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Der Standpunkt des Bauherrn zu den Kontrollmassnahmen an den Bauwerken

Von J. Jakob, Direktor des Bundesamtes fiir Strassenbau, Bern

Mein kurzes Exposé befasst sich aus der Sicht des Bauherrn

1. mit dem Nutzen der Kontrollmassnahmen im Rahmen des
Unterhaltes und des Betriebs der Bauwerke, und

2. mit den Anforderungen, denen die Kontrollprogramme
entsprechen sollten.

Der Nutzen von Kontrollmassnahmen liegt fiir den Eigentiimer
einer Baute in erster Linie darin, dass sie ihm Angaben liber
deren Zustand und in diesem Zusammenhang vor allem iiber
deren innere und dussere Sicherheit vermitteln. Die Kontrollen
sollen mithelfen, einerseits das Werk im geforderten Zustand zu
erhalten, andererseits eventuellen Schaden durch Versagen des
Werkes, oder Teile von ihm, an Leib und Leben, bzw.
Eigentum Dritter abzuwenden.

Das Interesse, das der Bauherr an einer guten Uberwachung
und Unterhaltung der Bauwerke hat, kann geschatzt werden,
wenn man sich den Gesamtwert der bestehenden Bauwerke vor
Augen hélt. Nach einer Studie des Bundesamtes fiir Konjunk-
turfragen entspricht der aktualisierte Wert der in unserem
Lande allein wédhrend des Zeitraumes 1945 — 1979 in den
Sektoren Hoch- und Tiefbau ausgefiihrten Bauten einer Inves-
tition von rund 540 Milliarden Franken. Auch wenn man in
Betracht zieht, dass die in unserem Sinne zu iiberwachenden
Werke nur einen kleinen Teil der Gesamtheit der Bauten aus-
machen, steht fest, dass doch zahlreiche Eigentiimer von
Bauten ein of fenbares Interesse haben bzw. haben mussten, alle
zur Erhaltung dieser gewaltigen Investitionen geeigneten Mass-
nahmen zu treffen.

Sekundar ist hingegen fiir die Bauherren der Nutzen von Kon-
trollmassnahmen, der aus der damit verbundenen Verbesserung
der Grundlagen fir die Berechnung und die Konstruktion
entsteht. Die meisten Bauherren erstellen in der Regel nur
wenige Bauten in grossen zeitlichen Abstdnden und sind
deshalb am Fortschritt der Baukunst an sich nur méassig interes-
siert. Anders ist die Situation fiir Bauherren, die laufend bauen
oder bauen lassen, weil dies ihre eigentliche Aufgabe ist. Ich
denke an die Bauverwaltungen der offentlichen Hand, an
offentliche oder halboffentliche Anstalten und Betriebe, an
Versorgungsgesellschaften, an Grossunternehmen, usw.. Sie
sollten an Kontrollmassnahmen an ihren Bauten auch unter
diesem Aspekt Interesse zeigen. Der damit geleistete Beitrag zur
Forderung der Technik und der Technologie des Bauwesens
kommt ihnen ja direkt zu gut.

Darf ich in diesem Zusammenhang auf die seit einiger Zeit fest-
stellbare Entwicklung hinweisen, die sich durch die Realisierung
immer schlanker, sparsamer dimensionierter Bauten, die Aus-
fithrung von Fundamenten in grosser Tiefe oder in sehr
schlechtem, ja unstabilem Untergrund und die Anwendung
neuer Baumethoden durch die Unternehmungen kennzeichnet.
Diese Entwicklung erfordert offensichtlich vermehrt Kontroll-
massnahmen am Bauwerk, einerseits um den Projektierenden
und den Unternehmern verbesserte Grundlagen fir die
Berechnung und Ausfiithrung, andererseits dem Bauherrn die

Gewissheit fiir ein normales Verhalten der Bauten zu geben. In
gewissen Féllen ist dies geradezu eine Vorbedingung daftr, dass
solche Bauten und Methoden vom Bauherrn akzeptiert werden
konnen.

Es bleibt das rein wissenschaftliche Interesse an den Messungen
an Bauwerken. Der Bauherr pflegt es in der Regel nicht. Er
nimmt an, dass an den Hochschulen und von Spezialisten der
Sache auf den Grund gegangen oder das Wissen erweitert wird.
Die Forderung von Kontrollmassnahmen aus diesem Beweg-
grund diirfen Sie deshalb nur von wenigen grossen Investoren
erwarten.

Die Anforderungen, die der Bauherr an Kontrollmassnahmen
stellt, sind, sofern er sie iiberhaupt formulieren kann, in der
Regel folgende :

Sie sollen das unbedingt erforderliche, aber nicht mehr, um-
fassen, d.h. dem Zweck entsprechen; sie sollen nicht mehr
kosten als unbedingt notwendig, und sie sollen die ziigige
Errichtung, bzw. die Nutzung der Baute nicht storen. Dieser
Standpunkt ist verstdndlich, und die Spezialisten fiir Kon-
trollen und Messungen werden ihm Rechnung tragen miissen.

Es sind aber noch einige andere Forderungen von Bedeutung.
So sollen die Messprogramme so angelegt werden, dass die ver-
schiedenen Einwirkungen isoliert werden konnen. Nur dann ist
eine dem Bauherrn verstindliche differenzierte Analyse
moglich. Sodann ist es wichtig, dass die Messungen moglichst
wirklichkeitsnah unter dem Einfluss von Lasten und Klima er-
folgen. Der nicht spezialisierte Bauherr hat in derart gewonnene
Ergebnisse mehr Vertrauen als in Laborversuche, deren Wert
ich keineswegs abmindern mochte.

Fiir den Fall der eigentlichen Uberwachung der Bauten mochte
ich auf die gestiegene Bedeutung der Langzeitversuche und der
Spannungskontrollen iiber die Zeit hinweisen. Sie liefern
zusammen mit den traditionellen Untersuchungen dem Bau-
herrn die zur Beurteilung des Langzeitverhaltens der Bauwerke
erforderlichen Angaben.

Die Anforderungen an die Kontrollmassnahmen sind schliess-
lich stark verschieden, je nachdem, ob es sich um eher defor-
mationsunempfindliche Bauten oder solche handelt, deren
Deformationen entweder schon bei ihrer Ausfithrung oder
dann nach ihrer Inbetriebnahme unbedingt durch Messungen

kontrolliert werden miissen. Bei deformationsunempfindlichen
konnen die Anforderungen in der Regel herabgesetzt werden,
und es geniigen Kontrollen in zeitlich grosseren Abstdnden.
Eine periodische Uberpriifung, beispielsweise der Stabilitit,
kann aber auch bei solchen Bauten angezeigt sein. Hohere
Anforderungen stellt die zweite Kategorie. Ich denke an die mit
Dauermessanlagen versehenen Talsperren, an Briicken und
Viadukte mit Fundationen in Rutschhdngen, insbesondere aber
an die mittels Verankerungssystemen stabilisierten Strukturen,
deren Verhalten im Laufe der Zeit verfolgt werden muss.




Bei solchen Dauermessanlagen ist dem *’Betrieb’’ der Anlagen,
wenn man so sagen darf, ebenso viel Aufmerksamkeit zu
widmen wie der erstmaligen Installation. Es ist auf leichte
Zugénglichkeit zu achten, oder, wenn dies nicht moglich ist,
eine Ferniibertragung der Messresultate einzurichten. Die Mess-
anlage muss eine rasche, unkomplizierte Auswertung ermogli-
chen, die moglichst durch Hilfskriafte vorgenommen oder mit
Datenverarbeitungsanlagen erfolgen kann. Schliesslich ist zu
fordern, dass die Spezialisten den Eigentiimer ehrlich orien-
tieren, wenn sie zur Uberzeugung kommen, dass die Messungen
nicht mehr notwendig sind.

Abschliessend mochte ich sagen, dass Kontrollmassnahmen
meines Erachtens fir viele Bauherren zur Beurteilung des Ver-
haltens seiner empfindlichen Bauwerke unerldsslich sind. Sie
sollten Bestandteil der Untersuchungen bilden, die fir Uber-
wachungs-, Unterhalts- und Reparaturarbeiten erforderlich
sind, d.h. fiir die sogenannte "’technische Bewirtschaftung’’ der
Bauwerke, ein Sachbereich, der seit einigen Jahren Gegenstand
von Studien auf internationaler Ebene ist. Die Griinde fir die
iiberlegte Durchfithrung von Kontrollmassnahmen liegen nicht
nur im Wert und der Bedeutung von Anlagen, deren Ausser-
betriebsetzung zu schwerwiegenden wirtschaftlichen und poli-
tischen Folgen fithren kOnnte. Sie liegen auch in der raschen
Entwicklung der Bautechnik. Beide Griinde haben dazu
gefihrt, dass das Verhalten vieler Bauwerke systematisch und
griindlich verfolgt werden muss. Das Interesse ihrer Eigentiimer
ist gegeben.

Adresse des Verfassers:

J. Jakob
Direktor des Bundesamtes fiir Strassenbau
3003 Bern
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Description et critique de quelques dispositifs de contréle d’ouvrages

par E. Recordon, Professeur de mécanique des sols a I'EPF- Lausanne

1. INTRODUCTION

La qualité des mesures de contrdle du comportement d’un
ouvrage dépend non seulement de I’appareil utilisé, mais aussi
du nombre et de la position des points de mesure, de la fré-
quence des mesures et de la stabilité des points fixes.

Dans cet exposé, le terme de dispositif de contréle ou de dispo-
sitif de mesure englobera tous ces ¢éléments, y compris les hypo-
théses faites pour ’interprétation des résultats.

L’ingénieur civil, chargé de contrdler le comportement d’un
ouvrage, doit donc définir son dispositif de mesure. Il doit
choisir :

— les appareils de mesure,

— le nombre et ’emplacement des points controlés,

— la fréquence des mesures ou nombre des mesures par unité
de temps en chaque point.

Le choix des appareils est influencé par la précision que 1’on
doit atteindre, mais les possibilités de choix sont souvent res-
treintes par le fait que I’on possede certains appareils ou que
I’on en dispose a des conditions financiéres avantageuses.

Le choix des points de contréle et de la fréquence des mesures
nécessite la définition de deux nombres optimum, celui du
nombre des points dans I’espace et celui du nombre de mesures
en chaque point dans le temps.

Lescourbes A et B de la figure 1 sont analogues.
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Fig. I — Choix du nombre optimum Nopl des points de mesure ou du
nombre optimum des mesures par unité de temps (fréquence des
mesures).

La courbe A est celle que I’on obtient lors d’un essai de
compactage a grande échelle sur un remblei d’essai et que ’on
veut déterminer le nombre optimum de passages d’un engin de
compactage. La courbe B montre qu’il y a aussi un nombre
Noptimum de mesures dans le temps, ou de points de mesure,
au-dela desquels la connaissance du‘comportement de I’ouvrage
ne s’accroit plus guére. Il devient donc inintéressant du point de
vue économique de dépasser ce nombre, mais il serait regret-
table de ne pas I’atteindre. Le choix de ces deux nombres
optimum se fait de maniére intuitive:

Remarquons que le nombre optimum de points dépend aussi de
la précision que I’on veut atteindre. Si I’on doit avoir une
grande précision, il peut devenir nécessaire d’accroitre le
nombre de points de mesure pour pouvoir prendre des
moyennes.

Les quelques exemples de dispositifs de contrdle que nous
décrivons plus loin ont été choisis parmi des cas aussi différents
que possible pour faire apparaitre les éléments du choix liés a
I’économie et a la précision.

Avant d’aborder la description de ces cas, remarquons encore
qu’un trés grand nombre de mesures de contrOle sont des
mesures de déplacements. Des appareils tels que le niveau ou le
théodolite, le tassometre, I’inclinométre ou le pendule ont tous
pour role de permettre des mesures de déplacements. Pour les
ouvrages de génie civil, dans le domaine des fondations, on
utilise moins fréquemment des appareils de mesure de pressions
hydrauliques et de contraintes, par contre les mesures de forces
sont fréquentes surtout dans le cas des ancrages.

Enfin, la qualité d’une mesure dépend aussi de la fidélité du
dispositif ou de la reproductibilité d’'une méme mesure a des
époques différentes, puisque ce sont en général des différences
de déplacements qui nous intéressent, mesurées souvent au
cours de plusieurs années.

D’une maniére trés générale, les ouvrages controlés peuvent étre
répartis en deux catégories principales selon que les
déplacements mesurés diminuent cu augmentent au cours du
temps (figure 2) :
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Fig. 2 — Variation des déplacements mesurés au cours du temps.

A - Les phénoménes qui évoluent vers une stabilisation

Dans ce cas, il s’agit de mesurer au début de grands dépla-
cements, puis des déplacements de plus en plus faibles. La
fréquence des mesures pourra donc diminuer avec le temps.
C’est le cas par exemple de la consolidation des sols sous
une fondation ou du contrdle d’un glissement qui a été sta-
bilisé par des mesures confortatives. Le déplacement maxi-
mum étant grand, il est souvent possible d’utiliser des
appareils dont la précision n’est pas trés grande, par exem-
ple + lcmou + | mm.




B - Lesphénomeénes qui évoluent vers la rupture

C’est, en général, le cas d’un ouvrage ou d’un massif de sol
ou de roche au voisinage duquel on exécute des travaux et
dont on veut déceler le début de la déformation. Le seuil
des déplacements admissibles (traitillé horizontal de la
courbe B de la figure 2), que I’on choisit, correspond alors
a de tres faibles déplacements et la précision doit étre
grande, par exemple + 0,1 mm.

2. CONTROLE D’UN REMBLAI DE ROUTE

i.a méthode de préchargement est utilisée avec succes depuis
une dizaine d’années pour la construction des remblais d’auto-
route sur sols tourbeux tres déformables.

N1 LAUSANNE - BERNE

TRACE ET OUVRAGES DANS LA PLAINE DE LORBE

Dans les sections les plus critiques, lorsque les tassements
prévus atteignent un metre en ordre de grandeur, et surtout s’il
y a de la craie lacustre en plus de la tourbe, le probleme de la
stabilité du remblai se pose en plus de celui de son tassement. Il
est alors nécessaire de mesurer les déplacements horizontaux au
pied des remblais et les pressions interstitielles dans les couches
de mauvaise qualité.

