, bottom up to 
ten layers reinforcement
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zeigt exemplarisch eine solche Konstruktion als Prinzip-
darstellung, Bild 7 einen konkreten Stoß im Grundriss. 
Bei der Durchführung der Stützen durch die Teildeckel 
konnten nur Verbindungen mit Schraubmuffen verwen-
det werden. Die damit verbundenen Schwierigkeiten lie-
gen angesichts der vorhandenen Bewehrung der Teilde-
ckel auf der Hand (Bild 8).

4	 Hochhausstützen ab Ebene 0,0

Ab Ebene Decke über 1. UG laufen die Stützen mit Aus-
nahme einiger Stellen im EG bis zum sogenannten RESI-
Bereich und darüber bis zur Turmspitze als runde Schleu-
derbetonstützen aus hochfestem Beton C140 mit SAS 670 
Sonderstahl durch. Die Stützendurchmesser sind mit 
10 cm Sprüngen von 80 cm bis 40 cm im 43. OG gestaf-
felt und stehen auf besonderen Wunsch des Bauherrn alle 
mit der Außenkante der Decken bündig. Bei den Quer-
schnittssprüngen stehen sie somit mit 5 cm Exzentrizität 
aufeinander. Dadurch entstehen bei jedem Querschnitts-
sprung horizontale Umlenkkräfte, die über angeschraubte 
Bewehrungsstäbe in die Decken rückverankert wurden. 
Im RESI-Bereich wechseln die Querschnitte auf Recht-
ecke, weil dort die Wohnungen liegen und die Trennwän-
de besser an Rechteckstützen angeschlossen werden kön-
nen. Die letzten beiden Geschosse 44 und 45 sind „zer-
klüftet“ und in mehrere verschiedene Ebenen, teilweise 
auch zweigeschossige Bereiche, aufgeteilt, um die zahlrei-
chen schweren Haustechnik-Anlagen aufzunehmen. Hier 
wurden die Stützen im Zusammenhang mit einem ausge-
klügelten Fertigteilsystem rechteckig mit 40 × 50 cm2 ge-
baut.

Das besondere architektonische Merkmal des Gebäudes, 
der „Hüftschwung“, erfordert aufgrund der Stützenstel-
lung an den äußeren Rändern der Decken ein Verziehen 
der Stützen, wobei extreme Schrägstellungen von bis zu 

des Querschnitts zur Verfügung, da die Teildeckel mit sä-
gezahnartig aufgelöstem Rand an die Bohrpfahlwände 
herangeführt worden sind. In den verbleibenden, regel-
mäßig angeordneten Öffnungen mussten verzahnte Fu-
gen mit sehr hohen Bewehrungsgraden ausgeführt wer-
den.

3	 Hochhausstützen in den Untergeschossen

Bei der Berechnung/Bemessung und Ausführung der 
Stützen gab es unterschiedliche Schwierigkeiten, die es 
zu lösen galt. Die Hochhausstützen in den Untergeschos-
sen sind rechteckig und haben u. a. Abmessungen von 
124 × 60 cm2 im 1. UG und 140 × 60 cm2 im 2. bis 4. UG. 
Im Gegensatz dazu weisen die Stützen im EG andere 
Querschnitte auf, z. B. quadratisch mit einem Querschnitt 
von 80 × 80 cm2 oder rund mit Durchmesser 80 cm. Zu-
dem musste bei länglichen Rechteckstützen in einigen 
Fällen eine Drehung um 90° zwischen den Geschossen 
vollzogen werden. Auch die Durchdringung der Teilde- 
ckel mit den Stützen durch die vorgesehenen Öffnungen 
bei den sehr hohen Bewehrungsgraden im Zusammen-
hang mit der hinsichtlich der Lage ungenau hergestellten 
Flächenbewehrung war äußerst schwierig. Hinzu kommt 
noch, dass die Stützen nicht immer zentrisch übereinan-
derstehen. Für die Übergänge verschiedener Stützen- 
querschnitte mussten stählerne Übergangskonstruktio-
nen entwickelt werden, die eine Kraftübertragung zwi-
schen verschiedenen Bewehrungsanordnungen ermögli-
chen.

Die Lage der Bewehrung in den Untergeschossstützen 
musste durch Aufmaß ermittelt werden, da diese von der 
Bewehrungslage der Flächenbewehrung in den Teilde-
ckeln abhängig war. Die in Deckenmitte angeordneten 
Stahlplatten wurden für die unterschiedlich angreifenden 
Einzellasten aus den Bewehrungsstäben von oben und 
unten für Biegung und Querkraft nachgewiesen. Bild 6 

Bild 6	 Lastübergabe innerhalb der Geschossdecke bei ungleicher Beweh-
rungsanordnung (Prinzipdarstellung)
Load transfer through slab with unequally arranged reinforcement 
bars (principle arrangement)

Bild 7	 Lastübergabe innerhalb der Geschossdecke bei ungleicher Beweh-
rungsanordnung (konkretes Beispiel)
Load transfer through slab with unequally arranged reinforcement 
bars (concrete example)
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Seite zusammentrifft. Dort verschmelzen beide zu einer 
Stütze und bilden ein Dreieck. Die Bilder 10 und 11 zei-
gen die beiden Stützen sowie ein Einbauteil mit Zugver-
bindung zur gegenüberliegenden Stütze im Rohbau.

