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Überblick über die Nationalstrassenbauten in der Stadt St. Gallen 

Von P. Halter, St. Gal len 

VERKEHRSGEOGRAPHIE 
Die Stadt St. Gallen hat sich schon früh zum Handelszentrum 
und damit zum Verkehrszentrum der Ostschweiz entwickelt. 
Deshalb sind viele Verkehrswege der Region sowie die Haupt
verkehrswege des Landes zu diesem Zentrum hin gerichtet. 
Vom eigentlichen Kern aus hat sich die Stadt immer mehr ent
lang dieser Verkehrswege ausgedehnt, vor allem aber in West
Ost-Richtung der flachen Mulde des Steinachtales folgend. Die 
unmittelbar néirdlich und südlich des ursprünglichen Stadt
gebietes, rund 100 - 1 50 Meter über der Talsohle liegenden 
Hügelzüge des Rosen- und Freudenberges sind in der weiteren 
Entwicklung ebenfalls überbaut w orden. Aufgrund dieser topo
graphischen Lage befinden sich heute samtliche Hauptverkehrs
verbindungen der Eisenbahn und der Strassen im gleichen, 
heute voll überbauten Gebiet der Mulde des Hochtales. Bedingt 
durch die topographische Gegebenheit hat die Ueberbauung 
eine Langsausdehnung von mehr als 10 Kilometern erreicht, 
wahrend die Entwicklung in der Breite l bis héichstens 2 1/2 
Kilometer betragt. 

Diese langgestreckte Siedlungsform hat indessen einen wesentli
chen Einfluss auf das Verkehrsgeschehen in der Stadt. So sind 
viel gréissere Distanzen von einem Stadtquartier zum andern 
zurückzulegen, als bei einer regelmassigeren Stadtform. Daraus 
resultiert ein ausgesprochen hoher innerstadtischer Verkehr in 
den Hauptrichtungen der Stadtausdehnung, namlich von West 
nach Ost und umgekehrt. Die mehrmals durchgeführten 
Verkehrszahlungen erharteten diese Tatsache immer wieder. 
Der weitaus überwiegende Teil, namlich 80 bis 90 Prozent ist 
Ziel-, Quell- und Binnenverkehr. Dieser Anteil hat sich in den 
letzten 10 Jahren nur geringfügig geandert, obwohl in der 
Zwischenzeit der Gesamtverkehr um rund 20 Prozent zuge
nommen hat. Der Durchgangsverkehr auf den Hauptverkehrs
achsen ist nach wie vor gering. Er hat in der letzten Zeit nur an 
gewissen Tagen eine gréissere Bedeutung erlangt, namlich dann, 
wenn die Stadt als Umgehung der verstopften Walenseestrasse 
benutzt wird. 

LINIEN FÜHRUNG 
Die Randbedingungen für die Nationalstrassenplanung in der 
Stadt waren somit die Topographie, die Besiedlung und das 
Verkehrsgeschehen. Eines war zum vorneherein kiar, dass der 
eigentliche Stadtkern nicht mit einer Autobahn durchquert 
werden kann, so dass für diesen Bereich auf alle Falle eine 
Umfahrung vorgesehen werden musste. Trotzdem blieben viele 
Méiglichkeiten offen. Eine Kommission hat insgesamt 7 Varian
ten untersucht. Ausser der Grossumfahrung, die dem Verkehrs
bedürfnis der Stadt am wenigsten entsprochen hatte, enthielten 
alle Vorschlage einen mehr oder weniger langen Tunnel, 
entweder im Bereich des Freudenberges oder Rosenberges. 
Nach langen Beratungen hat diejenige Variante obsiegt, die 
gréisstenteils bebautes Gebiet meidet und die natürlichen 
Zasuren des Steinachtales ausnützt. Seit 1972 ist diese Linien
führung, die in Abb. l dargestellt ist, nicht mehr bestritten. In 
der Folge drehten sich die Diskussionen und Auseinander
setzungen lediglich noch um die Frage der Zahl der Anschlüsse. 

Auch diese Frage ist letztes Jahr entschieden worden, indem die 
Bundesversammlung eine Motion und Petition um Weglassung 
eines Anschlusses abgelehnt hat. Entscheidend für die Ableh
nung war, dass mit den vorgesehenen Anschlüssen das 
stadtische Strassennetz am wirksamsten entlastet werden kann. 
Vor allem die heute überaus stark belasteten Hauptverkehrs
strassen langs der Talachse werden eine Entlastung bis zu 60 

Prozent des heutigen Verkehrs erfahren. Aber auch im inner
stadtischen Bereich wird der Verkehr markbar zurückgehen. 
Nur auf wenigen Strassenzügen wird er gleich bleiben und in 
wenigen Fallen zunehmen. Vom untersuchten Strassennetz von 
58,5 Kilometern Lange, in dem die wichtigsten Strassenzüge 
enthalten sind, wird auf 35 Kilometern eine spürbare Ent
lastung stattfinden, auf etwa 22 Kilometern keine Veranderung 
feststellbar sein und n ur rund l ,5 Kilometer Strassen werden 
eine Mehrbelastung erfahren. 

Eine gréisstméigliche Entlastung ist indessen aus folgenden 
Gründen erwünscht: 

l .  Die Verkehrsimmissionen kéinnen damit entscheidend ver
mindert werden. Auch wenn die Larmbelastigung entlang 
den Hauptverkehrsachsen nicht wesentlich zurückgehen 
wird, so ist doch mit einer fühlbaren Abnahme der übrigen 
Immissionen zu rechnen. Entscheidend ist aber, dass in den 
Wohngebieten die Verkehrsimmissionen zurückgehen 
werden, indem dort der gebietsfremde Verkehr unterbunden 
und auf die entlasteten Hauptstrassenzüge zurückgeleitet 
werden kann. 

2. Mit der Abnahme des Verkehrs auf dem stadtischen Stras
sennetz vermindert sich auch die Unfallgefahr für samtliche 
Verkehrsteilnehmer und die Fussganger. 

3. Auf dem entlasteten Strassennetz kann der éiffentliche 
Verkehr bevorzugt werden, so dass seine Attraktivitat steigt. 

4. Der Verkehr auf der Nationalstrasse belastet die Umgebung 
weit weniger als wenn er auf dem stadtischen Strassennetz 
verbleibt. Ein wirksamer Immissionsschutz an den bestehen
den Stadtstrassen ist schwierig und manchmal gar nicht zu 
verwirklichen, wahrenddem er auf der Nationalstrasse 
gréisstenteils so angepasst werden kann, dass die zulassigen 
Grenzwerte nicht überschritten werden. 

AUSFÜHRUNGSPROJEKT 

Gemass dem bereinigten Ausführungsprojekt verlauft die 
Nationalstrasse vom jetzigen provisorischen Ende im Westen 
über ein Grundwasserschutzgebiet (Abb. 2) zum zukünftigen 
Anschlussbauwerk St. Gallen West, das die Hauptausfallachse 
der Stadt und die von Herisau kommende schweizerische Tal
strasse T 8 (Abb. 3) mit ihr verbindet. Anschliessend überquert 
si e auf rund 2,5 Kilometern Lange offenes, ebenes Gelande und 
gelangt zum Sittergraben, der mit einer Brücke überquert wird. 
Der Sittergraben war von jeher ein grosses Hindernis für die 
Verkehrsverbindung nach Westen. Auf engem Raum führen 
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Abbildung 1: Situation der Nationalstrasse Nl/SNJ auf dem Gebiet der Stadt St. Gallen 

Abb. 2 Trassebau im Grundwasserschutzgebiet 
im Vordergrund, Folienabdichtung in Vorbereitung 

hier die Fürstenlandbrücke, die Chrázerenbrücke, die SBB
Brücke, di e Brücke d er Bodensee-Toggenburgbahn un d di e 
1780 gebaute Hüslibruggen über den tief eingeschnittenen 
Fluss. Dazu gesellt sich nun die Nationalstrassenbrücke, und es 
ist zu hoffen, dass sie sich ihren Vorgángerinnen würdig 
erweist. 

Zur Erlangung von Projekten führte der Kanton unter 8 ein
geladenen lngenieurbüros einen Wettbewerb durch. Ein Preis
gericht beurteilte die eingereichten Vorschláge und kam zum 
Ergebnis, dass zwei Projekte in statischer, konstruktiver und 
wirtschaftlicher Hinsicht zu befriedigen vermogen und als 
gleichwertig zu betrachten sind. Es wurde daher beschlossen, 
beide Projekte bis zur Submissionsreife ausarbeiten und den 
Entscheid aufgrund der Unternehmerangebote zu fállen. Dieses 
Verfahren ist sehr aufwendig und macht es notwendig, beide 
Projekte auf den genau gleichen Stand zu bringen, weil sonst 
die Gefahr besteht, dass nicht das preisgünstigste Projekt, 
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Abb. 3: Überführung über die Talstrasse T 8 vor d em Anschluss 
St. Gallen West 

Abb. 4: Hangbrücke Feldli im Bau 
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sondern dasjenige mit der kleinsten Reserve in den Ausmassen 
oder dem niedrigeren Bearbeitungsgrad gewahlt wird. Ein 
solches Vorgehen kann daher nur als Ausnahmefall zur Anwen
dung gelangen . 

In der darauf folgenden Submission schwang die Brücke in vor
gespanntem Beton mit einer Gesamtliinge von 655 Metern oben 
aus und wies die Stahlverbundbrücke auf den zweiten Platz. 
Die Stützenabstiinde des gewiihlten Projektes sind unterschied
lich und betragen im Bereich des tiefsten Taleinschnittes 
80 Meter und nehmen an beiden Talflanken kontinuierlich ab . 
Die Spannweiten betragen (von Westen nach Osten gesehen) 
45 - 55 - 65 - 75 - 80 - 80 - 80 - 65 - 60 - 50 Meter. Im Quer
schnitt wird die Konstruktion als Zwillingsbrücke ausgebildet. 
Aus statischen und konstruktiven Gründen wurde ein Kasten
querschnitt mit einer Bauhóhe von 4,0 Metern gewiihlt. Der 
Baugrund eignet sich für eine Flachfundation. Die Fundamente 
stehen im westlichen Talhang in der Moriine und im übrigen 
Brückenbereich auf dem Molassefels; Pfeiler, die eine Hóhe bis 
zu 60 Metern aufweisen werden, sind sehr schlank, mit Abmes
sungen von 2 ,5  m x 5 ,5  m. Das Projekt stammt vom lngenieur
büro D.J .  Biinziger und A.J .  Kôppel, Buchs. Die Ausführung 
liegt in den Hiinden der Arbeitsgemeinschaft L. Stehren
berger AG, Wil l E. Baumann AG, Rothenthurm l Preiswerk 
& Cie AG, Base!. 

bstlich der Sitter führt das Trasse mit leicht gestaffelten Fahr
bahnen entlang des bewaldeten Nordhanges des Rosenberges. 
Dieses Geliinde ist von zahlreichen Bachliiufen durchzogen, die 
sich tief ins Geliinde eingeschnitten haben. Zudem wechseln in 
rascher Folge Geliinderippen mit stark erodierten Geliindeein
schnitten. Zwei dieser Geliindeeinschnitte werden mit Hang
brücken überquert (Abb. 4) . Die óstliche ist 275 Meter und die 
westliche 295 Meter lang. Die Widerlager und Pfeiler sind in 
beiden Fiillen im Mergelfels flach fundiert. Die runden Stützen 
von l ,70 Meter bzw. l ,90 Meter Durchmesser stehen au f Beton
platten, die eine Stiirke von bis zu 4,0 Metern aufweisen . Die 
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Fundamentkõrper sind gesichert durch Felsanker, um die 
Bauwerke in den tiefliegenden Mergelfels einzubinden. Der 
Überbau besteht aus zweistegigen Plattenbalken und weist 
keine Quertriiger auf. Der gewiihlte Querschnitt ging aus 
umfangreichen Variantenstudien als kostenmiissig günstigste 
Lôsung hervor. Die Spannweiten betragen im allgemeinen 
45 Meter. Diese Brückenobjekte sind gegenwiirtig im Bau. Die 
Projektierung liegt in den Hiinden der lngenieurbüros Fürer 
und Bergflôdt ,  und Grünenfelder und Lorenz, beide St. Gallen. 

Bevor diese Bauwerke in Angriff genommen werden konnten, 
mussten bestehende Strassen- und Wegverbindungen umgeleitet 
oder durch neue ersetzt werden. Ein Beispiel dafür ist die 
Hiitterenstrasse, für die eine hohe Hangsicherung erstellt 
werden musste. 

Die Verzweigung Schoren stellt die Verbindung zum inner
stiidtischen Anschluss Kreuzbleiche her. Sie ist kreuzungsfrei 
ausgebildet. Nur die Rampe für den Verkehr nach Osten 
überragt das gewachsene Terrain und überbrückt die Stamm
linie. Die andern Teile sind aus Liirmschutzgründen entweder 
ebenerdig angeordnet, ins Geliinde eingebettet oder mittels 
Galerien eingedeckt. Der Bau der Anlage benótigt bis zu 
1 5  Meter tiefe Hanganschnitte, die ohne Sicherungen mittels 
Vorspannankern nicht stabil sind. Die verschiedenen Rampen 
vereinigen sich in zwei Tunnelrôhren, dem sogenannten Stich
tunnel, der den Rosenberg in Querrichtung durchstósst und auf 
der Südseite im Anschluss Kreuzbleiche endigt. Die grosse, freie 
Fliiche vor der Kaserne ermôglicht es, ein Anschlussbauwerk zu 
erstellen, ohne dass ganze Hiiuserreihen abgebrochen werden 
müssen. Nur die Kaserne, das Depotgebiiude und zwei weitere 
Hiiuser müssen der Strassenanlage weichen. Die Kaserne wird 
ausserhalb der Stadt wiederum aufgebaut, der Anschluss 
Kreuzbleiche ist für den westlichen Teil der Innenstadt und 
ihrer angrenzenden Gebiete bestimmt, sowie als Verbindung des 
mittleren Teiles des Appenzellerlandes mit der Nationalstrasse. 
Der niveaufreie Zusammenschluss mit dem stiidtischen Stras-
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sennetz ist, um mõglichst wenig Land zu beanspruchen, 
bewusst kompakt gehalten. Zudem sind wesentliche Teile, wie 
die Verkehrschleifen innerhalb des heutigen Kasernenareals, 
unterirdisch angelegt, so dass die vorhandene Grünflache, die 
bis anhin nicht nur dem Militar, sondern auch der stadtischen 
Bevõlkerung als Erholungsraum diente, keine Einbusse erleidet, 
im Gegenteil noch vergrõssert wird . Die unterirdische Anlage 
wird teils bergmannisch, teils in offener Baugrube erstellt. Die 
beiden Tunnelrõhren selbst, die noch nicht im Bau sind, werden 
voraussichtlich nach dem gleichen Verfahren ausgebrochen wie 
der Rosenbergtunnel. Die Steigung von 3 ,57 resp. l ,87 Prozent 
macht es notwendig, die beiden rund l 100 Meter langen 
Tunnels künstlich zu belüften. Die Belüftung ist vor allem dann 
notwendig, wenn sich der Verkehr vom stadtischen Strassennetz 
bis in die steigende Tunnelrõhre zurückstaut. 

bstlich der Verzweigung Schoren befindet sich das kost
spieligste Bauwerk der stadtischen Nationalstrasse, namlich der 
Rosenbergtunnel. Unmittelbar an den Tunnel schliesst der bis 
vor kurzem noch hart umkampfte innerstaditsche Anschluss 
Splügenplatz an. Die Tatsache, dass das Gebiet heute schon von 
einigen Strassenzügen und einer Bahnlinie durchquert wird, 
sich in unmittelbarer Umgebung mehrere Werkhõfe, Depots 
der stadtischen Verkehrsbetriebe und der Feuerwehr, Verteil
anlagen für Elektrizitat und Gas befinden, zeigt, dass diese 
Zone nicht zu den bevorzugten Wohnlagen gehõrt, sondern 
mehrheitlich industriell und gewerblich genutzt wird. Die engen 
Platzverhaltnisse lassen für einen Nationalstrassenanschluss 
nicht manche Mõglichkeiten offen. Er ist daher als Raute mit 
ineinandergeschobenen Rampen konzipiert und dient dem 
õstlichen Teil der Innenstadt. Er ist gleich wie die Verzweigung 
Schoren tief ins Gelande eingebettet und mit Larmschutzwallen 

gegenüber der Umgebung abgeschlossen. Einzig die neue Quer
verbindung St. Fiden überragt das vorhandene Terrain . Ihre 
Lage ist bestimmt durch das Ostportal des Rosenbergtunnels, 
indem die Anschlussrampen aus Gründen der 
Verkehrssicherheit vor dem Tunneleingang liegen müssen. 
Aber auch das Tunnelportal konnte nicht beliebig plaziert 
werden, da es im Ausstellungsareal der OLMA liegt, deren 
Gebiet soweit wie mõglich erhalten bleiben soll. Trotz diesen 
Raundbedingungen darf die Lage des Anschlusses in der Nahe 
der OLMA und des Kantonsspitals, die beide ein grosses 
Verkehrsaufkommen haben, als günstig bezeichnet werden. 
Anschliessend folgt das Trasse in Tiefenlage, grõsstenteils 
überdeckt durch eine Galerie, der schon bestehenden Bahnlinie. 
Dank der Tieflage kõnnen die vorhandenen Querverbindungen 
an den bisherigen Orten und in gleicher Hõhenlage wiederum 
hergestellt werden. Vom damaligen Bahnbau her war bekannt, 
dass in diesem Gebiet bedeutende geologische Schwierigkeiten 
zu überwinden waren, die sich dann auch beim National
strassenbau bemerkbar machten. 

Das letzte Teilstück der Nationalstrasse auf dem Gebiet der 
Stadt St. Gallen bildet der 570 Meter lange Stephanshorn
tunnel, der das gleichnamige Wohngebiet unterfahrt. 

Zusammenfassend kann festgehalten werden, dass von der 
Gesamtstrecke von insgesamt 9 ,6  Kilometern 5 3  Prozent durch 
nicht überbautes Gebiet, 21 Prozent durch Tunnels, 21 Prozent 
durch bestehende oder zukünftige Industriezonen und nur 
2 Prozent durch gemischte Wohn- und Gewerbezonen führen. 
Die Nationalstrasse durchschneidet somit auf offenem Trasse 
kein einziges reines Wohngebiet. Die Gesamtkosten belaufen 
sich auf rund 650 Mio Franken, wobei für Tunnels allein rund 
200 Mio Franken oder rund 30 Prozent aufgewendet werden. 

Adresse des Autors: P.  Halter, Kantonsingenieur 
Tiefbau- und Strassenverwaltung 
des Kantons St. Gallen 
Lammlisbrunnenstr. 54 
9001 St. Gallen 
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Geologie und Geotechnik im Raume St. Gallen 

Von Dr. H. Kapp, St. Gal len 

Vom geologisch-tektonischen Alpennordrand her, der in der 
Ostschweiz von Weesen über die Schwagalp ins Rheintal südlich 
von Altstatten streicht, breitet sich gegen Norden hin das 
Appenzeller Molassehügelland aus (Abb. 1 ) .  Bis zur Linie 
Uznach-Teufen-Berneck ist diese Molasse stark tektonisiert, 
verschuppt und teilweise verfaltet - wir sprechen hier bekannt
Iich von der sog. subalpinen oder aufgeschobenen Molasse. 
Weiter gegen Norden beruhigt sich der Gebirgsbau allmahlich, 
die Molasseschichten tauchen mit konstant abnehmendem 
Schichtfallen gleichmassig gegen NNW ein und liegen nordlich 
der Stadt St. Gallen bereits mehr oder weniger horizontal als 
sog. mittellandische oder Flachliegende Molasse vor (Abb . 2) . 

Lithologisch kann die Ostschweizer Molasse im wesentlichen als 
Dreigestirn Nagelfluh/Sandstein/Mergel charakterisiert werden, 
wobei polygene Nagelfluhen bis an den südlichen Stadtkern von 
S t. Gallen eine dominierende Rolle einnehmen, wahrend Mergel 
und Sandsteine in der nordlich anschliessenden Oberen Süss
wassermolasse vorherrschen. 

Mit dem Übergang aus der subalpinen in die flachliegende 
Molasse macht sich - wenn man von einigen tief eingeschnit
tenen Flusslaufen absieht - auch eine deutliche Beruhigung der 
Gelandeformen bemerkbar. Im gleichen Sinne werden Morpho-

Eodcnsce 

S t. Gallen 
• 

logie und Geologie mehr und mehr von den Spuren und 
Relikten der eiszeitlichen Vergletscherung gepragt, die ja nord
lich der Stadt St. Gallen zur Bildung der bekannten Drumlin
Landschaft von Wittenbach sowie zahlreicher klassischer 
Moranenwalle des sich zurückziehenden Rheingletschers 
geführt hat. Wahrend der Molassefels im Appenzellerland 
meist nur eine geringe oder überhaupt keine Lockergesteins
überdeckung aufweist, tritt er nordlich von St. Gallen im allge
meinen nur noch in den tiefen Erosionsrinnen der Fluss- und 
Bachlaufe zutage. Fast überall sonst wird er hier von einem 
mehr oder weniger machtigen Grundmoranenpolster über
deckt, das sich bis zum Bodensee hinunter erstreckt und dort -
z.B.  in der nacheiszeitlichen Bucht von Arbon-Rorschach -
von jungen Delta- und Seeablagerungen abgelost wird. 

Wenn nun der Gedanke aufkommen konnte, in der glazial 
überpragten Moranenlandschaft seien in geotechnischer 
Hinsicht kaum sehr grosse Unannehmlichkeiten zu gewartigen, 
so hat dem der Rheingletscher gründlich Vorschub geleistet. 
Einerseits finden sich zwischen kompakten und oft fast fels
ahnlich verfestigten Moranenlagen immer wieder unregelmassig 
eingestreute Sandlinsen, die - wenn sie überdies noch 
Grundwasser führen - betrachtliche grundbauliche Schwierig
keiten mit sich bringen konnen. Andererseits haben sich nach 

FLACHE 
MOLASSE 

l 
Santis-Decke 

Gróssere Flysch-Gebiete 

Subalpine Molasse 
Bodensee-Rheintal 

e::::> Inselberge der Santis-Decke 

Verwerfungen (z.T. vermutet) 

Falten-Achsen 

Mulden-Achsen 

-o- Basis-Überschiebung 

-x- Rand-Überschiebung 

TTTTT Aufschiebungen in der 
subalpinen Molasse 

A bb. 1: 

aus H. Heierli: 
Geologisches vom Bodensee -
Rheintal (I 974) 
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Abb. 2 aus F. Hofmann : Geologische Geschichte des Bodenseegebietes (1974) 

dem Gletscherrückzug in Schmalzwasser-Abflussrinnen und 
hinter stauenden Moriinenwãllen zahlreiche Lokalseen gebildet, 
in denen nebst Seekreide und Seebodenlehm auch torfige Ver
landungssedimente in teilweise sehr betrãchtlicher Ausdehnung 
entstanden sind. Die Stadt St. Gallen im Hochtal der Steinach 
ist ein schõnes Beispiel einer solcherart vielfãltigen, geolo
gischen Palette (Abb. 3):  
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Ein westlicher Seitenarm des Rheingletschers hatte sich in den 
relativ weichen Basismergeln der Oberen Süsswassermolasse 
über 1 00 m tief unter die voreiszeitliche Gelãndeoberfliiche 
eingeschnitten, dann aber an den hãrteren Schichten der 
Oberen Granznagelfluh halt gemacht. Die Hügelkette des 
Rosenbergs leistete der Erosion ebenfalls erfolgreichen 
Widerstand un d wurde deshalb vom Gletscher "überflossen" ,  
wofür ein stellenweise über 20 m mãchtiges Morãnenpolster au f 
- 740 m Meereshõhe den Beweis liefert. Nach dem endgültigen 
Gletscherrückzug bildeten sich im Steinach-Hochtal hinter 
heute noch sichtbaren Morãnenwiillen mehrere Seen und 
Tümpel, in denen nebst kiesig-sandigen Bachalluvionen auch 
hochplastische Biindertone zur Ablagerung gelangten. Im 
abschliessenden Verlandungsstadium kam es schliesslich zur 
Bildung ausgedehnter Torfhorizonte, denen zwar der geo
technisch bestens bewanderte irische Mõnch und Stadtheilige 
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Gallus und die nachfolgenden Klosterbrüder vor mehr als 1 200 
Jahren wohlweislich noch ausgewichen sind, die aber die 
spãteren Stãdtebauer nicht hinderten, einen grossen Teil des 
Stadtkerns direkt über dem ehemaligen Sumpf zu errichten. 

Der Baugrund der Stadt S t. Gallen hat sich im Zuge der starken 
baulichen Nachkriegsentwicklung immer deutlicher als ein 
extrem heterogenes und vielfãltiges Gebilde herausgestellt, 
dessen geologische Deutung zwar heute keine grossen Rãtsel 
mehr aufgibt ,  das aber den Baubeflissenen durch immer neue 
Überraschungen in Trab hãlt. Auf engstem Raume treten hier 
Felshõcker und stark verfestigte Morãnenrelikte mit wasser
führenden Sanden, Torf und Seebodenlehm in Wechsellage
rung, sodass es oft schwierig oder unmõglich wird, auch nur 
über geringe Distanzen hinweg eine zuverlãssige geologische 
Prognose zu stellen (sofern es letzteres überhaupt gibt). 

Damit ist der geologische Rahmen einigermassen abgesteckt. 
Im zweiten Teil soll nun auf einige wesentliche und lehrreiche 
geotechnische Aspekte im Raume St. Gallen hingewiesen 
werden, so wie sie sich dem beratenden Geologen in einer 
móglichst praxisorientierten Betrachungsweise prãsentieren. 

GEOTECHNISCHE ASPEKTE 

Stadt St. Ga l/en 

Im Kerngebiet der Stadt St. Gallen erweist sich nebst der oben
erwãhnten Heterogenitãt des Baugrundes nicht so sehr die 
hãufige Notwendigkeit an sich relativ unproblematischer Pfahl
gründungen, sondern vor allem die Wechselbeziehung zwischen 
Grundwasser und setzungsempfindlichen Verlandungssedimen
ten als mehr oder weniger permanentes Sorgenkind. Im Gefolge 
der zunehmenden Überbauung und Tieferlegung von Kanalisa
tionen und Bacheindolungen ist der ursprünglich relativ hoch
liegende Grundwasserspiegel generell um mehrere dm bis m 
abgesenkt worden. Als Folge davon sind vor allem im torfigen 
Bahnhofquartier massive Setzungsschãden an Strassen und 
Gebãulichkeiten aufgetreten, die z. T. heute noch deutlich sicht
bar sind, und die infolge von Pfahlkopffãulnis auch vor holz
pfahlfundierten Bauten oft nicht Halt gemacht haben. Unlieb
same Setzungserscheinungen machten sich auch im Gefolge 
temporãrer Grundwasserabsenkungen zur Trockenlegung tiefer 
Baugruben bemerkbar. In neuerer Zeit sind deshalb tief
reichende Bauten mit 3 und mehr Untergeschossen im Stadtzen
trum fast stets im Schutze von Schlitzwiinden erstellt worden, 
die - in die undurchlãssige Morãne einbindend - keiner 
Grundwasserabsenkung bedürfen. Die Massierung von Schlitz
wiinden auf relativ engem Raum wirft nun allerdings ein neues 



Problem auf, indem hiebei der Durchflussquerschnitt des 
- W-E-fliessenden Grundwasserstromes im Bahnhofquartier 
ganz betrãchtlich verringert worden ist. Bei fortgesetzter Bau
tãtigkeit mit 3 - 4 Untergeschossen dürfte es deshalb nur eine 
Frage der Zeit sein, bis der Grundwasserspiegel wieder zu 
steigen beginnt. Ob sich hieraus nebst überfluteten Kellern und 
rückgestauten Kanalisationen noch weitere Unannehmlich
keiten einstellen werden, bleibt abzuwarten. 