L’autorotte N1 dans la région comprise entre Chavornay et
Yverdon, dans la plaine de I’Orbe, passe par-dessus les voies
ferrées des Chemins de fer fédéraux, au sud d’Yverdon
(figure 3). Les remblais d’accés au viaduc d’Ependes ont été
contrdlés. Le remblai nord présentait des conditions particulié-
rement difficiles : sa hauteur est d’environ 8 m et les sols de
mauvaise qualité s’étendent jusqu’a 8 m de profondeur. Ils
comprennent en particulier 2 a 2,5 m de tourbe et 4 m de limon
crayeux.
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La mise en place des terres a été exécutée tres lentement, en con-
trolant les déplacements et les pressions interstitielles (figure 4).

Chaque profil était équipé d’un tassometre (M. Odier, 1973),
d’un inclinomeétre (M. Peignand, 1970) au pied du talus coté
plaine (co6té ouest), et d’une cellule pour la mesure de la
pression interstitielle.

Durant la premiere année, le remblai coté Chavornay a pu étre
monté jusqu’a 8 m, mais le remblai coté Yverdon a di étre
arrété a 6,50 m, les pressions interstitielles ne se dissipant que
trés lentement.

Les déplacements horizontaux (figure 5) dépassaient 25 cm,
aprés une année, dans la couche de tourbe, les tassements étant
de I’ordre de 90 cm pour la culée nord, coté Yverdon. Il a fallu
attendre jusqu’a I’été 1980, soit quatre ans aprés le début de la
construction, pour pouvoir achever ce remblai qui maintenant
est pratiquement stabilisé, mais les déplacements horizontaux
sont de 38 cm et les tassements de I’ordre de 150 cm.

La précision de la lecture du tassometre (résolution) est de
+ 0,1 mm sur sa colonne de mesure. Mais comme la colonne
est placée au pied du remblei et que sa base est située a deux
meétres de profondeur seulement, il faut craindre qu’elle subisse
I’influence des tassements dus au remblai et celles des fluctua-
tions saisonniéres du niveau de la nappe. Il faut donc distinguer,
lorsqu’on parle de précision, celle de I’appareil par rapport a la
colonne de mesure et celle de la mesure de tassement par
rapport a des points dits fixes. Nous rattachons toujours, dans
les plaines tourbeuses, le haut de la colonne de mesure a des
points fixes de nivellement, mais ceux-ci sont parfois tres
éloignés. Les colonnes de mesure dans la plaine de I’Orbe se
déplacent verticalement de plusieurs centimetres.

On peut admettre que la précision de la mesure des tassements
par rapport a des points fixes est de ’ordre de + 3 cm a
Ependes.

Les inclinométres sont des appareils extrémement précis. lls
permettent d’atteindre la précision de + 0,25 mm/m’ et méme
mieux lorsque les déplacements sont faibles, c’est-a-dire lorsque
le tube posé se déforme peu.

A Ependes, malheureusement, les tubes n’avaient que 8 m de
longueur. Leur base était encore dans les mauvais sols et se
déplacait. Il faut donc penser que les déplacements mesurés
sont plus faibles de quelques centimetres que les déplacements
vrais.

le fonctionnement des cellules de pression au cours d’une
période de plusieurs années est problématique. leur mise en
place est une opération délicate. Pour avoir une idée assez
exacte de la précision des mesures, il est nécessaire de placer
deux cellules en chaque point de mesure, ce qui n’a pas été le cas
a Ependes. Les cellules utilisées ont une précision probable de
2 kN-m™ (0,02 kg/cm?).

3. CONTROLE D’UNE VILLA FISSUREE

Dans le cas d’une villa, I’économie exige un dispositif tres
simple. Des mesures sont néanmoins indispensables si I’on veut
pouvoir se rendre compte de I’évolution du phénomeéne d’insta-
bilité et décider si des travaux de réfection de la villa peuvent
étre entrepris.

La villa (figure 6) est fondée a deux niveaux, le terrain étant en
légere pente. La partie droite est excavée de 1,5 a 2 m, la partie
gauche n’est pas excavée. Le manque de liaisons en fondation et
les remblais autour de la villa ont causé un léger mouvement
vers la droite de la partie excavée. Les déplacements horizon-
taux, aussi bien que verticaux sont de I’ordre de 15 a 20 mm.

La présence de mauvais sols, argile molle, a deux metres de pro-
fondeur environ est la cause de I’accident.

L’un des moyens simples et peu coliteux que I’on peut envisager
est de mesurer le mouvement relatif des deux parties de la
maison a I’aide d’un pied a coulisse de mécanicien (ou d’un pied
a coulisse muni d’un comparateur). Cet appareil permet, grace
a son vernier, de mesurer le 1/20 mm. La précision de la mesure
des déplacements relatifs des deux lévres des fissures est de
I’ordre du 1/10 mm.

Fig. 6 — Villa fissuréee.

Fig. 7 — Fissures de la fagcade nord-ouest. Les
quatre vis se trouvent au bas de la fissure.

La mise en place de quatre vis scellées dans le mur (figure 7) de
part et d’autre de la fissure et formant un quadrilatére, sensi-
blement rectangulaire, va permettre de mesurer les déplace-
ments aussi bien horizontaux que verticaux dans le plan d’une
facade. On mesure, a une époque donnée (figure 8), I’écarte-
ment des paires de vis placées selon les quatre cotés et les deux
diagonales du quadrilatere. En considérant par exemple que les
deux vis A et B placées a gauche de la fissure sont les points de
référence fixes, la mesure des distances AC et BC ou AD et BD
permet de déterminer, par résolution de deux triangles, la
position des deux points situés sur la partie mobile de la facade.



Dans le cas de la villa expertisée, ce dispositif fut mis en place
sur trois fissures situées sur les facades opposées et sur le mur de
refend. Il a permis de déceler des mouvements trés faibles et de
montrer qu’au cours des années, le phénoméene d’instabilité
tendait a disparaitre. Les vitesses de déplacement ayant passé de
7,54 mm/an a 0,48/an six ans plus tard, il fut décidé de
procéder a une premiére réfection et de prévoir, dans les frais de
réparation, une deuxiéme réfection dix ans plus tard.

Les controles décrits dans ces deux premiers cas concernent des
ouvrages en cours de stabilisation ou de consolidation, les
déplacements diminuent avec le temps (cas A de la figure 2).

Examinons maintenant le cas d’ouvrages stables, menacés de
devenir instables (cas B de la figure 2).

4. CONTROLE D’IMMEUBLES SITUES A
PROXIMITE D’UNE FOUILLE

L’exécution de travaux de fouilles au voisinage des fondations
d’immeubles pose, en général, un probléeme délicat. Lorsqu’il
s’agit d’un édifice comme I’église St-Frangois a Lausanne,
édifiée durant la deuxieéme moitié du XIIl¢ siécle, ou de la cathé-
drale St-Pierre a Geneve, édifiée a la fin du XIle¢ siécle, le pro-
bléeme devient particuliérement difficile : ces monuments sont
construits en magonnerie. La figure 9 représente une coupe de
I’église St-Frangois a Lausanne. Les hauteurs libres et les
portées sont grandes, les fondations sont, en général, fragiles et
certains murs ou colonnes présentent des faux aplombs tres
marqués. Les deux églises sont construites sur une colline,
formée d’une moraine graveleuse et sableuse de bonne qualité.
A Lausanne, la moraine dont I’épaisseur est d’environ 25 m
repose sur la molasse, alors qu’a Geneve, au contraire, elle
prend appui sur des sédiments argileux et limono-argileux peu
consolidés. A Geneve la limite entre la moraine et les matériaux
sous-jacents est sensiblement a la cote du niveau du lac (372).
Le dallage intérieur de la cathédrale est situé 30 m plus haut et
le niveau de la molasse est présumé étre environ 100 m plus bas.
11 n’a jamais été atteint par les forages.

Fissure
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CC'et DD': Déplacements en grandeur
et direction
Vérification CD = C'D'

Fig. 8 — Mesure des déplacements relatifs des points AC,BC et
AD,BD.

L’existence des sédiments argileux et limoneux d’une épaisseur
d’environ 100 m, plus déformables que la moraine, a conduit
les responsables des travaux de fouilles archéologiques, qui
devaient étre exécutés a I’intérieur de la cathédrale, a reprendre
en sous-ceuvre par micro-pieux les fondations de I’édifice
(figure 10). Les fouilles archéologiques, qui ont permis de
découvrir une des plus anciennes églises chrétiennes d’Europe
datant du Ve ou Ve siécle, sous la cathédrale actuelle, sont
descendues de quatre metres environ, soit jusqu’au niveau
d’appui des fondations.

Le comportement de la cathédrale a été observé par mesures de
nivellement, au distometre, par des pendules et des extenso-
metres lors de la mise en charge des pieux et pendant les travaux
de fouilles.

A Lausanne, c’est ’aménagement de la circulation sur la place
St-Frangois et la construction de deux passages a piétons
(figure 11) qui a nécessité le contrdle du comportement de
I’église. Les fouilles du passage souterrain Est (figure 12)
descendaient environ cing métres plus bas que le niveau des fon-
dations et s’approchaient a environ cinq meétres des murs du
cheeur de I’église. Il s’agissait donc de mettre en place un dispo-
sitif de contrdle permettant de prendre des mesures immédiates
au moment des premiers déplacements des murs, des voiites ou
des fondations (E. Recordon, 1980).

0 5 10

Fig.9 — Coupedel’église St-Frangois, a Lausanne.
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Fil 35 |

PROFIL A-A

Pieu 47

v

Fig. 12 — Coupe en travers de la fouille du passage est
et du cheeur de [’église. Le pieu 23 est muni d’un tube
pour mesures a [’inclinométre. Les fils 35 et 36 corres-
pondent a des mesures au distométre. Les deux niveaux
d’étayage de la paroi berlinoise sont visibles.

PLANS HORIZONTAUX

Plan & 9 m du sol Plan 21.5m du sol

~59m

Ce dispositif a été constitué de :
— 27 points de nivellement disposés autour et dans 1’église
— 15 points de nivellement répartis sur des batiments entou-
rant la place
— 36 fils de distometre (Dr. K. Kovari, K. Amstad,
Prof. H. Grob, 1974)

— 3tubes d’inclinométrie au bord de la fouille
— 14 points d’observation de la largeur de fissures.

La premiére question qui se pose dans un cas pareil ést de savoir
quels sont les mouvements normaux de I’édifice sous I’effet des
variations d’humidité et de température, de maniere a pouvoir
fixer le déplacement maximum acceptable (figure 2, cas B) au-
dela duquel I’alerte doit étre donnée pour que des mesures con-
fortatives soient prises.

Dans le cas de St-Francois, la mac¢onnerie de molasse est tres
sensible a ces influences, particulierement dans le choeur qui est
beaucoup moins massif que la nef. Les allongements et raccour-
cissements saisonniers sont de I’ordre de | mm, ils atteignent au
maximum 1,9 mm dans le haut du choeur, comme I’ont montré
les mesures au distometre. La figure 13 représente les déplace-
ments mesurés au distometre pendant une période de refroidis-
sement de I’air extérieur (aolit a décembre). C’est le fil N° 6
dans la coupe A-A du fond du cheeur qui marque le plus grand
déplacement (contraction). La résolution du distometre est le
1/100 mm. On peut assurer une précision des mesures de
1/10 mm, selon I’expérience faite a St-Frangois.

PLANS VERTICAUX

Fond du choeur A-A
6

~8.4m
33

Fig. 13 — Principaux fils pour
mesures au distométre. Dans le plan
e horizontal a 1,5 m du sol et dans les
T -—cS5m plans verticaux AA et BB, les traits
Arc triomphal B-B pleins correspondent aux mesures du
mois d’aoiit et les traitillés a celles de
e, TS décembre. Il a été admis que le fil 9 se
dilatait symétriquement par rapport
a son milieu. Les dilatations que ['on
constate dans le plan horizontal a
1,5 m du sol sont dues a l'effet du
7 ; chauf fage de ’église.

~9.0m

3 ~84m
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~13m
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En ce qui concerne les nivellements, les mesures ont été faites
toujours par la méme personne, un ingénieur géometre du Ser-
vice du cadastre de la ville de Lausanne. Cela a permis d’attein-
dre une grande précision, comme le montrent les courbes de la
figure 14. Dans cette figure, chaque point représente la
moyenne du déplacement vertical de 27 points pour I’église
entiere, de 10 points pour l’intérieur, de 17 points pour I’exté-
rieur et de 5 points pour ’extérieur du cheeur. Elle fait appa-
raitre I’influence des variations saisonnieres de la température et
de ’humidité, phénomeénes qui n’ont rien a voir avec les travaux
de fouilles exécutés de juin 1978 a juin 1979. L’église s’abaisse
de 0,3 mm de mars a septembre et remonte d’autant d’octobre a
février (période juin 1978 a juin 1979). Pendant la durée des
travaux, on note une trés légére tendance a un accroissement de
I’abaissement général de 0,2 a 0,3 mm.

Les tubes d’inclinométrie fixés aux profilés métalliques des
pieux de la paroi berlinoise de la fouille (figure 15) ont montré
que les déformations sont faibles (inférieures a 7 mm) en téte.
La paroi était étayée trésrigidement a deux niveaux.

Les déplacements du pieu 23, le plus voisin du cheeur, sont
restés inférieurs a 3 mm. Ils sont plus faibles pour ce pieu du fait
que ’on est dans un angle et que la paroi forme une voite dans
les plans horizontaux, alors que les deux autres pieux (16 et 39)
sont au milieu de parois rectilignes.

La précision des mesures a I’inclinomeétre est au moins égale a
+ 0,5 mm, dans le cas de St-Frangois, ou les tubes n’ont subi
que de tres faibles déformations.
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Fig. 15 — Déplacements horizontaux de trois pieux
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5. CONCLUSIONS

Parmi les dispositifs de contrdle qui ont été décrits, seule la
précision des mesures par nivellement, au distométre et, au
pied, a coulisse, peut étre déterminée, grace au fait que des
mesures surabondantes permettent de mesurer I’erreur ou
I’écart. Les dispositifs comprenant un tassométre, un tube
d’inclinométrie, ou une cellule de pression, ne permettent pas
de déterminer ’erreur de mesure. Les chiffres donnés plus haut
n’ont donc été qu’évalués. Diverses données sur la précision des
mesures sont données dans ’ouvrage «Landslides» (Transport-
ation Research Board, 1978).