Die Stützen wurden, wie bereits erwähnt, als Schleuder-
betonstützen mit Beton C140 und hochfestem Sonder-
stahl SAS 670 mit Bewehrungsgraden bis zu 15,5 % her-
gestellt. Die „normale“ Bemessung von bewehrten Stahl-
betondruckgliedern erfordert die Einhaltung zulässiger 
Grenzwerte für die Stauchung des Betons von 2,2 ‰, was 
für einen normalen Betonstahl eine ausnutzbare Span-
nung von 435 N/mm2 ergibt. Aufgrund der erforderlichen 
Stauchung des SAS-Stahls von rund 2,8 ‰ zur Ausnut-
zung der Fließspannung ist deshalb die Berücksichtigung 
einer Umlagerung der Kräfte vom Beton auf den Stahl 
durch das Kriechen im Verlauf der Errichtung des Bau-
werks erforderlich, was praktisch einer Druckvorspan-
nung in der Bewehrung entspricht [1]. Die Berechnung 

35° im 15. OG und im 22. OG vorkommen. Die Linien-
führung ist im 3D-Berechnungsmodell in Bild 9 gut zu 
sehen.

In Geschoss 15 ist die Last von weiteren 30 Geschossen 
zu tragen, das sind hier 19,6 MN Bemessungslast in verti-
kaler Richtung und 24 MN in Achsrichtung der Stütze. 
Das Problem ist nicht diese Bemessungslast, sondern die 
durch die Schrägstellung erzeugte horizontale Stützkraft 
von rund 13,8 MN. Diese wird jedoch teilweise durch die 
darüber bzw. darunter anschließenden Stützen, die eben-
falls schräg stehen, entsprechend der geschwungenen Li-
nienführung reduziert und teilweise als Differenzkraft 
zwischen jeweils zwei Geschossen durch die Decke auf-
genommen. Die hier beschriebene Stütze befindet sich an 
der westlichen Seite der Südwest-Ecke, wo sie an der 
Oberkante des Geschosses mit der Stütze der südlichen 

Bild 8	 Beispiel der vorhandenen Bewehrung in einer Öffnung im Teildeckel (links) und Aufmaßzeichnung( rechts, an einer anderen Stelle);  
(Steuernagel Ingenieure, Frankfurt) (Foto: Pfeifer)

	 Example of existing reinforcement in an opening of the top down slab on the right and measurement drawing on the left (other situation)

Bild 9	 Linienführung der Stützen im „Hüftschwung“, Blick von Süd-Westen
Line couring of columns in the “hip swing”, view from south.west

Bild 10	 Zusammenführung der Stützen in der süd-östlichen Gebäudeecke im 
15. OG (Foto: Pfeifer)
Conjunction of columns in the south-eastern corner in the 15. floor
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Der Knoten wurde durch eine genauere Berechnung hin-
sichtlich der Aufteilung des Versatzmoments anhand der 
Biegesteifigkeiten zwischen A-Bock und Rundstütze un-
tersucht, da Letztere als sehr hoch ausgelastete Stütze nur 
sehr geringe Exzentrizitäten verkraften kann. Die maxi-
male Exzentrizität der Last für die Rundstütze lag je nach 
variierenden Systemannahmen zwischen 3 und 4 cm. Um 
sicherzustellen, dass die Exzentrizität nicht größer ausfal-

der Stützen erfolgte mit einem eigens dafür entwickelten 
Programm von Professor Falkner [2], bei dem die stati-
schen Nachweise in Abhängigkeit von der Lastgeschichte 
und den Eigenschaften des Betons und des Stahls geführt 
werden. Die endgültige Bemessung der Stützen für die 
Fertigung erfolgte durch die Firma Spannverbund (Dipl.-
Ing. Stefan Boehling) im Auftrag der Firma Europoles.

Zum Thema Stützen gibt es noch einige weitere Sonder-
bereiche in den unteren Geschossen. Hier soll der soge-
nannte „A-Bock“ im 1. und 2. OG auf der Ostseite er-
wähnt werden. Die Last aus der 70 cm dicken Stütze im 
3. OG beträgt hier 37,5 MN, dazu kommen rund 1,0 MN 
aus der Decke über dem 2. OG sowie eine Horizontal-
kraft von 2,6 MN, da sich das Dreieck des „A“ am Aus-
steifungssystem des Bauwerks beteiligt. Bild 12 zeigt das 
statische System mit einem aus Gründen der Fassaden-
geometrie erforderlichen leichten Knick und diagonaler 
Druckstrebe zur Aufnahme der Umlenkkraft.