Als grósstes, vom Souverãn allerdings noth nicht bewilligtes 
Bauwerk auf engerem Stadtgebiet steht gegenwãrtig die sog. 
Südtangente zur Umfahrung des Klosterviertels in Planung. Als 
Kernstück dieser Baute sieht das Projekt einen - 500 m langen 
Tunnel vor, der z.T. in kompakter Molassenagelfluh, z.T. in 
spãteiszeitlichem Gletscherschutt zu erstellen ist (Abb. 4). 
Gegenwãrtig steht dem ursprünglichen Projekt mit offenem 
Tagebau eine neu hinzugekommene Variante mit bergmãn
nischem Vortrieb gegenüber. In beiden Fãllen erweist sich vor
lãufig noch das in der Lockergesteinsüberdeckung zu gewãrti
gende Hangwasser als grosse Unbekannte. Allerdings ist man 
hinsichtlich der Tragweite dieses Aspektes gewarnt, wie 
folgendes Beispiel zeigt: Mehrere Sondierbohrungen, die für 
einen im Pressvortrieb auf Stadtgebiet zu erstellenden Kanal 
abgeteuft worden waren, hatten lauter kompakte, undurch
lãssige Grundmorãne und keinen Tropfen Wasser erbracht. 
Beim Vortrieb erwies sich diese Morãne stellenweise in der Tat 
als derart stark verfestigt, dass sie gesprengt werden musste -
bis plótzlich vóllig unverhofft eine wasserführende, ausge
dehnte Sandlinse angefahren wurde, deren Ausfliessen sofort 
zu kritischer Trichterbildung führte und zum Schutze des 
weiteren Vortriebs eine Wellpoint-Grundwasserabsenkung 
erforderte. Ãhnliche Schwierigkeiten wãren vermutlich auch 
dem projektierten, inzwischen aber auf's Eis gelegten Tunnel 
der St. Gallen-Gais-Appenzell-Bahn beschert gewesen. 

Trichterbildungen - allerdings solche ohne direkte bauliche 
Einwirkungen - machen sich als Folge von innerer Erosion 
auch in der weiteren Umgebung der Stadt sehr unliebsam 
bemerkbar, indem sie oft ganze Wiesen in eine krater-übersãte 
Mondlandschaft verwandeln. Als jüngstes, geradezu klassisches 
Beispiel hiefür hat sich eines Nachts ohne jegliche Vorankündi
gung in unmittelbarer Nahe einer verkehrsdichten Strasse und 
bewohnter Einfamilienhãuser ein mãchtiges - 6 m tiefes, 
zylinderfórmiges Loch von - 6 m Durchmesser gebildet. 
Gegenwãrtig streiten sich die Gelehrten noch darüber, ob dieses 
Ereignis als natürliches geologisches Phãnomen oder als Folge 
der erosionsfórdernden Auswirkungen eines benachbarten 
Kiesgrubenbetriebes zu deuten ist. 

Schliesslich sei - damit unter dem erdrückenden Übergewicht 
der Autobahnbauten die geotechnischen Sorgen des stãdtischen 
Tiefbauamtes nicht übersehen werden - auch hier noch einmal 
auf die drei tiefen Taleinkerbungen der Sitter, der Steinach und 
der Goldach hingewiesen, die vor allem in ihren schichtparalle
len, stark durchnãssten Südflanken immer wieder mit mehr 
oder weniger tiefgreifenden Rutsch- und Kriechbewegungen 
aufwarten. Dass hievon auch noch die SBB in hohem Masse 
betroffen werden - wie Herr Dr. Schindler in seinem Referat 
über das Galgentobel darlegt - mag für die Stadt immerhin ein 
kleiner Trost sein. 

A utobahnN l 

Wenn wir uns nun dem eigentlichen Tagungsthema, der nahezu 
1 0  km langen Autobahnbaustelle zwischen den beiden beste
henden Anschlüssen westlich und óstlich der Stadt St. Gallen 
zuwenden, so gliedert sich diese j a  in 3 geologisch vóllig ver
schiedenartige Teilstücke: Der Abschnitt Breitfeld-Sittervia
dukt verlãuft zum gróssten Teil über spãt- bis nacheiszeitlichen 
Lockergesteinen und bietet geotechnisch (zumindest vorlãufig) 
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A bb. 4 Sudtangente: Tunnelprojekt 

nicht viel Aufregendes. Der grosse Sitterviadukt ist eben erst in 
Angriff genommen worden und erlaubt deshalb noch keinen 
Kommentar. Der óstliche Abschnitt Rosenbergtunnel -
Neudorf verlãuft zwar ebenfalls in teilweise tief eingeschnitte
nen Lockergesteinen. Hier sind jedoch sowohl positive wie auch 
negative Überraschungen nicht ausgeblieben; über sie wird 
weiter hinten von anderer Seite berichtet, wobei einmal mehr 
das Grundwasser in zentraler Ro !le steht. Das mittlere Teilstück 
schliesslich, der Abschnitt Sitterviadukt - Rosenbergtunnel 
führt zum weitaus gróssten Teil durch Gesteine der Oberen 
Süsswassermolasse, deren geotechnisches Verhalten im folgen
den etwas nãher un tersu eh t werden soi!. 

Beim Betrachten des geologischen Kartenblattes Rorschach fãllt 
auf, dass die gesamte nórdliche Abdachung des Rosenbergs 
gegen die Sitter zu durch eine grosse Zahl blauer Halbmonde 
übermalt und damit als Rutschgebiet abgestempelt ist. Es 
wundert deshalb nicht, dass beim erstmaligen Auftreten einer 
mitten durch dieses Gebiet führenden Autobahn-Variante Stim
men !aut wurden, die den Bau einer Autobahn im Sitterhang als 
unmóglich oder zu riskant ablehnten. Heute nimmt das Bau
werk - wie die samstãgliche Exkursion gezeigt hat - langsam 
konkrete Formen an, und jedermann kann sich selbst 
überzeugen, dass die Pessimisten Unrecht hatten. Schwierig
keiten mannigfaltiger Art, die jedoch fast stets mit dem 
"Schimpfwort Mergel" einhergehen, sind allerdings nicht aus
geblieben; die gemeinsamen Bemühungen zu deren Meisterung 
haben bei allen Beteiligten eine betrãchtliche Erweiterung des 
geotechnischen Horizontes mit sich gebracht. 

Zwischen Sitterviadukt und Rosenbergtunnel verlãuft die Auto
bahn z.T. in tiefen Hanganschnitten, z .T.  über hohe Lehnen
viadukte. Angesichts des mit - 15 - 20° Neigung nahezu hang
parallelen Einfallens der Molasseschichten (es handelt sich 
überwiegend um Tonmergel mit zwischengelagerten Sandstein
bãnken) stellte sich damit als erstes die Frage nach der Gesamts
stabilitãt des Sitterhanges bzw. nach der allenfalls móglichen 
Aktivierung tiefliegender schichtpara!leler Gleitflãchen als 
Folge der baulichen Eingriffe. l m  Zuge der geologischen Vor
untersuchung waren zwar zahlreiche Anzeichen oberflãchen
naher Kriech- und Rutschbewegungen festgestellt worden. Hin
weise auf tieferreichende lnstabilitãten zeigten sich jedoch 
nirgends. Man entschloss sich deshalb, die beiden grossen 
Lehnenviadukte flach in die unverwitterte Molasse zu fundieren 
und die erforderliche Gleitsicherheit gleich wie bei sãmtlichen 
Stützmauern durch Felsanker zu gewãhrleisten. Ueberdurch
schnittlich starke Gelãndedeformationen, die nach Beginn der 
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Bauarbeiten im Bereich beider Lehnenviadukte beobachtet 
wurden, führten dann plótzlich zu dramatischen Zweifeln an 
der Richtigkeit des gewahlten Konzeptes und zu vorübergehen
den Fundations-Studien in Richtung eines zweiten Lehnenvia
duktes "Beckenried" .  Durch aufwendige, bis au f 30 m Tiefe 
recihende Klinometermessungen ist es dann schliesslich gelun
gen, das Schreckgespenst aktiver Tiefengleitungen endgültig zu 
verjagen und die Variante "Beckenried" ad acta zu legen. 
Heute stehen im Bereich der beiden Hangbrücken total 9 Klino
metermessstelien zur dauernden Überwachung des kritischen 
Gleitbereiches z ur Verfügung. (Ursprünglich waren es dere n 1 1 ,  
aber Klinometermessrohre üben offenbar eine magische und 
zerstórerische Anziehungskraft auf Ankerbohrungen aus .)  Die 
bisherigen klinometrischen Kontrolimessungen zeigen 
abgesehen vom erwarteten Oberflachenkriechen - keine tief
gründigen Bewegungen. 

Einige Mühe bereitete auch die zuverlassige Festlegung der für 
Stabilitatsnachweise massgeblichen Scherfestigkeitsparameter 
- dies nicht zuletzt deshalb, weil sich die Durchführung repra
sentativer in situ-Scherversuche an rasch verwitterndem 
Molassemergel als sehr schwierig erwies. Schliesslich einigte 
man sich, die massgeblichen Scherfestigkeitswerte für gross
und kleinraumige Stabilitatsfalie getrennt, und zwar im ersteren 
Falle mit <l>' = 22° und e' =: 2 t/m', im letzteren unter Ver
nachlassigung jeglicher Kohasion und in Anlehnung an die 
mittlere Schichtneigung mit <l>' = 20° anzunehmen. Dass auch 
dieser, nach ursprünglicher Ansicht durchaus pessimistische 
Wert in einem Fali immer noch zu optimistisch war, wird noch 
zu zeigen sein. 

Ins Kapitel "Stabilitatsnachweise" gehórte auch die Frage, ob 
und wie ein alifiiliiger hydrostatischer Wasserdruck im Molasse
fels in Rechnung zu stelien sei .  Ursprünglich herrschte die Mei
nung vor, dass in den anstehenden Tonmergeln und Sand
steinen nur sporadisch mit dem Auftreten von Kluft- und 
Schichtwasser zu rechnen ware. Die praktischen Erfahrungen 
haben dann aber gezeigt, dass die Klüftung in der Molasse 
stelienweise wesentlich starker und die Wasserwegsamkeit in 
den Schichtfugen sehr viel besser war als erwartet. Die volie 
Berücksichtigung des Kluft- und Schichtwassers wurde damit 
bei alien tiefen Hanganschnitten zu einem ausschlaggebenden 
Kriterium der rechnerischen Stabilitatsanalyse. 

Der geotechnisch interessierte Wanderer wird sich beim Gang 
über die zukünftige Trasse der Autobahn wie in einem stahler
nen Ankerparadies fühlen. Er wird dabei auch realisieren, dass 
die Ersteliung dieses Autobahnabschnittes in seiner vorliegen
den Gestalt ohne Anker praktisch gar nicht móglich gewesen 
ware. Bis es alierdings so weit war, d.h. u .a .  auch, bis die 
Widerstande und Bedenken gegen permanente Anker im 
Molassemergel überwunden waren, mussten etwelche Vorur
teile abgebaut und verbindliche Auflagen festgelegt werden. 
Vorgangig mit bewahrtem Ankermaterial und bestens 
renommierten Firmen im St. Galier Molassemergel durchge
führte in si tu-Versuche hatten namlich gezeigt, dass inmitten 
von Serien mit normalem Tragverhalten immer wieder schwarze 
Schafe auftraten, bei denen die Haftung zwischen Anker und 
Mergel bereits bei lediglich - 5 - 10 Tonnen Zugkraft über
wunden wurde. Weder durch Bohrlochsprengungen noch durch 
vorgangiges Ausbrennen der Verankerungsstrecke konnte eine 
nennenswerte Zunahme der Haftreibung erzielt werden. Es 
wurde deshalb festgelegt, die zulassige Gebrauchslast auf max. 

- 50 - 60 to/ Anker zu begrenzen, samtliche Anker móglichst 
trocken zu bohren und Ankersysteme mit Hochdruck-Nach
injektionen zu verbieten, letzteres deshalb, weil ein schockarti
ges Aufblattern des nur massig verfestigten Schichtverbandes 
auf j eden Fali vermieden werden musste. Nachdem auch die 
Spezialfirmen ihre Erfahrungen gemacht und die Lehren 
hieraus gezogen hatten, sind bis heute im ganzen kilometer
langen Ankerwald praktisch keine Falle bekannt geworden, wo 
bei 50- 60 t Gebrauchslast und Verankerungslangen von 

- 6 m die Haftung überwunden worden ware. Trotzdem wird 
- da es sich fast ausschliesslich um permanente Anker handelt 
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- weiterhin normgerecht ungefahr j eder 10. Anker mittels 
elektrischer Spannungsmessdosen überwacht. 

Eine unliebsame Überraschung beim Bau verankerter Beton
Stützriegel, wie sie im Anschnitt Schoren systematisch erstelit 
werden, zeigte sich anfanglich darin, dass beim Vorspannen der 
Anker oft nur - 500Jo der vorgesehenen Gebrauchslast aufge
bracht werden konnten, da eine hóhere Belastung zu grund
bruchartigen Deformationen geführt hatte. Nach einigen 
Wochen Konsolidationszeit konnte dann aber meist ohne 
weitere Komplikationen die volie Vorspannkraft aufgebracht 
werden. 

Dieser Hinweis leitet über zu einem der unangenehmsten 
Phanomene, mit dem alie am Bau Beteiligten in ausgiebigstem 
Masse Bekanntschaft schliessen mussten: Gemeint ist die 
stelienweise extreme Verwitterungsanfalligkeit des 
Molassemergels. Dass Tonmetgel im Kontakt mit Wasser und 
Luftfeuchtigkeit eine ausgepragte Verlehmungstendenz 
aufweist, war bekannt. Dass aber auch Mergelanschnitte, die 
beim Abtrag noch die Festigkeit von Kompressor- oder Spreng
fels aufwiesen, schon nach kurzer Standzeit richtiggehend zu 
fliessen begannen, oder dass wenige Meter tiefe Entwasserungs
graben in ursprünglich kompaktem Mergel bereits nach l - 2 
Stunden einstürzten, war doch einigermassen überraschend. 
Dabei ist es trotz der gemachten Erfahrungen auch heute noch 
unmóglich, beim Anschneiden eines Mergels zuverlassig 
vorauszusagen, ob er sich zumindest mittelfristig als "anstan
diges" Festgestein verhalten oder kurzfristig als breiig-flüssige 
Masse abrutschen wird. Man darf wohl ohne Übertreibung 
sagen, dass diese "Charakterlosigkeit" des Mergels zu einem 
der unangenehmsten, wenn nicht gar zum bestimmenden 
Merkmal der Autobahnbaustelie im Sitterwald geworden ist. 

Als Schlussbouquet darf ich Ihnen schliesslich doch noch das 
Beispiel einer tiefliegenden Schichtgleitung prasentieren, die in 
ihrem Mechanismus kiar erfasst werden konnte, und deren 
Sanierung unmittelbar bevorsteht: Im Bereich einer jungen 
Rutschung bedingte die Linienführung der Autobahn einen 

- 9 - 1 1  m hohen, mit einer Mauer abgestützten Hangan
schnitt im Mergel . Vorgangige langjahrige Deformations
messungen in einem spezieli abgeteuften - 15 m tiefen Kon
trolischacht hatten auch hier keinerlei Hinweise auf tiefe Glei
tungen erbracht. Trotzdem wurde die bergseitige Stützmauer 
mittels 20 m langer Felsanker auf volie Gleitsicherheit dimen
sioniert und hiefür die Scherfestigkeitsparameter in der Schicht
fuge mit <l>' = 20° und e' = O angenommen. Überdies wurden 
vorsorglich 3 Messschnitte mit j e  2 Klinometern bergseits der 
Mauer eingerichtet (Abb. 5). 

Kurze Zeit nach Fertigsteliung der Mauer machte sich im 
- 75 m langen óstlichen Teilstück eine mehr oder weniger ste
tige Zunahme der Ankerkrafte von ursprünglich 50 auf - 70 -
80 to bemerkbar. Mehrmaliges Abspannen der Anker au f ihre 

ursprüngliche Gebrauchslast brachte nicht den im Stillen 
erhofften Erfolg, womit auch die ursprüngliche Annahme 
widerlegt w ar, dass di e Ankerkraftzunahme n ur au f Span
nungsumlagerungen oder Quellerscheinungen im Mergel 
zurückzuführen ware, die andernorts zu Horizontalverschie
bungen von mehr als 10 em geführt hatten. Dagegen machte 
sich im Klinometerrohr unmittelbar hinter der Mauer bei 

- 7 .5  m u .T. ein verdachtiger Deformationsknick bemerkbar. 
Die Mauer selbst zeigte zwar noch keine beangstigenden Verfor
mungen, und auch heute liegen die Horizontalverschiebungen 
erst im mm-Bereich; trotzdem wurden vorsorglich zwei 25 bzw. 
30 m lange Mehrfachextensometer eingebaut. Bereits nach 
kurzer Beobachtungszeit liessen sich die Extensometer- und Kli
nometermessungen zu einem konkreten und klaren Instabili
tatsmodell kombinieren, das in Abb. 5 schematisch dargestellt 
ist. Demnach war nicht langer zu übersehen, dass vom Fuss der 
Mauer eine aktive Gleitflache oder eine Gleitflachenschar in 

- 7 - 9 m Tiefe parallel zur Felsschichtung hangaufwarts 
verlauft. Die obere Begrenzung des Gleitkórpers wird durch 
einen in Ruhe befindlichen Messpunkt markiert. Die in aktiver 
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Gleitung befindliche Masse ergibt sich hieraus zu - 450 -
500 t/m'. 

Einigermassen ernüchternd fiel nun das Ergebnis der Stabili
tãtsrechnung aus: Unter voller Berücksichtigung eines bis OKT 
reiehenden Kluftwasserdruekes und mit einem angenommenen 
Sieherheitsgrad von F - 0.95 ergeben sieh die Seherfestigkeits
parameter in d er Gleitfuge nãmlich zu <ll' - 12 - 14 o und 
e' = O. Ohne Wasserdruek wãre gar ein Absinken des Rei
bungswinkels auf <ll' - 6 - ga erforderlich, um die Gleitung zu 
erklãren. Damit war die Situation kiar: Reibungswinkel von 
knapp über oder unter 10° sind nur als Restseherfestigkeiten 
interpretierbar. Offensiehtlieh war dureh den massiven 
bauliehen Eingriff eine alte Gleitflãehe reaktiviert worden, die 
sieh bis anhin sãmtliehen Untersuehungen und Sondierungen 
entzogen hatte, und ebenso evident musste aueh au f eine uner
wartet starke Zerklüftung der Molasse und entspreehend hohen 
Kluftwasserdruek gesehlossen werden. Kiar war aber aueh, dass 
trotz ãusserst geringer Mauerdeformationen eine umfassende 
Sanierung nicht lãnger aufgeschoben werden konnte. Die Frage 
w ar nu r "wie?". 

An sieh wãre es naheliegend gewesen, die für eine - 30 O?oige 
Erhi:ihung des Sieherheitsgrades erforderliehe Zusatzkraft von 
D.A - 100 t/m' dureh weitere Anker aufzunehmen. Der 
Gedanke, den bereits bestehenden Ankerwald durch eine grosse 
Zahl zusãtzlieher Ankerbohrungen zu perforieren, erregte 
jedoeh vorerst gelindes Grauen, und aueh die Unternehmung 
sehien nieht sonderlieh begeistert von der ldee einer Garantie
leistung, wonaeh keine bestehenden Anker durehbohrt würden. 
!m übrigen gingen die Bestrebungen aueh dahin, naeh Mi:iglieh
keit nieht nur eine Symptombekãmpfung, sondern wenn immer 
mi:iglich eine eehte Verbesserung der Seherfestigkeit des 
gesamten Gesteinsverbandes anzustreben. 

Genau in diesem Zeitpunkt flatterte der Prospekt einer Spezial
unternehmung ins Haus, welcher auf beaehtliehe Erfolge mit 
drueklosen, chemisehgebundenen Zementinjektionen hinwies. 
Da einerseits bereehtigte Zweifel an der lnjizierbarkeit des 
Mergels bestanden, andererseits aber ein positives Ergebnis 
konkrete Sanierungsmi:igliehkeiten eri:iffnet hãtte, wurde ein 

hydrostatisch er Oru ek 
in der Gl eitflOch e 

A bb. 5 

Grossversueh im Massstab l : l "vor Ort" durehgeführt. Die 
Auswertung der Versuehsergebnisse zeigte, dass zwar auch 
dieses neue Verfahren nieht zu einer Verfüllung der Poren im 
Mergel führte, dass aber doeh z. T. sehr betrãehtliehe Suspen
sionsmengen ins Gestein eingeleitet werden konnten, wo sie 
offenbar in Klüften und Fissuren eine unerwartet gute Wegsam
keit fanden. Wir sind heute der Meinung, dass durch den 
Verdübelungseffekt der - 2 m unter die kritisehe Gleitflãehe 
reiehenden und rasterfi:irmig in Abstãnden von j e - 1 .4 m ein
gebohrten lnjektionslanzen eine eehte Erhi:ihung der 
Seherfestigkeit und durch die Verfüllung der Klüfte und Spalten 
mit Zement eine ansehnliehe Verminderung des hydrostatisehen 
Druekes erreieht werden kann. Wenn diese Massnahme dureh 
horizontale Drainagebohrungen zur Entlastung eines allfãlligen 
Hangwasserrüekstaus und nõtigenfalls dureh eine weitere 
Ankerlage ergãnzt wird, dürfte eine erfolgreiehe Sanierung und 
mi:iglieherweise aueh die Eri:iffnung neuer Wege zur Bewãlti
gung heikler Stabilitãtsprobleme im Molassemergel sieher
gestellt sein. 

Adresse des Verfassers: 

Dr. H .  Kapp 
e/o Grundbauberatung AG 
Teufenerstrasse 25 
9000 St. Gallen 
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N O  1 0 1  P U B L I C AT I O N  de l a  S o c i été S u i s s e  de M é ca n i q u e  d e s  S o i  s e t d e s  R o c h e s  
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Nationalstrasse N1 l SN1 , St. Gallen 
Rosenbergtunnel 

Von N uot Letta, (Chef Nationalstrassenbüro N 1  l S N 1  + Abtei lung Brückenbau )  

Erwin Beusch ( Chef der  Abtei lung Untertag- und Wasserbau bei Motor Columbus lngenieurunternehmung AG)  

Max Kobel ( Mitinhaber des Büros für Techn .  Geologie AG}  

TUNNELPROJEKT 

Der Rosenbergtunnel darf wohl als Kernstück der Stãdtischen 
Nationalstrasse betrachtet werden. 1.45 km dieses 9.5 km 
langen Autobahnabschnittes im Bereich der Stadt St. Gallen 
werden in einem Tunnel unter dem teilweise dicht überbauten 
Rosenberg durchgeführt. Für jede Fahrrichtung wird eine 
Rohre gebaut, welche zwei Fahrspuren aufweist. Der Tunnel 
durchstosst das Gebirge im Grundriss in einer langgestreckter S
Kurve und weist im Aufriss eine weite Wanne auf. lnsgesamt 
vier Verbindungsstollen zwischen den beiden Tunnelrohren 
dienen als Fluchtweg bei einem Brandfall. Im Stollen, der unge
fãhr an der tiefsten Stelle des Tunnels liegt, wird das anfallende 
Schmutzwasser (Tunnelreinigung) in einem Olabscheider 
gereinigt und dann zusammen mit dem Bergwasser zum Ost
portal gepumpt . 

An beiden Portalen sind Betriebszentralen angeordnet, die alle 
wichtigen Installationen für den Betrieb des Tunnels enthalten, 
wie Transformatoren, Hochspannungs-, Niederspannungs- und 
Fernwirkanlagen sowie Ventilatoren. Das Lüftungssystem ist 
für eine Maximalverkehrsmenge von 3600 PWE/h pro 
Tunnelrohre ausgelegt und kann als Halbquer- oder Quer
lüftung betrieben werden. Von beiden Portalen aus wird durch 
je zwei Axialventilatoren Frischluft in den Tunnel gefórdert. 
Lãrmdãmpfer-Kulissen in den Ansaugüffnungen verhindern 
eine Lãrmbelastung der Umgebung. Die Abluft wird durch 
Offnungen in der Tunneldecke aus dem Verkehrsraum abge
saugt und durch je zwei Axialventilatoren in der Lüftungs
zentrale West über einen Kamin ins Freie ausgestossen. 

Der 1450 m lange Tunnel ist aufgeteilt in eine bergmãnnische 
Strecke von 1290 m und eine Tagbaustrecke im Bereich des 
OLMA-Areals von 160 m Lãnge. Die geologisch-geotechni
schen Gegebenheiten und die Forderung nach sprengungs
freiem Vortrieb legten es nahe, für den bergmãnnischen 
Abschnitt einen kreisrunden Ausbruchquerschnitt zu wãhlen. 

Als erster Ausbau wird ein mehrteiliger Ring von Stahlbeton
Tübbingen eingebaut. Eine elastische Abdichtung (Folie), die 
durch den in Ortsbeton erstellten Innenring gestützt wird, ver
hindert das Eindringen von Bergwasser in den Verkehrsraum. 

In der Tagbaustrecke müssen die bestehenden OLMA-Hallen 
abgebrochen werden. In offener Baugrube wird ein rechteckiges 
Normalprofil in der üblichen Bauweise (Stahlbeton) ausge
führt. Auf der Tunneldecke wird die OLMA anschliessend neue 
und grossere Ausstellungshallen errichten. 

KREUZUNGSBAUWERKE SBB 

A usgangslage 

Bei der Projektierung stand von Anfang an fest, dass der 

Rosenbergtunnel den bestehenden doppelspurigen Bahntunnel 
(Baujahr 1910 - 1912) im ostlichen Streckenabschnitt kreuzen 
muss. Eine Überfahrung des Bahntunnels, die an sich geringere 
Auswirkungen für den Bahnbetrieb erwarten liess, kam aus fol
genden Gründen nicht in Frage: 
- Es entstünde ein ungünstiges Lãngenprofil für den Strassen

tunnel. 
- Ein bergmãnnischer Vortrieb im Ostabschnitt wãre sehr 

heikel, da der Strassentunnel dicht unter den Hãusern -
teilweise im Fels und teilweise im Lockergestein - liegen 
würde. 

- Der Bau in offener Baugrube würde grosse Immissionen für 
die Nachbarschaft bringen und wãre - in Anbetracht der 
relativ dichten Überbauung und der grossen Ausdehnung -
sehr teuer. 

Die Untersuchungen konzentrierten sich deshalb auf die Unter 
fahrung des Bahntunnels, wobei zwei grundsãtzlich verschie
dene Losungen offen standen: 
- Unterfahrung so tief, dass zwischen bestehendem und 

neuem Tunnel ein genügend grosser Abstand entsteht, so 
dass die Einflüsse auf den Bahntunnel unerheblich werden. 
Diese Losung führt ebenfalls zu einem ungünstigen Lãngen
profil für d en Strassentunnel. 

- Unterfahrung móglichst nahe am Bahntunnel, wobei neben 
der Sicherung des bestehenden Tunnels auch die Sicherheit 
des Bahnbetriebes eine entscheidende Bedeutung erhãlt. 
Diese Losung ergibt die beste Linienführung für den Stras
sentunnel. 

Nachdem erste Untersuchungen darauf hinwiesen, dass die bau
technischen Probleme einer Unterfahrung mit vertretbaren 
Mitteln zu losen waren, wurde dieses Vorgehen im Einver
stãndnis mit den SBB festgelegt . Massgebende Kriterien für die 
Projektierung waren: 

l .  Durch den Strassentunnel bedingt: 
- Moglichst geringer Abstand zwischen dem Sohlgewólbe 

des Bahntunnels und dem Ausbruchrand der zukünftigen 
Tunnelrohren, damit ein verkehrstechnisch günstiges 
Lãngenprofil entsteht. 

- Die erforderlichen Sicherungsmassnahmen sollen keine 
Einschrãnkung der moglichen Vortriebsmethoden zur 
Folge haben. Diese Massnahmen sollen als Vorberei
tungsarbeiten separat - also unabhãngig vom Haupt
vortrieb - ausführbar sein. 

- Die Gesamtkosten müssen im vertretbaren Rahmen 
b lei ben. 

2. Von den SBB verlangt : 
- Die uneingeschrãnkte Sicherheit des Bahnbetriebes muss 

gewãhrleistet sein. 



- Der bestehende Bahntunnel darf nicht gefahrdet werden. 
- Der Bahnbetrieb kann nur in sehr geringem Mass einge-

schrankt werden (z. B. keine Einspurstrecke moglich) .  