Dans un appareil de mesure, on définit /a résolution R comme
I’écart entre deux traits successifs de la plus fine division de
I’échelle de mesure (figure 16).

ResoLution : R =10.2
aln
1
0 1 2 5 i 3 4 5 7
|

B |SE DEPLACE

GRANDEUR MESUREE G

"FIXE" A

SENSIBILITE RELATIVE i SR =

N-R SENSIBILITE

Brax " GRANDEUR MESUREE MAX,
Fig. 16 — Résolution et sensibilité d’un appareil.

Appelons sensibilité S d’un dispositif de mesure la plus petite
grandeur mesurable. Pour une balance, c’est la plus petite
charge pour laquelle I’'index de mesure se déplace de maniére
visible le long de I’échelle. Si I’échelle de mesure a été bien
choisie, la sensibilité doit correspondre a peu pres a la
résolution et N seraégala 1, si I’on écrit
S = NR.

Si par contre R est relativement grand et que I’on arrive a appré-
cier valablement des variations de I’ordre de%R OU%R, alors

N = %ou%. A D’inverse, N peut étre plus grand que 1 si ’appa-

reil a une certaine inertie.

La sensibilité relative de la mesure SR sera le rapport entre la
sensibilité et la plus grande valeur a mesurer : Gpax.

Sp = 3
R Gra

Il est des lors intéressant d’examiner le tableau I.

— Dans le cas des remblais sur sol trés déformables, la sensibi-

lité relative des mesures au tassomeétre et a I’inclinométre est
satisfaisante, alors que celle des mesures de pression est
moins bonne. Le dispositif de mesure adopté donne toute
satisfaction, surtout grace au fait que la valeur maximum
Gmax de la grandeur a mesurer est grande.
Meéme si la colonne de mesure du tassométre s’abaisse ou
s’éléve de 2 ou 3 cm, ou que le pied du tube d’inclinométrie
bouge de quelques centimeétres, la sensibilité relative reste
bonne, donc vraisemblablement, la précision reste suffisante
également.

— Dans les cas dela villa fissurée ou de I’église St-Frangois, les
grandeurs maximum Gpgax sont trés faibles. Toutefois, la

Résolution Grandeur Sensibilité
de max. relative
I"appareil a mesurer gp. N-R
R Gmax Gmax
Remblais N1 I'N
Tassomeétre I mm 1000 mm 17200 ‘ S
Inclinomeétre 1710 mm/m’[ 60 mm/m’| 1/120 ! 5
Cellule de pression 2 kN-m™] 100 kN-m™ | 1/10 | S
Yilla fissurée ‘
Pied a coulisse 1/20 mm 10 mm 1/200 { 1
Eglise St-Francois |
Nivellement 1 mm S mm 1/5 | 1
Distométre 1/100 mm 1 mm 1/100 1
Inclinometre 1710 mm/m’ I mm/m’|1/10 |l 1

Tableau 1

sensibilité relative reste satisfaisante, grace au fait que la
résolution et la sensibilité des appareils utilisés est tres
bonne, dans le cas du pied a coulisse et du distomeétre en tout
cas.

L’inclinométre a permis de montrer, malgré une sensibilité
relative médiocre, que les déplacements horizontaux ne
dépassaient pas le seuil de 3 mm au voisinage du cheeur.

En ce qui concerne le nivellement, la sensibilité relative est la
moins bonne et pour atteindre la précision de quelques
dixiémes de millimeétres qui a été obtenue, il a fallu multi-
plier les points de mesure et prendre des moyennes.

Les courbes que nous avons montrées (figure 14) et qui
permettent de déceler I’influence saisonniére de la tempéra-
ture et de ’humidité semblent prouver que I’église se souléve
de 3 ou 4 dixiemes de millimétres en automne et en hiver et
s’abaisse d’autant au printemps et en été. L’entiére vérité
nous oblige a dire que ces déplacements verticaux sont
mesurés par rapport a des batiments admis comme fixes et
qui entourent la place sur lesquels 10 points fixes servaient
de références. Il est probable, mais non certain, que c’est
I’église qui bouge le plus, car c’est un édifice beaucoup plus
déformable par sa hauteur et ses portées que les batiments
massifs de référence.

Ces divers exemples illustrent, nous semble-t-il, assez bien la
difficulté qu’il y a a choisir un dispositif de mesure et a inter-
préter les résultats. Mais malgré toutes les incertitudes qui
subsistent, malgré les mouvements des points de référence dits
fixes, on doit constater que les trois dispositifs de controle
présentés ont permis d’atteindre entiérement le but recherché
qui était, dans les deux premiers cas, de vérifier si les remblais et
la villa fissurée allaient vers une stabilisation et, dans le cas de
I’église, de vérifier que les déplacements mesurés correspon-
daient a un comportement normal de I’édifice et ne pouvaient
pas étre attribués aux travaux exécutés au voisinage.

Il y a donc une certaine contradiction qui apparait : d’une part,
on dit que les mesures sont peu précises ou que la précision est
mal définie et d’autre part, on affirme que les dispositifs de
mesure donnent tout de méme satisfaction.

Cette contradiction peut étre éliminée si I’on admet que ce sont
plus les déplacements relatifs dans I’espace et dans le temps
qu’il convient de mesurer que les déplacements en valeur
absolue. C’est aussi plus la sensibilité relative du dispositif de
mesure qui importe que la sensibilité en valeur absolue.

Depuis quelques années, les appareils de haute précision, mis a
la disposition des responsables du controle des ouvrages, sont
de plus en plus nombreux. A notre avis, la méthodologie des
mesures, c’est-a-dire la conception de dispositifs de controle
optimums et économiques, comprenant des mesures surabon-



dantes pour I’estimation de la précision, n’a pas progressé de la
méme maniere.

Nos remerciements s’adressent a la Direction des Travaux de la
ville de Lausanne qui nous a confi¢ le mandat d’expertise de
St-Francois, a son Service du cadastre qui a exécuté les mesures
et mis en place les dispositifs de mesure, a la Commission Fédé-
rale des Monuments historiques, présidée par M. le professeur
A. Schmid qui nous a mandaté pour la Cathédrale de St-Pierre,
a Geneve, a MM. C. Comte et G. Stencek, ingénieurs, auteurs
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pour le contrdle des remblais de la plaine de I’Orbe, ainsi
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Das Konzept der "Linien-Beobachtung’” bei Deformationsmessungen

Von Prof. Dr. K. Kovari, Ch, Amstad, ETH Zirich

1. ALLGEMEINES

Die Deformation eines Korpers (Fig. 1) kann durch seine Ver-
zerrungen eij, welche lber die lokale Verformung Auskunft
geben, oder durch die Verschiebungsvektoren & der ihm ange-
horenden Punkte P beschrieben werden {1}. Bei der vollstandi-
gen Darstellung der Deformation eines Korpers werden sowohl
die Verzerrungskomponenten als auch die Verschiebungskom-
ponenten als Funktion des Ortes P (x, y, z) angegeben. So
bestehen denn auch eindeutige Beziehungen zwischen diesen
Grossen, welche in der Statik unter der Bezeichnung «kine-
matische Relationen» bekannt sind. Sie verkniipfen partielle
Ableitungen der Verschiebungskomponenten mit den Verzer-
rungen. Die lokalen Verformungen kdnnen deshalb als diffe-
rentielle, die Verschiebungskomponenten als integrierte
Grossen bezeichnet werden.

Fig. 1 — Die Beschreibung der Deforimation eines Korpers
a) durch die lokalen Verzerrungen
b) durch das Vektorfeld der Verschiebungen

Es ist offensichtlich, dass die Deformation eines Kdrpers mess-
technisch — in strengem Sinne — niemals vollstdndig erfasst
werden kann. In vielen Féllen ist dies auch nicht notwendig, sei
es weil ein geeignetes Rechenmodell die Liicken in den
Beobachtungen zu fillen vermag oder, weil die Ingenieur-
aufgabe, zu deren Losung Messungen erforderlich sind, sehr
begrenzt ist. Man begniigt sich deshalb des ofteren mit der
Beobachtung von gewissen differentiellen oder integrierten
Grossen in ausgewéhlten Einzelpunkten des Bauwerkes. In
Fig. 2 ist ein solcher Fall am Beispiel einer Staumauer darge-
stellt. In den Punkten A und B eines Querschnittes werden zur
Kontrolle der Sicherheit horizontale bzw. lotrechte Verschie-
bungskomponenten und in den Punkten C und D Dehnungen
gemessen.

Komplexe geotechnische Situationen mit anspruchsvollen Auf-
gabenstellungen erfordern oft umfassendere Information iiber
die Deformation der Tragwerke. Dies gilt ganz besonders dann,
wenn die Ursachen von Schadden resp. unerwarteter Bewegun-
gen ermittelt werden miissen. Aber auch immer dann, wenn
Messungen wahrend der Bauausfiithrung als Grundlage fiir
weitere konstruktive Entscheidungen dienen oder wenn das
Verhalten eines Prototyps fiir die Gestaltung einer Serie mass-

D]

¢c B

U
Fig. 2 — Punktuelle Deformationsmessungen an einer Staumauer

gebend ist, wird eine eingehende Kenntnis iiber den Defor-
mationsmechanismus verlangt. In diesen Féllen sollte statt der
Intensivierung der punktuellen Messung zu Linien Beobachtun-
gen {2} gegriffen werden.

Definition:
Linien-Beobachtung bedeutet, dass der Verlauf einer
bestimmten Grosse, sei es eine Kriimmungs-, Dehnungs-
oder Verschiebungskomponente etc. entlang einer Linie
liickenlos erfasst wird.

2. GEOMETRISCHE BEZIEHUNGEN BEI LINIEN -

BEOBACHTUNGEN

In Fig. 3 stellt die ausgezogene Gerade die unverformte Linie,
die gestrichelte Kurve die Projektion der verformten Raum-
kurve auf die (x,y) -Ebene dar. Ein Punkt P verschiebt sich in
die Lage P, welche durch die Komponenten (u, v, w) des Ver-
schiebungsvektors angegeben wird. Die Projektionen der
Raumkurve auf die Ebenen (x, y) und (X, z) weisen die
Neigungswinkel oyy bzw. axz und die Krimmungen xyybzw.
kyxz auf. Die Streckung der Linie sei mit & bezeichnet. Der
Zusammenhang zwischen den Verschiebungskomponenten,
den Neigungswinkel und den Kriimmungen kann im ange-
gebenen Koordinatensystem durch die Beziehungen

o
dx

L v _ oy,

dx dx (1)
2 2

d_v_ = Kyxy gV - Kxz

dx? x?

definiert werden.




Geht man von einer urspriinglich kreisformigen Linie aus
(Tunnelgewolbe), die aber nur in ihrer Ebene verformt wird
(Fig. 4), so erhdlt man &dhnliche Beziehungen (2) zwischen
Neigungswinkel o, Kriimmungsidnderung x, Dehnung & und
den Verschiebungskomponenten u und w, ndmlich

dw ok d

B

— _dl = LS - _d_. (ectga) @
dy? sina dy '

Die Differentialgleichungen (1) und (2) stellen die kinema-
tischen Relationen dar, welche somit mathematische Beziehun-
gen zwischen den differentiellen Grossen verschiedener Stufen
und den Komponenten des Verschiebungsvektors herstellen.

\
o
R
x
<
<
I

v (x)
= W(X)

3
I

Fig. 3 — Die Verforinungen einer Geraden zu einer Raumkurve
unverformter Zustand
— — — Projektion der deformierten Linie au fdie (x, y)-Ebene

Fig. 4 — Die Verformung eines Kreisbogens in seiner Ebene

unverformter Zustand
— — — deformierte Linie

3. PRAKTISCHE AUSFUHRUNG VON LINIEN —
BEOBACHTUNGEN

Linien-Beobachtungen werden praktisch durch Messungen in
einer Punktreihe der gewihlten Linie des Mediums ver-
wirklicht. Der Abstand der einzelnen Punkte wird entsprechend
den Abmessungen des Tragwerkes so gewéhlt, dass sich der
Verlauf der Messwerte im Sinne der numerischen Mathematik
mit geniigender Genauigkeit als eine Funktion présentiert.
Grundsitzlich konnen diese Messwerte wahlweise Verschie-
bungskomponenten oder aber auch differentielle Grossen sein.

Bei der Wahl
werden:

a) die geotechnische Zielsetzung des Messproblems,
b) die instrumentellen Moglichkeiten und
c¢) die besonderen Umstande auf einer Baustelle.

miissen folgende Gesichtspunkte beachtet

Hier sei nur auf die Tatsache hingewiesen, dass in vielen Fallen
erst der korrekte Verlauf der differentiellen Grossen den
Schliissel zum Verstdandnis eines komplexen Problems liefert.
Aus diesen lassen sich denn auch nach {I} und {2} die Ver-
schiebungen mit einer numerischen Integration leicht ermitteln.
Der umgekehrte Weg ist wegen der Fehleranfilligkeit der
erforderlichen numerischen Differentiation nicht immer
gangbar. Fiir die primire Messung differentieller Grossen der
gewdhlten Linie spricht auch noch der Umstand, dass die
Ergebnisse durch einzelne punktuelle Beobachtungen im allge-
meinen messtechnisch einwandfrei tiberpriifbar sind.

Die Verformung eines Tunnelgewolbes kann beispielsweise
durch die kontinuierliche Messung der Kriimmungsdnderung «
und der Dehnung & eindeutig ermittelt werden. Man kann
deshalb auch die Ladngendnderung irgendeiner Sehne D
(Fig. 5a) nach {2} rechnerisch ermitteln und mit den Ergeb-
nissen einer direkten Konvergenzmessung AD (z.b. mit dem
Distometer {4}) vergleichen. Die Kontrolle durch punktuelle
Messungen ist auch bei der Beobachtung von Hangbewegungen
(Fig. 5b) mit dem Inklinometer moglich. Dort kann der tiefste
Punkt F des Bohrloches oft als Fixpunkt betrachtet werden.
Aus der kontinuierlich gemessenen Neigung entlang des Bohr-
loches kann der Verlauf der Horizontalverschiebung v (x)
rechnerisch bestimmt werden. Die Verschiebung v, an der

Oberfléache, die geoditisch erfasst wird, dient dann als unab-
hiangige Kontrollgrosse.

Im folgenden werden neu entwickelte Messinstrumente zur
linienhaften Beobachtung differentieller Grossen vorgestellt.