Die Besonderheit liegt darin, dass der A-Bock rechne-
risch und hinsichtlich der Bewehrungsführung aus schräg 
stehenden, 60 × 140 cm2 dicken Rechteckstützen besteht, 
die an der Lastübergabestelle an der Spitze zu einem 
Querschnitt 60 × 156 cm2 miteinander verschmelzen 
und gegenüber der Rundstütze 10 cm nach innen achs-
versetzt stehen. Der Zwischenraum zwischen den Stüt-
zen wurde in der endgültigen Planung ausbetoniert, so-
dass es sich letztlich um eine dreieckige Wandscheibe 
handelt, die die von oben kommende Stützenlast über ei-
ne Spannweite von 8,10 m auf zwei Stützen verteilt. Die 
Lastübergabe gestaltet sich damit äußerst schwierig und 
war nur durch ein kräftiges Stahleinbauteil zu lösen. 
Bild 13 zeigt die Geometrie der Lastübergabestelle, aller-
dings war in diesem Planungsstadium noch von einer 
„normal“ bewehrten Stütze ohne Einbauteil ausgegangen 
worden, was an der eingezeichneten Bewehrung zu er-
kennen ist. Die in Graustufen dargestellten Flächen stel-
len die Lastausbreitung von oben und von unten jeweils 
bis zur Mitte der Decke dar.

Bild 11	 Stahleinbauteil mit Zugverbindung der Stützen in der süd-östlichen 
Gebäudeecke im 15. OG (Foto: Müller de Vries/bearb. Pfeifer)
Steel detail with connection bar to connect columns in the south-
eastern corner in the 15. floor

Bild 12	 Statisches System des „A-Bocks“ zur Abfangung einer Stützenlast
Structural model of the “A-truss” to transfer a column load

Bild 13	 Geometrie der Lasteinleitungsstelle von der 70 cm dicken Stütze in den 
A-Bock mit 10 cm Exzentrizität
Geometry of load transfer from a column with 70 cm diameter to the 
A-truss with 10 cm excentricity
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5	 Stützenstauchungen

Die Stützen wurden als Fertigteile teilweise ein- und teil-
weise zweigeschossig nach Plan-Sollmaß hergestellt. Die 
gesamte Längenänderung eines Stützenstrangs beträgt 
aufgrund der hohen Ausnutzung der Materialien zwi-
schen 13 und 17 cm. Der Kern hat dagegen lediglich eine 
Längenänderung von ca. 6 cm. Zusätzlich sind Setzungs-
unterschiede aus der Biegung der Gründungsplatte gegen-
über den Stützen sowie zwischen den Stützen unterein-
ander zu berücksichtigen. Berechnet man das Bauwerk 
als Gesamtmodell, als würde es in einem Moment als „ein 
Stück“ hergestellt (Eingusssystem) und erst danach mit 
der gesamten Last beaufschlagt, dann ergibt sich am Kopf 
eine vertikale Differenzverformung zwischen Stützen und 
Kern von im Mittel 9 cm. Bei einer komplett in Ortbeton 
hergestellten Konstruktion würde jede Geschossdecke 
auf Sollmaß nivelliert, und zwar sowohl am Kern als auch 
an den Stützen, ggf. unter Berücksichtigung von Überhö-
hungen zum Ausgleich von Differenzen. So sind unter 
Berücksichtigung des Baufortschritts sowohl am Fuß des 
Bauwerks als auch am Kopf die Differenzverformungen 
gleich null und es entsteht – bei der vereinfachenden An-
nahme einer konstanten Dehnsteifigkeit – in halber Höhe 
die maximale Differenzverformung.

Diesen Sachverhalt zeigt Bild 15 mit den vereinfachenden 
Annahmen eines linearen Lastzuwachses von der Spitze 
bis zum Boden und konstanter Dehnsteifigkeit EA. In der 
Mitte des Bildes sind die Verformungen mit geschosswei-
ser Höhenkorrektur, rechts daneben die Verformungen 
im Eingusszustand dargestellt. Im vorliegenden Fall wür-
den sich ohne Korrektur die Stützenverformungen im 
Eingusszustand bis oben aufsummieren auf 16 cm, in hal-
ber Höhe wären es 12 cm, der Kern würde als Ortbeton-
konstruktion zumindest für die elastischen Verformungen 
in jedem Geschoss korrigiert, würde sich also in halber 
Höhe um 3 cm vertikal verschieben. Am Kopf gäbe es kei-
ne Vertikalverschiebung, somit würde die Differenz am 
Kopf 16 cm und in halber Höhe 9 cm betragen. Setzungs-
unterschiede sind hier nicht berücksichtigt.

len wird, wurde eine „Quetschplatte“ aus S235 eingebaut, 
deren Querschnitt unter Designlast voll durchplastiziert 
und deren Geometrie so gewählt wurde, dass ihr Schwer-
punkt genau 3 cm zur Achse der Rundstütze versetzt 
liegt.