3 .  Geometrische und geologische Gegebenheiten: 
- Die Lage der Nationalstrasse ist durch verschiedene 

Zwangspunkte bestimmt. An den Kreuzungspunkten 
schneiden sich die Achsen stark schiefwinklig (38g Süd
rohre, zgg Nordrohre). 

- Di e Mergel d er Oberen Süsswassermolasse sin d stark ver
witterungsanfallig. Es ist zu vermuten, dass der ursprüngli
che Gebirgszustand in der Umgebung des Bahntunnels 
durch den Bau gestort wurde und das Gestein teilweise 
entfestigt ist. 

Die geologischen Verhaltnisse wurden naher abgeklart durch 6 
Sondierbohrungen von der Oberflache (vergleiche «geologisch
geotechn. Grundlagen») und durch je 5 kurze Bohrungen vom 
Bahntunnel aus im Bereich der Kreuzungspunkte der Nord
und Südrohre. Letztere Bohrungen wiesen auf eine teilweise 
mangelhafte Qualitat des Sohlgewolbes hin und zeigten, dass 
die direkt darunter liegenden Mergel verlehmt waren. 
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Gewiihlte Ldsung 

Das Abwagen von Vor- und Nachteilen verschiedener Vor
schlage führte zu nachstehender Losung: 

Zur Sicherung des Bahnbetriebes und zur Erleichterung der 
Vortriebsarbeiten in den Tunnelrohren wurden die sogenannten 
Kreuzungsbauwerke erstellt . Sie bestehen aus j e  einem, auf die 
zukünftigen Tunnelrohren ausgerichteten Tragerrost aus Stahl
beton, welcher den SBB-Tunnel "unterfangt" .  

Die aus Langs- und Querstollen bestehenden Kreuzungsbau
werke wurden mit einem Schacht im OLMA-Areal und einem 
maschinell vorgetriebenen Zugangsstollen von ca. 500 Metern 
Lange und 2.6 Metern Durchmesser erschlossen . 

Der Ausbruch der Stollen erfolgte konventionell, wobei 
erschütterungsarmes Sprengen vorgeschrieben war. Die Ab 
schlagslangen waren auf maximal einen Meter beschrankt. Die 
Sprengerschütterungen wurden dauernd überwacht. Nach der 
Raumung eines Abschlages - wenn erforderlich, auch sofort 
- erfolgte die Felssicherung mit systematisch eingebrachten 
Stahlrahmen. Bis zum Zeitpunkt, wo die Stollen zubetoniert 
wurden, musste der Stahleinbau in der Lage sein, die Auf
lockerungserscheinungen am Ausbruchsrand zu verhindern und 
das Gleichgewicht mit den Auflasten, herrührend von Gebirge, 

Fig. 1:  Situation 

Fig. 2: Kreuzungsbauwerke 



Tunnel und Verkehrslasten der SBB, sicherzustellen. Wãhrend 
dem Ausbruch wurden die Gleise durch besondere, auf den 
Schwellen liegende "Hilfsbrücken" gesichert . Die Gleislage -
wie auch der Tunnel selbst - wurden periodisch überwacht, 
um allfãllige Verãnderungen rechtzeitig feststellen zu kéinnen. 
Die Hohlrãume zwischen den Einbauten und der Ausbruch
oberflãche wurden mit Beton satt hinterfüllt. Um ein Auf
weichen der Sohle durch Berg- oder Bohrwasser zu vermeiden, 
wurde sie durch eine ca. 20 em starke Ortsbetonschicht abge
deckt. Zur Unterstützung des Verbundes der Querriegel mit 
den dazwischenliegenden Felspaketen wurden im Mittelteil der 
Querstollen wechelseitig Méirtelanker von 2 m Lãnge versetzt. 
Beim Auffahren der Tunnelréihren sind sogenannte "plas
tische'' Zonen im Bereich der Kalotte zu den Paramenten hin zu 
erwarten. Deshalb wurden an den Enden der Querstollen in der 
Sohle Méirtelanker von 1 . 5  - 2.5 m Lãnge zur Unterstützung 
der Tragfãhigkeit des Gebirges versetzt. In einer ersten Phase 
wurden nach dem Verlegen der Bewehrung und der Spannkabel 
die Querstollen ausbetoniert . Nach dem Spannen der Kabel 
wurden in einer zweiten Phase die schlaff bewehrten Lãngs
stollen ausbetoniert. Nachtrãgliche Füllinjektionen in der 
Kalotte der Quer- und Lãngsstollen verhindern, dass Hohl
rãume im Bauwerk verbleiben. 

Einige Überlegungen zur Bemessung 

Bei den komplexen geologischen und geometrischen Verhãlt
nissen stand die qualitative Interpretation im Vordergrund. 

Das Ziel war, die natürliche Tragwirkung des Gebirges durch 
das Kreuzungsbauwerk mit den Lãngs- und Querriegeln zu 
unterstützen und dabei die Stollensysteme zu benützen, um 
éirtlich gezielte bautechnische Massnahmen einzusetzen. 

Daraus ergaben sich die folgenden konstruktiven Hinweise: 
- Gebirgsschonender Ausbruch der Stollen: Erhalten der 

natürlichen Verbandsfestigkeit. 
- Einsatz von Méirtelankern im Bereich von kleinen Haupt

spannungen und plastischen Zonen: Unterstützung des 
Gewéilbes im Firstbereich der Tunnelréihren. 

- Vorspannung der Querstollen aus statischen Gründen und 
zur Reduktion der Verformungen: Sicherheit für den Bahn
betrieb . 

- Optimales Ausfüllen der Stollensysteme: gute Anordnung 
der Armierung und Spannkabel, Füllinjektionen nach dem 
Betonieren. 

Die statischen Berechnungen wurden für zwei "extreme" Fãlle 
durchgeführt: 
- Mit der Balken-Statik zur Überprüfung der TragfãhigkeiL 

aus direkten Auflasten (Gebirge zwischen Tunnelréihre und 
Gleis, Bahnlasten). 

- Erfassung des Gesamtsystems mit Hilfe einer Finite
Element-Berechn ung. 

Bei dieser Rechnung war es notwendig, einige Vereinfachungen 
einzuführen: 

- Reduzierung des dreidimensionalen Problems auf die ebene 
Scheibe (da die rãumliche Tragwirkung eher günstig ist, 
kann diese Vereinfachung als konservativ bezeichnet 
werden). 

- Einführung einer lotrechten Symmetrieachse in der Scheibe 
und Beschrãnkung auf einen Schnitt in der Mitte des Bau
werkes (damit ist eine massgebliche Verminderung des 
Rechenaufwandes erreichbar). 

- Verzicht auf Parametervariationen (zur Festlegung der Ge
birgsparameter standen jedoch umfangreiche geotechnische 
Untersuchungen zur Verfügung). 

Im betrachteten Bereich sind drei Hohlrãume (Bahntunnel, 
Stollen der Kreuzungsbauwerke, Strassentunnel) vorhanden, 
die, zu verschiedenen Zeiten und für sich allein betrachtet, in 
verschiedenen Etappen ausgebrochen und gesichert wurden 
(bzw. werden) . Dieser Vorgang konnte nur nãherungsweise in 

die Modellrechnung eingeführt werden. Trotz diesen zahl
reichen Vereinfachungen erscheint es uns sinnvoll, das Zusam
menwirken der Kreuzungsbauwerke mit dem Gebirge - min
destens in qualitativer Hinsicht - im voraus zu untersuchen. 

Bei der Beurteilung der Ergebnisse war zu berücksichtigen, dass 
eine grosse Unsicherheit bei den Belastungsannahmen und bei 
der Wahl des Rechenmodelles vorhanden ist. Zur Kontrolle der 
theoretischen Ergebnisse und des aktuellen Zustandes des 
Bahntunnels werden die auftretenden Deformationen gemessen. 
Diese Messungen wurden schon vor bzw. wãhrend d er Aus
führung der Kreuzungsbauwerke begonnen und sollen bis nach 
der Unterfahrung mit den Réihren des Rosenbergtunnels weiter
geführt werden. Für die Kreuzungsbauwerke sind vorbereitet: 

- 3 Messquerschnitte im Zugangsstollen (2 lange Extensometer 
und 3 Konvergenzmessquerschnitte) 

- 2 Messquerschnitte im SBB-Tunnel (4 kurze Extensometer 
und 2 Konvergenzmessquerschnitte) 

Das Ziel dieser Messungen ist aber nicht nur die Überprüfung 
der Kreuzungsbauwerke, sondern auch die Überprüfung und 
Verbesserung der Modellrechnung für den Rosenbergtunnel. 

ERKUNDUNGEN 
Geolog. Aufnahrren 

Sondi erbohrungen 

KENNWERTE 
Gestei n :  d i v . 't ,  E , e ,  -{l , 'Y  

Schichtung: anisotropes Ver
halten E 1 , E2, V 1 . V 2 .  G2 

Gebirge :  prim§rer 
Spannungszustand 

ENTWURF 

AUSFU�����E��������EJTEN 1 ..... 1----

MESSUNGEN 
In Situ- Versuche 

Laborversuche 

Ueberprüfung 
und Verbesserung 

L_ _____ _ 

Bearbeitungsschema 

GEOLOGISCH-GEOTECHNISCHE GRUNDLAGEN 

Die Obere Süsswassermolasse des Rosenbergs wurde in den 
Jahren 19 10 - 19 12  beim hau der Eisenbahnlinie St. Gallen 
Hauptbahnhof - St. Fiden durchtunnelt. Es liegen hievon 
zwar diverse Ausführungsplãne vor, doch existieren über die 
Schwierigkeiten beim Tunnelbau widersprüchliche und zum 
grossen Teil nur mündliche Überlieferungen. Es stand deshalb 
von Anfang an fest, dass das Tunnelgebirge der SN l eingehend 
erkundet werden musste, wollte man beim Bau nicht mit ver
meidbaren ''unvorhergesehenen''  Situationen konfrontiert 
werden. 
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G EOTECH N ISCH E F E LS K E N NW E RTE 
SAN DST E I N  S I LT R E I C H E  TON I G - KOH L I G E  L E H M LAG E N  
S I L  TSTE I N  SAN D I G E  S I L T I G E ,  M E R G E L  

M E RG E L  TO N R E I C H E  
M E R G E L  

KOH AS I O N  e 

an Sc h i cht u nd 2.0 - 2.5 
Banku ngsflachen 

kg/cm 2 CD 
R E I B U N G  <l> 
an Sc h i cht- u n d  36 - 38 
Ban kungsflachen 

Altgrade 
o CD 

ZY L I N D E R - 200 - 500 

0.5 1 .5 - 1 .7 0.8 

35 - 37 25 - 27 1 0 - 30 

60 - 1 00 20 - 60 1 0 - 50 

0.2 - 0.5 
bei  D u rch-
nassu ng z . T  

< 0.2 

1 0 - 1 5  
bei D u rc h -
nassung 

< 1 0  

* für se h r kompakten, 
frischen F eis 

D R U C K F EST I G K E I T  u nterge-

ei naxial  kg/cm 2 ordnet hóhere Werte fü r kompakten Fels;  

Samtliche Werte sind Schat
zungen oder beruhen auf 
nur teilweise der Wirklich
keit entsprechenden Labor
versuchen an Bohrkernen bei starker Entkal kun g (Verlehmung)  - - -

� bi s > 1 000* geri ngere Druckfesti gkeiten 

E LAST I Z I TÃTS-
M O D U  L 

kg/cm 2 � 5 . 1 04 1 . 1 04 6 . 1 03 

V E R F O R M U N G S-
M O D U  L 

kg/cm2 � 1 . 1 04 5 . 1 03 3 . 1 03 

Schon in den sechziger Jahren wurden deshalb sowohl bei den 
Portalbereichen wie auch im ganzen Langenprofil des Rosen
bergtunnels Sondierbohrungen bis unter die Tunnelsohle ausge
führt. l h nen folgten 1 97 1 ,  nach d er Evaluation un d Genehmi
gung der Linienführung, weitere 23 Sondierbohrungen im 
ganzen Langenprofil , inkl. Portalbereiche, von max. 95 m 
Tiefe und total rund 1400 m' . Hierin waren auch 6 Bohrungen 
im Bereich der Kreuzungsbauwerke mit den SBB von total 
392 m' enthalten. Diese Sondierbohrungen mit felsmecha
nischen Untersuchungen an ausgewahlten Bohrkernen sowie 
hydrologischen Abklarungen über Dichtigkeit, Wasserzufluss 
und Bergwasserspiegel bildeten das Gerüst zum geologisch
geotechnischen Bericht über das Generelle Projekt. 

Die Molasse des Rosenbergs ist sehr inhomogen und besteht aus 
einer intensiven Wechsellagerung von Sand- und Siltsteinen, 
einzelnen Nagelfluhlagen, tonreichen bis siltreichen-sandigen 
Mergeln und kohligen Mergeln, wobei etwa 20 OJo des Gebirges 
auf Sand, Siltsteine und Nagelfluh und 80 O?o auf die ver
schiedenen Mergelvarietaten entfallen. 

Bei der Beschreibung der "Technischen Eigenschaften des 
Felsen" gemass SIA Norm 1 99 ergab sich beim Rosenberg
tunnel die Schwierigkeit, dass sich diese Eigenschaften primar 
nur auf einen Gesteinstyp, d .h .  z .B .  Sandstein oder tonreiche 
Mergel beziehen und nicht ebenfalls auf bestimmte Tunnel
abschnitte, wie es etwa in den helvetischen Kalkalpen der Fali 
ist, wo eine bestimmte Gesteinsformation in einem bestimmten 
Tunnelabschnitt auftritt. In unserem Falle weist das Tunnel
gebirge zwar annaherungsweise die technischen Eigenschaften 
des jeweils vorherrschenden Gesteinstyps au f, doch kêinnen der 
Gesteinstyp und damit die technischen Eigenschaften bei der 
intensiven Wechsellagerung oft sehr rasch wechseln. Diese Tat
sache war besonders für die Abbaubarkeit und im speziellen für 
die Frasbarkeit zu beachten. Für die Standfestigkeitseigen
schaften mussten hingegen di e am Tunnelgebirge zu 80 OJo betei
ligten Mergel als massgebend angesehen werden, so dass mit 
einem durchwegs nachbrüchigen bis gebrachen Gebirge zu 
rechnen w ar. 

In Mergeln vom Typus der Oberen Süsswassermolasse 
kêinnen aufgrund von Erfahrungswerten Quelldrücke (Osmose
quellung) von lO - 30 kg/cm' vorkommen. Dabei wurde davon 

4 

- - - - - -

1 . 1 02 - - -
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Werte aus Laborversuchen 
an Bohrkernen 

ausgegangen, dass die Quellung an "fast trockenern Material" 
stattfindet. Nachprüfungen an Mergelproben aus dem Rosen
bergtunnel durch das Institut für Grundbau- und Bodenmecha
nik der ETHZ haben Quelldrücke von 4 - 7 kg/cm' ergeben, 
wobei das verwendete Material allerdings bereits Anlieferungs
wassergehalte bis zu 80 OJo aufgewiesen hat. Es ist somit anzu
nehmen, dass bei den untersuchten Proben ein Grossteil der 
Quellung bereits existent gewesen ist, und dass es sich bei den 
im Labor gemessenen Quelldrücken um eine Restquellung 
handelt. Die im Gebirge bereits eingetretene Quellung kann sich 
- bei geringer Überlagerung, d .h .  bei freier Ausdehnungs
mêiglichkeit - bereits entspannt haben oder - bei grêisserer 
Überlagerung - als gespannter Quelldruck vorliegen, der sich 
beim Auffahren bei freier Ausdehnungsmêiglichkeit auf die 
Vortriebsinstallation (z . B .  Schildplatten) oder den 
Tunnelausbau (z.B .  Tübbinge) auswirken wird. Nach den vom 
IGB durchgeführten Versuchen bauen sich die Quelldrücke in 2 
bis 24 Stunden auf, wahrend die Quellhebungen bis über 
14 Tage nach Beginn der Wasseraufnahme, bzw. dem Wirk
samwerden des Quellens andauern. 

Mit dem Vortrieb des Zugangsstollens zu den Kreuzungsbau
werken und dem Bau der Kreuzungsbauwerke konnten weitere 
wertvolle Daten übcr die Standfestigkeit, die Frasbarkeit und 
den Wasserandrang gewonnen werden. Es zeigte sich, dass die 
Standfestigkeit - mit Ausnahme der immer als ungünstig 
angesehenen kohligen Mergel - besser w ar, als ursprünglich 
angenommen, und dass der Wasserandrang allgemein sehr 
gering blieb und sich glücklicherweise Überlieferungen vom 
Bau des Bahntunnels über grossen Wasserandrang nicht bestã
tigten . Die im Vortrieb des Zugangsstollens eingesetzte Voll
schnittfrase (Typ: Robbins l 0 2.6 m) erbrachte selbst in den 
Sandsteincn gute Leistungen und hatte lcdiglich bei "zu 
wcichen" Mergeln etwa� �ühe, sich zu verspannen. 

Die im Zugangsstollen gewonnenen Resultate wurden mit den 
früheren Kenntnissen verarbeitet und für das Bauprogramm 
und die Submissionsunterlagen zusammengestellt. 

Die Frãsbarkeit der Molasse des Rosenbcrgtunnels für die 
installierten Dosco-Teilschnittfrãsen wurdc anhand eines Ver
gleichs mit Vortricbcn dieses Maschinentyps in einer Erzgrube 
in Lothringen bei.Hteilt, wobei das Molassegebirge insbesondere 



wegen seiner bedeutend grósseren lnhomogenitãt ungünstiger 
eingestuft wurde als der Eisenoolith in Lothringen mit durch
schnittlichen einaxialen Zylinderdruckfestigkeiten von 200 -
250 kg/cm'.  Obschon man sich immer bewusst gewesen ist, 
dass selbst in der Molasse die einaxiale Druckfestigkeit zur 
Bestimmung der Frãsbarkeit nur ein Faktor unter mehreren ist, 
hat man sich aus Definitionsgründen für einen Abrechnungs
modus au f der Basis der einaxialen Druckfestigkeit entschieden. 
Der Nachweis der Druckfestigkeit ist Sache der Unternehmung, 
welche aus ihr "hart" erscheinendem Gestein Probezylinder 
entnimmt un d in d er EMP A prüfen lãsst. 

Der Rosenbergtunnel wird im Vortrieb laufend geologisch auf
genommen, wobei die Aufnahme, entsprechend der Vortriebs
art, die Tunnelbrust und den freien Tunnelumfang vor dem 
Schild umfasst. Die aufgenommenen geologischen Daten 
werden zusammen mit den baulichen Aufzeichnungen in 
gemeinsamen Aufnahmeblãttern von der Bauleitung und dem 
Geologen zusammengestellt. Die geologische Klassierung des 
Felsen geschieht nach einem vom Geologen aufgestellten, in 5 
Gesteinstypen unterteilten Schema, nãmlich: 

l Sandstein/Siltstein, Nagelfluhlagen 
2 siltreiche, sandige Mergel 
3 tonig-siltige Mergel 
4 tonreiche Mergel 
5 kohlige Mergel 

Es ist dies dieselbe Klassierung, wie sie seit der Sondierkam
pagne von 1971 verwendet worden ist. 

SCHLUSSBEMERKUNGEN 

Bisher darf gesagt werden, dass sich die gründliche Vorerkun
dung des Tunnelgebirges gelohnt hat. Sowohl im Zugangs
stollen zu den Kreuzungsbauwerken wie auch in der bis anhin 
ausgebrochenen Südróhre stimmt das durchfahrene Gebirge in 
Berücksichtigung der im Kleinbereich oft sehr manigfaltigen 
Wechsellagerung recht gut mit der Prognose überein. Der 
Wasserandrang ist gesamthaft gesehen eher geringer ausgefallen 
und die Standfestigkeit eher besser gewesen, als aufgrund der 
Prognose erwartet w orden ist. 

Adresse des A utors: 

N. Letta 
Tiefbau- und Strassenverwaltung 
des Kantons S t. Gallen 
Lãmmlisbrunnenstr. 54 
9001 St. Gallen 
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Teilstrecke Ost mit Galerien Harzbüchel und Lindental 

Von R .  Rüegger, Dipl .  Bauing . ETHZ/SIA, St .  Gallen 

- Geologisch-geotechnische Verhãltnisse 

- Konstruktion des Bauwerkes 

- Ausführung und eingetretene Schwierigkeiten 

Vom Bahnhof St. Fiden im Westen bis zur Lukasstrasse im 
Osten, bzw. zwischen dem Anschlussbauwerk Splügenplatz und 
dem Tunnel Stephanshorn wird die Autobahn au f einer Strecke 
von rund 950 m halbseitig mit einer Galerie überdeckt (Fig. l ) .  
Auf der Galerie werden die unterbrochenen lokalen Verbin
dungen wieder hergestellt. 

l .  UNTERGRUNDVERHÀL TNISSE 

Der Untergrund zeichnet sich bei verschiedener Schichtmachtig
keit durch einen dreischichtigen Aufbau aus (Fig. 2) . 

G A L E R I E S I R ( ( I( E  5� WEST 
LINDENTAL 

�3000-------------

Fig. 2 

Die Galeriestrecke lasst sich sowohl topographisch wie geolo
gisch und vom entsprecbend gewahlten Konstruktionsprinzip 
her in die beiden Abschnitte Harzbüchel im Osten und Linden
tal im Westen aufteilen. 

Fig. l 

Deckschicht: Jüngere, feinkórnige Seeablagerungen und ver
schwemmte Moranenmaterialien. Vorwiegend 
horizontal gelagerte tonige Silte, Silte und Fein
sande weicher bis steifer Konsistenz bzw. lockerer 
bis mitteldichter Lagerung. 

Morane: Meist gut verfestigte Silte und tonige Silte halb
fester bis fester Konsistenz mit einem unter
schiedlichen Anteil an Sand, Kies, Steinen und 
vereinzelt Blócken. 

Molassefels: Molassemergel sind vorherrschend; unter
geordnet werden dünnere Sandsteinbanke ange
troffen. Lokal sind sogenannte "bituminóse 
Mergel" vorhanden, die sich durch braune bis 
dunkelbraune Farbe sowie durch einen hohen 
Verwitterungsgrad auszeichnen. 



Die beiden Galerieabschnitte Harzbüchel und Lindental unter
scheiden sich im wesentlichen durch die Miichtigkeit der Deck
schicht (Fig. 3 ,  4). Wiihrend diese im Abschnitt Harzbüchel ca. 
2 bis 5 m (bezüglich der Axe der Nationalstrasse) betriigt, 
wiichst sie im Abschnitt Lindentál auf über 12 m. Das Planum 
der Nationalstrasse liegt somit im Abschnitt Harzbüchel in der 
Moriine bzw. ortlich im Molassefels, im Abschnitt Lindental 
jedoch in der weichen, wenig tragfahigen und zusammendrück
baren Deckschicht. 

Fig. 3 
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Fig. 4 

2. DIE BODENKENNZIFFERN 

Die Angaben basieren auf Bohrlochversuchen sowie Labor
versuchen an gestorten und ungestorten Bodenproben (Raum
gewichte, einfache Druckversuche, Scherversuche im Direkt
scherapparat) sowie auf Erfahrungswerten vergleichbarer 
Boden. 

Bodenkennziffer Deckschicht Morü.ne Molassefels (Mergel) 

Raumgewicht 1 9  
Auftriebsraumgewicht y '  lO 
undrainierte Scher-

festigkeit 

Winkel der Gesamt

scherfestigkeit 

Effektiver Reibungs

winkel 

Kohãsion 

Zusammendrückungs-

su 

<l>' 25 
e' 

Modul ME 

100 - 200 KN · m·• 

200 · 400 KN · m·• 

2 

1 9  

20-

21 
1 1  

30 50 

22 

20 
10  

30 

28  
10 

40 

23 
1 3  

23 
13 

80 200 

32 

28 
40 

100 80 

24 
14 

200 

Einheit 

3 .  GRUND- BZW. HANGWASSERVERHÁLTNISSE 

Die Grund- bzw. Hangwasserverhiiltnisse sind liings der ganzen 
Galerie sehr heterogen . Sowohl im Abschnitt Lindental wie im 
Abschnitt Harzbüchel wurden in den Piezometerrohren ver
hiiltnismiissig hohe Wasserspiegel in ca. 3 bis 4 m unter Terrain 
gemessen (Fig. 2) . 

Es wurde von Anfang an damit gerechnet, dass Überraschun
gen beim Bau in Kauf genommen werden müssten. Wohl erwies 
sich die Grundmoriine - abgesehen von durchliissigen Lagen 
- grosstenteils als trocken und bot wenig Schwierigkeiten. 
Andererseits trat stellenweise der Grundwasserspiegel entgegen 
den Wasserspiegelmessungen in den Piezometerrohren bis nahe 
an die Terrainoberfliiche. 

Im Westen der Galerie Lindental, auf der Hohe des Bahnhofes 
St. Fiden wurde zudem mit einer Sondierbohrung in der Mo
riine eine durchliissige Sand-Kieslage durchfahren, aus der bei 
einem Wasserüberdruck bis gegen 4 m über Terrain gegen 30 
Liter pro Minute bei erheblichem Bodenentzug ausstromten. 
Die Dichtung dieses "Brunnens" mit einer Zementmortelinjek
tion war nicht ganz einfach. 

4.  DAS GEW ÁHL TE BAUKONZEPT 

Das projektierende lngenieurbüro Eugen Knopfli, St. Gallen, 
wiihlte eine verhiiltnismiissig konventionelle Bauwerkskonstruk
tion. Diese war den ortlichen Untergrundverhiiltnissen 
- harte, tragfiihige Moriine bzw. Molasse im Abschnitt Harz

büchel 
- weiche, wenig tragfahige und stark zusammendrückbare 

jüngere Seeablagerungen im Abschnitt Lindental 
anzupassen. 

4. 1 A bschnitt Harzbüchel 

Die guten Untergrundverhiiltnisse erlaubten eine aufgeloste 
Konstruktion (Fig. 3) mit einem Streifenfundament unter der 
iiusseren Stützenreihe und einer hangseitigen Winkelstützmauer 
mit Konsole, die gleichzeitig als Kanalisationsauflager dient. 
Die mittleren Bodenpressungen unter der Stützenreihe betragen 
(ohne Anprallkriifte auf die Stützen) ca. 1 20 KN · m-: ,  unter 
der Stützmauer 1 80 KN · m-' ,  bei einer maximalen Kanten
pressung von ca. 230 KN · m-' .  Bei diesen verhiiltnismiissig 
geringen Bodenpressungen waren für das Bauwerk nur sehr 
geringe Bauwerkssetzungen in der Grossenordnung weniger 
Millimeter zu erwarten. 

4.2 A bschnitt Lindental 

Die tragfiihige, wenig setzungsempfindliche Moriine war erst in 
einigen Metern unter dem Planum der Nationalstrasse zu erwar
ten. Eine offene Schachtfundation in der Moriine war in Anbe
tracht des artesisch gespannten Wassers problematisch. 
Gewiihlt wurde daher eine Fundation mit einer zwischen 
Stützen und Rückwand durchgehenden Bodenplatte (Fig. 4) . 
Damit liessen sich die mittleren Bodenpressungen auf ca. 
50 KN .m-' reduzieren. Soweit der Untergrund auf Fundations
niveau nicht durch das bestehende Terrain (Einschnittbereich) 
vorbelastet war, wurde zur Vorwegnahme der Bauwerkssetzun
gen eine ca. dem 1 .2-fachen Bauwerksgewicht entsprechende 
Vorbelastungsschüttung angeordnet. Die wiihrend der 9-
monatigen Liegezeit der Schüttung gemessenen Setzungen lagen 
in der Grossenordnung von ca. 5 bis 1 0  em. 

5. DIE BAUAUSFÜHRUNG 

lch beschriinke mich auf das Wesentliche unter Weglassung 
einzelner baulicher Details. Eingehender mochte ich jedoch auf 
eingetretene Schwierigkeiten aufmerksam machen. Denn 
Schwierigkeiten, negative Erfahrungen sind ja das, woraus wir 



Bodenspezialisten etwas lernen kbnnen. Wir werden gezwun
gen, unsere Annahmen, unsere Methoden, unsere Berechnun
gen kritisch zu überprüfen. Uiuft alles problemlos ab, so sind 
wir ja nicht immer sicher, ob dies auf unsere gescheiten Ideen 
oder auf die für einmal gutmütige Natur zurückzuführen ist . 
Rutschen Bbschungen, stürzen Baugruben ein, so haben wir 
gewissermassen einen Modellversuch im Massstab l :  l vor un s; 
wir konnen unsere Annahmen über den Baugrund, unsere 
gewiihlten Berechnungsmethoden überprüfen - vielleicht 
machen wir heilsame Erfahrungen, gewinnen neue Erkennt
nisse. 