(a) (b)

Fig. 5 — Beispiele fiir punktuelle Kontrollmessungen einer Linien-
beobachtung

a) Sehnenldngendnderungeines verformten Tunnelprofils

b) Geoddtische Kontrolle von Inklinometer-Messungen in einem gleit-
gefadhrdeten Hang

4. DAS EXTENSO - DEFLEKTOMETER I SETH

Die Praxis der Geotechnik zeigt, dass es vielfach erwiinscht ist,
den kompletten rdumlichen Verschiebungsvektor entlang im
Raume beliebig gerichteter Linien zu beobachten. Ein solches
Beispiel wird in Fig. 6 angefiihrt, bei dem ein Bohrloch von
einem kleinen Stollen ausgehend noch vor dem Ausbruch des
benachbarten grossen Hohlraumes (Tunnel oder Kaverne)
erstellt werden kann. Durch den Ausbruch des grossen Hohl-
raumes werden in den verschiedenen Bauphasen Verschiebun-
genim Fels ausgelost, die Komponenten sowohl in Richtung der
Bohrlochachse als auch senkrecht dazu aufweisen. Das
Extenso-Deflektometer ist ein geeignetes Instrument {5}, um
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Fig. 6 — Raumliche Verschiebungsvektoren im Fels in der Umgebung
eines Hohlraumes

Fig. 7 — Fotos des Extenso-Deflektometers
a) Instrument in der Eichbank
b) Nahaufnahme des mittleren Messkopfes

solche Bewegungen mit wirtschaftlich vertretbarem Aufwand
zu erfassen. Die Wirtschaftlichkeit ist bedingt durch die Tat-
sache, dass es sich um ein tragbares Gerat handelt, mit dem
mehrere Bohrlocher einer oder verschiedener Baustellen ausge-
messen werden konnen. Trotz der Mobilitdt der Sonde muss
keine Einbusse an Genauigkeit in Kauf genommen werden. Die
Setzgenauigkeit fiir Axial- und Querverschiebungen betrigt
unter Feldbedingungen bei einer Instrumentenldnge von 3 m
rund + 7 pm. Diese hohe Genauigkeit wird durch die An-
wendung eines mechanisch einwandfreien Setzprinzips gewéahr-
leistet, das eigens fiir dieses Gerat erarbeitet wurde. Durch die
Beweglichkeit des Instrumentes ergibt sich der grosse Vorteil,
dass seine Funktionstiichtigkeit und Genauigkeit — im Gegen-
satz zu festinstallierten Bohrlochinstrumenten — jederzeit iiber-
priifbar ist (Fig. 7).

a)

b)



Messprinzip:

In ein Bohrloch mit einem Mindestdurchmesser von 120 mm
wird eine Verrohrung aus Aluminium oder Hart-PVC ein-
gebaut. Im Abstand von 1,5 m sind an diesem Rohr ringf6rmige
Messmarken mit besonderen Anschlidgen befestigt (Fig. 8). Die
Messmarken haben die Aufgabe, die drei Kopfe des Instru-
mentes jeweils fiir die Dauer einer Ablesung aufzunehmen.

Bohrloch
Messmarken onrioc
0 0 1 2 5 =1 i i+l n-1 n

1,5m{1,5m

Instrument in
Messposition

=

Fig. 8 — Messprinzip des Extenso-Deflektometers:
Definition der Instrumentenpositionen mit Hilfe von Messmarken

=1 | 1+1

Fig. 9 — Die Messgrossen lj, liy. 1, fiy und fiz beim Extenso-Deflekto-
meter

Erféahrt die mittlere Messmarke in bezug auf die zwei benach-
barten eine Verschiebung im Raume, so wird diese vom
Instrument als Differenz zweier Ablesungen erfasst. Die
Messung geht so vor sich, dass das Instrument Schritt fir
Schritt in neuen Messmarken verspannt und in jeder Position i
in je vier Lagen abgelesen wird. Diese Lagen ergeben sich durch
die Instrumentendrehung um die Langsachse um je 90°. Die
Ablesungen (Fig. 9) zeigen die relativen Axialwerte lj und 1j+ |
sowie die Grossen fjy und fjz, die zu den relativen Auslen-
kungen Fjy und Fj; proportional sind. Die Ablesung lj+|

bedeutet offensichtlich eine liberzidhliche Grosse. Von eigent-
lichem Interesse sind in der Regel nur die Differenzen AJj, AFjy
und AFj; der obigen Werte, aus denen die Bewegungen im
Tragwerk ermittelt werden konnen. Diese erhélt man durch
Aufsummieren der differentiellen Werte, wobei als Randbedin-
gung die absoluten Verschiebungen eines Punktes und die
Richtung der Tangente in einem -Punkt der Bohrlochachse
bekannt sein muss. Das Hauptproblem bei der Entwicklung des

INJEKTIONSGUT

Extenso-Deflektometers bestand darin, eine einfache LOsung
fir die zeitweilige Verspannung der Instrumentenkodpfe in den
Messmarken zu finden. Aus fehlertheoretischen Uberlegungen
ging hervor, dass die Reproduzierbarkeit der Positionierung des
Gerites in Lings- und Querrichtung mit einer Genauigkeit von
rund + 0,01 mm erfolgen muss. Diese Genauigkeit konnte
durch die besondere Ausbildung der Messmarken und der
Instrumentenkdpfe in der Tat erzielt werden. Wenn die Mess-
marken in der Form eines geraden Kreiskegels und die An-
schlage der Kopfe als Kugelflichen ausgebildet sind (Fig. 10),
soist die Lage eines Kugelmittelpunktes in bezug auf den Kegel,
bei Berithrung der beiden Korper, eindeutig definiert. Die Mess-
marken und die Anschldge der Kopfe bilden natiirlich nur Teile
eines Kegels bzw. einer Kugel, damit das Instrument durch eine
Drehung von 45° um die eigene Achse im Bohrloch verschoben
werden kann. Fiir die Positionierung der Kopfe gilt noch die
Forderung, dass die Instrumentenebenen (X, y), (X, z), in denen
die Messung der Querauslenkungen Fjy bzw. Fj; erfolgt, durch

die Messmarken ebenfalls eindeutig definiert sein soll. Uber
Einzelheiten betreffend Aufbau des Instrumentes, Fehlerunter-
suchungen und Anwendungsbeispiele wurde anderswo
eingehend berichtet {5}.

4.1 Anwendungim Tunnelbau

Im Los Tiefenwinkel des Kerenzerstrassentunnels der N 3
wurde in einem Hanganschnitt zundchst mit der Konstruktion
einer Liiftungszentrale begonnen und anschliessend — im
Schutze einer Rithlwand — der bergmaéannische Vortrieb des
Tunnelrohres mit der deutschen Kernbauweise in Angriff
genommen. Nach der Erstellung der beiden Sohlstollen und
dem Betonieren der Paramente konnte der Kalottenausbruch
mit Messervortrieb eingeleitet werden. Da der Hang schon
wihrend der Aufschliessung der Baugrube fiir die Liftungs-
zentrale und den Vortrieb der Sohlstollen gewisse Bewegungen
zeigte, musste der neuerlichen Storung des Hanges durch den
Kalottenausbruch grosse Aufmerksamkeit geschenkt werden.
Durch geeignete Beobachtungen wadhrend dem Bau musste
deshalb die Frage abgeklart werden, ob die laufende Kalotten-
ausweitung, nur Ortlich beschrdnkte oder grossrdumig voraus-
eilende Bewegungen im Hang auszuldsen vermag. Man war mit
alternativen Massnahmen bereit, um je nach Messergebnissen
die Sicherheit zu gewédhrleisten. Zur Beobachtung der durch
den Tunnelbau bedingten Verschiebungen wurde ein 30 m
langes horizontales Bohrloch oberhalb der Tunnelfirste vor-
gangig fiir Extenso-Deflektometer-Messungen ausgeriistet. Die
Ablesungen wurden wochentlich vorgenommen und die ausge-
werteten Ergebnisse gleich der Bauleitung zugestellt. Auf diese
Weise war man laufend im Bild, welche Verformungen der
Tunnelbau im Hang verursacht hat. In Fig. 11 sind die
ermittelten Verschiebungen in der Vertikal- und Horizon-
talebene fiir einen Bauzustand angegeben. Die Horizontalver-
schiebungen sind hangeinwirts gerichtet, wofiir die lokale
Inhomogenitédt des Lockergesteines verantwortlich sein diirfte.
Die Messungen haben deutlich ergeben, dass im Berg keine tief-
greifenden Verschiebungen als Folge der Kalottemausweitung
stattfanden.

SCHNITT S—S
TQOO KOPF
(KUGEL

Lttt

Fig. 10 — Verspannen des Instrumentes in
Messposition mit Hilfe von kegel- und kugel-
formigen Anschldgen

MESSROHR

MESSMARKE
(KEGEL)

L27o°
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VERSCHIEBUNGEN
IN DER
VERTIKALEBENE
F—>=100 mm

VERSCHIEBUNGEN
1IN DER

HORIZONTALEBENE
y HF—>=100mm

Fig.
Deflektometer. Gemessene Verschiebungen in der Horizontal- und
Vertikalebene fiir einen Bauzustand beziiglich Nullmessung (N3,
Kerenzer-Strassentunnel, Los Tiefenwinkel)

11 — Beispiel einer Linienbeobachtung mit dem Extenso-

5. DAS GLEITMIKROMETER ISETH

Dieses Instrument stellt im wesentlichen eine vereinfachte Aus-
fiihrung des Extenso-Deflektometers dar. Es enthélt nur zwei
Kopfe und ist daher allein fiir die liickenlose Messung der
axialen Verschiebungskomponenten entlang einer Linie konzi-
piert. Aus dem Funktionsschema (Fig. 12a) geht hervor, dass
auch hier das Kegel-Kugel-Prinzip die Grundlage zur
Erreichung einer hohen Setzgenauigkeit bildet. Die
Messmarken werden in einem Abstand von 1,0 m an der Ver-
rohrung fixiert, wobei der Bohrlochdurchmesser je nach Bohr-
lochtiefe nur & 75 bis 100 mm betragen muss.

In Fig. 12b ist die Stellung der Kopfe in Gleitlage und in
Fig. 12c im verspannten Zustand, d.h. in Messposition, darge-
stellt. Wegen den kleinen Abmessungen und dem geringen
Gewicht von ca. 3 kg ist dieses Instrument besonders einfach in
der Handhabung. Zur Ausmessung eines Bohrloches von 30 m
Liange mit Ablesungen sowohl bei Einwirts- als auch bei Aus-
wiartsfahren benotigt man weniger als eine Stunde. Die Hand-
habung im Bohrloch erfolgt mittels eines Bedienungsgestanges.
Von Vorteil ist, dass bei Arbeiten mit dem Gleitmikrometer das
Bohrloch nicht wie etwa beim Extenso-Deflektometer trocken

MESSMARKE
(KEGEL)

BEDIENUNGS —

FVERROHRUNG  INJEKTIONSGUT
[GESTAENGE {

o

—SCHUTZROHR LINDUKTIVER
MESSWERT—

m AUFNEHMER
2 c)

Fig. 12 — Das Gleitmikrometer - ISETH
a) Funktionsschema

b) Gleitposition

c) Messposition
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sein muss. Die Sonde ist bis 10 bar Aussendruck wasserfest
ausgebildet. Ein tragbarer Eichrahmen aus Invar-Stahl dient
zur Kontrolle der Funktionstiichtigkeit und Langzeitstabilitat.
Fig. 13 zeigt die Sonde zusammen mit dem Eichrahmen und der
Ableseeinheit.

Fig. 13 — Das Gleitmikrometer-ISETH: Instrument in der Eichlehre,
Kabelrolle, Temperaturablesegeridt und digitale Ableseeinheit mit
Drucker

Das Gleitmikrometer ist gegen Temperatureinfliisse selbst-
kompensierend konstruiert. Um jedoch temperaturbedingte
Dehnungen in Beton, Fels oder Boden von Dehnungen infolge
Spannung oder Kriechen zu unterscheiden, ist das Instrument
mit einem Temperatursensor versehen.

Die Empfindlichkeit des Instrumentes betrdgt, in Dehnungen
ausgedriickt, rund € = 5°1077. Der mittlere Setzfehler kann mit
+ 1.5 pm angegeben werden. Fiir die Ergebnisse von Fehler-
untersuchungen sei auf die Literatur verwiesen {5}.

Beispiele fiir mogliche Anwendungen:

Uberall dort, wo die Beobachtung von differentiellen Bewe-
gungen entlang einer Geraden im Boden, Fels oder Beton
wichtig erscheint, kann das Gleitmikrometer mit Vorteil ver-
wendet werden. In Fig. 14 sind einige Beispiele mit der vor-
geschlagenen Anordnung der Messlinien zusammengestellt.

Im Tunnelbau (Fig. 14a) konnen Mikrometermessungen zum
eingehenden Studium von Vorgdngen wie etwa der Auf-
lockerung im Firstbereich oder eines allfalligen Quellmechanis-
mus unter der Sohle verwendet werden.

Bei Staumauern (Fig. 14b) kann der Einfluss der Belastung, der
Temperatur, des Schwindens des Betons etc. anhand der

(88
N
N O\
a) b)

e EME

Fig. 14 — Anwendungsmoglichkeiten des Gleitmikrometers - ISET H
a) im Tunnelbau b) bei Staumauern c) in Schlitzwédnden oder Pféhlen
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liickenlosen Dehnungsverteilung entlang von Messlinien wert-
volle Information iiber das tatsdchliche Bauwerksverhalten
ergeben. Solche Messungen sind insbesondere bei alteren Tal-
sperren, die an gewissen Stellen bereits Schaden aufweisen, von
grossem Interesse. Fiir derartige Fille kOnnen im Fundations-
bereich und in der Mauer selbst Bohrungen zur Aufnahme der
Messverrohrung erstellt werden.

Als weitere Anwendungsmoglichkeit des Gleit-Mikrometers in
der Geotechnik sei die Beobachtung von Schlitzwdnden
erwahnt, In Fig. 14c¢ ist ein solches System mit dem vergrosser-
ten Bild eines Wandabschnittes dargestellt. An der Innen- und
Aussenseite der Wand wird je ein Messrohr am Armierungs-
korb befestigt und in kontrollierter Lage in die Wand einbe-
toniert. Aus den Dehnungen in den Randfasern kann der
Verlauf der Kriimmung und unter vereinfachenden Annahmen
auch die Momentenbeanspruchung der Wand abgeschéatzt
werden. Die Kenntnis der Verteilung der Krimmung entlang
der Messlinie erlaubt auch die Bestimmung der Biegelinie
mittels Integration.