Das Moment, das in den A-Bock einzuleiten war, betrug 
damit „nur“ noch 37,5 MN ⋅ 7 cm = 2.625 kNm, immer 
noch ein beachtlicher Wert, der – bildlich gesprochen – 
der Wirkung eines 30-Tonnen-Fahrzeugs an einem Hebel 
von 8,75 m entspricht, ein Vergleich, der insbesondere 
bei Laien zu Erstaunen hinsichtlich der Wirkung von 
Kräften bei einer im Grunde harmlos erscheinenden Stel-
le führt.

Zum jetzigen Zeitpunkt ist von dieser aufwendigen Kon-
struktion nichts mehr sichtbar. Das Stahleinbauteil be-
steht aus zwei dicken Stahlplatten von 60 bzw. 40 mm 
Stärke in S355 als Zweipunktquerschnitt, die über einzel-
ne Schubbleche miteinander verbunden sind, und einer 
100 mm dicken Lasteinleitungsplatte mit Konsole. Daran 
angeschweißt sind Gewindemuffen am Kopf, einmal zur 
Aufnahme von Längsstäben zur Einleitung der Längskräf-
te aus dem Aussteifungssystem, einmal zur Aufnahme der 
Umlenkkräfte aus dem Versatzmoment und Einleitung in 
die Deckenscheiben. Die Bleche sind flächig mit Kopfbol-
zendübeln versehen.

Am unteren Ende der Stahlplatten sind pro Stütze 32 Be-
wehrungsstäbe d = 25 mm zur Lastübergabe an den Be-
ton angeschweißt. Diese Stäbe sind bis zum oberen Rand 
der Stahlplatten geführt, innen wie außen, um den Schub-
verbund mit dem umgebenden Beton herzustellen. 
Bild 14 zeigt das Einbauteil während der Montage.

Bild 14	 Montage des A-Bocks (Foto: Müller de Vries/bearb. Pfeifer)
Mounting of the A-truss

Bild 15	 Vertikalverformungen in der Mitte: mit Korrektur im Baufortsfchritt, 
rechts: Eingusssystem
Vertical displacement on the left: taking construction sequence into 
account, right: one pour system
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ursacht. Um diese Differenzen zu vermeiden bzw. mög-
lichst klein zu halten, wurden aufwendige Korrekturbe-
rechnungen mit einem vom Autor dazu entwickelten 
Programm durchgeführt, wobei jeder beliebige Zeitpunkt 
des Baufortschritts unter den jeweils aktuellen Lasten aus 
Rohbau, Ausbau, Fassaden- und Nutzlast mit den jeweils 
aktuellen Kriechfaktoren berechnet und entsprechende 
Korrekturen durch die Einlage von Stahlplatten in den 
Stützenstößen vorgenommen werden konnten. Bild 16 
zeigt einen Zustand für vier Stützenstränge zum Zeit-
punkt t = 500 Tage. Die durchgezogenen Linien sind – ho-
rizontal abgetragen – die Vertikalverformungen mit Kor-
rektur, die gestrichelten Linien zeigen sie ohne Korrek-
tur. Die Verformungen des Kerns sind mit einer braunen 
gestrichelten Linie ebenfalls eingezeichnet. Die Korrektu-
ren wurden so eingestellt und durch Zwischenmessungen 
korrigiert, dass sich die Stützenverformungen bei weiterer 
Belastung denen des Kerns bestmöglich annähern. Im 
abgebildeten Fall befindet sich der Ausbau erst im 23. OG 
und die Fassadenmontage im 39. OG, d. h. die Lasten aus 
den weiteren Geschossen fehlen noch.