Fig. 5 
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5. 1 A bschnitt Harzbüchel 

Im Ausschreibungsprojekt war folgender Bauvorgang vorge
sehen (Fig. 5) : 

l .  Voraushub 
2.  Einrammen von Kanaldielen bzw. Spundwandprofilen 
3. Schachtaushub, Spriessung und Nachrammen der Profile 
4. Schalen und Betonieren der Galerierückwand sowie Hinter-

füllung 
5 .  Aushub auf die volle Breite der Nationalstrasse 
6. Streifenfundament für die iiussere Stützenreihe 
7. Erstellen d er Stützen un d anschliessend d er Decke, di e au f 

einem Schalwagen betoniert wurde . 

Dieser vom Projektverfasser gewiihlte Bauvorgang wurde in der 
Nachbarschaft aller Bauwerke beibehalten (Fig. 6) . Im restli
chen, überwiegenden Teil des Abschnittes Harzbüchel konnte 
jedoch aufgrund der günstigen Untergrund- und Grundwasser
verhiiltnisse auf Verbau und Spriessung verzichtet werden. Die 
Standfestigkeit der Moriine erlaubte für die bis ca. 8 m tiefen 
Baugruben eine 3 :  l (vertikal : horizontal) geneigte freie 
Bbschung (Fig. 6) . Probleme traten bei brtlichen Wasseraus
tritten und im Molassemergel - insbesondere in den soge
nannten "bituminbsen Mergeln" - ein. In den ca. 40-50° in 
nordlicher Richtung einfallenden Mergelschichten kam es zum 
Ausbrechen einzelner Felspakete. 

Fig. 6 

l DECKSCHICHT 
2 MORAENE 

5. 1 . 1  Besondere Schwierigkeiten i m A bschnitt Harzbüchel 

Die schliesslich über weite Strecken guten Erfahrungen mit der 
frei gebbschten Baugrube führten auf Seiten der Bauunterneh
mung zu einem forscheren Arbeitsvorgang. Das anfiinglich 
gemeinsam festgelegte Prinzip des elementweisen Aushubes mit 
Erstellung des Rückwandelementes und dessen Hinterfüllung 
vor dem Aushub des Nachbarelementes wurde verlassen. Der 
gleichzeitige Aushub über mehrere Elementliingen ermbglichte 
den Einsatz schwerer Geriite (Bulldozer mit Rippervorrichtung) 
zum Abbau der allgemein schwer baggerbaren Moriine. Gutes 
Wetter und zeitweise Temperaturen unter dem Gefrierpunkt 
ermoglichten im Herbst 1 978 eine steil gebbschte Baugrube 
selbst im entgegen den Erwartungen miichtiger werdenden 
Deckschichtmaterial. Eine ca. 40° geneigte und bis über 10 m 
hohe Bbschung (Fig. 7) blieb über Monate standfest . Doch nur 
ca. 50 m weiter westlich führten veriinderte Hangwasserverhiilt
nisse zur Katastrophe (Fig. 8). Nach dem Auftreten der ersten 

PROFIL 383.950 
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Fig. 7 
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Fig. 8 
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\SPUNDWAND+ 
ABGEFLACHTE BOESCHUNG 

Anrisse wurde im kritischen Bereich auf eine Ulnge von ca. 
50 m am Bbschungsfuss eine Spundwand gerammt, in der 
Hoffnung, dass damit die Instabilitat in den Griff zu bekom
men sei. 

In einem Piezometer, das neben dem gefahrdeten Haus Talweg 
Nr. 5 schon früher versetzt worden war, wurde der Wasser
spiegel etwas hbher als Oberkant Spundwand gemessen. Trotz
dem traten weitere Rutschungen zwischen Spundwand und 
Haus ein. Die Bewegungen griffen schliesslich unter das Haus; 
seine Nordostecke senkte sich um mehr als 20 em ab . 

Die Folge: 
Die Bewohner des Hauses mussten kurz vor Weihnachten 1 978 
evakuiert werden. Die Liegenschaft samt Haus wurde vom 
Kanton erworben und das Gebaude schliesslich eingerissen. 

Ursache: 
Die Ursache war - wie ja auch zu vermuten - im Wasser zu 
suchen. In um das Haus gebffneten Graben stand das Grund
wasser nahe der Terrainoberflache. Damit konnte die eingetre
tene Rutschung auch mit den aufgrund der geotechnischen 
Untersuchungen angenommenen Bodenkennziffern rechnerisch 
erklart werden. Der Grund des lokal hohen Grundwasser
spiegels war allerdings nicht eindeutig abzuklaren. Jeder 
Hinweis auf ein derartiges Ansteigen aus vorgangigen Wasser
spiegelmessungen in Piezometern fehlte. 

Dieses Beispiel zeigt einmal mehr den dominierenden Einfluss 
des Wassers auf die Stabilitat einer Bbschung. Für das konkrete 
Beispiel (Fig. 9) fiillt die Sicherheit nach Bishop von F = 1 .46 
(ohne Wasser) auf F = 0.96 - Bruch (mit maximalem Wasser
spiegel). Eine genaue Kenntnis des brtlichen Wasserspiegel
verlaufes und allfalliger Grundwasserstockwerke ist enorm 
wichtig. Gerade in horizontal gelagerten, feinkbrnigen Seeabla
gerungen, die vertikal eine bedeutend geringere Durchlassigkeit 
als horizontal aufweisen, genügt ein geringer horizontaler 
Wassernachschub - eventuell auch aus defekten Leitungen 
um ernste Probleme zu schaffen . 

PROFIL 383. 890 
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Fig. 9 

In unserem Falle stellten sich natürlich auch folgende Fragen: 

W o lag der Fehler ? Handelte es si eh um 
- eine klare Fehldiagnose ? 
- ungenügende geologisch-geotechnische Vorabklarungen ? 

Der Abstand der Sondierbohrungen langs dem Trassee der 
Nationalstrasse betrug rund 80 m, dazwischen erganzt durch in 
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Spülbohrungen versetzte Piezometerrohre südlich der Rück
wand zur Beobachtung langfristiger, grossraumiger Grund
wasserspiegelabsenkungen als Folge des Baues des Galeriebau
werkes. 

Die quer zur Axe der Nationalstrasse in der Morane bis ca. 5 m 
tief auserodierte und mit weichen, feinkõrnigen Seeablagerun
gen verfüllte Mulde wurde ebensowenig wie der lokal hohe 
Wasserspiegel erfasst (Fig. 1 0) .  

KB 48 

MORAENE 

Fig. 10  

HAUS 
TALWEG 5 

t"""'"J 

Die Folge waren bauliche Verzõgerungen, der Erwerb einer Lie
genschaft mit Hausabbruch sowie verschiedene Projektanpas
sungen an di e neuen U ntergrundverhaltnisse wie z. B . :  Spund
wande zur Gewahrleistung der Gesamtstabilitat und der Gleit
sicherheit sowie Fundamentverbreiterungen. 

Die eingetretenen Schwierigkeiten hatten - sieht man von einer 
grbsseren Vorsicht bei den Aushubarbeiten ab - unter Beibe
haltung des elementweisen Arbeitsvorganges nur durch intensi
vere geotechnische Untersuchungen verhindért werden kõnnen, 
mit denen die lokal schlechteren Verhaltnisse erfasst und die 
entsprechenden baulichen Konsequenzen rechtzeitig gezogen 
worden waren. 

Wieviele geotechnische Untersuchungen nun aber erforderlich, 
sinnvoll und trotzdem noch finanziell vertretbar gewesen 
waren, ist vor allem eine Wirtschaftlichkeitsfrage, auf die ich 
am Schluss des Artikels noch kurz eingehen mõchte. 

5.2 A bschnitt Lindental 

In diesem Abschnitt waren sowohl die schlechten Untergrund
wie auch die ungünstigen Grundwasserverhaltnisse bekannt. 
Variantenstudien, Risikoabschatzungen haben dazu geführt, 
dass vom Kanton der Beschluss gefasst wurde, die direkt an die 
Galerierückwand anschliessenden alten Fabrikationsgebaude 
der Strumpffabrik "Fiexy" zu erwerben und abzureissen, da 
kein sinnvolles Baukonzept gefunden werden konnte, das bei 
vertretbaren Kosten genügend Sicherheit geboten hatte 
(Fig. 1 1) .  

Fig. 1 1  
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Nach dem Abbruch konnte das Bauwerk in einer frei gebõsch
ten Baugrube erstellt werden. Nachdem die bei einem Voraus
hub erstellte ca. 8 m hohe und 25° geneigte Bõschung instabil 
wurde und erst bei einer mittleren Bõschungsneigung von 1 8 °  
zum Stillstand kam, stand fest, dass für eine gebõschte Bau
grube eine Grundwasserabsenkung mit einer Vakuumanlage 
unerliisslich war (Fig. 1 1 ) .  Für das gewiihlte Konzept konnte 
mit den dem Boden zugeordneten Scherfestigkeiten eine Sicher
heit F = 1 .25 (Bishop) nachgewiesen werden, was für den Bau
zustand als ausreichend erachtet wurde. 

Schwierigkeiten blieben nicht aus .  Erstmals traten sie ein, als 
die Vakuumpumpe versetzt wurde und die Saugleitungen in 
Richtung Osten eine Liinge bis 1 00 m aufwiesen. 

Infolge von Reibungsverlusten und minimalen Undichtigkeiten 
konnte der für die Absenkung erforderliche Unterdruck offen
bar nicht mehr bis zum Leitungsende aufrecht erhalten werden. 
Im Bereich der letzten Saugbrunnen gab es Wasseraustritte und 
Verschiebungen am Bõschungsfuss. Der Bõschungsfuss musste 
mit einem Sickerbetonkõrper belastet und entwiissert werden. 

Das zweite Mal fiel die Vakuumpumpenanlage bei gleichzeitig 
andauernden starken Niederschlii.gen wiihrend mehreren 
Stunden wiederholt aus. Die Folge war eine tiefgreifende 
Bõschungsrutschung mit Verschiebungen von über '/, m am 
Bõschungsfuss und Hebungen in der frisch ausgehobenen und 
vorbereiteten Fundationssohle (Fig. 1 2) .  

Fig. 12 

LINDENTAL 

QUERPROFIL 

------1 
-----, 1 l i  l i l i  

HEBUNG 

MORAENE 

Die Hauptursache muss im Ausfall der Vakuumbrunnenanlage 
gesucht werden, wobei der Einfluss der gleichzeitig starken 
Niederschlii.ge nicht ganz zu vernachliissigen ist. Trotzdem, das 
rasche Eintreten von mõglichen Schii.den ist charakteristisch für 
Vakuumbrunnenanlagen, die zu Stabilisierungszwecken einge
setzt werden. Eine Vakuumbrunnenanlage wirkt nicht wie eine 
normale Schwerkraftanlage, sondern der Unterdruck - oder 
umgekehrt betrachtet der iiussere Luftdruck - hilft mit 
(Fig. 1 3) .  

Lujtdruck 

a) Schwerkrajtentwdsserung b) Unterdruckentwdsserung 

Fig. 13 

Dabei streiten sich die Gelehrten iiber das effektive Zusammen
wirken Luftdruck - Strõmungsdruck des Wassers. Jedenfalls 
wirkt eine einwandfrei funktionierende Vakuumentwiisserung 
auch bei verschwindend kleinen abgepumpten Wassermengen 
noch stabilisierend. 

Ein Ausfall der Pumpen iindert nun schlagartig das Druck
potential und es erstaunt daher wenig, dass Reaktionen sehr 
schnell - binnen weniger Stunden - eintreten kõnnen. 

Was heisst das für die Praxis ? Was für Lehren sollte der 
Bauherr, d er projektierende Ingenieur, di e Bauleitung un d d er 
Unternehmer daraus ziehen ? 

Unterdruck- oder sogenannte "Wellpoint"-Anlagen stellen 
ausserordentlich hohe Anforderungen an die Betriebssicherheit. 

- Leckagen im Leitungssystem, Lufteinbrüche durch den 
Untergrund infolge ungenügender Abdichtung nach oben, 
oder Bodenentzug durch einen mechanisch nicht filterfesten 
Brunnenaufbau, kõnnen die Wirksamkeit der Anlage rasch 
reduzieren. 

Betriebsausfii.lle der Pumpenanlage kõnnen schon nach sehr 
kurzer Zeit zu ernsthaften Stabilitii.tsproblemen führen. 

Es scheint mir daher wichtig, dass bereits in die Ausschreibun
gen ein von der Unternehmung verlangtes und zu garan
tierendes Sicherheitskonzept hineingehõrt. Das Angebot soll 
die Angabe eines Überwachungs- und Reparaturkonzeptes 
(Alarmanlage, Notstromversorgung, Pikettdienst usw. )  um
fassen. 

Umgekehrt sollten die Unternehmer unvollstiindige Offert
unterlagen zurückweisen. Genaue Angaben über die Unter
grundverhii.ltnisse - insbesondere den Kornaufbau - sind 
unerliisslich, da davon die Wahl des Filters abhiingt - der 
billigste Filter ist dabei nicht immer der beste. Ohne diese 
Angaben ist eine Garantie für das einwandfreie Funktionieren 
der Anlage unmõglich. 

6.  WIEVIELE GEOLOGISCH-GEOTECHNISCHE 
VORUNTERSUCHUNGEN SIND NÓTIG ? 

lnsbesondere die dargelegten Schwierigkeiten im Abschnitt 
Harzbüchel werfen die Frage nach der sinnvollen Grõssen
ordnung geologisch-geotechnischer Untersuchungen auf. 
Musste das ausgeführte Sondierprogramm als zu knapp 
bezeichnet werden ? 

Ohne Zweifel, mit zunehmendem Aufwand an Sondierungen 
ete. steigt der Informationsgrad über ein bestimmtes, interessie
rendes Gebiet. Inhomogenitiiten, lokale Stõrungen werden 
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erkannt, wenn ein entsprechend engmaschiges Sondierpro
gramm realisiert wird. lrgendwo muss es aber eine vernünftige, 
das heisst auch wirtschaftliche Grenze geben. Diese hãngt unter 
anderem ab von: 

- Untergrund- und Grundwasserverhãltnissen 
- Bauobjekt 
- Bauverfahren 
- Anpassungsfãhigkeit des Bauobjektes an verãnderte Ver-

hãltnisse 
Gefãhrdung naher Bauwerke 
Bau programm 
(Raum für lmprovisationen und Anpassungen) 

Für die Gesamtkosten ist dabei wichtig, dass Mehrkosten 
gegenüber einem Ursprungsprojekt durch Projektãnderungen, 
Anpassungen an die schlechteren Baugrundverhãltnisse sowohl 
bei vor Baubeginn als auch erst wãhrend dem Bau erkannten 
Abweichungen im Untergrund entstehen. 

Die laufende lmprovisation ist meist teurer als eine zum voraus 
geplante und optimalisierte Anpassung an bekannte geologische 
Randbedingungen. 

Als Grundlage für eine optimale Planung ist ein bestimmter 
Informationsgrad über den Untergrund notig. Der gewünschte 
Informationsgrad verursacht aber auch Kosten. Der qualitative 
Zusammenhang ist in Fig. 14 ersichtlich . Hohere Aufwendun
gen für Sondierungen ete. sind nicht mehr sinnvoll, wenn sich 
der entsprechende Betrag bei den Mehrkosten für die Reali
sation des Bauwerkes im schwierigen Gebiet nicht mehr durch 
die entsprechend bessere Vorausplanung einsparen lãsst. 
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A: GRENZE WIRTSCHAFTLICH INTERESSANTER ZUSATZUNTERSUCHUNGEN 

Fig. 14 

Für das "Missgeschick" im Abschnitt Harzbüchel (Haus 
Talweg N r. 5) liegen konkrete Zahlen vor. 

Die Mehraufwendungen für die ergriffenen Sanierungsmass
nahmen, Liegenschaftserwerb und Hausabbruch beliefen sich 
- nach Abzug des W ertes des erworbenen Grundstückes - au f 
ca. Fr. 450'000.-. Im Gegensatz dazu wurde für eine "sichere 

Losung " bei zum voraus bekannten Untergrundverhãltnissen 
(verankerte Rühlwand auf eine Lãnge von ca. 95 m inkl. 
Grundwasserabsenkung) ein Mehraufwand von ca. 
Fr. 460'000.- abgeschãtzt. Hinzu wãre auf dem Abschnitt 
Harzbüchel eine Verdoppelung des Sondieraufwandes zur Fest
stellung der lokalen Abnormitãt mit Kosten in der Grossen
ordnung von ca. Fr. 20'000.- gekommen. 

Resultat: in unserem Fali wãren vorhergehende Zusatzunter
suchungen und Projektanpassungen im Endeffekt kostspieliger 
gewesen als die laufende, improvisierte Anpassung an die 
ortlich schlechten Verhãltnisse ! 
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Haben also jene Skeptiker recht, die geologisch-geotechnische 
Abklãrungen sowieso als zu teuer und weitgehend unnütz 
betrachten ? 

Das gegebene Beispiel darf sicher nicht generalisiert werden. 
Denn zu den effektiven Kosten kommen verschiedenste, für alle 
Beteiligten unerfreuliche Begleiterscheinungen. Es tauchen 
Fragen nach dem Schuldigen auf 

- Bauleitung 
- projektierender lngenieur 
- Geologe/Geotechniker 
- Bauunternehmung 

Zudem konnen Dritte betroffen werden. Die Evakuierung von 
Hausbewohnern usw. ist doch sehr unerfreulich. Es entstehen 
menschliche Probleme, die nie finanziell gewertet werden 
konnen. 

lch meine, es dürfte daher trotzdem im Interesse aller Beteilig
ten liegen, wenn an geologisch-geotechnischen Vorunter
suchungen nicht gespart wird, was nicht heisst, dass Wirtschaft
lichkeitsüberlegungen ausser Acht gelassen werden. Die Auf
wendungen sind schliesslich in Relation zu den Gesamtkosten 
des Bauwerkes zu setzen. Die Fr. 20'000.- für zusãtzliche 
Sondierungen hãtten im Verhãltnis zu den Gesamtkosten der 
Galeriestrecke von ca. 17 Millionen ca. 1 .2 %o ausgemacht. 

A dresse des A utors: 

R. Rüegger 
Geotest AG 
Lukasstrasse 17 
9008 St. Gallen 
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Verankerte Stützmauer an der Hatterenstrasse in St . Gallen 

Von P. Wimmersberger, St.  Gal len , C. Racine, Volketswil und A. Hertelendy, Zürich 

l. EINLEITUNG 

Vor dem Bau der Autobahn-Umfahrung SNl der Stadt 
St . Gallen musste die Hatterenstrasse, eine Walderschliessungs
strasse am nórdlichen Rosenberg und Zufahrtsstrasse zur Klár
anlage Au der Stadt St. Gallen, hangwárts verlegt werden. Als 
Hangsicherung wurde d er Ba u ei n er 1 1  O m langen un d bis zu 
14 m hohen Stützmauer notwendig (Fig. l und 2) . 

Das Projekt, das der Ausschreibung zugrunde gelegt wurde, sah 
eine verankerte Elementmauer mit einer Vielzahl von Kleinlast
ankern vor. 

Ausgeführt wurde eine Unternehmer-Variante, deren Konzept 
von der Überzeugung ausging, dass bei den vorliegenden geo
logischen Verhaltnissen hohere Ankerkrafte moglich seien. Die 
rühlwandartige Konstruktion besteht aus vertikalen Stütz
riegeln, auf welche die Verankerungen konzentriert wurden, 
und aus einer nachtráglich in Sichtbeton ausgeführten Fig. 1: Fertiggestelltes Bauwerk 
Ausfachung der 4 m - breiten Zwischenraume (Fig. 3 und 4) . 

Die Variante brachte dank einer wesentlichen Reduktion des 
Ankerausmasses nicht nur wirtschaftliche Vorteile mit sich, 
sondern auch eine bessere Gewáhr für die Erfüllung der von der 
Bauherrschaft gestellten Anforderungen bezüglich Geometrie 
and Ãsthetik der Stützmauer. 

Die Bauarbeiten dauerten von Juli 1 976 bis April 1 977.  Bis 1 986 
sind halbjahrliche inklinometrische Messungen und Spann
kraftbestimmungen an 22 Kontrollankern sowie Versuche an 
speziell versetzten Ankern vorgesehen. 

Auto b a h n  
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Der Fels im Bereiche des Sittertobels, in dessen Südflanke die 
Nationalstrasse erstellt wird, gehort zur Oberen Süss
wassermolasse. Er besteht aus einer Wechselfolge von Mergeln, 
welche mit Silt- und Sandsteinbãndern durchzogen sind. Die 
Schichtung verlãuft nahezu hangparallel und fãllt mit ca. 17°  
Neigung gegen das Tai ab. 

Die Mergel sind von betrãchtlicher Festigkeit und liegen an der 
Grenze von Pickel- und Sprengfels. An der Luft und im 
Kontakt mit Wasser zerfãllt dieser Mergel nach kurzer Zeit in 
eine schlammige Masse und erlangt Lockergesteinsnatur. Di e 
Lockergesteinszone über der Felslinie hat sich durch Verwit
terung und Zersetzung der mergeligen Festgesteine herausge
bildet. 

Im Bereiche der Stützmauer Hãtterenstrasse wurden keine 
wasserführenden Sand- oder Siltschichten angetroffen. 

3 .  STABILITÀTSBERECHNUNG DES HANGES 

Für die Stabilitãt des Hanges sind die siltig-tonigen Lagen, die 
sich in den Schichtflãchen befinden, massgebend. Vom 
beratenden Geotechnik-Ingenieur wurden die Scherfestigkeits
parameter des Kluftmaterials wie folgt angegeben: 

<I> 20° - 22° 
e 2,0 - 5,0 t/m' (je nach Richtung der angenommenen 

Gleitflãche) 

Die notige minimale Sicherheit gegen Gleiten wurde mit F min. 
= 1 .20 festgelegt. 

Bei der Stabilitãtsbetrachtung des Hanges musste mitberück
sichtigt werden , dass unterhalb der Hãtterenstrasse spãter die 
Autobahn gebaut werde. Die diesbezüglichen Einschnitte 
wirken sich ungünstig au f die Stabilitãt des Bauwerkes aus .  

Eine Unstabilitãt des Hanges, bzw. des Bauwerkes, kann nur 
entlang den Schichtflãchen der Mergelpakete eintreten. Es 
wurden polygonale Gleitflãchen, die in den kritischen Gleit
schichten gelegt wurden, berücksichtigt. Die Stabilitãts
berechnung erfolgte nach Janbu und Dr. Kovari (l)  in einer 
hochliegenden und einer tiefliegenden Gleitflãchenschar 
(Fig. 5) . 

Bei der hochliegenden Gleitflãchenschar wurden die Anker
krãfte als voll wirkend betrachtet. Bei der tiefliegenden Gleit
flãchenschar wurde angenommen, dass die Gleitflãchen ausser
halb der Verankerungsstrecke der Anker verlaufen, und dass 
zwischen dem Verankerungskorper und dem Ankerkopf kein 
Bruch stattfinden kann. 
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�� Mergel,gelb elb gefleckt 

Fig. 4: Querschnitt 

lO m 

@ HOCHLIEGENDE GLEITFLÃCHE 
@ TIEFLIEGENDE GLEITFLÃCHE 

Fig. 5: Querschnitte für die Stabilitiitsberechnung 

20m 

Die Stabilitãtsberechnung nach Janbu wurde mit folgenden 
Formeln durchgeführt: 

Für die tiefliegende Gleitflãchenschar 

F 
L [e '  m +  (L':,G - uill)tg <I>' ] Ja 

LL:,G tga 



Für die hochliegende Gleitflãchenschar mit Berücksichtigung 
der Ankerkrãfte 

F =  
r. [e '& + (6G - u&)tg <I>' ] l na 

Die rechnerischen Sicherheiten F sind in der nachfolgenden 
Tabelle zusammengestellt: 

Typische Tiefl iegende Hoch l iegende 
Querschni tte G l e i tfliichenschar G l eitfliichenschar 

mit  An kerkriiften 

Profil B 1 ,34 1 ,79 

Profil e 1 ,35 1 ,67 

4. ST ATISCHE BERECHNUNG DER STÜTZMAUER 

Wie bereits beschrieben, beruht das Projekt der Stützmauer 
Hãtterenstrasse auf dem Konzept von vertikalen Riegeln und 
einer nachtrãglichen Ausfachung zwischen den Riegeln. 

Für die Aufnahme der Krãfte aus der Stabilitãtsberechnung 
dienen diese vertikalen Betonriegel und deren Verankerungen. 
Dabei mussten ebenfalls die Krãfte aus der Teilstabilitãts
betrachtung gemãss Bauvorgang berücksichtigt werden. 

Für die Dimensionierung der vertikalen Riegel wurde eine 
mittlere Druckspannung von 6 kg!cm' auf den Fels zugrunde 
gelegt. Bei einzelnen Ankern wurde aber dieses Mittel wãhrend 
dem Ankerprüfvorgang kurzfristig überschritten. 

Da die vertikalen Betonriegel zuerst erstellt und die volle Ver
ankerungskraft vor dem Betonieren der Wand aufgebracht 
wurde, konnten die Zwischenwãnde unter Berücksichtigung 
einer Gewolbewirkung zwischen den Riegeln dimensioniert 
werden. 

Die Berechnung der "Erddruckkrãfte" erfolgte nach der Sta
bilitãtsbetrachtung von Piaskowski und Kowalewski (2). Als 
Gleitflãche des zylindrischen Korpers wurde die Schichtneigung 
des Mergelfelses a = 20° und die Gleitflãche aus der aktiven 

Erddrucktheorie a =  45° + � , dies im Sinne einer maximalen 

Betrachtung, in die Berechnungen eingeführt. Mit der 
Annahme eines Reibungswinkels <I> = 20° , eines Verzahnungs
wertes e = O und eines Wandreibungswinkels õ = O resultierte 
bei einem Sicherheitsgrad F = 1 . 5  ein mittlerer Druck von p = 
6 to/m' auf die Wand. 

Die Lastfãlle "Temperatur" und "Setzungen" wurden unter
sucht, waren jedoch bei diesem Mauersystem unbedeutend und 
konnten vernachlãssigt werden. 

Der Dimensionierung der Anschlüsse Riegel-Wand wurde 
grosste Aufmerksamkeit geschenkt. Abwechslungsweise wurde 
der Riegel als "Festes Auflager" und als " Bewegliches Auf
lager" ausgebildet (Fig. 6). 

Die Verbindung Wand-Riegel erfolgte: 

beim "festen Auflager" mit einer Bügelarmierung, wobei 
die Verbindungsstelle mit einem Korrosionsschutz versehen 
wurde. 

beim "beweglichen Auflager" mit feuerverzinkten Dübeln, 
die nach Baumann (3) dimensioniert wurden. 

Bei der Dimensionierung wurde generell kein W asserdruck in 
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druckes auf alle Fãlle zu verhindern, wurden neben den Riegeln 
vertikale Sickerleitungen eingelegt. Horizont<ile Entwãsserungs
riegel in Sickerbeton führen das eventuell anfallende Schicht
wasser dieser Sickerleitungen zu. 

5.  ALLGEMEINER BAUABLAUF 

In regelmãssigem Abstand von 4 m wurden 28 Stützriegel in 
Etappen von 2 - 3 m Hõhe abgeteuft und kontinuierlich ver
ankert. Dieses etappenweise Vorgehen erlaubte es, Schalung 
und Armierungskorbe für die Riegel vorzubereiten und die frei
gelegten Felspartien innert Tagesfrist mit der Betonkonstruk
tion vor Verwitterung zu schützen (Fig. 7). 