Ahnliche Anwendungsmoglichkeiten ergeben sich auch bei
Pfahlen zur Bestimmung der Verteilung der Mantelreibung.
Von besonderem Interesse kann auch die Erfassung des Ein-
flusses einer seitlichen Beanspruchung darstellen.

5.1 Anwendung in einer Schlitzwand

Als Bestandteil eines umfangreichen Messprogrammes beim
Bau der Metro-Station Republica in Sao Paulo wird das Gleit-
mikrometer seit September 1978 laufend verwendet.*) Der
Zweck des Messungen besteht in der genauen Uberpriifung
eines neuen Berechnungsverfahrens (Programm DEEP,
Promon Engenharia SA, Sao Paulo) fir die Bemessung der
Wand sowie von deren Stiitzung durch Spriessung und Anker.
In drei Messquerschnitten mit je zwei Messrohren werden die
Dehnungenin den 35 m hohen Wanden als Folge des fortschrei-
tenden Baugruben-Aushubes laufend beobachtet. Fig. 15 zeigt
die Messresultate fiir vier Bauzustdnde. Das arithmetische
*) Ausfihrung der Messungen durch: COEPE, Consultoria Estudos e Projetos de

Engenharia LTDA, Rio de Janeiro; Projekt und Bauleitung: Promon Engenharia SA, Sao
Sao Paulo.

Mittel der gemessenen Dehnungen an der Innen- und Aussen-
seite der Wand kann als Schwindeffekt im Beton interpretiert
werden, wogegen die Differenzen der Dehnungen die
Krimmungen in der Wand ergeben. Mit Hilfe dieser Werte
kann unter vereinfachenden Annahmen die Momentenver-
teilung in der Wand berechnet werden. Aufgrund der erhal-
tenen Resultate des umfangreichen Messprogrammes konnten
wesentliche Reduktionen der vorgesehenen Spriessung und
Ankerung im tieferen Bereich der Baugrube vorgenommen
werden.

5.2 Anwendung bei einem Pfahlbelastungsversuch

Um die Tragfahigkeit eines querbelasteten Pfahles zu ermitteln
und um eine tiefere Einsicht in sein Zusammenwirken mit dem
Boden zu gewinnen, wurden beim Bau der Nationalstrassen N 2
/ N 8 im Raume Hergiswil Belastungsversuche, gemeinsam mit
dem Institut fir Grundbau und Bodenmechanik (IGB), in
Zusammenarbeit mit Prof. J. Huder durchgefiihrt. Die Pro-
blemstellung hat wiederum eine Linienbeobachtung und die
grosse Steifigkeit des armierten Betonpfahles (& = 125 cm) die
Prazision des Gleitmikrometers erfordert. Zwei Messrohre A
und B (Fig. 16a) wurden am Armierungskorb in der Ebene der
Belastung befestigt und miteinbetoniert. In Fig. 16b ist die Ent-
wicklung der gemessenen Dehnungen bzw. Stauchungen als
Funktion der Tiefe fir drei Belastungsfille angegeben. Die
punktierte Linie stellt die bleibenden Verformungen nach der
vollstindigen Entlastung dar. In Fig. 17 sind die berechneten
Kriimmungen dargestellt, aus welchen die Momentenflachen
auf Grund gewisser Annahmen ermittelt werden konnten. Die
durch zweimalige Integration gewonnenen Biegelinien sind in
Fig. 18 dargestellt. Die Ermittlung der Biegelinie stand aller-
dings nicht im Mittelpunkt des Interesses, da die Dehnungs-
verteilung in den Randfasern sowie dem daraus ermittelten
Kriimmungsverlauf, den Schliissel zum Verstandnis des
Zusammenwirkens Pfahl Boden anbieten. Man kann
beispielsweise aus der Differenz der Dehnungen in den Rand-
fasern auf die Lage der Neutralachse im Pfahlquerschnitt
schliessen bzw. die Frage beantworten, ob der Beton schon
gerissen sei oder nicht. Uber das Versuchsprogramm und iiber
die Deutung der Ergebnisse wird von den Instituten IGB und
ISETH zu einem spéteren Zeitpunkt berichtet.
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Fig. 16 — Linienbeobachtung bei einem Pfahlbelastungsversuch (N2, N8 Hergiswil)

a) Anordnung der Messlinien A und B
b) Dehnungsverteilung entlang der Messlinien
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Fig. 17 — Pfahlbelastungsversuch: Kriimmungsverteilung fiir drei
Belastungsstufen

5.3 Anwendung im U - Bahnbau

Im stadtischen Tunnelbau werden Bauvorgang und Stiitzmass-
nahmen in der Regel unter dem Gesichtspunkt der zuldssigen
Oberflachensetzungen bestimmt. Es ist deshalb erwiinscht, den
Setzungsmechanismus im Boden besser zu verstehen, damit die

Auswirkung der einzelnen Baumassnahmen isoliert betrachtet

werden kann. Im Hinblick auf diese Fragestellung wurde das
Gleitmikrometer ISETH, neben anderen Messverfahren, in
zwei Messquerschnitten des Bauloses 6 auf der Linie 5/9 der U -
Bahn Miinchen eingesetzt. Vertikale Bohrlocher nahe der
Tunnelachse sind mit Messmarken ausgeriistet worden, wobei
der tiefste Kontrollpunkt rund 10 m unter der projektierten
Tunnelsohle lag. Die ersten Ablesungen wurden noch weit
ausserhalb der Einflusszone des sich ndhernden Tunnelvor-
triebes vorgenommen. Von den weiteren Ablesungen sind
typische Beispiele in Fig. 19a) und b) dargestellt. In Fig. 19a ist
die Kompression des Materials im- Ortsbrustbereich der Aus-
hubetappe | und 2 klar erkennbar. Die Aufsummierung der
differentiellen Grossen liefert den Verlauf der axialen Ver-
schiebungsvektoren (Senkung) entlang der Messlinie. Eine
unabhéngige Kontrolle durch Oberflachennivellements ergab
eine gute Ubereinstimmung. Nachdem die Ausbruchetappen 3
und 4 den Messquerschnitt erreicht hatten, wurde der ins Profil
ragende Anteil des Messrohres entfernt und die Ablesungen von
der Oberflache bzw. von der Tunnelsohle aus weitergefiihrt. In
Fig. 19b beobachtet man im ganzen Bodenbereich iliber der
Firste Dehnungen, die gegen die Oberflache hin abklingen. Die
beobachteten Dehnungen im Sohlbereich sind einerseits auf die
Entlastung durch den Aushub, zum Teil aber auf ortliches
Quellen der durchfahrenen Mergelschichten zuriickzuftihren.
Der unruhige Verlauf der differentiellen Werte widerspiegelt
den inhomogenen Charakter des Bodens. Fiir die Darstellung
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Fig. 18 — Pfahlbelastungsversuch: Biegelinien fiir drei Belastungs

stufen

der axialen Verschiebungen wurden oberhalb der Tunnelaxe das
Nivellement und im Sohlbereich die als Fixpunkt betrachtete
unterste Messmarke als Randbedingungen beriicksichtigt. Das
Messprogramm wurde vom Ing. Biiro Obermayer, Miinchen
betreut.

VERLAENGERUNG 1 2 VERKUERZUNG Al [mm/m]
D T T = 1 -
HEBUNG 2 2 ﬁ 6 10 SENKUNG S Al [mm]
NIVELLEMENT
—2 Ali

Fig. 19a — Linienbeobachtung im U-Bahn-Bau mit dem Gleitmikro-
meter-ISETH (U-Bahn Miinchen): Anndherung der Ortsbrust an die
Messlinie
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Fig. 19b — Linienbeobachtung im U-Bahn-Bau mit dem Gleitmikrometer-ISETH (U-Bahn Miinchen):
— Nachdem Durchfahren des Messquerschnittes

5.4 Anwendung bei einer Staumauer

Zur Beobachtung des Felsverhaltens im Fundationsbereich der
Staumauer Albigna (Kanton Graubiinden) wurden mehrere
Bohrlocher mit der totalen Ldnge von 400 m fiir Gleitmikro-
meter-Messungen ausgeriistet. Die Ldnge des tiefsten Bohr-
loches betrug 86 m (Fig. 20). Die Installationen und die ersten
Ablesungen wurden von der Firma SOLEXPERTS, Ziirich
durchgefiihrt. Die weiteren Ablesungen sowie deren Aus-
wertung wurden vom Ingenieurbiiro fiir bauliche Anlagen der
Stadt Ziirich vorgenommen.

Von besonderem Interesse war es, die Auswirkung des Auf-
staues auf die Entwicklung der Verformungen im Fels zu ver-
folgen. Die Vorteile der Linien-Beobachtung kamen auch hier
deutlich zum Vorschein, denn wie aus Fig. 2la und 21b
ersichtlich ist, konnen Bereiche mit ausgepriagten Kluftoffnun-
gen sehr genau durch die einzelnen Spitzen in der Dehnungs-
verteilung lokalisiert werden.

In diesen Figuren wurden die beobachteten Dehnungen fiir die
Stauhohen Hp und H3 auf Hj (Fig. 20) bezogen. Die Mess-
ergebnisse sind zur Beurteilung der Wasserwegigkeit und der
Verformbarkeit des Felsuntergrundes dusserst aufschlussreich.
Der Verlauf der Dehnungen entlang der Messlinie 2 zeigt
beispielsweise den Entlastungseffekt im  wasserseitigen
Fundamentbereich.
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Fig. 20 — Anordnung der Messlinien im Fundamentbereich einer

Staumauer (Albigna)
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Fig. 21 — Dehnungsverteilung bei den Stauhohen H2 und H3 beziiglich Stauhohe H1

a) entlang Messlinie 1
b) entlang Messlinie 2

6. DAS INTEGRIERTE MESSVERFAHREN

Das Tunnelgewdlbe verformt sich als Folge des Gebirgsdruckes.
Man kann deshalb bei wohl definierten und bekannten
Materialeigenschaften aus gemessenen Verformungen den
Gebirgsdruck zuriickrechnen. Hier seien die damit verbun-
denen theoretischen Probleme der Baustatik nicht beriihrt; eine
umfassende Darstellung ist anderswo gegeben {6). Mess-
technisch gesehen haben wir hier mit der Bestimmung der Ver-
formung einer aus Geraden und Kreisbogen zusammenge-
setzten ebenen Kurve zu tun, wie dies bei einem Tunnelprofil
iiblicherweise der Fall ist. Auch hier wird (nach Abschnitt 1)
eine linienhafte Beobachtung verwirklicht, indem auf der
Innenseite des Gewodlbes Messbolzen zur Bildung einer >’Mess-
kette’’ angeordnet und Dehnung und Kriimmungsdnderung
liickenlos ausgemessen werden. In Fig. 22 ist ein Bogenstiick
mit den Messpunkten A, B und C dargestellt. Die Sehne AB
definiert die Strecke L und der Abstand des Punktes C von der
Sehne die Pfeilhnohe F. Als eigentliche Messgrossen betrachten
wir die Langendnderungenvon Fund L, d.h. f = F-Fund 1 =

L-L. Man kann leicht zeigen, dass aus den Funktionen der

Bogenldnge die Dehnung der durch die Messbolzen definierten
Linie und die Krimmungsdnderung eindeutig bestimmt werden
konnen. Numerische Integrationen gemdss (2) liefern auch die
Verschiebungskomponenten u(x) und v(x) und insbesondere die
Distanzdnderung AD irgendeiner Sehne (Fig. 5a) zur Kontrolle

10

Fig. 22 — Bogenstiick im undeformierten (A, B, C) und deformierten
(/Z, B, C) Zustand. Messgrossen: Lingendnderungen von Fund L
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mit einer Konvergenzmessung. Die eigens zu diesem Zweck ent-
wickelten Messinstrumente wurden nach bekannten Prinzipien
konstruiert und konnen sowohl rein mechanisch als auch mit
elektronischen Messelementen ausgeriistet sein.

Das CURVOMETER: Dieses Gerat misst indirekt die Kriim-
mungsidnderung eines geraden oder gekriimmten Trédgers in
einem bestimmten Punkt. Effektiv wird die Anderung der Pfeil-
hohe F in Bezug auf die Basis AB gemessen (Fig. 22). Das
Curvometer besteht im wesentlichen aus einem statisch
bestimmt gelagerten Trdger, an dem in der Mitte eine mecha-
nische Uhr befestigt ist (Fig. 23). Der Trager ist zur Erhohung
der Biegesteifigkeit als ein steifer Dreieckrahmen ausgebildet,
dessen Einzelstdbe aus Invarstahl gefertigt sind. Die Lagerung
besteht aus drei gehérteten Stahlkugeln, welche auf speziell aus-
gebildeten Lagerbolzen — ebenfalls aus rostfreiem und gehéarte-
tem Stahl — aufliegen. Jeder Bolzen — in Abstdnden von L am
GewoOlbe angebracht — enthdlt eine zentrische Bohrung
konischer Form, eine V-formige Nute, welche parallel zur
Bogenachse verlduft und eine ebene Abflachung. Die einzelne
Stahlkugel an einem Ende des Instrumentes passt in die
konische Bohrung. Von den beiden Kugeln am andern Ende des
Instrumentes wird die eine von der Nute aufgenommen, die
andere liegt auf der abgeflachten Stelle des Bolzens auf. Die
Wirkungsweise der Lagerung ist derart, dass das rdumliche
Gleichgewicht beim leichten Anpressen des Instrumentes gegen
die Bolzen zwingungsfrei gewdhrleistet ist. In der Mitte
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zwischen den zwei Lagerbolzen wird jeweils ein weiterer Mess-
bolzen am Bauwerk befestigt. Dieser Bolzen trdgt ein Segment
von einer Kugel, deren Mittelpunkt auf der Bogenachse liegt.
Der flach ausgebildete Taster der mechanischen Uhr beriihrt
beim Messen diesen mittleren Messbolzen. Erfahrt nun dieser
Bolzen infolge der Kriimmung des Bogens eine Relativver-
schiebung gegeniiber den beiden Lagerbolzen, so kann diese
Verschiebung f and der Uhr abgelesen werden. Die Empfind-
lichkeit desl{Messgeréites betrdgt 0,001 mm und die praktische
Genauigkeit einer Ablesung in-situ etwa + 0.002 mm. Der
Messbereich der mechanischen Uhr ist auf 5 mm beschriankt.
Deshalb wurden die mittleren Bolzen in der Hohe verstellbar
ausgebildet, so dass selbst bei ungleichméssigen Trdgern die
Null-Ablesung in der Mitte des Messbereiches erfolgen kann.