Im gezeigten Diagramm werden die zickzackförmigen 
Linien (die die Einflussnahme durch eingebaute Zwi-
schenlagen in jedem zweiten Geschoss zeigen) für die 
Stützen sich im weiteren Baufortschritt weiter nach 
rechts bewegen, während der Kern nur noch sehr geringe 
Zusatzverformungen bekommt. Die Linien wären im Ideal-
fall am Ende annähernd deckungsgleich. Die Streuungen 
der vielen Einflüsse, z. B. der Steifigkeiten, der Langzeitef-

Die Verformungen ergeben sich theoretisch wie folgt:

Mit Korrektur:	 Im Eingusssystem:

	

	

	

	

	

Die Sache wird in der Praxis jedoch komplexer, da sich 
im Baufortschritt korrigierte Bauteile hinsichtlich der 
Langzeitverformungen verhalten wie ein Eingusssystem. 
Die Korrektur erfasst in jedem Geschoss nur die bis dahin 
aufgetretenen Vertikalverformungen (elastisch plus ange-
fangenes Kriechen), sodass die korrigierten Punkte durch 
die nachfolgend zusätzlich aufgebrachten Lasten zusätzli-
che Vertikalverschiebungen erleiden und das weitere 
Kriechen ebenfalls zusätzliche Vertikalverformungen ver-

Bild 16	 Beispielblatt aus der Berechnung der Stützenstauchungen für die Stützen 9, 10, 11 und 12, Verformungsdifferenzen rot in der Tabelle
Sample sheet of the calculation of the column compression for the columns 9, 10, 11 and 12, differences of compressions red in the table
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Die am stärksten beanspruchten Wände gibt es im südli-
chen Teil des Kerns, da der Bereich vom 4. UG bis zum 
2. OG nach hinten zurückspringt und der weitere aufge-
hende Turm um ca. 1,7 m nach Süden auskragt. Dieser 
Wert erscheint zunächst eher klein, führte aber ange- 
sichts der erheblichen Kräfte aus der Windbeanspru-
chung zusammen mit der exzentrischen Vertikalkraft zu 
sehr kräftig bewehrten Wänden. In Bild 17 ist die Kern-
konstruktion im unteren Bereich mit dem beschriebenen 
Rücksprung zu sehen, Bild 18 zeigt die Bewehrungsdich-
te mit SAS-670-Stäben mit 43 mm Durchmesser in den 
südlichen zurückspringenden Aussteifungswänden. In 
Bild 17 ist auch zu erkennen, dass die nach Süden (links) 
und Osten (vorn) über den Grundriss der Geschosse aus-
kragende Bodenplatte ausgehöhlt ist. Darin sind die 
Sprinklertanks untergebracht, die Bodenplatte ist 60 cm 
dick, sie ist jedoch durch die Umfassungswände als steifer 
Kasten Teil der gesamten Gründungskonstruktion.

fekte und natürlich die der Stützenlasten selbst, machen 
ein sorgfältiges Monitoring während des Baus unabding-
bar.

Letztere wurden an mehreren verschiedenen Modellen 
ermittelt. Zum einen wurden die Lasten aus dem Gesamt-
modell berechnet, das, wie oben beschrieben, den „Man-
gel“ des Eingusszustands enthält. Dies kann im Extremfall 
bei sehr hohen Gebäuden und kräftigen Decken, die sich 
in den Kern einspannen, zu Zugkräften in den Stützen in 
der Nähe der Turmspitze führen, weil sich die vertikalen 
Verformungsunterschiede wie Stützensenkungen gegen-
über dem Kern auswirken. Diesem Problem wurde durch 
fiktive Vergrößerung der Dehnsteifigkeit der Stützen be-
gegnet, die so gewählt wurde, dass Stützen und Kern an-
nähernd gleiche vertikale Verformungen im Eingusszu-
stand bekommen. In einem zweiten Schritt wurden sämt-
liche Decken auch für deren individuelle Bemessung als 
ebene Tragwerke berechnet und die Auflagerkräfte für die 
Stützen ausgelesen. Da es sich bei den Decken unter- und 
oberhalb der RESI-Geschosse um Halbfertigteilkonstruk-
tionen mit einer 15 cm-Decke aus Filigranplatten handelt, 
wurden zwei verschiedene Berechnungsweisen gewählt. 
Einmal wurden die Lasten auf die Träger „klassisch“ 
durch Lasteinzugsflächen ermittelt, alternativ wurde die 
15 cm dicke Decke als Platte ins System eingeführt und 
erneut gerechnet. Dies führte für die Auflagerkräfte auf 
den Stützen, insbesondere in den Eckbereichen des Ge-
bäudes, zu unerwartet großen Veränderungen. Zusätzlich 
wurde vom Prüfingenieur ein eigenes, unabhängiges Sys-
tem berechnet, das aufgrund anderer Systemannahmen 
wieder zu anderen, in vielen Fällen höheren Lasten führ-
te. Für die Bemessung der Stützen und schließlich auch 
für die Stauchungsberechnungen wurden die jeweils un-
günstigsten Werte aus den verschiedenen Modellen zu-
grunde gelegt. Insofern gibt es mehrere Unsicherheitsfak-
toren, die eine „genaue“ Vorhersage, insbesondere für die 
Verformungstoleranzen der Fassade im Millimeterbereich, 
nicht möglich machen.