Rechnung gestellt. U m den Aufbau eines solchen Wasser- Fig. 7: A usführung der vertikalen Stützriegel 
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Mit der Ausfaehung zwisehen den Riegeln wurde erst begon
nen, naehdem der Fussriegel als durehgehende Betonkonstruk
tion erstellt und das Siekerleitungssystem verlegt war. Die 
30 em starke Betonwand wurde bis zu 7 m Hohe in einem 
Arbeitsgang betoniert . Dies erlaubte, die Ansatzstellen für eine 
neue Betonieretappe in der Siehtbetonwand auf ein Minimum 
zu reduzieren. Grossere Wandetappen waren bei 30 em Wand
starke und bei ei n er Wandneigung von 10 :  l sehr sehwierig zu 
realisieren gewesen (Fig. 8). 

Fig. 8: A usjührung der Zwischenplatten 

Die vorbereiteten Sehalungselemente für die Wandsehalung 
wurden mittels Dywidagstaben an die bereits verankerten Riegel 
fixiert. Die dureh die sehmalen Stützriegel und hohen Wand
elemente starke vertikale Struktur wurde mit durehgehenden 
horizontalen trapezformigen Einlageleisten in vertikalen Ab
standen von 2 m gebroehen (Fig. 9) . 

Fig. 9: Bauwerk vor dem Zubetonieren der Riegeloffnungen 
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Naeh Absehluss aller Arbeiten und einer allgemeinen Spann
kraftkontrolle an allen Ankern wurden die Riegeloffnungen 
zubetoniert. Für Kontrollmessungen bleiben 22 Kontrollanker 
zuganglieh. Um ein Ablosen des 10 em starken Vorbetons zu 
verhindern, wurde die Betonoberflaehe mit einer Sikadur 32 
Haftbrüeke vorbehandelt. Dem Beton wurde l Of'o Sikament 
zugefügt. 

Für Versuehsanker (sogenannte ' '  Ausreissanker' ') wurden 3 
Aussparungen in der Mauerwand erstellt. Um bei den Anker
versuehen die Wandplatten nieht unnotig zu beanspruehen, 
wurden die Verankerungswiderlager hinter der Wandkonstruk
tion separat betoniert. 

6 .  VERANKERUNG 

Dem Konzept der Variante entspreehend mussten die einzelnen 
Anker eine Gebrauehslast von 80 t aufweisen, gegenüber nur 
40 t bei der ursprünglieh geplanten Elementwand. 

Aufgrund von Erfahrungen mit permanenten Verankerungen in 
ahnliehen Mergelformationen, insbesondere an d er N l in 
Neuenhof AG, an der N2 in Diegten BL und an der SBB
Streeke St Gallen - Rohrsehaeh im Galgentobel wurden zur 
Gewahrleistung einer einwandfreien Krafteinleitung in den 
Boden besondere Dispositionen getroffen. 

6. 1 Konstruktive Massnahmen 

Die Lange der Verankerungsstreeke wurde mit 1 2  m verhaltnis
massig lang gewahlt. D ami t blieb bei V G = 80 t die reehnerisehe 
Sehubspannung an d er Bohrloehwandung unter 2 kg/ em'. 

Mit einer langen Verankerungsstreeke wurde aueh erreieht, dass 
mehrere Lagen des gesehiehteten Felsen erfasst werden und die 
untersehiedliehen Festigkeiten der einzelnen Sehiehten "ausge
gliehen" werden. Die Wahl einer eher steilen Neigung der 
Anker zwisehen 1 5 °  und 20° ging in die gleiehe Riehtung. 

Eine weitere konstruktive Massnahme stellte der separate vor
gangige Einbau eines kombinierten Futter- und Mansehetten
rohres in der friseh ausgeführten Bohrung dar. D ami t wurden 
günstige Bedingungen für die Verankerungsinjektion ge
sehaffen. 

Nebenbei hatte das Futterrohr aueh zu einem einwandfreien 
Korrosionssehutz beizutragen. 

6.2 A usjührungstechnische Massnahmen 

Wie sehon erwahnt, haben die angetroffenen Mergel die Eigen
sehaft , an der Luft oder im Kontakt mit Wasser zu zerfallen. 
Man war deshalb bei der W ahi des Bohr- und Einbauvorganges 
bestrebt, eine Aufweiehung der Bohrloehwandung und somit 
die Bildung einer unerwünsehten "Sehmiersehieht" langs der 
Krafteinleitungsstreeke zu vermeiden. 

Dureh den Einsatz einer sehr leistungsfahigen Bohrmasehine 
Hausherr HBM 12 wurden die reinen Bohrzeiten und damit 
aueh die Einwirkungsdauer der Bohrspülung auf die Bohrloeh
wandung auf ein Minimum reduziert . Der reine Bohrfortsehritt 
lag bei 1 5  - 1 8  m/Std. Dank intensiver Spülung wurde ver
mieden, dass Bohrrüekstande an der Bohrloehwandung haften 
b lei ben. 

Naeh Beendigung der Bohrung wurde das kombinierte Futter
und Mansehettenrohr sofort eingebaut und einzementiert . 
Damit wurde die Bohrloehwandung vor weiteren sehadliehen 
Einflüssen gesehützt und sogar eine Konsolidierung der gestor
ten Zone dureh die Zementummantelung erreieht. 

Naehdem die Bohrung so gesiehert war, konnte die eigentliehe 
Druekinjektion in der Verankerungsstreeke zu einem spateren, 



frei wiihlbaren Zeitpunkt durch die Manschetten unter Ver
wendung eines Injektionskolbens sorgfiiltig ausgeführt 
werden (4) . 

Zuletzt wurde der Drahtanker (Stahlton Typ D) in der so "prii
parierten" Bohrung eingebaut und vergossen (Fig. 10). 

7 .  ANKERVERSUCHE UND KONTROLLEN 

Das Verhalten der Verankerung wurde und wird noch durch 
eine ganze Reihe von Versuchen und Kontrollen laufend über
wacht.  

Bei Beginn dieser Versuche im Herbst 1976 bestand die Norm 
SIA 1 9 1 :  "Boden- und Felsanker" erst im Entwurf. Damit 
ergab sich die Moglichkeit, die in der Norm vorgesehenen 
Spannvorgiinge auf ihre Tauglichkeit zu prüfen und einzelne 
Beobachtungen an die Arbeitsgruppe zwecks allfiillige Berück
sichtigung in der endgültigen Fassung weiterleiten zu konnen. 

Vorgesehen wurde: 

- 4 ausführliche Spannproben an gewohnlichen zum Bauwerk 
gehorenden Ankern (V G = 80 t), bis zu einer Prüflast von 
Vp = 1 ,40 X VG = 1 12 t . 
Diese Spannproben wurden zu Beginn der Verankerungs
arbeiten zur Überprüfung der geplanten Verankerungsliin
gen vorgenommen. 

- 3 besondere, nicht zum Bauwerk gehõrende Versuchsanker 
(" Ausreissanker" genannt, obschon si e bisher ni eh t aus
gerissen werden konnten !) ,  die dank einer Verstiirkung des 
Zuggliedes au f einer Prüflast von V p = 2,0 x V G = 1 60 t ,  
zur Kontrolle des in der Ankerklasse 6 verlangten Sicher
heitsfaktors S = 2 gespannt werden konnen. Da die freie 
Liinge mit einer plastischen Korrosionsschutzmasse ver
gossen wurde, konnen jederzeit neue Messungen vorgenom
men werden. 
Zwei dieser Anker wurden wiihrend der Bauperiode ein 
erstes Mal geprüft, ein dritter Anker ist heute noch unange
tastet. 

Fig. 1 0: Ankerkonstruktion (V G 80 t) 

3 besondere, ebenfalls zum Bauwerk nicht gehõrende Anker 
zur Kontrolle des Korrosionsverhaltens, die nur 10 m lang 
sin d un d eine reduzierte Gebrauchslast von V G = 35 t auf
weisen. 

Diese Anker wurden sonst wie die gewohnlichen Anker aus
geführt. Es ist vorgesehen, diese Anker zu einem spiiteren 
Zeitpunkt zu überbohren, herauszunehmen, und auf all
fiillige Korrosionserscheinungen zu prüfen. 

- 22 Kontrollanker, die nichts anders als gewohnliche, zum 
Bauwerk gehorende Anker sind, deren freie Liinge statt mit 
Zement mit einer plastischen Korrosionsschutzmasse ver
gossen wurde. 
Diese Anker werden halbjiihrlich auf ihre Spannkraft 
geprüft. Das jetzige Messprogramm sieht Messungen 
wiihrend 1 0  Jahren vor, es heisst bis zum Ende des Jahres 
1 986. 

8 .  AUSFÜHRLICHE SPANNPROBEN 

Die ausführlichen Spannproben wurden mit konstanter Defor
mation bei Beobachtung der Kraftabnahme durchgeführt, 
gemiiss dem im Herbst 1976 vorliegenden Entwurf zur Norm 
SIA 19 1 . 

Das Kraft-Deformations-Diagramm und das Diagramm der 
elastischen und bleibenden Deformation wurden für jeden 
Anker bei jeder Belastung und Entlastung aufgezeichnet . 

Anhand dieser Diagramme wurde die Auswertung und Beur
teilung der Anker nach den folgenden Bedingungen durch
geführt: 

a) Neigung der Entlastungs- und Wiederbelastungskurven 

al = Neigung der Entlastungskurve 
a2 = Neigung der Wiederbelastungskurve 

. . tga2 
Neigungsverhiiltms N = -

t g al 
Der Mittelwert der Neigungsverhiiltnisse N m über die letzten 
drei Laststufen soll grosser oder gleich 0,80 sein. 

L e g e n d e  
1 Trompete 

2 Spirale 

3 Sltitzmulter 

Bewegl1cher Ankerkopf 

A n k erplatte 

6 N i s c h e  

Stahldriihte 21. $ 7  m m 

Abdichtung m1t Mortel 

Ausgebautes lnJektionsrohr 

10  Verlorenes Rohr (Futterrohrl � BOx7t.mm 1 1 U m m a ntelungsmjektiOn 

12 M a nschette (Oich tungskorp2r) 

13 Verlorenes lnjekllonsrohr 

14 lnjeklion smanscheUe 

15 lnjektionsoflnung 

16 Veranke r u n g sinjekt1on 

17 Fester Ankerkopf 

18 Bohrung � l. 'h" 
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b) Kraftabnahme 
Die Kraftabnahme wahrend der Zeit L,t = 15 min. der 
letzten Laststufe soll 2 o/o der entsprechenden Kraft nicht 
übersteigen. 

e) Freie Ankerlãnge 
Die freie Lange, welche aus der Formel 

l r = L,le · E · F e J Vp-V A-R 

erreehnet wird, soll zwisehen den Grenzen 

lj = 1 . 1  ljr und 

lj = 0.8 ljr 

liegen. 

Die Anker erfüllten alle diese Bedingungen des damaligen 
Normentwurfes bis auf Punkt C, der freien Ankerlange be
treffend . Das Verhaltnis der effektiven zur theoretisehen freien 
Lange lag zwisehen 1 . 1 3 und 1 .29, war also grbsser als die im 
Entwurf vorgesehriebenen 1 . 1 .  

Diese Feststellung warf die Frage au f, ob für Anker des verwen
deten Typs (Kraftübertragung Zugglied - Verankerungskorper 
langs der Verankerungslange) eine so strenge Begrenzung der 
Verlangerung der freien Lange überhaupt notwendig sei . 
Solange der Anker die übrigen Kraft- und Deformationsbedin
gungen erfüllt, hat diese Verlangerung, im Gegensatz zu einer 
allfiillig festgestellten Verkürzung, keine negativen Aus
wirkungen auf die Gesamtstabilitat des Bauwerkes. 

KRAFT-DEFORMATIONS-DIAGRAMM 
AUSREISSAN KER N° 1 

Anker Typ : Gf 1 4 5  fe = 1 1 54 m m 2  
L t = 18 .00 m L v = 12 .00 m L t = 30.00 m 

Unsere Beobachtungen wurden der Arbeitsgruppe SIA 19 1  
damals sofort mitgeteilt und haben aueh dazu beigetragen, dass 
diese Bedingung in der endgültigen Fassung der Norm 1 9 1  wie 
folgt abgeandert wurde: 

"Di e effektive frei e Ankerlange lj muss bis zur Grenzkraft V v 
zwisehen folgenden Grenzen liegen: 

lj =:= 0,9 1Jr 

lj :::: l j r + K · l v 

w o bei 

K = 0,5 bei Systemen mii Krafteinleitung vom Zugglied in 
den Verankerungskorper lãngs der Veran
kerungslange lv 

K l ,  l bei Systemen mit Krafteinleitung im Ankerfuss" 

9. VERSUCHSANKER 

Wie sehon erwiihnt, wurden drei sogenannte Ausreissanker mit 
verstiirktem Zugglied au f separaten Auflagerplatten eingebaut. 
Zwei davon sind einer ausführliehen Spannprobe bis zu einer 
Prüflast von V p = 1 60 t unterzogen worden. 

Beide Versuche sind positiv verlaufen. Als Beispiel ist in der 
Fig. 1 1  das Kraft-Deformations-Diagramm und das Diagramm 
der elastisehen und bleibenden Deformation des Ausreissankers 
No. l wiedergegeben. 

Weil die Ausreissanker auf separaten Auflagerplatten mit den 
Abmessungen 1 20 x 1 20 em gespannt wurden, konnten die 
Spannproben aueh als Belastungsversuehe (Plattenversuehe) 
benützt werden, um den Elastizitiitsmodul ME des Mergelfelsen 
zu bestimmen. 

Bei den Spannproben an den Ausreiss
ankern - wie auch bei allen anderen 
Spannproben - wurden die Deformatio
nen am Ankerkopf und am Wiederlager 
von Fixpunkten aus mit einer Genauigkeit 
von 0,01 mm mit Mikrometern gemessen. 
Die Setzungen der Platten betrugen bei 
V p = 1 60 t, bzw. bei 

Ofels = 1 1  kg/em' 

bei Ausreissanker N r. l :  S 1 
bei Ausreissanker Nr. 3 :  S3 

2 .77 mm 
2. 1 1  mm 

20 40 60 80 100 120 140 160 õ. L m m 
Di e bereehneten ME-Werte variieren 
zwisehen ME = 3200 - 7900 kg!em' 

D 
u 

IAGRAMM DER ELASTISCHEN 
ND BLEIBENDEN DEFORMATIONEN 

L l 

� 
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" 
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Wie zahlreiehe in-situ Versuehe mit dem 
Dilatometer in iihnliehen Mergelforma
tionen gezeigt haben, sind diese Werte 
durehaus im Rahmen. 

2200 

Fig. l / :  
Versuchsergebnisse am A usreissanker Nr. l 



10 .  ALLGEMEINE SPANNKRAFTKONTROLLEN 

Die freien AnkerUingen erhielten beim Einbau einen proviso
rischen Korrosionsschutz in Form eines Dromusolanstrichs und 
wurden erst ca. l '/, Jahre nach Fertigstellung des Bauwerkes 
vergossen; 22 Anker mit einer plastischen Vergussmasse, die 
übrigen mit Zement. 

Es bestand damit die Moglichkeit, den Verlauf der Spannkrafte 
wahrend dem Bau und unmittelbar danach umfassend zu ver
folgen. 

Es hat sich dabei gezeigt, dass die meisten Anker an Spannkraft 
verloren, wobei dieser Verlust mit der Tiefe abnahm. Er war in 
der untersten, zuletzt eingebauten Ankerreihe nur klein 
(Fig. 1 2) .  

Diese Kraftverluste sind mit Spannungsumlagerungen infolge 
Storung des Halbraumes durch die fortschreitenden Bohr-, 
lnjektions- und Spannarbeiten zu erklaren. Sie werden übrigens 
in jedem Boden aus ser i m ganz festen F eis beobachtet. 

Es lasst sich daraus folgern, dass das Dauerverhalten von 
grósseren Ankergruppen meistens erst nach Abschluss der Ar
beiten in der entsprechenden Zone beurteilt werden kann. 

Die nun noch bestehenden 22 Kontrollanker, die vor dem Ver
giessen der freien Lange - wie alle Anker - auf ihre 
Gebrauchslast nachgespannt wurden, weisen bis heute eine 
praktisch konstante Vorspannkraft auf. 

1 1 .  DEFORMATIONSMESSUNGEN 

Um die Bewegungen der Stützmauer und des Hanges kontrol
lieren zu kónnen, wurden, neben Bolzen für geodatische 
Messungen, in 2 Schnitten j e 2 Slope Indicator-Messrohre, eines 
vorne bei der Mauer, das zweite beim Verankerungskórper der 
Anker, mit Tiefen von je 25 m, eingebaut (Fig. 1 3) .  

Die Slope lndicator-Messonde ist mit zwei um 90° gegen
einander verschobenen Sensoren ausgerüstet. Auf diese Weise 
kónnen die Bewegungskomponenten A und B gleichzeitig in 
zwei zueinander senkrechten Richtungen gemessen werden. 

28 27 26 25 24 23 22 21 20 19 18 17 16 

Kraftverluste in "lo der 
aufgebrachten Gebrauchslast 

M i t telwerte 

1 9 "/o 1.---+-.L 
22 "lo ;-(--+J..__ 
1 6 "lo \.,..\_......,._ 

6 .,. \1 
4 . 8 °/o 1 

Fig. 12: Schematische Darstellung der A nkerkraft verlusle wdhrend 
den Bauarbeiten 

Die Messungen haben bis jetzt folgende Ergebnisse geliefert: 
Die Messrohre Nr. l und 3 bei den Riegeln ,  und die Messrohre 
Nr. 2 und 4 bei den Verankerungskórpern haben sich wahrend 
den Bauarbeiten um ca. 10 - 1 5  mm gegen das Tai bewegt . Es 
ist noch zu bemerken, dass die Messrohre Nr. l und 3 im 
Bereich der Mauerkrone si eh starker, um zusatzliche ca. 15 -
20 mm nach vorne geneigt haben. Diese Erscheinung ist ver-

mutlich auf eine Auflockerung des Mergels zwischen den 
Riegeln zurückzuführen (Fig. 14) .  

Aus den Diagrammen über den zeitlichen Verlauf der Wandbe
wegungen ist ersichtlich ,  dass die Bewegungen nur wahrend den 
verschiedenen Aushubphasen bis ca. April 1 977 stattgefunden 
haben. Seit Fertigstellung des Bauwerkes sind bis heute keine 
Bewegungen festzustellen (Fig. 15) .  

Die Messresultate sind auch von den gleichzeitig ausgeführten 
geodatischen Kontrollmessungen bestatigt worden . 

Fig. 13: Lage der Slope Indicator-Messste/len 
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Zeitlicher Verlauf de r Verschiebungen 
der Messrohre (i) bis 0 
in den Tiejen 2,5m/9, 0m/16,0m 



12 .  SCHLUSSBETRACHTUNGEN 

Wie beschrieben, werden die geologischen Verhaltnisse an der 
Hatterenstrasse durch verhaltnismassig w�iche, witterungs
empfindliche und rutschgefi:ihrdete Mergelformationen charak
terisiert. 

Bei solchen Bedingungen wird in einer "lebendigen" Umge
bung gebaut. Es treten sowohl Deformationen wie Veranderun
gen im Spiel der Krafte auf, die durch den Bauvorgang selber 
hervorgerufen werden, wie Entlastungen durch den fortschrei
tenden Aushub, Storungen durch die Bohr- und lnjektions
arbeiten und Kraftumlagerungen infolge Spannen von weiteren 
Ankern. 

Eine Beruhigung tritt - wie das Verhalten der Stützmauer 
Hatterenstrasse es bestatigt - erst nach Fertigstellung der 
Arbeiten ein. 

Man muss sich deshalb davor hüten, wahrend dem Bau 
voreilige Schlüsse über das Verhalten des Bauwerkes zu ziehen. 
Wichtig ist aber eine laufende Kontrolle der Krafte und Defor
mationen, um wirklich abnormale Entwicklungen rechtzeitig 
erkennen und die allfallig notwendigen Massnahmen unver
züglich ergreifen zu konnen. 
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NO 1 01 P U B  L I C A T I O N  d e  l a  S oc i été S u i s se de M é c a n i q u e  d e s  S o i  s e t d e s  R o c h es 

Frühjahrstagung 1 980, 9. und 10 .  Mai,  St .  Gal len - Session de printemps 1 980, 9 et 1 0  mai,  St-Gal l  

U ntertunnelung Stephanshorn; Generelles Projekt und Aussch reibung 

Von H .  Appenzeller, St. Gallen 

l .  VORGESCHICHTE 

Ich gebe Ihnen einen kurzen Überblick über den Projektierungs
ablauf der N l im Osten der Stadt und insbesondere über denje
nigen des Tunnels Stephanshorn. Dies aus der Sicht der 
Behorden und für das bessere Verstandnis für die schlussend
lich gewahlte technische Lósung. 

Schon in den 50er Jahren hat die Stadt St. Gallen erkannt, dass 
in irgend einer Form eine neue Hochleistungsstrasse langs der 
Stadt das anschwellende Verkehrsvolumen verkraften sollte. Im 
Bereich der dannzumal projektierten, dichten Mehrfamilien
haussiedlung Stephanshorn wurde deshalb ein gewisser. Raum 
ausgespart. Von Haus zu Haus besteht ein minimaler Abstand 
von 40 m. Selbstverstandlich wurde dannzumal an eine offene 
Linienführung

, 
der Strasse gedachi. 

Im Rahmen der Projektierung in den 60er Jahren des spater 
"Expresstrasse" genannten Verkehrstragers wurde bereits eine 
teilweise Tieferlegung diskutiert. Diese vernünftige Idee wurde 
dann in der weiteren Projektierungsphase für die National
strasse N l übernommen und weiterverfolgt. Nach einem 
harten Ringen konnte in den 70er Jahren die Zustimmung der 
Bundesbehorden für ei ne vollstandige Eindeckung d er N l ,  
zwischen der Luksstrasse und der Rorschacherstrasse, erwirkt 
werden. Dies ergibt eine 570 m lange Tunnelstrecke. 

Nach d er Genehmigung d er Auflageprojekte im Masstab l :  l 000 
wurde die Detailprojektierung an die Hand genommen. Für den 
Tunnel Stephanshorn erhielten ein Ingenieurbüro und für die 
geotechnischen Abklãrungen ein Büro für Baugrundunter
suchungen die Auftrage. Es zeigte sich bald, dass ein berg
mannisch vorgetriebener Tunnel - vor allem wegen der gerin
gen Überdeckung - nicht in Frage kam. 

Fig. l Offizielles Projekt 

2. GEOLOGIE 

Aufgrund der Sondierungen ( 14  Kernbohrungen, Ramm
sondierungen) , Piezometermessungen und Bodenuntersuchun
gen ergab sich folgende Beurteilung der Geologie: "Der Unter
grund besteht unter einer dünnen Humusdecke und einer bis 
4 m dicken, weichen Deckschicht aus Silt mit Sand, Tan und 
Kies, aus einer im allgemeinen halbfesten bis harten Grund
morane (Silt und Feinsand mit unterschiedlichen Anteilen an 
Tan und Kies sowie einzelnen Steinen und Blocken), die in den 
oberen 2 bis 4 m angewittert ist (sehr steife bis halbfeste Kon
sistenz). In der weitgehend undurchlassigen Grundmorane sind 
einzelne wasserführende durchlassige siltige Sandschichten oder 
-linsen enthalten. Diese Schichten stehen unter dem Wasser
druck des Ruhegrundwasserspiegels, der im allgemeinen nur 
geringfügig unter der Gelãndeoberflache liegt" .  

3 .  BEURTEILUNG UND FOLGERUNGEN 

Ich zitiere wiederum aus dem Schlussbericht des Büros für Bau
grunduntersuchungen: "Die durch Bauwerke teilweise 
beschrankten Platzverhaltnisse lassen bei den órtlichen geotech
nischen Verhaltnissen je nach Streckenabschnitt eine Baugru
bensicherung nur mit Stützwanden, einer Kombination von 
Stützwanden unten und oben freien Abbóschungen und teil
weise ausschliesslich freien Abbóschungen zu . 

Folgende Abschnitte kónnen unterschieden werden 
A) Im Bereich der Profile 400.00 (Porta! Lukasstrasse) bis etwa 

Profil 840.00 ist die Baugrube durch eine Kombination zwi-

Normdprofil 
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schen einer senkrechten Stützwand und einer freien Abbo
schung zu sichern. Órtlich müssen die Stützwande bei naher 
Bebauung bis zur heutigen Gelandeoberflache hochgezogen 
werden. 

B) Im Bereich der Profile 84Õ.OO bis Profil 980.00 (Porta! 
Rorschacherstrasse) ist eine freie Abboschung moglich, die 
ortlich eine einseitige Stützwand bei der Marienkirche erfor
dert. Aufgrund der vorhandenen Untergrund- und Grund
wasserverhaltnisse konnen die freien Boschungen mit einer 
Neigung von l :  l bis zu einer Hohe von 1 1  m erstellt werden. 
Bei grosseren Einschnittstiefen als 6 m ist in halber Hohe 
eine ca. 3 m breite Berme erforderlich. Entsprechender 
Oberflachenschutz und standige Überwachung der Stütz
wande und Boschungen werden hierbei vorausgesetzt. 
Bei Einschnittstiefen ab 1 1  m oder bei naher Überbauung 
sind infolge der anzunehmenden durchlassigen Schichten, 
die unter Wasserdruck stehen und zum Ausfliessen neigen, 
dichte Stützwande zu erstellen. Die erforderliche Dichtheit 
kann praktisch nur mit Schlitzwanden erfüllt werden. Diese 
Schlitzwande konnen entweder mit Lockergesteinsanker 

rückverankert oder unverankert in das Bauwerk integriert 
werden. Die integrierten Schlitzwande würden gegen die 
vorgangig betonierte Deckplatte abgestützt, unter der dann 
der Aushub im Tunnelquerschnitt erfolgen wird . 
Der hohe Ruhegrundwasserspiegel erfordert zur Auftriebs
sicherung der Baugrubensohle wahrend des Bauzustandes 
sowie zum Ausschluss von hydraulischen Grundbrüchen in 
der Sohle die Anwendung von Entlastungsbrunnen. 
Auf eine dauernde Grundwasserabsenkung nach der Fertig
stellung des Tunnels sollte wegen der Gefahr von Schaden 
an umliegenden Bauwerken verzichtet werden. Der Tunnel 
ist daher au f Wasserdruck zu bemessen" .  

Die Hauptschwierigkeit bildete die Beurteilung und Ab
schatzung der Moglichkeit und Ausdehnung der wasser
führenden (gespannt) Sandschichten und -linsen. Es wurde 
beschlossen keine Grundwasserabsenkung zu gestatten. Dies 
aus Gründen allfalliger Setzungen im Siedlungsgebiet und 
eventueller Beeintrachtigung des natürlichen Wasserhaus
haltes im nahen botanischen Garten. 

Normalprofi l Flochde<:ke 

Fig. 2 A usführungsvariante Flachdecke 
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4. PROJEKT 

Als Projekt resultierte eine geschlossene, dichte Rahmenkon
struktion mit Mittelwand. Dieser Tunnelquerschnitt sollte in 
einer dichten, durch Schlitzwãnde abgeschlossene Baugrube, 
erstellt werden wobei die Schlitzwãnde als tragende Seiten
wãnde dienten. Die Wasserdrücke sollten durch vertikale 
Drains entspannt werden. Im Rahmen der bffentlichen 
Submission sind diverse Unternehmervarianten eingereicht 
worden. 

5. VARIANTEN, NEUE GEOLOGISCHE 
UNTERSUCHUNGEN 

Die meisten dieser Varianten beruhten auf einer optimistischen 
Beurteilung der Baugrund- und insbesondere der Wasserver
hãltnisse. Die Preisdifferenzen waren derart gross, dass sich die 
Bauherrschaft entschloss durch ein unabhãngiges Büro für Bau
grunduntersuchungen weitere umfangreiche Untersuchungen 
(Bohrungen, Sondierschlitze, Pumpversuche usw.) vornehmen 
zu lassen. Es waren die Hauptfragen der Auswirkungen einer 
dauernden Grundwasserabsenkung und das Risiko von nicht 
dichten Baugrubenabschlüssen zu ventilieren. Es konnten fol
gende Erkenntnisse erworben werden: Die Wassertrãger sind 
weitgehend ohne gegenseitige Verbindung und nicht sehr um
fangreich. Die grosse Preisdifferenz erleichterte darum den 
Entschluss ein gewisses Risiko einzugehen und die Unter
nehmervariante mit einer dauernden Grundwasserabsenkung 
und mit nicht dichtem Baugrubenabschluss weiter zu verfolgen. 
Der nãchste Vortrag stellt Ihnen diese Variante nãher vor. 