Das DEFORMETER: Dies ist ein mechanisches Extensometer
mit der festen Basislinge L. Es besteht aus zwei parallel
gefithrten Stdben, welche die gegenseitige Bewegung der Mess-
bolzen auf eine mechanische Uhr iibertragt (Fig. 24). Die Stédbe
sind aus Invarstahl und zusitzlich in selbstkompensierender
Anordnung fiir die Temperatur ausgefiihrt. Sie bewegen sich in
Kugellagerfiihrungen, welche gegen Verschmutzung geschiitzt
sind. Die Genauigkeit ist unter in-situ Bedingungen besser als
+ 5 um bei einer Messbasis von 50 cm.

Fig. 23 — Das
Messbolzen

Fig. 24 — Mechanisches Deformeter
ISETH fiir Dehnungsmessungen

11
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7. SCHLUSSBEMERKUNGEN

Es wurde gezeigt, dass linienhafte Beobachtungen punktuellen
Deformationsmessungen grundsitzlich iiberlegen sind. Aus der
Tatsache, dass nicht nur Einzelwerte, sondern die kontinuier-
liche Verteilung der Messwerte erhalten wird, ergeben sich
folgende Moglichkeiten :

— Die Erhohung der Verlasslichkeit der Messergebnisse durch
iiberzédhlige Kontrollgrossen verschiedener Gattung.

— Wesentlich erleichterte ingenieurméssige Interpretation der
Beobachtungen.

Die hier vorgestellten hochprédzisen Setzinstrumente weisen

folgende gemeinsame Merkmale auf:

— Ein einziges Instrument geniigt, um an mehreren Messlinien
von verschiedenen Baustellen in gleichen Zeitperioden zu
arbeiten.

— Die Instrumente sind jederzeit eichbar und konnen somit
auf Genauigkeit und Funktionstiichtigkeit gepriift werden.

— Das Setzen in die Messlage erfolgt durchwegs mit dem
Kugel-Kegel Prinzip, welches praktisch die Genauigkeit fest-
installierter Geréte garantiert.

— Die Messstellen miissen fiir jede Ablesung zugédnglich sein.

12
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Herbsttagung 1980, 14. November, Bern

— Session d’automne 1980, 14 novembre, Berne

Langfristiges Verhalten einiger Strassenbriicken

Von H.G. Locher, Terrexpert AG, Bern

1. EINLEITUNG

In den letzten zwei Jahrzehnten wurde in der ganzen Schweiz
eine sehr grosse Zahl von Briicken gebaut. Bei der liberwiegen-
den Zahl dieser Objekte wurden Bodenuntersuchungen aus-
gefiithrt und darauf gestiitzt ein Fundationsprojekt ausgear-
beitet. Bei sehr vielen Briicken wurden sodann auch Messungen
vorgenommen, um das Verhalten zu kontrollieren. Meistens
handelt es sich um Setzungsmessungen.

Diese Messungen dienen in erster Linie als allfdlliges Alarm-
signal, falls mit der Fundation etwas nicht in Ordnung ist. Aber
es ist naheliegend, dass die Messresultate auch verwendet
werden sollten, um die Annahmen bei der Projektierung zu
kontrollieren und Lehren fiir zukiinftige Objekte zu ziehen.
Diese Riickkoppelung ist ein wichtiges Ziel der Messungen.

Schweizerische Nationalstrassen / Routes nationales suisses

Bild 1 — Lage der Briicken im Schweizerischen Nationalstrassennetz
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Die Auswahl der Briicken fiir dieses Referat geschah ziemlich
zufillig. Die Folgerungen, die ich ziehen werde, haben daher
vielleicht nur beschriankte Giiltigkeit. Es wédre notig, Unter-
suchungen auf alle Objekte einer ganzen Region auszudehnen,
um so ein vollstdndiges Bild zu erhalten. Im urspriinglichen
Konzept dieser Tagung war ein solches Referat vorgesehen;
leider ist es weggefallen, so dass meine Ausfithrungen nun etwas
isoliert dastehen.

Ich habe im ganzen acht Briicken in meine Untersuchung ein-
bezogen. Sie sind in Tabelle | zusammengestellt und auf der
Karte I eingezeichnet. Es handelt sich um die Uberfiihrung iiber
die N8, die Briinigbahn und die Aare bei Brienz, die Aare-
briicke bei Wangen, und sechs Uberfiithrungsobjekte auf der
Strecke Flums - Heiligkreuz der N3.

,
Schaffhausen { {)
- o0 \?
-~
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Ort Bruckensystem Fundation
Aarebriicke und Ueber- Durchlauftrager ohne Gelenke Pfeiler: Bohrpfahle D = 1.256 m
N8 fihrung Stegmatten 20m:23 m:29 m:20 m Widerlager A flach auf Kies
bei Brienz Widerlager E Bohrpfahle
D =090 m
N1 Autobahn - Aarebriicke 2 parallele schiefe Durch- Alle Fundamente flach auf
Wangen lauftrager ohne Gelenke siltigem Kies resp. Sand
55 m:825 m:55m
N3 Unterfiihrung Lochriet geschlossener Rahmen (in
Autobahnaxe gefugt) Flach auf Bodenplatte
9m
N3 Ueberfliihrung Durchlauftrager mit Gelenken in
Pradanaus den Endfeldern
1MM5m:27 m:27 m: 105 m Pfeiler: Rammpfahle D = 0,47 m
N N ) Widerlager: flach in Vor-
N3 Ueberfihrung Durchlauftrager mit Gelenken schiittung
Fanitscha in den Endfeldern
115m:27 m:27 m:155 m
N3 Ueberflihrung Durchlauftrager mit Gelenken Pfeiler auf Ritteldruckver-
Ragnatscherriet in den Endfeldern dichtung
M5 m:27 m:6 m:27 m: 155 m Widerlager flach in Vor-
. ) schittung
N3 Ueberflhrung Durchlauftrdger mit Gelenken
Plonserau in den Endfeldern
1M15m:27m: 27 m: 11 m
Tabelle 1 — Zusammenstellung aller acht untersuchten Briicken
B © D

Zurich —

Bild2 — N 1, Aarebriicke Wangen — Léngsschnitt und Bodenaufbau

2. KURZE CHARAKTERISIERUNG VON VIER
OBJEKTEN

2.1 Aarebriicke Wangen a.A.

Die Autobahn NI iiberquert bei Wangen a.A. die ca. 100 m
breite Aare auf zwei durchlaufenden Kastentrdgern. Der
Schnittwinkel mit der Aare betrdgt ca. 40°, die Briicken sind
also sehr schief. Im Grundriss sind sie zudem leicht gekriimmt.
Der Untergrund (Bild 2) besteht bis in grosse Tiefe aus tonigem
Silt mit folgenden Eigenschaften:

Wassergehalt 15 - 20 %
Fliessgrenze 20 - 30 %
Ausrollgrenze 10 - 15 %
Plastizitatsindex 8-22%

Me-Wert (aus Oedometerversuchen) 100 - 190 kg/cm?

Der Silt ist iiber einen Teil der Briicke von ziemlich locker
gelagerten Sanden, bei Widerlager A von Sand und Kies tber-
lagert. Diagonal durch die Briickenstelle zieht sich ein von Allu-
vionen begrabener Mordnenwall, welcher die oberwasser-
seitigen Kiese von den unterwasserseitigen Sanden trennt.
Dariiber breitet sich eine diinne Schicht von Flussgeschiebe.

Da bis in grosse Tiefe keine tragfdhige Schicht zu finden ist,
wurden Flachfundationen mit einer durchschnittlichen
Pressung von 2 kg/cm? vorgesehen, welche in die kiesige Deck-
schicht oder die darunter folgenden Sande zu liegen kommen.

Siftiger Sond

Die Setzungen der Pfeiler B und C wurden zu 4.5 ¢cm prognosti-
ziert. Da der Aufbau des Untergrundes von Pfeiler zu Pfeiler
stark wechselt, musste man betrachtliche Setzungsunterschiede
befiirchten.

Tatsdchlich sind die Setzungen mit 1 -2 cm betrdchtlich
geringer ausgefallen als erwartet, (Bild 3) und auch die Unter-
schiede waren erfreulich klein. Die Briicke musste nicht
gehoben werden.

Die Setzungen sind heute praktisch abgeklungen.

Die Briicke bei Wangen wurde — als einziges der betrachteten
Objekte — auch auf horizontale Bewegungen Kontrolliert.
(Bild 4) Erstaunlicherweise ergaben diese Messungen recht
grosse Verschiebungen, die zudem von Pfeiler zu Pfeiler stark
unterschiedlich verlaufen. Das Widerlager D bewegte sich vom
Hang weg, wihrend die Pfeiler B und C eigenartige Zickzack-
kurven beschrieben. Die grosste Bewegung betragt ca. 20 mm.

Die nachfolgend beschriebenen Briickenobjekte iiberfithren
Staats- und Gemeindestrassen iiber die N3 im Abschnitt
Flums - Heiligkreuz. Sie sind charakterisiert durch schlechte
und stark wechselnde Bodenverhéltnisse.
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Léngsschnitt und Bodenaufbau
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2.2 Uberfiihrung Flums

Die Briicke iiber die N3 im Anschluss Flums besteht aus einem
durchlaufenden vorgespannten Trager iiber 3 Felder ohne
Gelenke. Vor Baubeginn wurde die ganze Briickenldnge durch
eine Vorschiittung vorbelastet, um die Setzungen zu reduzieren
und auszugleichen.

Der Untergrund (Bild 5) besteht aus einer vermutlich machtigen
Unterschicht aus Seebodenablagerungen. Dariiber folgt locker
gelagerter siltiger Kies und Sand mit vereinzelten Einschaltun-
gen von tonig-siltigen Seebodenablagerungen, die teilweise auch
Torf enthalten. Der Me-Wert dieser Schicht wurde im geo-
technischen Gutachten zu 100 - 300 kg/cm? geschétzt. Da der
Boden nach unten schlechter wird, wurde die Briicke flach
fundiert, wobei die tonig-siltige Deckschicht bis auf den Kies
ausgehoben und durch Wandkies ersetzt wurde.

Die Vorschiittungbewirkte bis zum Bau der Widerlager Setzun-
gen von 22 resp. 27 cm (Bild 6). Nach der Erstellung der Wider-
lager setzten sich diese noch um 8 - 9 cm, was schon 1971 ein
Heben der Briickenenden notig machte.

Die Pfeiler setzten sich 3 - 5 cm. Die Bewegungen der Pfeiler
sind praktisch abgeklungen, diejenigen der Dammschiittungen
gehen in reduziertem Masse weiter.

Wi Nard
Piailer 1

e Ragnatsci

Pteiler 243

2.3 Uberfiihrung Pradanaus

Diese Uberfiihrung liegt in einem Gebiet mit sehr heterogenem
Aufbau des Untergrundes (Bild 7). Generell findet sich in ca.
18 m Tiefe siltiger Kies und Sand, dariiber eine sehr variabel
aufgebaute Schicht von tonigem Silt mit Torf-, Sand- und
Kieslinsen. Gegen oben geht diese Schicht unregelmassig in eine
locker gelagerte Kiesschicht tiber. Der Briickentrager ist ein vor-
gespannter Durchlaufbalken mit Gelenken in den Endfeldern.

Auf Grund von Pfahlbelastungsversuchen wurden die drei
Briickenpfeiler auf Pfahle von 8 - 9 m Linge gestellt, die ver-
mutlich ihre Last weitgehend iiber die Mantelreibung in die
obere Kiesschicht abtragen.

In der Vorbelastungszeit senkten sich die Ddmme im Bereich
der Widerlager um 25 cm auf der Nord- und um 35 c¢m auf der
Siidseite (Bild 8). Nach dem Bau der Widerlager gingen die
Setzungen im logarithmischen Zeitmassstab gradlinig weiter.
Die neben den Schiittungen stehenden Pfeiler 1 und 3 wurden
durch die Schiittungen mitgezogen und setzten sich 9 resp.
11 cm, widhrend der unbeeinflusste Mittelpfeiler sich immerhin
4 cm senkte. Die grossten Bewegungen des Mittelpfeilers er-
folgten beim Trassebau.

Pleiler 4
wl Sud

Seife Seez, -~

 Humus * toniger Bilt

focher gelogerter leicht sittiger Kies it feinkdenigen Linsen

Bild 9 — N 3, Uberfiihrung Ragnatscherriet
Langsschnitt und Bodenaufbau
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WL Nord
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Bild 10 — N 3, Uberfiihrung Ragnatscherriet
Setzungen der Pfeiler und Anschlussddmme.
Im Winkel: Setzungender Widerlager



2.4 Uberfiihrung Ragnatscherriet

Der tiberwiegend aus nichtbindigen Sanden mit Kies bestehende
Untergrund dieser Uberfithrung wurde unter den Pfeilern mit
dem Riitteldruckverfahren bis in ca. 9 - 10 m Tiefe verdichtet
(Bild 9). Die Widerlager liegen flach in der Vorschiittung. Der
Briickentrager wurde auch hier in den Endfeldern mit Gelenken
versehen.

Die Vorschiittungen senkten sich bis zum Bau der Widerlager
um 20 resp. 25 ¢cm, nachher noch ca. 10 cm (Bild 10). Die auf
den verdichteten Korpern stehenden Pfeiler bewegten sich nur
minim um | bis 3 ¢cm. Diese Fundationsart hat sich demnach
sehr gut bewahrt.

3. SETZUNGEN

Die geotechnischen Gutachten fiir die 8 Objekte gehen in ihren
Angaben iiber die zu erwartenden Setzungen sehr verschieden
weit. Z.T. liegen Setzungsberechnungen vor, z.T. finden wir
lediglich Angaben iiber die zu verwendenden Zusammendriik-
kungsmoduli Me.