6	 Gebäudeaussteifung

Die Aussteifung des Gebäudes erfolgt über den zentralen 
Kern, der selbstverständlich, ohne dem Hüftschwung zu 
folgen, vertikal durchläuft. Die Wandstärken variieren 
von 65 cm für die am stärksten beanspruchten Bereiche 
in den Untergeschossen und den Geschossen bis zum 
2. OG über 45 cm für die Hauptwände ab 3. OG bis zur 
Spitze bis zu 30 cm für die weniger stark beanspruchten 
Wände. Der Kern ist aufgeteilt in einen südlichen und ei-
nen nördlichen Teil. Die beiden Teile wurden gegenein-
ander höhenmäßig versetzt mit Kletterschalung mit ei-
nem Vorlauf von drei Geschossen gegenüber den Decken 
hergestellt. Verwendet wurde Beton C50, an kritischen 
Lasteinleitungsstellen erhöht auf C60. In den höchst be-
anspruchten Stellen an den Enden der Hauptausstei-
fungswände kam Sonderstahl SAS 670 zum Einsatz.

Bild 17	 Kernkonstruktion mit Rücksprung in den unteren Geschossen
Core structure with setback in the lower floors

Bild 18	 Bewehrungsdichte an den Enden der Haupt-Kernwände (Stahl SAS 
670, d = 43 mm) (Foto: Pfeifer)
Density of reinforcement at ends of main core walls (steel SAS 670,
d = 43 mm)
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Setzt man für Ki 0,62 und für ns 45 ein und formt die un-
tere Gleichung so um, dass die „griffigere“ obere Formel 
entsteht, dann erhält man:

Unterwirft man das Bauwerk fiktiv seiner Gesamtlast in 
horizontaler Richtung, vereinfachend als Gleichstrecken-
last q, beträgt die Kopfverformung u:

Das bedeutet im Klartext, die Steifigkeit des Bauwerks in 
horizontaler Richtung sollte so groß sein, dass die Verfor-
mung aus fiktiv aufgebrachter horizontaler Gesamtlast 
nicht größer ist als 7,5 % der Bauwerkshöhe, um auf Be-
rechnungen nach Theorie II. Ordnung zu verzichten. Im 
vorliegenden Fall betrüge diese Verformung ca. 16 m und 
wäre damit größer als 7,5 % von 190 = 14,25 m. Aus die-
sem Grund wurden die Berechnungen des Gesamtsys-
tems nach Theorie II. Ordnung durchgeführt. Allerdings 
wurde dafür ein einfacher Ersatzstab gleicher Steifigkei-
ten in x- und y-Richtung verwendet. Die Zusatzmomente 
nach Theorie II. Ordnung wurden dann im Gesamtsys-
tem durch Veränderung der Windlasten erzielt. Da die 
Querkräfte durch diese Momente nicht vergrößert wer-
den, weil es sich um Effekte der Vertikallasten an den 
Verformungen des belasteten Systems handelt, wurden 
die nach Windkanalversuchen ermittelten konstanten 
Streckenlasten in trapezförmige Windlasten mit Verschie-
bung der Resultierenden nach oben unter Beibehaltung 
der Größe der Resultierenden verwandelt und das System 
dann nach Theorie I. Ordnung berechnet. Die Berech-
nungen am Ersatzstab wurden unter Berücksichtigung 
der anzusetzenden Imperfektionen in verschiedenen 
Richtungen zuzüglich der zu erwartenden Schiefstellun-
gen aus den Baugrundsetzungen durchgeführt.

7	 Deckenkonstruktionen

Die Decken des Bauwerks wurden in den Untergeschos-
sen, dem EG bis zum 2. OG, dem RESI-Bereich vom 
14. bis zum 22. OG sowie im Hochhauskopf vom 43. bis 
45. OG als vorgespannte Flachdecken unterschiedlicher 
Dicke mit Auskragungen bis über 7,0 m hergestellt. Die 
Decken der sogenannten LR- und HR-Bereiche (low rise 
und high rise) wurden dagegen als Fertigteilkonstruktion 
aus Halbfertigteil-Unterzügen, 5 cm dicken Filigranplat-
ten und 10 cm Aufbeton hergestellt. Die inneren Unterzü-
ge sind mit einer Breite von 50 cm und einer Höhe von 
45 cm im Mittel im Abstand von 4,05 m, jedoch mit zahl-
reichen Abweichungen nach beiden Seiten angeordnet 
und spannen vom Kern über bis zu 11,0 m zu den entlang 
der Außenkontur verlaufenden Randunterzügen. Diese 
spannen über 8,1 m abzüglich der jeweiligen Stützenstär-
ken und liegen dort auf Konsolen auf. Bild 19 zeigt das 
Unterzugs-Layout.

Die Kernwände der südlichen und nördlichen Teilkerne 
sind durch Koppelstäbe miteinander verbunden. Diese 
sind als Schubverbindung durch große Querkräfte bean-
sprucht, die verschränkte Biegemomente erheblicher 
Größe mit Nullpunkt in Stabmitte verursachen.