Fig. 4 8/ick von Westen in die Baugrube; Flachdeckenbereich 
geschalt 

Fig. 5 Baugrube gesichert durch verankerte Rühlwdnde, A ushub bis 
Hohe Pfahlkopfe, links Riegel über Pfahlkopfe betoniert mit 
Bogenansatz. 

Fig. 6 Bereich der Baugrube 

Adresse des A utors: 

H .  Appenzeller 
Tiefbau- und Strassenverwaltung 
des Kantons St. Gallen 
Lãmmlisbrunnenstr. 54 
9001 St. Gallen 
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Untertunnelung Stephanshorn 
Detailprojekt der Gewolbestrecke 

Von Dr. W. Heierli und A. Merk 

l .  EINLEITUNG 

Die Nationalstrasse NI Wil - St. Margrethen führt im Osten 
der Stadt St. Gallen mitten durch das Wohnquartier Ste
phanshorn. Sie wird aus Gründen des Immissionsschutzes 
vollkommen unterirdisch erstellt . Hiezu wird der Tunnel 
"Stephanshorn" von 570 m Lange im Tagbau gebaut. Im 
Westen schliesst der Tunnel "Stephanshorn" an die Galerie 
"Harzbüchelstrasse" an. 

Im Grundriss weist der Tunnel einen Radius von 500 m auf, 
welcher im Osten in eine Klothoide übergeht. Der Tunnel steigt 
von Westen nach Osten mit ca. 3 0Jo (vgl. Figur 1 ) .  

Der Grundwasserspiegel in diesem Gebiet liegt wenig unter der 
Terrainoberflache und damit überall über dem Scheitel der 
Untertunnelung. Das offizielle Projekt sah die Ausführung 
zweier geschlossener Rechteckrahmen im Schutze von Schlitz
wanden vor. Im Rahmen der Ausschreibung gingen ver
schiedene Varianten mit teilweise grossen Minderkosten ein. 
Z ur Überprüfung dieser Varianten liess der Bauherr eine weitere 
Sondierungskampagne durchführen (vgl. Figur 2) . Ausgeführt 
wird eine Variante mit Rechteckquerschnitten in den Portal
bereichen und auf Bohrpfii.hlen abgestützten Stahlbetongewól
ben im Mittelabschnitt von 482 m Lange. 

Fig. 1: Situation 



Fig. 2: Geo/ogisches Ldngenprojil 

Baugrund: 
Der Fels liegt beim Westportal relativ hoch und fiillt gegen 
Osten. Bei km 384.800 wurde er erst in 60 m Tiefe angetroffen. 
Unmittelbar über ihm liegt eine dünne Schicht aus Grund
morane, darüber lagern Seebodenlehme mit einzelnen sandigen 
Einschlüssen. Bei einem spateren Gletschervorstoss wurden 
diese belastet, übereinandergeschoben, gefaltet und mit Morane 
bedeckt. An deren Basis sind meist verschwemmte Sedimente 
und Bachablagerungen anzutreffen. 

W asserver haltnisse: 
Die meisten der sandigen bis kiesigen kleinen wasserführenden 
Schichten oder Linsen liegen in den verschwemmten Sedimen
ten und Bachablagerungen . Solche Einschlüsse finden sich auch 
innerhalb der Morane und seltener ebenfalls im Seebodenlehm. 
Es handelt sich um lokal begrenzte, voneinander weitgehend 
unabhangige Grundwassersysteme mit stark gespannten 
Spiegeln, deren freie Hóhe meist nahe der Terrainoberflache 
liegt. 

2. PROJEKTIDEE 

Die Projektidee entsprang der Überzeugung, dass das an
stehende Moránen-, Bach- und Seeablagerungsmaterial einer
seits sehr standfest, anderseits wenig durchlassig sei, und dass 
damit sowohl für den Bau wie auch für den Betrieb der Unter
tunnelung nicht von der Vorstellung eines im üblichen Sinn 
unter dem Grundwasserspiegel zu erstellenden Bauwerks 
auszugehen sei. Verschiedene Baustellen in der Stadt St. Gallen 
hatten zu dieser Überzeugung geführt; unter anderem auch ein 
in der Moráne ohne Einbau und fast ohne Wasserhaltung, 
beinahe wie im Fels vorgetriebener Werkleitungsstollen unter 
dem Bahnhofbereich , der ca. 10 m unter dem Grundwasser
spiegel liegt. 

Diese Überlegungen führten zum Vorschlag eines unten offenen 
Bauwerks, bei dem der (geringe) Wasserzufluss frei drainierend 
abfliesst. Die Seitenwande des Bauwerks mussten konse
quenterweise nicht mehr als geschlossene Wande, sondern 
konnten als Betonbohrpfahlwande mit Sickerbetonausfachung 
vorgesehen werden. Wegen der im erwahnten grossen Mittelab
schnitt vorhandenen Terrainverháltnisse konnte für die Über
deckung ein Zwillingsgewólbe eingesetzt werden. Schliesslich 
wurde der Bauvorgang so gewahlt, dass auf eine Ankerlage 
auf Kámpferhóhe des Gewólbes verzichtet werden konnte. Dies 
wurde dadurch erreicht, dass das Gewólbe schon vor der letzten 
Aushubetappe (Strosse) erstellt und hinterfüllt wird und damit 
einen genügenden horizontalen Stützpunkt auf die Bohrpfahl-
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wand ergibt. Die Bohrpfahlwand bildet sowohl den untersten 
Teil der Baugrubenspriessung wie auch die endgültige Seiten
wand - abgesehen von einer leichten Verkleidung - wie auch 
als Pfahlreihe die Fundation für die Aufnahme der Gewólbe
Vertikal- und -Horizontalkráfte. 

Der Bauvorgang ist in Figur 3 dargestellt. 

Fig. 3: Bauvorgang im Querschnitt 

l - A btrag der Deckschicht 
2 - Erstel/en des Bohrplanums 
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3 - Erstellen der Bohrpjdhle und Versetzen der Rüh/wandtrdger 
4 - Erstellen der Entspannungsdrains 
5 - Abtrag und Erste/len der Rühlwand sowie Bohren, Einbringen 

und Vorspannen der A nker 
6 - Weiterer A btrag zur Erstellung des Mitte/jundamentes; die 

A ushubarbeiten werden nur so weit vorangetrieben, 
dass vor den Pjdhlen eine Strosse stehen bleibt. 

7 - Erstellen des Mitte/jundamentes, der Mittelwand und des 
Ldngstrdgers. 

8 - Erstellen des Gewolbes 
9 - Überschütten des Gewolbes 

10 - Strossenaushub unter dem Gewolbe 



Fig. 4: Nordliche Boschung beim Westporta/ 

3 .  BAUGRUBE UND TRAGKONSTRUKTION 

3. 1 Bdschungen (vgl. Figur 4) 
Bei der Gestaltung der Boschungen wurde - im Sinne der Wirt
schaftlichkeit - das Risiko von lokalen und oberfliichennahen 
Rutschungen in Kauf genommen, solange keine Personen 
und/oder Sachschiiden damit verbunden sind. Hiebei muss 
jedoch die Durchführbarkeit von allenfalls erforderlichen 
Sanierungsarbeiten (z.B.  Sickerbeton-Y) gewiihrleistet sein. 
Solche Massnahmen wurden bei Wasseraustritten vorsorglich 
getroffen, w o bei hier angemerkt sei, dass ein Sickerbeton-Y 
immer auf einem soliden Fundament abzustützen ist, damit es 
die aufzunehmenden Kriifte auch weiterleiten kann. Als wirt
schaftliche Losung für den fliichenhaften Schutz hat sich die 
sofortige Begrünung dieser Boschungen bewiihrt (vgl. Figur 6; 
die Boschungen verschwinden beim Wiedereinfüllen der Bau
grube natürlich wieder). 
Soweit die benachbarten Gebiiude dies erlauben, wurden 
Boschungen mit Neigungen von l :  l in der Moriine und l :2 in 
der Deckschicht verwendet. Die für die Stabilitiitsberechnungen 
verwendeten Bodenkennwerte sind in Figur 5 dargestellt. 
Bezüglich der bodenmechanischen Kennziffern <l>' , e' , Su und y 
unterscheiden sich die Schichten der Moriine und der Seeboden
ablagerungen nicht voneinander. Die vorhandenen Sand-Silt
Zonen werden in den Berechnungen berücksichtigt, indem eine 
solche 2.00 m miichtige Zone in, für die Stabilitiitsberechnung, 
ungünstiger Lage angenommen wird. Für das Wasser wird kein 
Stromungsdruck, wohl aber der Auftrieb berücksichtigt. 

Nachgewiesen wurden mit dem Programm STAND die Sicher
heiten nach DIN-Krey, Bishop und Janbu für verschiedene 
Wasserspiegellagen. Die geforderten Sicherheiten lagen bei 
Gleitfliichen ohne Gebiiude bei TJ ::;; 1 . 2,  bei solchen mit 
Gebiiuden oder wichtigen Leitungen bei 11 � 1 . 3 bis 1 .4 .  

3.2 Rühlwiinde und Pfahlwiinde 

Vom Boschungsfuss aus werden die Pfahlwiinde gebohrt. 
Betonbohrpfiihle werden dabei aber nur zwischen dem Bohr
lochfuss und dem Gewolbeauflager ausgeführt, wiihrenddem 
i m obern T ei! des Bohrlochs d er Rühlwandtriiger, umhüllt mit 
Gewolbebeton, eingebaut wird. Dieser wird in den Pfahlkopf 
eingespannt bzw. aufgelagert.  

Die Rühlwand wird je nach Hohe unverankert bzw. mit l bis 3 
Ankerlagen ausgeführt. Die Spannungs- und Sicherheitsnach
weise erfolgten gemeinsam für die Betonbohrpfahlwand und 
die Rühlwand als Balken auf elastischer Bettung unter Be
lastung durch die Horizontal- und die Vertikalkomponente des 
Gewolbes, ein Biegemoment aus der Einleitung dieser Kiimpfer
kriifte (inklusive Berücksichtigung eines zusiitzlichen Moments 
aus der Abweichung zwischen der Sollage und der lstlage der 
Pfiihle), dem Erddruck (je nach den auftretenden Bewegungen 
zum Boden oder vom Boden weg) und dem vollen Wasser
druck, unter der Annahme einer nach Bauende voll kolma
tierten Pfahlwand. Die Bettung wurde mit der Tiefe als linear 
zunehmend angenommen, wobei mit einem oberen Grenzwert 
von 40'000 kN/m' (4 kp/cm') in 5 m Tiefe gerechnet wurde. 
Der Einfluss von Variationen in der Bettungsziffer -
erfahrungsgemiiss relativ klein - wurde untersucht; mit den 
Messungen (vgl. Kap. 5) soll die Annahme der Bettungsziffer, 
die j a k ei ne Baugrundkonstante ist, grob überprüft werden. 

Das Vorgehen bei den Berechnungen geht aus dem Ablauf
schema Figur 6 hervor. 

Tragfd.higkei t 

für Vertikallast 

l ohne Grundwa sser 

\ Grundbruchsicher-
hei t vor d em Pfahl 

Nachweis Avorh S. 
Azul 

Tragfãhigkeit 
fUr Vertikallast 

l mi t Grundwasser 

""" Grundbruchsicher-
heit vor dem Pfahl 

Nachweis Avorh s_ 
Azul 

\ 
e . 
" 

l lli 
•O 
" "' 
� l e 

Schnitt-

kratter-
mittlun 

\ \ l  ;:•hH 

l 

Fig. 6: A blaujschema jür die Berechnung der Pjdh/e 
A vorh = vorhandene Fussstützkrajt 
A z u 1 = aujnehmbare Fussstützkrajt 

( nach Pia n ) 
.=e. 7/7-=-J?J�?> 7-= ;; 7-=-)))-= 

</>' = 28° e ' = O y· = 20 kN / m3 v m Deckschicht 

1 m  </> '  = 28° y = 23 k N l m3 

e ' = 10 kN / m2 verwitterte Mori:ine 

va r 

Fig. 5: Bodenkenn werle 

y= 23 k N / m3 gesunde Mordne 

y = 20 kN / m3 

4> '  = 28° c ' = 40 k N /m2 y = 23 kN / m 3 

San d - Silt Zone 
unterho l b  Deckschicht  
in  ungünstigster Loge 

Moriine 
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Bei der Berechnung ist natürlich darauf zu achten, dass Resul
tate, bei denen Federn im Modell au f Zug beansprucht werden, 
ungültig werden und neue Berechnungen verlangen. Mass
gebend für die Einbindetiefe der Bohrpfiihle unter der Strassen
oberfliiche wurde die Tatsache, dass für die Ermittlung des 
Erdwiderstandes mit Auftrieb zu rechnen war - hier machte 
sich das Grundwasser statisch bemerkbar. 

Für die Gesamtstabilitiit der Baugrube ist der Zustand vor der 
Erstellung des Mittelfundamentes massgebend. Eine ent
sprechende Nachweisgruppe geht aus Figur 7 hervor. 

�+----c--��--r---,---�----r---�---r--�----�---r�-,�--r---,---��-, � � � � - � � - � = ru = = � = � -

Fig. 7: Nach weisgruppe jür die Gesamtstabilitiit 
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Fig. 9: Flachdecke 
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3.3 Tragkonstruktion 

Auf 482 m Liinge wird die Autobahn mit einem Doppelgewólbe 
(vgl. Figur 8) in den Portalbereichen mit einer Flachdecke (vgl. 
Figur 9) überspannt. 
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Das Mittelfundament hat wegen der Erdüberschüttung hohe 
Lasten aufzunehmen; die zu erwartenden Setzungen liegen bei 
maximal 50 m m in d er Morãne un d 1 1  O mm in d en Seeboden
ablagerungen. Diese relativ grossen Setzungen konnen deshalb 
entstehen, weil durch die Entlastung zufolge des Aushubs eine 
Hebung auftritt, welche bei der Wiederbelastung wieder zurück
geht. Mit Achtfach-Extensometern wurden bei 7 m Aushub 
bisher 7 mm Hebung gemessen. 

Im Lãngssinn des Bauwerks ergeben sich grosse Setzungsdiffe
renzen wegen den Baugrundinhomogenitãten; pro 14 m Ab
schnitt wurde mit Differenzen von maximal 20 bis 30 mm 
gerechnet. 

Diese Setzungen des Mittelfundamentes (gegenüber den weit
gehend setzungsfrei bleibenden Pfahlwãnden) sowie unter be
stimmten Lastkonfigurationen mogliche Horizontalverschie
bungen der Pfahlauflager führten dazu, die Gewolbe als Zwei
gelenkbogen mit Betongelenken üblicher Bauart auszuführen. 

Die Gewolbe selbst wurden aufgrund der Erfahrungen berech
net, die das lngenieurbureau Heierli im Laufe der vergangenen 
15 Jahre bei der Entwicklung und Ausführung seines BEBO ®
Systems im lnland und besonders im Ausland an über 70 Bau
werken sammeln konnte. Das verhãltnismãssig schlanke 
Gewolbe (300 mm) wird durch horizontale Erddrücke und verti
kale Erdauflasten belastet, durch das Erdreich bei Bewegungen 
nach aussen aber gestützt. Dabei ist zu beachten, dass der Über
schüttungsvorgang - von Meter zu Meter - in der Berechnung 
mitverfolgt und berücksichtigt werden muss, da der Boden ein 
inelastisches Material ist, welcher auf einer andern Funktions
kurve entlastet als belastet. Die Grundlagen dieser Berech
nungsart basieren auf umfangreichen Belastungsversuchen an 
1 : 1 -Modellen bis zum Bruchbeginn (vgl. Figuren 10 und 1 1) .  

Fig. 10: Belastungsversuch im Jahre 1965 an einem 160  mm dicken 
Gewolbe in Ndnikon (Schweiz) 

Fig. 11 :  Belastungsversuch in den Jahren 1973 und 1974 an einem 
220 mm dicken GewO!be in Recklinghausen (BRD) 

Diese Versuche erstreckten sich auf extreme Belastungsfãlle, 
wie z .B .  3330 kN � 640 kN/m' bei 350 mm Überschüttung 
oder Freilegung riner Gewolbehãlfte. 

Bei Einzellasten (Verkehr, Schüttfahrzeuge) wird die Schalen
wirkung des Gewolbes in Anspruch genommen, wobei auch 
hier die Stützung durch das Erdreich berücksichtigt wird. 

Zur Illustration der Wirkungsweise des Gewolbes sei auf 
Figur 12 (Momentenflãchen für maximale Überschüttung) ver
wJesen. 

Mittelwond 

Massstiibe ' 
.....!.!!l... 
._gg__, kNm 

� kNm 

Liingen 
Biegemomente im Gewólbe und 
der Mittelwand 
Biegemomente in den Pfiihlen 

Lastfiille ' ---
_ , H 
--- ' HZ 

Pfohl 

Fig. 12: Biegemoment für maximale Überschüttung (Südseite des 
Gewolbes) 

4. ENTW ÁSSERUNG 

Zwar ist der Wasseranfall im Untergrund gering, aber die auf
tretenden Drücke im Grundwasser sind trotzdem vorhanden. 
Sie sind unter anderem dort zu berücksichtigen, wo mogliche 
horizontale Linsen im Untergrund unter den Fahrbahnen unter 
vollem Grundwasserdruck stehen und eine Hebung des darüber
liegenden Baugrundes bewirken konnen. Solche moglichen 
Linsen sind daher durch Entspannungsdrains bis zu der Tiefe zu 
entspannen, von welcher an der Auftrieb durch das Gewicht des 
darüberliegenden Materials mit genügender Sicherheit auf
genommen werden kann. Der ungünstigste Fall liegt dann vor, 
wenn das hydraulische Gefãlle am grossten ist und sich eine 
mogliche Sandlinse über die gesamte Baugrubenbreite erstreckt 
(vgl . Figur 1 3) .  

H 
t rf 

Fig. 13: Berechnungsmode/1 für Entspannungsdrains 
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Das Niveau, von dem aus die Entspannungsdrains auszuführen 
sind, ergibt sich ebenfalls aus Stabilitiitsüberlegungen. Die Ent
spannungsdrains werden alle 4.00 m ausgeführt; ihr Abstand 
wird aufgrund der angetroffenen Baugrundverhaltnisse über
prüft .  Drains werden links und rechts in Pfahlnahe ausgeführt. 
Es sei hier angemerkt, dass es praktisch nicht moglich ist, beim 
Bohren der Pfáhle Sandlinsen zuverlassig festzustellen und 
darauf basierend die Drains zu optimalisieren. Der Aufbau der 
Entspannungsdrains ist in Figur 14 dargestellt . 

·'<---- Bohrloch 0 200 mm 

---i-\--- 50 m m Sa n d 

1-+--+--- Tresse Ha Te 
geschlitztes P l asticrchr 
Wel l point - Lanze 

Fig. 14: A ujbau der E111spannungsdrains 

Das gesamte System zur Ableitung des Sicker- und Entlastungs
wassers muss den Erfordernissen an die Sicherheit und den 
Unterhalt des Bauwerks in jeder Phase Rechnung tragen und 
erforderte dementsprechend eine besonders eingehende Bear
beitung. Der Aufwand für das gesamte Entwasserungssystem 
belauft sich auf immerhin etwa 8% der gesamten Bausumme. 

5. MESSTECHNIK 

Die Aufgabe der Baugrubeneinfassung besteht darin, Schaden 
(Einsturz, Setzungen, Risse) in der Umgebung der Baugrube zu 
verhindern. Eine Entlastung des Untergrundes, welche durch 
eine solche Baugrube bewirkt wird, ruft naturgemass Deforma
tionen der Baugrubeneinfassung als auch der unmittelbaren 
Umgebung hervor. Die Ausführung und Konstruktion der Bau
grubeneinfassung basiert auf statischen und bodenmecha
nischen Berechnungen, welche aber - infolge Abweichungen 
der Bodenkennwerte von den angenommenen Werten, dem 
Verhalten der Anker usw. - nur als Naherung des effektiven 
Verhaltens betrachtet werden konnen. Die Überwachung der 
Baugrube soll daher gewahrleisten, dass bei der Berechnung 
nicht richtig erfasste Randbedingungen, und dadurch hervor
gerufene unzulassige Verschiebungen frühzeitig erkannt und 
entsprechende Gegenmassnahmen angeordnet werden konnen. 
Die zur Überwachung der Baugrube des Tunnels "Stephans
horn" vorgekehrten Massnahmen sind nachstehend beschrie
ben. 

Die Ankerkrafte werden an ca. 3 07o der Anker mit hydrau
lischen Messdosen laufend überwacht. 

Die Vertikal- und Horizontalverschiebungen der Rühlwand
Pfahlwand werden geodatisch an ca. 50 Punkten verfolgt, 
zusatzlich sind ca. 25 Gebaudepunkte in das Messprogramm 
integriert . Die verlangte Messgenauigkeit betragt ± l mm; die 
Erfahrung zeigt, dass eine solche relativ harte Forderung oft 
berechtigt ist. 

Es werden 19 Slope-Indicators in eine den Pfahlfüssen ent
sprechende Tiefe gebohrt bzw. installiert. Die Genauigkeit der 
Slope-lndicator betragt ± 0.2 mm pro m Tiefe der Messstrecke 
plus 0.407o des gemessenen Ausschlages. Mit den Slope-lndica
tors lassen sich beginnende Gleitbereiche erkennen; OK Slope
Indicator ist an die geodatische Messung angeschlossen. Die in 
Abschnitt 3 . 3  erwahnten Extensometer ergeben die Hebungen 
und Senkungen im Baugrund. 
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Im weiteren sind Piezometermessungen vorgesehen, welche 
jedoch im vorliegenden Baugrund kein sehr homogenes Bild 
erwarten lassen. 

Die Messungen stehen zeitlich in direkter Abhangigkeit zum 
Bauvorgang, so dass kein eigentlicher Messrhythmus eingehal
ten werden kann. Wichtig ist die sofortige Bekanntgabe der 
Messresultate, denn die Messungen sollen ja,  wie erwahnt, 
gestatten, allfállige Massnahmen gegen unvorhergesehenes Ver
halten des Baugrunds und Bauwerks einzuleiten. Der Aufwand 
für die Messungen ist nicht gering, er umfasst immerhin etwa 
1 .207o der Bausumme. 

6. ZUSAMMENFASSUNG 

Für di e Untertunnelung Stephanshorn d er N l in S t. Gallen wird 
eine Unternehmervariante ausgeführt, die trotz des hohen 
Grundwasserstandes, j edoch wegen des geringen Wasseranfalls, 
auf einem unten offenen Tunnelbauwerk basiert. Die 
Seitenwande werden durch Pfahlwande gebildet, welche Fun
dation, endgültige Seitenwand und Baugrubenspriessung in 
einem sind. Als wirtschaftlichste Überdeckung wurde ein 
Doppelgewolbe von 300 mm Dicke, mit Dehnfugenabschnitten 
von 14 m, gewahlt. Die lsolation besteht aus vollflachig 
verklebten zweifachen Bitumengewebebahnen. 

Es wurden eingehende bodenmechanische Berechnungen zur 
Standsicherheit des Bauwerks und Baugrunds in den verschie
denen Bauetappen sowie Überlegungen zur dauerhaften Ent
wasserung durchgeführt; diese wurden durch die bisherigen 
Bauerfahrungen bestatigt, insbesondere was die hohe Scher
festigkeit und geringe Durchlassigkeit des eiszeitlich vorbe
lasteten Baugrunds anbetrifft . 

Am Projekt und an der Ausführung Beteiligte: 
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S B B- Linie St . Gallen - Ro rschach: 
Rutschgebiete im Galgento bel und deren Überwindung 

Von Dr. C. Schindler, Zürich 

l .  GEOLOGISCHE ÜBERSICHT 

Die Bahnlinie St. Gal!en - Rorschach folgt auf 5 km Lãnge der 
Schlucht der Steinach, deren oberer Teil bei den Bahninge
nieuren unter dem Namen " Galgentobel" unliebsame Be
rühmtheit erworben hat. (Fig. l )  

o 
B o d e n s e e  

�- Eisenba h n l i n i e  

..- - ,..... Alter Lauf de r Goldach 1 mit Lockergestein eingedeckt 

[.};.};:::_::}:J Gebiet mit Stouseeablagerunqen em linken Rende des Rheingtetschers 

®IIH.Ib> Schieferkohlen von MOrschwil 

Fig. 1: Übersichtsskizze 

Die Felsunterlage besteht hier aus Oberer Süsswassermolasse, 
d.h.  einer Wechsellagerung von Mergeln, Siltsteinen und Sand
steinen. Obwohl Mergel nur selten aufgeschlossen sind, bauen 
sie über 50 OJo des Gesteins auf. Hãufig treten tonreiche oder 
bituminóse Bãnke auf, welche im Kontakt mit Luft und Wasser 
besonders leicht zu fettem, rutschanfãlligem Lehm zerfallen. 
Die Schiefstellung der Schichten im Gefolge der Alpenfaltung 
bewirkte wegen Differenzialbewegungen eine Verscherung, 
wobei in tonigen Gesteinen Gleitharnische entstanden, welche 
hãufig ungefãhr schichtparallel verlaufen. In diesen oft spiegel
glatten, alten Bewegungsfliichen ist der Reibungswinkel stark 
herabgesetzt und dürfte sehr tief absinken, wie Scherversuche 
an ãhnlichem Material aus dem Sitterntobel ergeben haben. In 
den harten, bis zu mehreren Metern mãchtigen Sandstein
bãnken entstanden dagegen steilstehende Klüfte. Die Schichten 
streichen SW - NE, also deutlich schief zum Tobel und fallen 
bei St. Fiden ca. 1 5 ° ,  bei Morschwil noch knapp go gegen NW. 
(Fig. 2) Lokal treten kleine Stórungen auf, welche ungefiihr 
parallel oder senkrecht zur Streichrichtung verlaufen, aber 
wegen der schlechten Aufschlussverhãltnisse nur schwer zu ver
folgen sind. 

Der Verlauf der Felsoberfliiche wird durch ein altes, von der 
Goldach und von St. Gallen her kommendes Ta! bestimmt, 
welches vor der letzten Eiszeit entstand (Fig. 1 ) .  Es wurde beim 
Bergbachviadukt der N l (nord-ostlich St. Gallen) erbohrt, gerãt 
südwestlich Morschwil in die Nahe des Galgentobels und wen
det sich dann gegen Tübach. In der letzten Eiszeit wurde dieses 
Ta! samt der ausgedehnten, von Rorschach gegen St. Gallen 
heraufziehenden Gelãndemulde wiihrend den Vorstóssen des 

� Auffüllung 

rn Bochschutt 

1':--:·.:_::>>.1 Rutschmosse ohne sichere rezenta Beweouno 

Rutscl'lmosse , in jünQster Zeit beweot 

Q Moróne und ondere vorbelostete Lockeroesteine 

� Molassefels ,oft mit dünner Schuttdecke 

� Erosions- oder Abrissbord § Verschwemmte Lockeroesteine , oeoen N 
olloemein zunehmend kiesio 

o1 o; LQefosste Quelle, 2.unoefasste Ouelle 

· - Bahnwtirterhi:iuschen 

Fig. 2: Geologische K arte der rechten Seite des Galgentobels (es f eh/t hier der oberste T ei/, wo die Lockergesteinsdecke dünner wird) 



Rheingletschers mehrmals abgediimmt und mit verschieden
artigen Lockergesteinen aufgefüllt. Überfuhr der Gletscher das 
Gebiet, so lagerte er Moriine ab, in den Zwischenzeiten bildeten 
sich am Eisrand Seen vom Typ Miirjelensee, welche mit Kiesen, 
Sanden oder feinkornigen, geschichteten Sedimenten gefüllt 
wurden. In einer wiirmeren, eisfreien Zwischenperiode bildete 
sich bei Morschwil sogar Schieferkohle. Solche mehrfach über
fahrene, vom Gletscher vorbelastete und teilweise verstossene 
Lockergesteinsfolgen finden sich in bedeutender Miichtigkeit in 
der unteren Hiilfte der Galgentobelstrecke der SBB, sie bereite
ten aber auch der NI und ihren Anschlussstrecken nach 
Steinach und Goldach stellenweise Schwierigkeiten. 