Um einen Vergleich zu ermdoglichen, habe ich fiir alle Objekte
ganz vereinfachte Setzungsberechnungen nach dem von Prof.
Haefeli vorgeschlagenen Schema ausgefiihrt (Bild 11). Die
Vertikalspannung im Boden wird bis in eine Tiefe, die der
Fundamentbreite entspricht, als volle Bodenpressung angenom-
men, darunter wird der Einfluss vernachldssigt. Ist der Boden
geschichtet, so werden die Anteile der Setzung bis in die Tiefe B
aufsummiert.

B
Bodenpressung c = —P
L BxL
Fundamentabmessung BxL

Zusammendruckungsmodul Me1 , Me2, Me3

Schichtdicken Hi+H2+H3 =8B

Setzung vy Lp-H1 | Gg-Hz  op-H3
Me1 Me2 Me3

Bild 11 — Vereinfachte Setzungsberechnung nach Prof. Haefeli fiir
drei Bodenschichten.

Ort Setzung in cm Setzung in % der gerechneten
gemessen gerechnet Damme unbeeinflusste beeinflusste
Wangen
Widerlager A 2,0 5,0 40
Pfeiler B 1.8 4,5 (8,5) 40
Pfeiler c 1,0 4,5 (8,5) 22
Widerlager D 2,2 8,8 35
Flums
Damm N 35 36 97
Widerlager N 8
Pfeiler 1 3.2 24 130
Pfeiler 2 5,2 2,4 215
Widerlager S 10
Damm S 33 36 91
Pradanaus
Damm N 36 64 57
Widerlager N 14
Pfeiler 1 8 1,6 415
Pfeiler 2 3,6 3.6 100
Pfeiler 3 11 1,6 310
Widerlager S 11
Damm S 52 53 98
Ragnatscherriet
Damm N 30 26 114
Widerlager N 10
Pfeiler 1 3 0,4 750
Pfeiler 2+3 1 0,9 1m
Pfeiler 4 3 04 750
Widerlager S 10
Damm S 35 44 80
Mittel aus allen 8 Objekten 82 84 rd 1000
Standardabweichung * 33 * 52
Maximalwert 122 148
Minimalwert 25 22

Tabelle 2 — Gegeniiberstellung der gemessenen und gerechneten Setzungen flir vier Briicken.
Die Mittelwerte und Standardabweichungen wurden aus allen acht Objekten berechnet.
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Dieses Verfahren ist sicher sehr grob. Wenn man aber daran
denkt, dass der Bodenaufbau nur punktweise bekannt ist und
die Me-Werte oft nur geschétzt sind, so scheint mir diese Ver-
einfachung vertretbar.

Ein Vergleich der so gerechneten mit den gemessenen Setzungen
(Tabelle 2) zeigt folgendes Bild:

— Die erste Kolonne gibt die gemessenen Setzungen in cm,
wobei unterschieden wird zwischen den Vorschiittungen der
Déamme und den spdter darein gebauten Widerlagern.

— Die zweite Kolonne zeigt die gerechneten Setzungen. Bei der
Aarebriicke Wangen ist fiir die Pfeiler die Setzungsprognose
der VAWE (heute IGB) gegeben und die Prognose nach der
vereinfachten Methode in Klammern hinzugefiigt. Die tbri-
gen Setzungen wurden nach der vereinfachten Methode
gerechnet.

— In den letzten drei Kolonnen sind die gemessenen Setzungen
in Prozent der gerechneten dargestellt, und zwar unterteilt in

- Ddmme
- durch die Dammschiittungen nicht beeinflusste Pfeiler
- durch die Dammschiittungen beeinflusste Pfeiler.

Acht Objekte gestatten im Grund genommen noch keine grosse
Statistik. Die Mittelwerte aus allen 8 untersuchten Objekten
zeigen aber, dass die Setzungsprognosen im Durchschnitt doch
nicht so schlecht klappen, liegen doch sowohl fiir die Damme
wie fir die unbeeinflussten Pfeiler die gemessenen Werte bei
80 - 85 %o der gerechneten.

Fiir einen Einzelfall sind die Prognosen aber nur sehr einge-
schrankt brauchbar, da die Standardabweichung bei den
Déadmmen iiber 30 %, bei den Pfeilern sogar iiber 50 % betrédgt.

Bei den beeinflussten Pfeilern miisste selbstverstandlich fir die
Setzungsberechnung der Einfluss der Dammschiittungen be-
riicksichtigt werden, sonst sind die Resultate wertlos.

Bei 2 Objekten, namlich bei den Uberfithrungen von Brienz
und Flums, mussten eines oder beide der Widerlager gehoben
werden, um die Dammsetzungen auszugleichen. Bei der Aare-
briicke Wangen war eine solche Hebungsmoglichkeit vorhan-
den, wurde aber nicht benotigt.

4. FOLGERUNGEN

4.1 DasMessen der Fundamentsetzungen ist eine zweckmaéssige
und relativ einfache Kontrollmethode fir Briicken. Es braucht
aber dazu genaue Nivellemente und stabile Fixpunkte. Die
Setzungskurven werden mit Vorteil in logarithmischem Zeit-
massstab aufgetragen. Plastische Verformungen des Unter-
grundes, welche die Regel darstellen, ergeben einen gradlinigen
Verlauf. Dies erleichtert die Extrapolation und erlaubt, nach
einer Anfangsphase der Messungen, recht genaue Prognosen
des weiteren Setzungsverlaufs zu machen.

4.2 Der Haupteinfluss auf die Setzungen bei allen Objekten auf
mittlerem bis schlechtem Untergrund riithrt von den Anschluss-
ddémmen her.

4.3 Auf schlechtem Untergrund hat sich folgendes Vorgehen
bewadhrt:

— Anschlussddmme im Briickenbereich moglichst lang zum
voraus vorschiitten, um moglichst viel der Setzungen vor-
auszunehmen. Bei den Bricken im Abschnitt Flums -
Heiligkreuz gelang es, 60 bis 80 %o der Setzungen abklingen
zu lassen, bevor die Widerlager gebaut wurden.
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— Die Widerlager auch bei schlechten Verhéltnissen flach in
den Vorschiittungen fundieren. Pfahle werden durch die
negative Mantelreibung ausserordentlich ungiinstig beein-
flusst.

— Die Zwischenpfeiler konnen je nach Baugrundverhéltnissen
mit verschiedenen Methoden gegriindet werden. Fiir in der
Nihe der Anschlussdimme gelegene Pfeiler muss der Ein-
fluss der Schiittung beriicksichtigt werden.

— Als Briickensystem haben sich durchlaufende Balken mit
Gelenken in den Endfeldern gut bewéahrt. Bei Trdagern ohne
Gelenke sind wesentlich hdufiger Briickenhebungen notig,
um die Setzungsunterschiede zwischen Pfeilern und Wider-
lagern auszugleichen.

— Neben den Vertikalbewegungen kdnnen auch horizontale
Verschiebungen auftreten. Von den acht betrachteten
Briicken wurde eine einzige auch in der Lage kontrolliert,
und hier ergaben sich Bewegungen von bis 20 mm.

4.4 Setzungsprognosen

In Anbetracht der ungenauen Unterlagen wurden die gemesse-
nen Setzungen mit sehr summarischen Setzungsberechnungen
verglichen, welche auf dem Me-Wert nach Prof. Haefeli
basieren.

Im Durchschnitt tiber die acht betrachteten Objekte liegen die
Prognosen dennoch nicht sehr weit von der Wirklichkeit:

82 % von Rechnung
Streuung + 33 %

Setzungen der Ddmme

84 % von Rechnung
Streuung + 52 %

Setzung von unbeein-
flussten Pfeilern

Von Schiittungen beeinflusste Pfeiler setzten sich bis 10 mal
mehr, als aus den Briickenlasten allein vorausgerechnet.

Wihrend die vereinfachte Berechnung die Setzungen im Durch-
schnitt richtig angibt, sind die Streuungen doch ausserordent-
lich gross.

Genauere Setzungsprognosen konnen nur erreicht werden,
wenn bei folgenden Punkten mehr Geld und Zeit investiert
werden:

4.5 Genauere Aufschliisse tiber den Baugrund. In unseren stark
wechselnden Boden braucht es oft bei jedem Pfeiler eine bis
sogar zwei Bohrungen, oder entsprechend viele indirekte Auf-
schliisse.

4.6 Von allen beanspruchten Bodenschichten miissen die
Zusammendrickungseigenschaften  gemessen  (nicht nur
geschidtzt) werden. Diese Schichten reichen in betrdachtliche
Tiefen:

— unter Ddmmen bis ca. 60 m
— unter Pfahlfundation 10 bis 15 m unter die
Pfahlspitzen

— unter Flachfundationen 15 - 20 m unter
U.K. Fundation.

4.7 Von den Hochschulen erwarten wir konkrete Hinweise
dariiber, was fir Versuche gemacht werden sollen, und wie
daraus die zu erwartenden Setzungen zu rechnen sind.

4.8 Die Bauherren ihrerseits miissen Hand bieten zur genaue-
ren Abkldarung der Verhdltnisse und zu vermehrten Kontroll-
messungen iiber lange Zeit.



5. SCHLUSS

Obschon wir eine sehr beschrankte und zudem willkiirliche und
einseitige Auswahl von Briicken Revue passieren liessen, glaube
ich doch, dass wir generell folgendes feststellen diirfen:

Beobachtungen an Briicken, insbesondere Setzungsmessungen,
sind einmal ein wichtiges Alarmsignal. Von den betrachteten
acht Briicken mussten zwei gehoben werden, um Schidden zu
vermeiden.

Ferner erlauben sie eine Riickkopplung, d.h. eine systematische
Auswertung der gemachten Erfahrungen und Anwendung bei
der Projektierung neuer Bauten. Diese Riickkopplung kann alle
Stufen der Projektierung beeinflussen, von Baugrundunter-
suchungen liber die Wahl geeigneter Fundations- und Briicken-
systeme bis zu den Details, wie Hebungsmoglichkeiten usw.

Zum Schluss mochte ich allen, die mir Unterlagen zur Ver-
fligung stellten und beim Zusammentragen des Materials sowie
bei der Darstellung behilflich waren, herzlich danken.

VERWENDETE UNTERLAGEN

N 8, Aarebriicke und Uberfiihrung Stegmatten, Brienz
Losinger AG, Bern, Ingenieurbureau
Diverse Bauakten
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N 1, Aarebriicke Wangen
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H. Wanzenried
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bauabteilung
Wangen a.A., N1, Aarebriicke, Geotechnische Unter-
suchungen
Eidg. Landestopographie, Wabern
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Ingenieurbureau Wanzenried + Martinoia, Bern
Diverse Bauakten
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Geologische Karte Bericht 1850/13, Beilage |
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1850/15
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MITTEILUNGEN der Schweizerischen Gesellschaft fiir Boden- und Felsmechanik
PUBLICATION de la Société Suisse de Mécanique des Sols et des Roches

Herbsttagung 1980, 14. November, Bern

— Session d’automne 1980, 14 novembre, Berne

Geotechnische Messungen und Versuche an Baugruben

Von Dr. A. Thut, Zirich

1. EINLEITUNG

Aus Griinden des Umweltschutzes werden immer haufiger
Strassenabschnitte und auch Bahntrasse unterirdisch gefiihrt.
Diese Bauwerke sind meist nur gering iiberdeckt und werden
aus Kostengriinden in offenen Baugruben erstellt und
nachtrédglich hinterfiillt. Die Grosse dieser Baugruben macht es
erforderlich, dass deren Verhalten, bzw. die eventuellen Defor-
mationen infolge Spannungsumlagerungen genau tiberwacht
werden. mit Hilfe neuer Messmethoden konnen heute die
bodenmechanischen Kennwerte am Bau direkt und damit im
Massstab 1:1 gewonnen werden. Fiir Ingenieure, Bauleitung
und Unternehmung bedeuten solche Messungen wertvolle
Sicherheitsmassnahmen. Nicht selten geben sie Anlass dazu, zu-
sdtzliche Anker oder Spriesse einzubauen oder auch den Bauab-
lauf zu dndern. Umgekehrt sind mit Versuchen im Massstab 1:1
und entsprechenden Messungen auch z.T. erhebliche Ein-
sparungen moglich.

Anhand dreier Bauwerke sollen neue Messmethoden zur Uber-
wachung von Baugruben wihrend der Bauphasen dargestellt
werden. Die Messinstrumente, die eine kontinuierliche Kon-
trolle ermoglichen, bleiben auch nach der Fertigstellung inte-
grierender Bestandteil des Bauwerkes.

=
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— Messung mit Uni-Rod-Extensometer ISETH der Hebungen
der Baugrubensohle sowie der darunter liegenden Fels- oder
Bodenschichten infolge von Aushub und Quellen des
Mergels.

Beispiele: — Tunnel Eich der N-2
— Tunnel Stephanshorn der N-1

— Permanente Messung der Ankerkrifte von Lockergesteins-
ankern mit dem Fernmesssystem GLOETZL-SOLEXPERTS.

Beispiel: — Flughafenlinie Ziirich-Kloten

2. HEBUNGEN DER BAUGRUBENSOHLE INFOLGE

VON QUELLEN UND ENTLASTUNG
2.1 Tunnel Eich, N-2, Sursee-Riffig

Projekt

Das Bauwerk befindet sich beim Sempachersee. Aus Umwelt-
schutzgriinden wurde die Fahrbahn entlang des Sees in einem
weiten Bereich durch zwei Tunnelrohren gefiihrt. In Abbil-
dung 1 ist der Querschnitt durch das Bauwerk bei km 77.500,
Profil 299, schematisch dargestellt. Auch bei diesem Projekt
wurde das Bauwerk in einer offenen Baugrube erstellt, wobei
die beiden Gewdlbe auf Streifenfundamente abgestiitzt und die
Fahrbahndecken eingespannt sind. Die Projektierung erfolgte
durch das Bureau SCHUBIGER AG, Bauingenieure, Luzern.
Zur Uberpriifung und Kontrolle der Sohlehebungen wurden in
drei Querschnitten Extensometer eingebaut.

Abb. I — Tunnel Eich N2, Querschnitt durch das Bauwerk und
den Extensometer No. 1 bei km 77’500, Profil 299




Baugrund und Baugrube

In den drei Messquerschnitten befinden sich unter einer Deck-
schicht von 1 - 3,0 m, bestehend aus Lockergestein (leicht toni-
ger Silt mit Sand und Feinkies), Mergel und Sandstein der
oberen Siisswassermolasse. Im untersuchten Bereich steht der
Hangwasserspiegel ca. 10,0 m unterhalb OK-Terrain; er variiert
ca. + 2,0 m. Die geologische und geotechnische Beratung
erfolgte durch das Geotechnische Biiro Dr. von Moos AG,
Ziirich.