Rein rechnerisch ist die Bewehrungsmenge, die sich da-
bei ergibt, nur ein kleineres Problem, in der Herstellung 
vor Ort jedoch ein großes. Dies deshalb, weil aufgrund 
der hohen Beanspruchung der Kernwände mit vertikal 
durchgehender erheblicher Bewehrung kaum noch Platz 
für die oberen und unteren Bewehrungsstäbe, teilweise in 
jeweils drei Lagen, vorhanden war, um diese in die Wän-
de einzubinden und die Biegemomente in die Wände 
einzuleiten. Erschwerend kam hinzu, dass die Koppelstä-
be zwischen die vorbetonierten Kernwände nachträglich 
eingebaut werden mussten, was mit der vorgesehenen 
Schalungskonstruktion nur mit Schraubanschlüssen zu 
bewerkstelligen war und den erforderlichen Mindestab-
stand der Stäbe untereinander noch vergrößerte. Freilich 
kann kein Stab auf beiden Seiten gleichzeitig einge-
schraubt werden, also mussten kürzere Stäbe jeweils auf 
beiden Seiten gegenüberliegend – möglichst genau (!) – 
eingeschraubt und in der Mitte miteinander durch Kop-
pelmuffen, teilweise aber auch durch Schweißstöße ver-
bunden werden. Trotz Momentennullpunkt in der Mitte 
musste in der Regel die gesamte Bewehrung zugfest gesto-
ßen werden, da Versatzmaß und Übergreifungslänge 
kaum in den kurzen Koppelstäben unterzubringen wa-
ren, zumal aus drei Lagen im Stoßbereich dann sechs 
Lagen geworden wären.

In diesem Zusammenhang wurden Untersuchungen hin-
sichtlich des Effekts der Koppelstäbe auf die Steifigkeit 
der Aussteifungskonstruktion durchgeführt. Im ersten 
Schritt waren die Stäbe ohnehin mit reduzierter Steifig-
keit unter Berücksichtigung des Übergangs in den Zu-
stand II berechnet worden. In weiteren Schritten wurde 
die Steifigkeit schrittweise bis auf null reduziert. Es konn-
te gezeigt werden, dass die Steifigkeit der Stäbe nicht so 
signifikante Auswirkungen hat, dass eine teilweise Redu-
zierung der Bewehrung nicht hätte toleriert werden kön-
nen. Gerade an Stellen mit zunächst extremer Beweh-
rungsdichte konnte durch die Untersuchungen und in Ab-
sprache mit dem Prüfingenieur eine deutliche Vereinfa-
chung beim Einbau der Bewehrung erreicht werden. 
Nichtsdestoweniger ist zu erwähnen, dass die Steifigkeit 
der Konstruktion als eher gering zu bezeichnen ist. Das 
einschlägige Kriterium für die Steifigkeit lautet in alter und 
neuer Darstellung:

Mit Ki = 0,31 bzw. 0,62 und „vielen Geschossen“
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schnittsmitte oben 15 cm ausgespart zur Anbindung der 
15 cm dicken Platte. Sie haben auf der Außenseite ange-
formte, 15 cm dicke Kragplatten unterschiedlicher Aus-
kragung. Dies dient der Vereinfachung auf der Baustelle 
durch Einsparung der Randschalung. Etwa in den Drit
telspunkten befinden sich seitliche Auflagertaschen zur 
Aufnahme der hochgezogenen Auflager der Innenträger.

Die Taschen reichen bis in die Mitte des Querschnitts, 
sodass ausreichende Tragfähigkeit ohne Rüstung auch 
während der Betonage vorhanden ist. Bild 20 zeigt eine 
typische Situation einer Decke vor dem Auflegen der Fili-
granplatten und dem Betonieren der Platte. Im Vorder-
grund ein Lastsammler mit seitlich aufgelagertem Neben-
träger, rechts sind die Randträger mit kleinen runden 
Öffnungen zu sehen. Hier kann man auch die Fülle und 
Größe der Aussparungen gut sehen, die aus den Biegebal-
ken eher Vierendeelträger machen. Eine besondere „Spe-
zialität“ dieser Konstruktion liegt darin, dass in den Ge-
bäudeecken keine Stützen angeordnet sind. Für eine Fer-
tigteilkonstruktion bedeutet das, dass zur Ecke hin mit 
auskragenden Trägern gearbeitet werden muss. Die zur 
Ecke nächstgelegenen Stützen haben einen Abstand von 
rund 3,6 bzw. 5,0 m, die kürzere Seite wurde als Auskra-
gung, die längere Seite als Einhängeträger konstruiert. 
Auskragende Träger sind an sich nichts Besonderes, eine 
Durchdringung von hochbelasteten Stützen mit bis zu 
80 cm Durchmesser und Lasten von 35 MN mit einem 
hochbelasteten Kragträger mit durchaus erheblicher obe-
rer Bewehrung jedoch schon. Hier stellte sich zunächst 
die Frage, ob die Träger oder die Stützen durchgehen 
sollen, am Ende wurde die erste Variante gewählt. Es 
mussten schwere Stahleinbauteile in die Träger eingebaut 
werden, die teilweise auch im Übergangsbereich zwi-
schen LR-, RESI- und HR-Bereich den Stützenneigungen 
angepasst schräg eingebaut werden mussten.