Beim endgültigen Rückzug des Rheingletschers wurde eine 
wellige, gegen den Bodensee hin absinkende Hochfliiche eis frei, 
in welche sich die Steinach au f der hier interessierenden Strecke 
60 bis 90 m tief einschnitt .  Sie erreichte dabei überall den Fels, 
loste aber zudem in beiden Flanken eine grosse Zahl von Rut
schungen aus, welche bis heute sehr unstabil geblieben sind. 
Figur 2 zeigt, wie verbreitet diese Erscheinungen in der rechten 
Seite des Tobels sind, wobei insbesondere die vielen dunkel
gefiirbten Areale zu beachten sind, in welchen wiihrend den 
letzten 15 Jahren starke Verschiebungen aufgetreten sind, 
daneben zeigen sich an vielen Orten leichte Kriechbewegungen. 

Es sei nun anhand einiger Beispiele kurz dargelegt, wie die 
Bahnlinie diese offensichtlich schwierige Strecke überwunden 
hat. 

2.  BAHNBAU, UNTERHALTSARBEITEN 

Die Bahnlinie St. Gallen - Rorschach wurde bereits im Jahre 
1856 dem Betrieb übergeben. Der ominose Ortsnamen "Gal
gentobel" mag schon wiihrend dem Bau manchem lngenieur 
den Schlaf geraubt haben, denn die Bodenverhiiltnisse erwiesen 
sich als iiusserst unberechenbar und schwierig. Man versuchte 
der vielen Rutschungen durch zahllose Drainagen Herr zu 
werden und grub zudem lange Entwiisserungsstollen, so insbe
sondere beim Bahnhof Mõrschwil. Schüttungen auf Rutsch
gebieten erfolgten relativ langsam und wurden trotz Setzungen 
und Verschiebungen so lange fortgesetzt, bis der Damm auf 
dem Untergrund festsass. Anschliessend wurde das Drainage
system ausgebaut. Allgemein versuchte man sich dem Geliinde 
so gut wie mõglich anzupassen, weshalb mehrere enge Kurven 
entstanden. 

Doch auch nach Inbetriebnahme der Bahnlinie dauerten die 
Sorgen an: Von 2 Bahnwiirterhiiuschen aus wurde die gefiihr
liche Sttecke überwacht (Fig. 2), zudem musste das Gleis, Drai
nagen und Bachverbauungen unterhalten und der Wald in den 
Tobelflanken gepflegt werden. Dies beanspruchte um die Jahr
hundertwende weitgehend die Arbeitszeit einer Equipe von 25 
Mann. 

Es ist leicht verstiindlich, dass sich ein derartiger, weitgehend 
Handarbeit erfordernder Unterhalt in den letzten Jahrzehnten 
nur noch teilweise bewiiltigen liess, weshalb hier - wie an 
vielen anderen Orten in der Schweiz - die kunstvollen alten 
Anlagen allmiihlich verfielen. Zusiitzliche Probleme entstanden 
dadurch, dass ein Ausbau zur Doppelspur geplant wurde und 
die Anforderung an die Kurvenradien stiegen, was grossere 
Erdbewegungen zur Folge hatte. Aus al! diesen Gründen ent
standen schwierige geotechnische Probleme, zu deren Lõsung 
das Gebiet geologisch kartiert und durch gegen 100 Bohrungen 
sowie zahlreiche andere Sondierungen untersucht wurde. Aus 
den verschiedenen Sanierungsstrecken seien nun 2 besonders 
interessante herausgegriffen. 

3 .  RUTSCHUNG BEI BAHNKILOMETER 74.900 

Die Bahntrasse sollte hier gestreckt und verbreitert werden, dies 
in einem als unstabil bekannten Gebiet. Da hangseits der Bahn 
die Rutschmasse bald auskeilte, talseits aber sehr miichtig 
wurde, entschloss man sich zu einem Abtrag. Dies bewiihrte 

2 

sich zwar grosstenteils, im mittleren Teil des Hangs geriet 
. jedoch im Dezember 1 972 die Boschung nach intensiven Regen

fiillen in Bewegung, wóbei sich auch weit hangseits ein Abriss 
bildete. Die niihere Untersuchung ergab folgendes (Fig. 3) :  

Die Felsoberfldche liegt hier tiefer als das Gleis und sinkt leicht 
bergwiirts ab. Darüber folgt im kritischen Gebiet ca. 40 m hart
gelagerte Grundmoriine, deren unterste Meter viel glazial ver
schleppten Fels enthalten. Es handelt sich dabei meist um 
verlehmte Mergel, welche mit Rutschharnischen durchsetzt 
sind, also um Material mit besonders ungünstigen Reibungs
eigenschaften. Hoher oben ist ein Horizont mit verschwemmten 
Ablagerungen eingeschaltet (Sand, etwas Silt und Kies), welcher 
dem Hang Wasser zuführt. Die Ergiebigkeit bleibt allerdings 
bescheiden und schwankt wenig, was auf einen langen Fliessweg 
hinweist (Fig. 3, Profil 1 ) .  Im Gegensatz dazu erhiilt der süd
lichste Teil des angeschnittenen Hangs Wasser aus einem 
nahen, glazial nicht vorbelasteten Vorkommen von lehmigem 
Kies (Fig. 3, Profil 2), dessen Ertrag rasch auf die Witterung 
reagiert . 

Beim ersten Bau der Bahnlinie wurde die Rutschmasse teilweise 
zerschnitten, was vermutlich Hangbewegungen ausloste, welche 
sich erst allmiihlich beruhigten. Wiihrend unserer Sanierung 
wurde diese unstabile Masse grosstenteils abgetragen und der 
Hang drainiert. Wenn der mittlere Teil des Anschnitts ein Jahr 
nach Fertigstellung trotzdem in Bewegung geriet, so trafen -
wie meistens bei solchen Unglücksfiillen - verschiedene un
günstige Faktoren zusammen: Zusiitzliche, nicht projektierte 
Einschnitte im Hangfuss l unvollkommen funktionierende 
Drainage l aussergewõhnliche Niederschliige mit nachfolgen
dem Frost (Rückstau) l mangelhafte topographische Unter
lagen l Auftreten einer grossen vorher nicht erkannten, bereits 
abgelosten Scholle von Moriinenmaterial (Fig. 3, Situation und 
Profil 1 ) .  Diese greift weit den Hang hinauf, erreicht ca. 50 m 
Breite und bildet - wie Rammsondierungen zeigten - einen 
einheitlichen, hart gelagerten Komplex. Sondierungen vor und 
nach dem Rutsch liessen aber auch erkennen, dass der ehemals 
feste Fussteil dieser Masse sich plõtzlich stark aufgelockert 
hatte, was zu einer Ausweitung der eigentlichen Rutschmasse 
führte (Fig. 3, Profil ! ) .  

Stabilitiitsuntersuchungen liessen au  f einen mittleren Reibungs
winkel <l> von ca. 34 o zurückschliessen, w o bei di e si eh langsam 
verschiebende feste Scholle weniger bedrohlich erschien als die 
Rutschungen. Versuche zur Sanierung ausschliesslich durch 
Drainagen schlugen fehl. Einer schwer auszuführenden und 
kostspieligen Kopfentlastung durch massiven Abtrag wurde 
eine Fussbelastung vorgezogen, wobei die grosse Unstabilitiit 
und die z. T. breiartige Auflosung der Lockergesteine zu berück
sichtigen war, ferner die für die Erstellung einer Stützmauer 
ungünstige Unterlage aus alter Rutschmasse und glazial ver
schlepptem Fels . Ausgeführt wurde eine Mauer System Terre 
armée welche sich in der Folge gut bewiihrt hat. Von beson
derem Vorteil war dabei, dass diese Konstruktion auf kleine 
Verschiebungen unempfindlich ist. Als ergiinzende 
Massnahmen wurden anschliessend die Drainagen wiederher
gestellt und verbessert. 

4.  RUTSCHUNGEN IM BEREICH DES IM BAU 
BEFINDLICHEN VIADUKTS GALGENTOBEL 

Im Frühjahr 1 975 geriet ein altes Rutschgebiet in rasche Bewe
gung, was zur Unterbrechung der Bahnlinie und zur Erstellung 
einer Notbrücke führte. Für die geotechnischen Untersuchun
gen wiihrend dieser Phase waren di e Büros P. Friedli und 
Dr. von Moos AG gemeinsam verantwortlich, wobei das ersten 
zudem für Projektierung und Bauleitung zustiindig war. Bei der 
Projektierung und Baubegleitung des Viadukts dagegen be
treute Herr Friedli die Drainagemassnahmen, die Dr. von Moos 
AG die übrigen Aufgaben. 
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a) Geo/ogie 

Die Felsschichten fallen hier 8 - 10° steil gegen NW, verlaufen 
also stark schief zum Tobel. Dies bewirkt z .B .  das schiefe 
Ansteigen eines Felssimses mit Sandstein gegen S hin (Fig. 4 
und 5). Schon vor der Erosion des Steinachtobels verlief hier die 
Felsgrenze unruhig, wobei sich ein Gefalle gegen das alte 
Goldachtal im E abzeichnet (Fig. 5) .  Die Molasse liegt 2 - 24 m 
unterhalb der Geleise (Fig. 5, Profil L). Über dem Fels folgt 
vorerst Morane mit sehr viel verschleppter Molasse, darüber 
liegt ein sehr unruhig aufgebautes Schichtpaket mit ver
schwemmten Lockergesteinen. Neben Einschaltungen von 
Grundmorane und etwas Seebodenlehm finden sich hier zur 
Hauptsache Sande und Silte, welche gelegentlich auch gerollten 
Kies enthalten. Zuoberst folgt ein rund 40 m machtiger Kom
plex von dicht gelagerter Morane, welcher aber gegen E hin 
rasch dünner wird. 

Bei der Erosion des Steinachtobels entstanden zahlreiche Rut
schungen, welche zum Teil von der Talsohle bis weit in die 
steilen Moranenhange hinaufgreifen (Fig. 4) . Im Lockergestein 
ist die Neigung der Gleitflache meist bedeutend hóher als im 
Fels, wo sie haufig ungefahr schichtparallel verlauft, also nur 
8 - 10°  fallt. Die jüngsten Rutschungen erreichen die Steinach 
nicht direkt, sondern sind von ihr durch ein steiles Felssims 
getrennt, welches heute teilweise ebenfalls von Rutschmasse 
bedeckt ist. Bergseits liegen die Anrisse z.  T. noch im Fels, so in 
Profil C, wo sich die Molasse entlang alten Klüften ablóste, was 
zur Bildung von fast senkrechten, bis zu 5 m tiefen Spalten 
führte.  Wie die Bohrungen zeigten, sind die verschiedenen 
Rutschmassen zwar i m Detail unruhig, gesamthaft gesehen aber 
ahnlich aufgebaut. Stark vertreten sind Lockergesteine, wozu 
gelegentlich Auffüllung und Molasseresten kommen. Über
fahrene alte Waldbóden zeigen, dass die Rutschmassen in ver
schiedenen Phasen entstanden. Sie sind grósstenteils stark 
durchnasst und kónnen nach Zerstórung der Vegetationsdecke 
breiartig zerfliessen, so dass mindestens in den auf Fig. 4 
dunkel dargestellten Gebieten nicht von einer klassischen Bewe
gung entlang scharf abgegrenzten Gleitflachen gesprochen 
werden kann. An und für sich sind besonders niedrige Winkel 
innerer Reibung einerseits in verlehmten Mergeln an der Fels
oberflache, andererseits entlang alten Stórungen zu erwarten, 
seien dies Rutschflachen, tektonische Gleitharnische in Mergeln 
oder vom Gletscher erzeugte Verscherungen in tonigen Molasse
paketen. Interessanterweise griffen die jüngsten Bewegungen 
aber oft nicht auf solche Horizonte hinunter, sondern spielten 
sich teilweise innerhalb der alteren Rutschmasse ab, wie dies 
besonders schón in Profil B zu erkennen ist. Hier sind aber stark 
tonige oder mit organischem Material durchsetzte Lagen nicht 
sehr haufig anzutreffen. 

b) Wasserverhiiltnisse 

Die verschwemmten Einschaltungen führen hier wie an zahl
reichen anderen Orten entlang dem Galgentobel haufig Grund
wasser, so dass ein Quellhorizont entstand, welcher allerdings oft 
durch Rutschungen verdeckt ist (Fig. 2) . Der starken Auf
spaltung und oft bescheidenen Durchlassigkeit des Wassertragers 
entsprechend treten sehr viele kleine, voneinander weitgehend 
unabhangige Wasservorkommen auf, weshalb hier Drainage
massnahmen sehr umstandlich und wenig erfolgversprechend 
sind. Lokal kónnen stark gespannte Spiegel auftreten, wie dies 
z. B. ein Schacht bei Bohrung B2 zeigte. Der wenig schwankende 
Ertrag der Quellen weist au f einen bedeutenden Fliessweg, wobei 
das Einzugsgebiet in der welligen Hochflache im S und SW von 
Mórschwil zu suchen ist, denn dort unterlagern verschwemmte 
Kiese, Sande und Silte eine oft n ur dünne Moranendecke. 

Solches Grundwasser fliesst unseren Rutschmassen teils direkt, 
teils über klüftigen Fels zu (Fig. 5, Profil C). Zudem werden sie 
von Niederschlagswasser durchtrankt, welches auf der Rutschung 
und auf den bergseits anschliessenden Hangen versickert. lm 
Fels wirken die Mergel weitgehend wasserdicht, die Sandsteine 
dagegen infolge Klüftung durchlassig. Wo die Klüfte nicht mit 
wasserführenden Lockergesteinen in Verbindung stehen, 

wirken sie haufig drainierend, wie das viele Kern- und Anker
bohrungen gezeigt haben. In der Rutschmasse selbst findet sich 
eine Yielzahl kleiner und kleinster, schwer erfassbarer Wasser
trager mit verschiedenen, z .T.  stark gespannten Spiegeln, 
welche wahrend d en Bewegungen oft ihren La u f wechselten. 

e) Ablauf derjüngsten Rutschungen 

In den letzten Jahrzehnten hatte sich dieses Area! halbwegs 
ruhig verhalten, wenn auch lokal kleine Verschiebungen zu beo
bachten waren. Deshalb war die SBB über Rissbildungen tal
seits des Gleises von Profil B vorerst wenig alarmiert, beo
bachtete diese aber seit April 1974 mittels Yisurlinien . lm 
Januar 1 975 stellte sich eine leichte Beschleunigung ein, doch im 
April 1 975 nahmen die Verschiebungen plótzlich beangsti
gendes Ausmass an, blieben mehrere Monate sehr gross und 
klangen erst im Laufe des Jahres 1 979 weitgehend aus, dies 
wohl infolge der Sanierungsmassnahmen. Auch für andere Rut
schungen interessant dürften folgende Beobachtungen sein: 

Die Auslósung der Bewegungen erfolgte weder infolge Ero
sion am Fuss noch durch menschliche Eingriffe im Bereich 
der Bahnlinie, sondern weil die Situation offensichtlich 
dafür r ei f wurde. 
Die massiven Niederschlage im April 1 975 bewirkten zwar 
eine katastrophale Beschleunigung der Bewegungen, doch 
hielten daraufuin die raschen Yerschiebungen monatelang 
an, dies auch in günstigeren Wetterperioden. Einer der 
Gründe dafür dürfte die Zerstórung von alten Sickerwegen 
des Grundwassers sein. 
Die Rutschung griff stufenweise immer weiter um sich und 
aktivierte unter anderem ein grosses Rutschgebiet im 
N orden, wobei sich auch der Schwerpunkt der Bewegungen 
verlagerte (Fig. 6) . 
Dieses Wechselspiel verschob die Bewegungsrichtung vieler 
Punkte wesentlich, z. T. bis zu 20 Grad. 
Der Anriss griff bergseits nur bis in den Bereich des Gleises 
zurück, trotzdem die alte Rutschung sich noch weit in den 
Hang hinauf erstreckt (Fig. 4 und 6) . Da ich bei einer 
Schüttung der Spanisch-Brótli-Bahn bei Neuenhof nahe 
Baden einen parallelen Fali erlebte, fragt es sich, ob dies nur 
als glücklicher Zufall zu deuten sei . Eher ist der Grund in 
der Art zu suchen, wie vor mehr als 1 20 Jahren auf einem 
Rutschgebiet gebaut wurde (siehe Abschnitt 2) . 

d) Provisorische Sanierung der Bahnlinie 

Yorerst wurde das Gleis zweimal bergwarts verschoben, wobei 
der Spielraum infolge der Linienführung und der Gelandever
haltnisse aber gering war. Nach dem Studium verschiedener 
Varianten der Sanierung entschloss sich Herr Wachter, damals 
Oberingenieur des Kreises III der SBB, zu einer Lósung mit ver
ankerten Pfeilern, welche unter die rutschgefiihrdeten 
Schichten und die wasserführenden Lockergesteine geführt 
werden sollten. Trotz einiger Bedenken wegen der Verwendung 
von Bentonit in unmittelbarer Nahe von frischen Abrissen 
entschied man sich zum Schlitzwandverfahren. Vorerst wurde 
versucht, solche Pfeiler entlang des ursprünglichen Trasses im 
Abstand von 5 m zu errichten, womit sie den Bahnkórper 
hatten tragen kónnen. Dieses Vorhaben musste aber wegen des 
Zurückgreifens der Rutschbewegungen aufgegeben werden. 
Probleme boten insbesondere das Arbeitsplanum und die Bau
strasse, da sie sich fortwahrend senkten, Neuschüttungen die 
Rutschung aber nur noch weiter beschleunigten. 

Die Pfeiler mussten weiter bergwarts angeordnet werden und 
zwar im Bereich der verschobenen Bahnlinie. Dies ergab die 
Móglichkeit, sie gleichzeitig als Abstützung für eine Hilfsbrük
kenkonstruktion zu verwenden, was aber bei Aufrechter
haltung des Bahnbetriebes nicht móglich war. Da dieser aber 
durch den Fortgang der Rutschungen ohnehin kaum mehr zu 
verantworten war, entschloss man sich schweren Herzens zu 
einem Unterbruch der Bahnlinie und zur Konstruktion einer 
Hilfsbrücke entlang des noch stabilen, verschobenen Trasses. 

5 
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I Ó AÓ )  '-' Grundmoróne , hart gelagert 

� Grundmori:ine mit sehr viel verschlepptem Molassefels 

l 
jf 

Alta Rutschmasse , in d en 1.-tzten Jahrzehnten weitgehend ruhig Sandstein und Siltstein l Molassefels 

® 

© 
6 6 6 6 6 6 6 6 6 6 6 6 6 6 6 6 6 6 6 b. [', ó. l::. 6 6 6 

Rutschmasse , in den let z te n Jahren bewegt 

B 1 

8 2  

Fig. 5: Typische Profi!e nahe dem Viadukt Galgentobel. 
Lage der Schnitte siehe Figur 4. 

8 3  

l 

w 
8 4  

l 

Mergel mit einzelnen Lagen 

U Molassefe l s ,  versackt 

v 

von Siltstein und Sandstein 
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SBB - Trasse vor Verschiebung wegen Rutschung 

� Abrissbord 

1>> •<<:•:1 Jüngster Rutsch 

j,,,, , >:d Jüngster Rutsch ,als ziiher Brei ousfliessend 

r l 
� 

' 6 l 
i e 

Messpunkt 

Logeverschiebung vom 22.5.75 bis 12.6.75 

1 2.6.75 bis 1 1 .9.75 

1 1 .9.75 bis 15.3 .76 
" 15.3. 76 bis 19.7. 76 

19. 7. 76 bis 14. 10.76 

Die Verschiebungen sind 20- fach übersteigert dorgestellt 

Fig. 6: l e 
S i t u a t i o n  Jüngste Rutschbewegungen in der 

Periode Mai 1975 - Oktober 1976 im 
o 

l 
i e 

L a g e ii n d e r u n g  

50 m  nord!ichen Teil des heutigen Via
dukts Ga/gentobe/, aber noch vor 
Beginn der Bauarbeiten. 

� 
O 1 m  

Sie erreicht 95 m Lange, besteht aus 5 Brückenelementen und 
ist auf 6 im Schlitzwandverfahren hergestellte, verankerte 
Pfeiler von 18 - 22.7 m Lange abgestellt, welche d en anstehen
den F eis z. T. erreichen. Dan k konzentriertem Arbeitseinsatz 
aller Beteiligten konnte die Bahnlinie nach 24 Tagen Unter
bruch wieder in Betrieb genommen werden, doch war man sich 
bewusst, dass es sich beim Bauwerk nur um ein Provisorium 
handle. Es ermoglichte aber, die definitive Sanierung sorgfaltig 
zu planen und zu realisieren. 

e) Dejinitive Sanierung de r Bahnlinie 

Erdbauliche Lõsungen mit Auffüllungen, Drainagen und Stütz
pfeilern waren wegen der ungünstigen Topographie und wegen 
massiven Eingriffen in die Landschaft schwer zu realisieren und 
hatten zudem die ebenfalls gefáhrdeten, angrenzenden Strecken 
nicht saniert. Tunnels mussten Lockergesteine durchfahren, 
welche teilweise Wasser führen. Zur Diskussion standen ferner 
Viadukte, wobei die radikalste Losung in einer Überbrückung 
der Steinach, einem Anschluss an die BT beim Bahnhof 
Wittenbach und einem Ausbau des südlich anschliessenden 
Bruggwaldtunnels bestand. 

Nach eingehendem Vergleich der Varianten und ihrer Kosten 
entschied sich die SBB zur Ausführung eines rund 600 m langen 
Viadukts, welches die Linienführung wesentlich verbessert und 
die aktive Rutschung samt benachbarten kritischen Strecken 
überbrückt. Dabei kommen alle 10 Pfeiler in exponierte Posi
tion zu liegen, sei dies in alte oder noch aktive Rutschmasse von 
5 - 8 m Machtigkeit, sei dies in Felsschichten, welche talseits 
von der Erosion unterschnitten worden sind. Lage und Abstand 
der Pfeiler mussten so gut als moglich den geologischen Ver
haltnissen angepasst werden, was eine enge Zusammenarbeit 
zwischen dem Geologen und dem projektierenden lngenieur
büro Stucki und Hofacker, Zürich, erforderte. Die Fundation 
der Pfeiler und Widerlager erfolgt in Schachten, welche unter 
die Gefahrenzone greifen, eine genügende Einbindetiefe auf
weisen und auf gesundem, gutem Fels abgestellt sind, müssen 
doch zentrische Bodenpressungen bis zu 10 kg/cm' und Kan
tenpressungen bis zu 20 kg/cm' aufgenommen werden. 

Die 10 - 21 m tiefen Schachte werden anschliessend mit Fliess 
beton gefüllt und durch permanente, vorgespannte Anker iu 

den Fels zurückgebunden. Sowohl für die Fundation der 
Schachte wie auch für die Verankerungsstrecke sucht man Silt
steine und Sandsteine zu erreichen, da Mergel die geforderten 
felsmechanischen Eigenschaften nicht gewahrleisten. Die 
gesuchten Gesteine kommen zum Teil aber erst in bedeutender 
Tiefe vor, bilden haufig nur dünne Banke und konnen seitlich 
auskeilen, so dass dieses Ziel in einzelnen Fallen nur schwer zu 
realisieren ist . Moglichst zu vermeiden sind auch allzu grosse 
freie Ankerlangen. Probleme für die Verankerung bietet zudem 
die Tatsache, dass die harten Felsbanke selbst in bedeutender 
Tiefe haufig offene Klüfte aufweisen . Die lokalen Verhaltnisse 
müssen aus al! diesen Gründen wahrend dem Bau durch zusatz
liche Bohrungen im Detail abgeklart werden. 

Es wurde vom Geologen untersucht, welche Richtung ein 
Rutsch wahrend oder nach dem Bau des Viaduktes nehmen 
konnte. Die Langsachse der Schachte kommt auf Grund dieser 
Überlegungen z. T. schief zu d en Brückenpfeilern zu liegen, 
zudem werden di e Anker facherfbrmig angeordnet. 

Die aufgefüllten und verankerten Schachte bilden im Gelande 
Fixpunkte, welche dank einem Abstand von 58.5 m der Rutsch
masse Bewegungen im Zwischenbereich erlauben. 

Jede Bauphase muss dem heimtückischen Charakter des Bau
grundes Rechnung tragen und sorgfaltig geplant werden. So 
kann schon ein ungeschützter Voraushub, eine lokale Schüttung 
oder die Erstellung der Baustrasse Bewegungen in bisher weit
gehend ruhigen Gebieten auslosen. Zur frühzeitigen Erfassung 
solcher gefáhrlicher Entwicklungen wurde ein Netz von Kon
trollpunkten errichtet und periodisch durch das Vermessungs
büro Schneider in Chur beobachtet. Selbstverstandlich wird 
auch der Drainage des Areals grosse Beachtung geschenkt. 

Das neue Galgentobelviadukt soll im Herbst 1 98 1  in Betrieb 
genommen werden, wobei zu hoffen bleibt, dass bis zu diesem 
Zeitpunkt die Notbrücke ihren Dienst weiterhin erfülle. 

A dresse des A utors: Dr. C.  Schindler, Geologe 
elo Dr. von Moos AG 
Bachofnerstrasse 5 
8037 Zürich 
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Z u r  bodenmechanischen Wirkungsweise von Raumgitter-Stützmauern 

Von H .  Gysi, Zürich + E. Noger, St. Gallen 

l .  DEFINITIONEN 

Unter Raumgitter-Stützmauern sind Stützwandkonstruktionen 
zu verstehen, die aus stabfõrmigen Einzel- oder kombinierten 
Elementen bestehen, wobei aus den Elementen kastenfõrmige 
Korper aufgebaut und mit Erdmaterial verfüllt werden. In 
Figur l sind die im vorliegenden Beitrag verwendeten Aus
drücke definiert. 
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Fig. 1: Definitionen 

2. EINLEITUNG 

Raumgitter-Stützmauern finden als Kastenmauern im forstli
chen Strassen- und Hangverbau schon lange Verwendung. Die 
einzelnen Elemente eines Kastens bestehen aus Rundholzern; 
der Kasten selbst wird mit Bodenmaterial verfüllt .  Die Vorteile 
einer solchen Mauer sind offensichtlich: neben einer raschen 
Erstellung sind die grosse Anpassungsfii.higkeit, Flexibilitat, 
Selbstdrainage und Bepflanzbarkeit zu erwahnen. Als Nachteile 
müssen vor allem die Verrottbarkeit, der grosse Anteil an 
Handarbeit und die beschrankte Stützhohe angesehen werden. 
Schon lange sind im Ausland und vor allem in Kalifornien die 
Holzbalken durch Betonelemente ersetzt worden. (Zeller 1 965) . 

Erst in jüngerer Zeit haben auch in der Schweiz Beton-Raum
gitterkonstruktionen vor allem aus landschaftsgestalterischen 
Gründen vermehrt Interesse gefunden. Schadenfalle in j üngster 

Zeit (Tagesanzeiger vom 5 .4. 1 980) haben jedoch gezeigt, dass 
den bodenmechanischen Aspekten der Wirkungsweise solcher 
Mauern zu wenig Beachtung geschenkt wurde. Ziel des vorlie
genden Beitrages ist es, die Wirkungsweise von Raumgitter
Stützmauern und deren Beanspruchung aufzuzeigen und auf 
einige Details der Dimensionierung hinzuweisen. Schliesslich 
wird ein ausgeführtes Beispiel beschrieben, an welchem durch 
Messungen die für die Projektierung benützten theoretischen 
Grundlagen bestatigt werden konnten. 

3. GLOBALE BEMESSUNG DER RAUMGITTER
STÜTZMAUER 

Global gesehen - die Raumgitter-Stützmauer als Monolith 
betrachtet - 1!14s�en prinzipiell dieselben Kriterien erfüllt sein 
wie für andere Stützmauertypen. Als grundlegende Erforder
nisse müssen die Gleitsicherheit auf der Unterlage und die Kipp
sicherheit der Mauer gewahrleistet sein. Dabei rnuss berück
sichtigt werden, dass sich eine Raumgitterkonstruktion unter 
der Wirkung des Erddruckes flexibel verhalten kann, so dass 
die Mauerdeformationen einen Einfluss auf die Kippsicherheit 
haben konnen. Im weiteren darf die Tragfahigkeit des Unter
grundes nicht überschritten werden. 

Für die Gleitsicherheit sind die Horizontalkriifte massgebend. 
Als treibende Krafte wirken der Erddruck, ein allfalliger 
Wasserdruck und aussere zusatzliche Horizontallasten. Wider
stehende Kriifte sind die Reibung der Mauerfundation auf der 
Unterlage sowie allenfalls der im Fundationsbereich mobi
lisierte passive Erdwiderstand. Je nach Mauersystem kann der 
Wandreibungswinkel 8 variieren, bestenfalls kann mit einem 
Wert von 8 = 0 '  gerechnet werden. l s t das Verfüllmaterial d er 
Mauer durchlassiger als das zu stützende Bodenmaterial, ist 
eine Verunreinigung auszuschliessen und ist die Starke des Ver
füllmateriales grosser als die Frosteindringetiefe, dann kann die 
Mauer als selbstdrainierend betrachtet werden und eine Berück
sichtigung des Wasserdruckes entfallt. Andernfalls muss mit 
den bekannten Methoden der Bodenmechanik (Sickerstro
mungsnetz ect.) der Anteil des Wasserdruckes ermittelt und 
berücksichtigt werden. Der Erdwiderstand wird bei nicht 
ausserordentlicher Einbindetiefe des Mauerfundamentes im 
Normalfall nicht berücksichtigt. 

Die Kippsicherheit wird durch treibende und widerstehende 
Momente beeinflusst. Treibende Momente entstehen durch die 
Wirkung des Erd- und eventuell des Wasserdruckes. Wider
stehende Momente ergeben sich aus dem Mauergewicht und 
eventuell aus dem Erdwiderstand; wichtigste Komponente ist 
jedoch der Anteil aus dem Mauergewicht. Hier muss berück
sichtigt werden, dass durch eine horizontale Verformung der 
Mauer der Schwerpunkt nach vorne geschoben und damit die 
Kippsicherheit beeinflusst wird. 

Für monolithische Stützmauerkonstruktionen wie z. B. Schwer
gewichtsmauern ist ein inneres Abscheren der Mauer nicht 
massgebend. Für Raumgitterkonstruktionen hingcgen ist diese 



Stabilitat eine die Mauerdimensionen bestimmende Grosse. Die 
ungünstigste Gleitebene liegt meist knapp oberhalb der Funda
tian gemass Figur 2. Eine Stabilitatberechnung liefert die not
wendige Mauerdicke d. Dabei muss dem Verlauf der Gleitebene 
durch das Raumgitter besondere Beachtung geschenkt werden. 
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Fig. 2: ungünstigste Gleitebene 

G = Gewicht des 
Mau erki:irpers 

W = Gewicht des 
Erdkei l s 

T = Tangential kraft 
G l eitebene 

E = Erddruck 

4.  BEANSPRUCHUNGEN DER RAUMGITTER
KONSTRUKTION INKLUSIVE VERFÜLLUNG IM 
LAUFE DER MAUERERSTELLUNG, LOKALE 
BEMESSUNG 

i n  

I m  Laufe der Erstellung einer Raumgitter-Stützmauer erfahren 
die einzelnen Raumgitterelemente und die Verfüllung veran
dernde Beanspruchungen . Die Beanspruchungsgeschichte kann 
in einem typischen Fali wie folgt aussehen: 

Als erstes werden wenige Elemente aufeinandergeschichtet, mit 
Erdmaterial verfüllt und verdichtet. Es entsteht ein Erddruck 
auf die umfassenden Elemente, der je nach Verdichtung und 
Einfüllart theoretisch vom aktiven bis zum passiven Druck 
variieren kann. Figur 3 veranschaulicht diese erste Phase. Bei 
einer heute üblichen Verdichtung mit Grabenstampfern dürfte 
sich eine dem Erdruhedruck nahekommende Druckverteilung 
ergeben. 

lose Schüt- extreme Verd ichtung,  
tung, akt.  passiver Erddruck 
Erddruck 

Ph = t ·h · ka Ph : � ·h ·kp 

Fig. 3: angiingliche Druckverhiiltnisse auf Elemente 

Üblicherweise wird nun die Mauer hinterfüllt, bevor die nachs
ten Raumgitterelemente aufgeschichtet und verfüllt werden. 
Um aber die Wirkung der Krafte kiar auseinanderhalten zu 
konnen, wird vorerst der Einfluss der Hinterfüllung nicht 
berücksichtigt. So entsteht eine Wand aus Raumgitterelemen
ten mit Erdverfüllung. Trotz des lageweisen Einbaus und einer 
guten Verdichtung der Verfüllung hangt sich das Verfüll
material ahnlich wie in einem Silo an die Wande, so dass ab 
einer gewissen Tiefe hs (Pieper, Wenzel 64) die Horizontal- und 
Vertikalspannungen im Verfüllmaterial konstant bleiben. Auf 
die Raumgitterkonstruktion übertragen heisst das, dass ab einer 
gewissen Tiefe hs die horizontale Beanspruchung der Elemente 
nicht mehr zunimmt, wahrend in vertikaler Richtung die 
Knoten der Raumgitterkonstruktion zusatzlich zum Eigen
gewicht noch den infolge Silowirkung auf die Elemente über
tragenen Vertikaldruck der Verfüllung zu übernehmen haben. 
Figur 4 zeigt diese zweite Phase. 

2 

m h o r i z . Be l . � d e r R a u m 
o i t t e re l e m .  ( t / m 2 ) 

Fig. 4: Druckverleilung nach Silolheorie 

V e r t i k a l d r u c k  
i n  V e r fü l l m a t .  
( t / m 2 ) 

v e r t i k a l e  
K n o t e n b e l  a s t u n g  
( t / K n o t e n )  

Berücksichtigt man nun die Wirkung des Erddruckes infolge 
der Mauerhinterfüllung, indem man den Druck von Null auf 
den maximalen Wert steigen lasst, so geschieht folgendes: 

Vorerst wird der ganze Anteil der Horizontallast über Reibung 
im Knoten zwischen den Raumgitterelementen allein über
tragen, da keine Bewegung stattfindet und somit im Verfüll
material keine Reibung mobilisiert werden kann. (Siehe 
Figur 5) . 

V = Vert i kalkraft 
in Knoten 

R = K note n re i b u n g  

Fig. 5: Horizontalkraftübertragung durch Knotenreibung 

Wird die Horizontallast grosser als die Knotenreibung, werden 
Gleitbewegungen ausgelost. In Modellversuchen konnte das in 
Figur 6 dargestellte Verformungsverhalten der Raumgitter
konstruktion eindeutig festgestellt werden. Somit verformt sich 
die Mauer rhomboedrisch, ahnlich einem Versuch mit reinem 
Schub und behinderter seitlicher Ausdehnung. 

Unter lnanspruchnahme des vorderen oberen und hinteren 
unteren Nockens (Figur 6) wird das Verfüllmaterial horizontal 
gepresst . lnfolge der horizontalen Verkürzung hat nach even
tueller anfanglicher Verdichtung die Verfüllung die Tendenz, 
nach oben auszuweichen. Dadurch steigt im Verfüllmaterial die 
Vertikalspannung, bis der volle geostatische Druck y · h 
aufgebaut ist . Infolgedessen werden die Raumgitterknoten ent
lastet und im Extremfall kann die Knotenreibung aufgehoben 
werden. Es findet also eine Umlagerung der Horizontalkraft
übertragung von den Raumgitterknoten zum Verfüllmaterial 
statt. Damit verbunden ist eine Zunahme der Beanspruchung 
auf Abscheren der vorderen oberen und der hinteren unteren 
Nocken von Null auf einen dem Verformungszustand entspre
chenden Maximalwert . 

Fig. 6: Verschiebung nach Überwindung d er Knotenreibung 



Betrachten wir nun nochmals das in Figur 6 dargestellte Verfor
mungsverhalten. Nach neuerer lnterpretation des Direktscher
versuches in der einfachen Scherbüchse (Tchalenko 1968) wird 
die Spitzenscherfestigkeit erreicht durch homogene Verfor
mung. (Siehe Figur 7). Nach dem Überschreiten der Spitzen
scherfestigkeit beginnen sich eigentliche Gleitebenen zu bilden, 
und erst bei Erreichen der Restscherfestigkeit bilden sich durch
gehende Gleitebenen. 

D D  
h o m o g e n e  V e r 
f o r m u n g  

Re s t 

t. l 
T 

d i s k r e t e  V e r 
f o r m u n g  

Fig. 7: Verformungen im Direktscherversuch 

Auf die Raumgitterkonstruktion übertragen heisst das folgen
des: Sind die massgebenden Nocken der Raumgitter-Querele
mente in der Lage, grossere Schubkrafte auf das Lángselement 
zu übertragen, kann die Mauer selbst im Vergleich zu her
kommlichen Stützmauern grosse horizontale Deformationen 
durchführen, ohne dass deren Tragfahigkeit erschopft wird. 
Vielmehr nimmt die Festigkeit der Mauer mit zunehmenden 
Horizontalverschiebungen bis zum Spitzenwert zu. Erst nach 
dem Überschreiten der Spitzenscherfestigkeit beginnt die Aus
bildung von diskreten Gleitebenen. Im Versuch konnte aller
dings auch bei Horizontaldeformationen von mehr als 20 O?o der 
Stützhohe keine Ausbildung diskreter Gleitfláchen beobachtet 
werden, vielmehr zeigte die Mauer im Versuch bis zum Schluss 
ein "homogenes" Verformungsverhalten. 

Dass eine gute Verdichtung der Raumgitterverfüllung not
wendig ist, kann mit Figur 8 gezeigt werden. lm p-q-Diagramm 
(Lambe, Whitman 69) sind die Bruchgeraden (Kr-Linien) für 
dasselbe Material bei verschiedener Verdichtung und die Ruhe
drucklinie (K0-Linie) aufgetragen. Darunter sind typische 
Spannungs-Stauchungskurven wieder für dasselbe Material bei 
gleichem Seitendruck und verschiedener Verdichtung aufgetra
gen. Der Spannungsweg eines Bodenelementes ist für die zwei 
Verdichtungen "gering" und "hoch" qualitativ eingezeichnet. 
Man sieht, dass bei starkerer Verdichtung eine hohere Trag
fahigkeitsreserve vorhanden ist. Viel wichtiger aber ist in diesem 
Zusammenhang der notwendige Stauchungsweg. Für das abge
bildete Beispiel betrágt der Unterschied in der Deformation für 
dieselbe Schubspannung T zwischen geringer und hoher Ver
dichtung 87 % .  Mit anderen Worten kann durch eine gute Ver
dichtung des Verfüllmateriales in erster Linie die notwendige 
Deformation der Raumgitter-Stützmauer klein gehalten und in 
zweiter Linie ein Zusatzliches an Tragfáhigkeitsreserve gewon
nen werden. 

Die Beanspruchung der Raumgitterelemente ergibt sich nun aus 
den Spannungen im Verfüllmaterial im Bruchzustand (Figur 9) . 
Dabei werden die Langselemente vor allem au f Biegung in hori
zontaler Richtung, die Querelemente auf Zug und deren 
Nocken (vorne oben und hinten unten) auf Abscheren bean
sprucht. Die Elementbeanspruchung nimmt linear mit der Tiefe 
zu, sie ist abhangig vom Erddruck auf die Stützmauer, von der 
Scherfestigkeit des Verfüllmateriales und dessen Raumge
wicht y; weiter spielt die Verdichtung des Verfüllmateriales vor 
allem auf die notwendigen Deformationen und auf die Trag
fahigkeitsreserve eine wichtige Rolle. 

Vom Verformungsverhalten der Mauer her betrachtet ist auch 
das Verhaltnis der Hohen des Lángselementes zum Querele-

ment von Wichtigkeit. In Figur lO sind zwei Extremfálle gegen
übergestellt. M an sieht kiar, dass bei einem ungünstigen 
Verhaltnis von holhL das Langselement zu wenig Auflage
flache besitzt, um den Druck ins Verfüllmaterial abzugeben. Es 
besteht di e Gefahr, dass ahnlich wie bei Rühlwandtrágern 
(schmale Druckflachen) das Lángselement wie ein Messer ins 
Verfüllmaterial eingepresst wird. Dadurch kann nur ein Teil der 
moglichen Tragfáhigkeit des Verfüllmateriales ausgenützt 
werden. 
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Fig. 8: Spannungsweg-Diagramm und Spannungs-Stauchungskurven 
für versch. Verdichtung 
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1 Druckverte i l u n g  nach S i l otheorie 

2 aktive Erddruckvertei l u ng 

3 Ru hedru c kvertei I u  n g 

4 Druckverte i l u ng kurz vor dem Ver
sagen des Fü l l materiales (Spannu ngs
verte i l u ng fü r den Zustand aus rei
nem Sch u b )  

Fig. 9: Durckverhaltnisse auf Elemente kurz vor Erreichen des Bruch
zustandes des Verfüllmateriales 
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geri n ge Kontaktspan n u ng 
Element - Verfü l l u n g  

hohe Kontaktspa n n u n g  
El ement - Verfü l l u ng 

Fig. 10: Eit([luss der Hdhe des Uingsele111en/es 

5 .  RAUMGITTER-STÜTZMAUER FÜ R DIE 
SCHWEIZERISCHE NATIONALSTRASSE N l 
BEI DER RAMPE 503 IM SITTERWALD, ST. GALLEN 

Die topographischen Gegebenheiten im Sitterwald und die ge
wahlte Linienführung der Nationalstrasse mit ihren Anschluss
bauwerken führen zwangslaufig zu einem Wechsel von Ein
schnitten, Dammschüttungen und Kunstbauten. Bauherr und 
Projektverfasser der Nationalstrasse bemühen sich, die daraus 
resultierenden, massiven Eingriffe in die Natur moglichst 
schonungsvoll und im Hinblick auf den Endzustand moglichst 
natürlich zu halten. So werden denn auch im gesamten Bereich 
alle Boschungen so gestaltet, dass eine Begrünung und Bepflan
zung moglich ist . Die Gelandeneigung des Sitterwaldes betrãgt 
im Mittel ca. 20° und führt bei der Anlegung von Dammbauten 
mit einer Hohe von bis zu 12 Metern zu ganz erheblichen 
Dammfussbreiten (siehe Fig. 12 ,  typisches Querprofil). Die 
daraus erforderlichen Rodungen waren jedoch nicht im Sinne 
der Naturerhaltung. Es war deshalb unsere Aufgabe, eine 
Dammfusskonstruktion zu finden, die einerseits den Rodungs
aufwand verkleinert, sich in den Wald einfügt und andrerseits 
den Bedingungen der schwierigen Geologie und zur Sicherung 
des Dammkorpers genügt. Nach Abwagen verschiedener Lo
sungsmoglichkeiten entschied man sich für das System einer 
Raumgitterstützmauer (si eh e Fig. l i ,  Querschnitt d er Stütz
konstruktion). Da in den letzteo Jahren verschiedene derartige, 
aufgeloste Mauerkonstruktionen erstellt und zum Teil "ab der 

Fig. 11: Querschnitt 

Fig. 12: /ypisches Querprojil mit Dammbauwerk 
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Stange" angeboten werden, war es naheliegend, eine bewãhrte 
Konstruktion anzuwenden . Dabei stellten wir aber fest, dass bei 
den uns gegebenen Randbedingungen die vorhandenen Systeme 
nicht genügen . Wir waren deshalb au f eine eigene Entwicklung 
angewiesen. Dazu stellten wir uns die folgenden Rahmenbedin
gungen: 

gleichmassige Lastübertragung au f den Untergrund 
freie Formgebung 
Beweglichkeit der Stützkonstruktion zur Aufnahme von 
Deformationen 
einfache Montage (wenig Elementtypen) 
Abmessungen müssen eine rationelle Arbeitsweise gestatten 
einfache Bepflanzungsmoglichkeit der Maueroberflache 
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Ausgehend von der gekannten Raumgitterkonstruktion in Holz 
wãhlten und unterteilten wir ein Stijtzsystem so, dass zwei Bal
kentypen entstanden (Lãngs- und Querelemente) , deren Trag
system statiseh bestimmt ist. Dieses System ist erwünseht, um 
Zwãngungen infolge Mauer- und/oder Gelãndedeformationen 
zu vermeiden. Die Elementquersehnitte (ea. 25 x 25 em) 
wurden nahezu quadratiseh gewãhlt, um in beiden Riehtungen 
dieselbe Steifigkeit zu erhalten (siehe Fig. 1 1) .  U m hóhere Kan
tenpressungen in den "Gelenken" infolge der Deformationen 
zu vermeiden, ha ben wir Neoprenestreifen eingelegt. 

Fast unbehindert dureh die winterliehen Verhãltnisse konnte die 
Stützkonstruktion von der Unternehmung problemlos erstellt 
werden. Dabei kam die gu te Anpassungsfãhigkeit der Konstruk
tion zum Ausdruek, musste doeh die Fundation der unerwartet 
abfallenden Felsoberkante angepasst werden. Die Elemente 
konnten mit dem Autokran abgeladen und mit dem kleinsten 
Bagger problemlos versetzt werden. Das Ausriehten der Ele
mente erfolgte mit einfaehen Baustellengerãten (Piekel, 
Sehaufel ete. )  von Hand. Die Verdiehtung des Füllgutes in der 
Stützkonstruktion konnte infolge des grosszügigen Raster
masses von 2.0 m x 2.0 m ohne Sehwierigkeiten mit dem 
Grabenstampfer erfolgen. Aueh war die Unternehmung relativ 
frei in der Bestimmung der einzelnen Arbeitsetappen. 

6. DEFORMATIONSMESSUNGEN AM AUSGEFÜHRTEN 
OBJEKT 

Das tatsãehliehe Deformationsverhalten der Raumgitter-Stütz
mauer interessierte alle Beteiligten. Wünsehbar war eine inten
sive geodãtisehe Vermessung der Stützkonstruktion mit zuge
ordneten Deformationsmessungen des Dammkórpers (Klino
meter), Spannungsmessungen an den Betonelementen und 
Beobaehtung von Setzungspegeln. Vernünftige Aussagekraft 
hãtte aber nur ein lüekenloses und teilweise doppelt erstelltes 
Beobaehtungssystem gehabt. Dieser dazu erforderliehe Auf
wand wurde aber als unverhãltnismãssig gross eraehtet und man 
reduzierte deshalb das Beobaehtungssystem auf eine geodã
tisehe Vermessung der Stützkonstruktion. Die aufgrund der 
Messresultate aufgezeiehneten Versehiebungsdiagramme (siehe 
Fig. 1 3) zeigen ein einheitliehes Verhalten der Stützkonstruk
tion im Rahmen der bei der Dimensionierung gesehãtzten 
Deformationen. Sukzessive mit dem Dammaufbau sind die 
Versehiebungen wie erwartet aufgetreten und naeh erfo1gter 
Dammsehüttung abgeklungen. Zur Zeit wird die geodãtisehe 
Vermessung im Zeitabstand von 3 Monaten weitergeführt und 
sãmtliehe Messresultate liegen innerhalb der Messtoleranz von 
± 3 mm. Es darf deshalb angenommen werden, dass der ent
gültige Deformationszustand praktiseh erreieht ist. 

Fig. 13: horizonta/e Mauerdejormationen 
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7. ZUSAMMENFASSUNG UND SCHLUSS
FOLGERUNGEN 

Es wird mit Hilfe einiger bodenmeehaniseher Überlegungen 
gezeigt, dass bei Raumgitterkonstruktionen im Verfüllmaterial 
erheblieh hóhere Horizontaldrüeke als der aktive - bzw. der 
Erdruhedruek entstehen kónnen. Mit dem Entsthen dieser 
Horizontaldrüeke direkt verbunden ist eine rhomboedrisehe 
Verformung der Raumgitterkonstruktion. Druek und Ver
formung haben direkte Einwirkung auf die Beanspruehung der 
Raumgitterelemente. Am ausgeführten Objekt konnten die er
warteten Versehiebungen naehgewiesen werden. 

Die Verfasser sind dem Kanton St. Gallen und insbesondere 
Herrn Letta für die freundliehe Genehmigung zur Publikation 
dieses Aufsatzes zu Dank verpfliehtet. 

Das in Absehnitt 5 dargestellte System ist patentreehtlieh ge
sehützt. 
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Verankerungsarbeiten und Filterbohrungen an der N1 , Autobahnumfahrung S G  

Von J. Rickert, Zürich 

Teilstrecke: B reitfeld l Rosenbergtunnel 

Baustel len:  Hangbrücken Schiessplatz 

Hangbrücken Feldli 

Rampe 504 
Stützmauer Dietli Süd 

Lüftungszentrale Rosenbergtunnel 

Tunnelportal Rosenbergtunnel 

Alle diese Baustellen weisen das gemeinsame Problem auf, dass 
kleinere oder grossere Hanganschnitte für die Erstellung von 
Brückenfundamenten oder Stützmauern notwendig sind. Diese 
Hanganschnitte liegen alle im Mergel der oberen Süsswasser
molasse der zudem hangparallel in einem Winkel von 1 5-20° 
geschichtet ist. Es handelt sich also bei allen hier ausgeführten 
Ankern gemáss Definition SIA Norm 19 1  um Felsanker. Aus 
der Benennung Mergel-Fels lassen sich auch schon die anstehen
den Probleme, die sich bei der Ausführung der Anker ergeben, 
erkennen. 

Eine primáre Frage war die aufzubringende Gebrauchskraft der 
Anker. Der Wunsch der Geologen war eine obere Beschrán
kung des lnjektionsdruckes, um nicht einzelne Schichtpakete 
durch Aufreissen von Klüften zu losen und dadurch Bewegun
gen auszulosen. 

An verschiedenen Versuchen auf den einzelnen Baustellen 
erwies sich eine Ankerkraft von 50-60 to als realistisch und 
optimal. Da es sich bei fast allen Baustellen um Ankerklasse 6 

handelte, war eine Grenzkraft des Verankerungskorpers von 
100 - 1 20 to nachzuweisen. Es zeigte sich, dass dieses Erforder
nis bei einer Verankerungslánge von 5 .00 m' mit einer einfachen 
Füllinjektion ohne weiteres erreicht wurde. Eine lángere Ver
ankerungsstrecke als 5 .00 m hátte aufgrund der gemachten 
Erfahrungen keine wesentliche Erhohung der Ankerkraft 
gebracht. 

Die Bohrungen wurden unverrohrt mit einem Lafettenbohr
gerát abgeteuft. Nach Moglichkeit wurde trocken mit intensiver 
Luftspülung gebohrt, lediglich bei stark durchnássten Schichten 
musste auf Wasserspülung umgestellt werden. Die Anker 
wurden in die mit Zementsuspension verfüllten Locher un
mittelbar nach deren Fertigstellung eingebaut. Dies daher, da 
der Mergel auch an den Bohrlochwandungen unter atmos
phárischem Einfluss sehr stark verwitterungsanfállig ist . 

Bei diesem Einbausystem konnte auf eine aufwendige Vorbe
handlung des Bohrloches mittels Vorinjektion und Nach
bohrung als auch auf zeitaufwendige Nachinjektionen verzich
tet werden und es war daher eine den Erfordernissen der Bau
stellen schnelle Arbeitsabwicklung moglich. So konnten max. 
Einbauleistungen von ca. 1 20 m' pro Tag erreicht werden trotz 
teilweise aufwendigen Umstellungen des Bohrgerátes . 

Die gewáhlten Ankersysteme waren Mono- oder Duplex-Anker 
mit Stabzuggliedern von 36 mm Durchmesser. Als Korrosions
schutz kamen Schrumpfschlauch oder Korrosionsschutz
füllmasse in der freien Ankerlánge zur Anwendung. Die Ver
ankerungsstrecke wurde mit Distanzringen, die eine minimale 

Bild l Stützmauer Dietli Süd (links) 
Rampe 504 mit Horizontal- und 
Vertikalriegeln 



Überdeckung der Zementinjektion gewahrleisten, oder mit 
Korrosionsschutzfüllmasse und Duplexrohr als doppelten 
Korrosionsschutz ausgebildet . Die bei den Hangbrücken ver
wendeten Duplex-Anker gewahrleisteten auch die Übertragung 
der Ankerkraft am hinteren Endé der Verankerungsstrecke und 
damit hinter dem massgeblichen Gleitkreis. 

Ein Problem, insbesondere bei den Hangbrücken Schiessplatz 
ergab sich aus den Ankeranordnungen (siehe Bild 2) . Einerseits 
waren die Ankerkbpfe relativ eng auf einer kleinen Flache pla
ziert, anderseits wurden die Anker von den Magerbetonplanen 
versetzt . Dies hatte zur Folge, dass die Ankerstabe durch das 
spater zu betonierende Fundament bis zu 3 .00 m vorstanden 
und im Ansiltz genau gebohrt werden mussten. Die Neigungen 
und seitlichen Richtungen waren so gewahlt, dass die Yeran
kerungsstrecken einen minimalen Abstand von 1 . 50 m auf
wiesen. Da praktisch eine Abweichung der Bohrlbcher bei 
Langen von über 30 m denkbar ist, kann also der tatsachliche 
Abstand nicht genau bestimmt werden. 

Die Prüfungen der Anker mittels einfachen und ausführlichen 
Spannproben ergaben jedoch keine gegenseitige Beeinflussung 
der Ankerkrafte. In einem speziellen Prüfprogramm beim 
Widerlager West der Hangbrücke Schiessplatz soll diese Tat
sache noch erhartet werden. 

SCHNITT 

Bild 2 Hangbrücke Schiessplatz 

A nordnung der A nker bei den Fundamenten des Pjeilers 5 

TUNNEL STEPHANSHORN 

Anker: 

Für die Rückverankerung der Rühlwand war das Bohren und 
Yersetzen von 625 Stk. Anker mit einer Gesamtlange von 
1 5 '000 m notwendig. 

Die vom Projektverfasser geforderten Ankerlasten von 40, 50, 
60 to wurden anhand von Versuchsankern bestatigt. Bei 
erreichten Grenzkrãften von 60 to - 1 00 to ergaben sich ent
sprechende Yerankerungslangen von 4.00 m,  5 .00 m resp. 
6.00 m .  

Bei der Ausführung zeigte sich, dass diese Ankerlasten i n  der 
Morane ohne weiteres erreicht wurden. Bei einzelnen Ankern 
lag die Verankerungsstrecke im Seebodenlehm und musste ver
langert werden, um die gleichen Gebrauchslasten garantieren zu 
kbnnen. 

2 

Die Bohrungen wurden mit hydraulischen Überlagerungsbohr
geraten abgeteuft . Ein Bohrgerat erreichte Einbauleistungen 
von ca. 100 m Anker pro Tage bei max. Gesamtankerlangen 
von 30 m ' .  Die !njektion wurde mit Zusatzmitteln (Yerflüssi
ger) vorgenommen, damit die Anker nach ca. 7 Tagen gespannt 
werden konnten. 

Die Übertragung der Yorspannkriifte auf die Rühlwandtrager 
erfolgte mittels exzentrisch angeschweissten Platten auf denen 
wiederum eine Kugelkalottenplatte versetzt wurde, um die An
passung an die Ankerneigungen zu gewiihrleisten (Bild 3) .  

Bild 3 Tunnel Stephanshorn 

Verankerte Rühlwand mii exzentrisch angeordneten A nker
platlen 

Entspannungsdrain: 

Das Yersetzen der vertikalen Filterrohre erforderte Bohrungen 
von 0 200 mm bis zú einer max. Tiefe von 30 m ' .  Als Bohr
system wurde das Odex-Bohrverfahren mit einem Imloch
hammer Typ Cop 6 und einer installierten Kompressoren
leistung von 21 m'/min. bei 20 bar gewahlt. Wiihrend der Aus
führung zeigte sich, dass die Bohrungen im allgemeinen für 
kurze Zeit standfest waren. Dies erlaubte das Bohrsystem zu 
andern au f eine Spiralbohrung 0 420 mm, die mit einem Dreh
bohrgerat abgeteuft wurde. Diese Bohrmethode hatte den 
Vorteil, dem Projektverfasser Angaben über den Wasserhaus
halt in den verschiedenen Bodenschichten zu machen. Als Filter 
wurde ein geschlitztes Kunststofffilterrohr 0 4Y," mit Kunst
stoffgewebe überzogen eingebaut. Der verbleibende Hohlraum 
wurde mit Sand verfüllt. Der Abstand der Filter betrug ca. 
4.00 m. 

Adresse des Verjassers: 

Jürg Rickert 
Stump Bohr AG 
Mühlebachstrasse 20 
8032 Zürich 
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