8	 Schluss

Angesichts der vielen konstruktiv schwierigen Punkte an 
diesem Bauwerk könnte der Beitrag noch um mehrere 
Seiten erweitert werden. Ein einfaches Schlusswort sollte 
jedoch genügen:

Jede Stütze hat somit je zwei Konsolen am Kopf. Da die 
Kerne mit einem mehrgeschossigen Vorlauf betoniert 
wurden, mussten die Unterzüge in wenig beanspruchten 
Wandbereichen in Aussparungen aufgelagert werden. In 
stark beanspruchten Bereichen wurde mit Stahleinbautei-
len gearbeitet, die im Wesentlichen aus Stahlplatten mit 
Schubknagge, Anschlussbewehrung für die Versatzmo-
mente sowie außen aufgeschweißten, 4 cm dicken Aufla-
gerknaggen mit Haken bestehen. Die Haken dienten 
während der Montage als Lagesicherung. Diese Einbau-
teile sind baugleich um 180° gedreht auch in die Fertigtei-
le eingebaut worden. Bei der Herstellung von Decken 
rund um einen zentralen Kern ergibt sich immer das Pro-
blem des Trägerlayouts in den Gebäudeecken. Hier wur-
den in Verlängerung der in Nord-Süd-Richtung verlaufen-
den Hauptwände des Kerns sowie quer dazu kurz vor 
den Kernauflagern der zuvor genannten Träger „Sammel-
träger“ eingebaut. Aufgrund der größeren Belastung die-
ser Sammler gegenüber den übrigen Trägern wurden die-
se als vorgespannte Träger mit sofortigem Verbund zur 
Beherrschung der Durchbiegungen hergestellt.

Aufgrund der Schlankheit der Träger, insbesondere im 
unfertigen Zustand ohne Druckplatte, wurden genauere 
Berechnungen der Durchbiegungen im zeitlichen Verlauf 
– Eigengewicht während der Lagerung, Belastung durch 
Filigranplatten, Last durch Betonage, Erhärtung des Be-
tons, Abbau der Zwischenjoche der Filigranplatten, Auf-
bringen der Ausbaulast sowie der Nutzlast – unter Be-
rücksichtigung der jeweiligen Kriechanteile durchgeführt 
und Überhöhungen festgelegt. Dabei mussten auch die 
Durchbrüche, sowohl hinsichtlich deren Zahl als auch 
Größe, steifigkeitsmindernd berücksichtigt werden. Die 
Randträger, 60 cm breit und hoch, sind bis zur Quer-

Bild 19	 Layout für die Fertigteilunterzüge im LR-Bereich
Layout of precast concrete beams in the LR-area

Bild 20	 Fertigteilkonstruktion im LR- und HR-Bereich (Foto: Pfeifer)
Precast beam structure in the LR- and HR area
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Vitruv hat in seinen zehn Büchern über Architektur vor 
über 2000 Jahren geschrieben, dass es drei wesentliche 
Anforderungen an die Architektur gibt: Utilitas (Nützlich-
keit), Venustas (Schönheit) und Firmitas (Festigkeit). Al-
len drei muss gleichwertig Rechnung getragen werden. 
Für Letztere ist der Autor mit seinem Team verantwort-
lich. Die Wertschätzung für die Arbeit und das hervorra-
gende Gelingen des Bauwerks sollte allen Beteiligten, Ar-
chitekten, Ingenieuren und Bauausführenden gleicherma-
ßen gelten!

Tab. 1	 Am Bau Beteiligte
Main participants

Bauherr TISHMAN SPEYER Properties Deutsch-
land GmbH

Architekt BIG Bjarke Ingels Group, Kopenhagen

B & V Braun Canton Architekten 
GmbH, Frankfurt

Tragwerksplanung Pfeifer INTERPLAN – ProfessorPfei-
ferundPartner PartGmbB, Darmstadt,
Spannverbund GmbH, Waldems 
(Schleuderbetonstützen)

Prüfingenieur Prof. Günter Ernst/Dieter Hanek, 
KuK Darmstadt

Unternehmen LUPP – Adolf Lupp GmbH+Co KG, 
Nidda