Extensometermessungen, Anordnung und Messprinzip

Fir das Bauwerk war es notwendig, eventuelle Hebungen
infolge Quellen der Mergel moglichst frithzeitig zu erfassen.
Um die Hebungen und auch anschliessende Setzungen durch
Hinterfiillen zu messen, wurden drei 8-fach-Extensometer
Uni-Rod-ISETH eingebaut. Deren Aufbau ist in Abbildung 1
dargestellt. Die Instrumente wurden vor den Aushubarbeiten in
Bohrungen abgesenkt. Unterhalb der Baugrubensohle sind
gesamthaft acht Extensometeranker in verschiedenen Tiefen
versetzt worden. Der Messkopf, in welchem die Hebungen
gemessen werden, liegt ca. 0,50 m unterhalb der zukiinftigen
Baugrubensohle. Im Aushubbereich befindet sich fiir jeden
Extensometeranker ein Leerrohr, durch welches der mobile
elektrische Messtaster (Abb. 2) fiir die Messung zum Messkopf
gefihrtwerden kann.

In Tabelle 1 sind die Aushubtiefen, die Tiefen des Messkopfes
und die Tiefen der Extensometeranker in Bezug auf den Mess-
kopf zusammengestellt. Die drei Messquerschnitte 1 - 3 sind
90 m, bzw. 70 m voneinander entfernt.

SOLEXPERTS

Ext. 1 Ext. 2 Ext. 3
m m m
Aushubtiefe ab OK
natlrlicher Boden 16.10 12.90 17.50
Tiefe des Messkopfes 16.60 13.40 17.90
Tiefen der Extenso-
meteranker bezogen
auf Messkopf 8 2 2 4
7 4 5 8
6 8 9 12
5 11 13 16
4 13 17 24
3 16 21 28
2 21 25 32
1 31 37 40

Tabelle I — Tunnel Eich
Aushubtiefen und Tiefen der Extensometeranker

Abb. 2 — Mobiler elektrischer Messtaster und Ablesegerdit

Die Funktionsweise des Extensometers kann anhand der
Systemskizze der Abbildung 3 erklart werden. Das Extenso-
meter ist zusammengesetzt aus den Extensometerankern (a),
dem Extensometergestdnge, welches in einem Kunststoffhiill-
rohr frei gleiten kann (b), dem Messkopf (¢) und den Leer-
rohren (d) fiir das Einbringen des elektrischen Wegaufnehmers
(e). Das ganze Instrument wird im Bohrloch einzementiert. Das
Verfiillgut muss einen Verformungsmodul aufweisen, welcher
demjenigen des Untergrundes dhnlich ist.

Die Extensometeranker sind durch die Einzementierung fest mit
dem Fels verbunden und folgen deshalb den Verschiebungen
des Felsens. Diese Verschiebungen werden durch das starre und
frei gleitende Extensometergestinge auf den Messkopf iiber-
tragen und dort in verschiedenen Zeitabstdnden je nach Bau-
zustand mit dem elektrischen Wegaufnehmer gemessen. Der
unterste Extensometeranker wird moglichst tief versetzt, in
einer Zone, in welcher keine Bewegungen zu erwarten sind. Fiir
die Auswertung werden samtliche im Messkopf ermittelten
Verschiebungen (Relativverschiebungen zwischen Extenso-
meterankern und Messkopf) auf diesen *’Fixpunkt’ bezogen.
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Abb. 3 — Systemskizze der eingebauten
Extensometer, Uni-Rod-ISETH

In Abbildung 4 ist der Extensometerkopf mit den anschliessen-
den Leerrohren vor dem Absenken in das Bohrloch ersichtlich;
die acht Extensometeranker mit Gestdnge und Kunststoff-
hiillrohren sind zusammengebaut und befinden sich bereits in
der Bohrung.
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Abb. 4 — Messkopf des Extensometers vor dem Absenken in das
Bohrloch

Nach dem Aushub wurde das Extensometer fiir die mecha-
nische Messung umgebaut und der Messkopf in das Bauwerk
integriert. Die Extensometergestinge wurden verldngert und
der Messkopf ca. 3,0 m hoher in der Mittelwand einzementiert.
Damit wurde erreicht, dass die Messungen kontinuierlich
weitergefiihrt werden konnen.

Messresultate und Interpretation

Die drei Extensometer zeigen beziiglich der Grdsse der Hebun-
gen infolge Aushubs und auch beziiglich der Setzungen durch
Hinterfliillen ein stark unterschiedliches Bild. Die Werte sind in
Tabelle 2, zusammen mit den Entlastungen und Belastungen,
enthalten. Fiir die Entlastung wurde ein Raumgewicht vony =
2,2 t/m® angenommen.

Ext. 1 Ext. 2 Ext. 3
Entlastung (t/m2) 35,0 29,5 39,4
Hebung (mm) 5,9 20,1 15,4
Belastung (t/m2) 50 34 62
Setzung (mm) 1,5 13,0 5,5

Tabelle 2 — Tunnel Eich
Entlastung, Belastung und Hebungen bzw. Setzungen

In den Abbildungen 5 und 6 ist der zeitliche Verlauf der Hebun-
gen und Setzungen eines jeden Extensometerankers fiir die ty-
pischen Extensometer 1 (kleinste Deformationen) und Extenso-
meter 2 (grosste Deformationen) dargestellt. Die erfassten Bau-
phasen sind:

1. Aushub
2. Betonierendes Tunnelgewdlbes und der Fahrbahnplatten
3. Hinterfiillung

Bei Extensometer 1 sind die Deformationen infolge Last-
dnderungen ziemlich rasch abgeklungen, Extensometer 2 hin-
gegen zeigt bei den Hebungen auch vier Monate nach Fertig-
stellung des Aushubs noch kein endgiiltiges Abklingen.

Zum Verstandnis der Messresultate sind in den Abbildungen 7
und 8 die geologischen Profile und die totalen Hebungen und
Setzungen in Abhédngigkeit der Tiefe dargestellt. Der
Mergelanteil ist bei Extensometer 2 mit den grosseren Deforma-
tionen wesentlich hoher; ungefahr die Hilfte der Hebungen
und mehr als die Hélfte der Setzungen werden durch die oberste
ca. 1,0 m starke Schicht aus tonigem Mergel verursacht. Das
rasche Abklingen der Hebungen — und dementsprechend der
Spannungen — mit zunehmender Tiefe wird aus diesen Darstel-
lungen ersichtlich, was sich aus der lastverteilenden Platten-
wirkung sowie auch aus der seitlichen Einspannung der Sand-
steinbanke erklaren lasst.
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Abb. 5 — N2, Sursee-Riffig, Tunnel Eich
Zeitlicher Verlauf der Hebungen und Setzungen bezogen auf ’’Fix-
punkt”’ Anker No. 1, Extensometer 1, Profil299
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Abb. 6 — N2, Sursee-Riffig, Tunnel Eich
Zeitlicher Verlauf der Hebungen und Setzungen bezogen auf ’’Fixpunkt’’ Anker No. 1, Extensometer 2,
Profil 303 1/2
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Abb. 7 — N2, Tunnel Eich, geologisches Profil und Abb. 8 — N2, Tunnel Eich, geologisches Profil und
Hebungen, bzw. Setzungen bei Extensometer 1 Hebungen, bzw. Setzungen bei Extensometer 2



Ermittlung der E-Moduli

Mit Hilfe der Hebungen und Setzungen, zusammen mit den
Lastdnderungen, lassen sich die E-Moduli fiir Entlastung und
Wiederbelastung des Sandsteins, der tonigen und der siltigen
Mergel abschidtzen. Da die Spannungsverteilung in der Tiefe
unbekannt ist, wurden die Ndherungswerte auf Grund der
Spannungsdanderungen und Deformationen in den oberen
2,0 m, zwischen Messkopf und Anker Nr. 8 (Ext. 1 und Ext. 2),
bzw. den oberen 4,0 m (Ext. 3) berechnet. In Tabelle 3 sind
diese Werte zusammengestellt. Die E-Moduli der Entlastung
miissten infolge der bekannten Hysteresiserscheinung eigentlich
immer grosser sein. Der Fehler ist auf die Unsicherheit in der
Ermittlung der Spannungsdnderungen zuriickzuftihren.

E-Modul Laststufen

kg/cm2 kg/cm?2
Sandstein (Ext. 1) Belastung  14.000 0-5
Entlastung 18.000 | 3,5-0

Toniger Mergel (Ext. 2) Belastung 400 0-34
Entlastung 300 29-0

Siltiger Mergel (Ext. 3) Belastung 700 0-6,2
Entlastung 400 | 39-0

Tabelle 3 — Tunnel Eich
Entlastungs- und Belastungsmoduli

Quellverhalten der Mergel

Die Auswertung der ersten vorliegenden Messungen zeigt, dass
bis zum Herbst 1979 die beobachteten Bewegungen zum
grossten Teil allein auf die Entlastung infolge Aushubs und
Wiederbelastung durch Hinterfiillen zuriickzufiihren sind, da

“ilj\\\“f“‘_\\‘

LEERROHRE Aushubphasen

die ermittelten E-Moduli der Mergel den im Labor ermittelten
Werten entsprechen. Die Laborversuche im Mergel zeigen fliir
die Entlastung ebenfalls E-Moduli zwischen 400 und
500 kg/cm?.

Dass bis 1979 keine oder nur minime Quellhebungen zu beo-
bachten waren, ist auf die schonende Art der Aushubarbeiten
zuriickzufiihren. Um die Rissebildung und somit den Eintritt
von Meteorwasser in die Mergelbdnke zu verhindern, war
verlangt worden, dass die Auflockerung des Molassefelsens
nicht durch Sprengen sondern durch Aufreissen (Rippern)
erfolge. Zusédtzlich wurde unmittelbar nach der Erstellung des
profilgerechten Aushubs die Baugrubensohle mit 15 cm Beton
abgedeckt, um das Eindringen von Wasser zu verhindern.

Im Jahr 1980 wurden bei einzelnen Extensometerankern geringe
Hebungen im Bereich von 0,1 - 0,5 mm beobachtet, doch
werden erst die nachfolgenden erforderlichen Langzeitmessun-
gen Aufschluss dariiber geben konnen, ob sich damit ein
Beginn von Quellhebungen abzeichnet.

2.2 Tunnel Stephanshorn, N-1, St. Gallen
Wil - St. Margrethen

Projekt

Anlédsslich der Friihjahrstagung 1980 der Schweiz. Bodenme-
chanischen Gesellschaft wurde das Bauwerk in zwei Beitrdgen
durch die Herren H. Appenzeller und W. Heierli, A. Merk,
eingehend beschrieben.

Die Projektbearbeitung und Bauleitung erfolgte durch die Inge-
nieurgemeinschaft Wieser und Heierli.

In Abbildung 9 ist ein Querschnitt durch das Bauwerk darge-
stellt. Wie beim Projekt Tunnel Eich werden die Tunnelréhren
in einer offenen Baugrube erstellt und anschliessend wieder
hinterfiillt. Zur Kontrolle der Sohlhebungen wurden Extenso-
meter in drei Querschnitten versetzt.

verschwemmien

Lagen

bunt, einzelne
Sandlagen

Abb. 9 — NI, Wil-St. Gallen, Tunnel Stephanshorn,

durchdas Bauwerk und das Extensometer No. 1
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Baugrund

Unter einer Uberlagerung von ca. 1,0 m steht eine fest gelagerte
Morédne sowie eine Mordne mit verschwemmten Lagen an.
Anschliessend sind vorbelastete Seebodenablagerungen vor-
handen. Die obere Siisswassermolasse wurde erst in grosseren
Tiefen erreicht. Der schematische Bodenaufbau bei den drei
Extensometern ist in Tabelle 4 enthalten. Ein eigentlicher
Grundwasserspiegel konnte bei den Untersuchungen nicht
beobachtet werden; in den Seeablagerungen und auch in der
Mordne befinden sich sandige, kiesige, voneinander unab-
hdngige, wasserfiilhrende Horizonte, deren freie Spiegel die
Terrainoberfldche erreichen konnen.

Ext. 1 Ext. 2 Ext. 3
m m m
Morane
7.70 7.40 12.00
Morane mit
verschwemmten Lagen
19.60 14.20 12.00
Seeablagerung
55.10 60.10 63.55
Mordne
56.45 61.20 64.75
Molasse

Tabelle 4 — Tunnel Stephanshorn
Schematischer Bodenau fbau bei den Extensometern

Die geologische und geotechnische Beratung erfolgte durch das
Geotechnische Biiro Dr. von Moos AG, Ziirich.

Extensometermessungen, Anordnung

Die Ziele der angeordneten Messungen waren:

— Liickenlose Erfassung der Sohlhebungen und der Hebun-
gen der darunter liegenden Schichten, um moglichst frih-
zeitig eventuell notwendige Massnahmen ergreifen zu
konnen.

— Vorzeitige Abschatzung der zu erwartenden Setzungen des
Bauwerkes beim Hinterfiillen.

Die Instrumente wurden bei diesem Projekt von einem gering-
fiigigen Voraushub aus in bis zu 60 m tiefe Bohrungen abge-
senkt. Die Messkopfe liegen ca. 0,50 m unterhalb der
zukiinftigen Baugrubensohle, und die untersten Anker, als
Fixpunkt angenommen, sind bei den Extensometern 2 und 3 in
der Molasse und bei Extensometer 1 in der Morédne verankert.
Die Aushubtiefen, Tiefen der Messkopfe und die Tiefen der
Extensometeranker, bezogen auf die Messkopfe, sind in Tabelle
S enthalten. Die Extensometer 1, 2 und 3 sind 30 m, bzw. 90 m
voneinander entfernt.

Die Verformungseigenschaften der Verfiillmischung zur Einze-
mentierung der Extensometer wurde denjenigen des Bodens
moglickst angepasst. Das Verfillgut aus Ton-Zement hat einen
MEg-Modul von ca. 800 kg/cm?.

Beim Tunnel Stephanshorn konnten die Hebungen wiahrend
mehrerer Aushubstadien gemessen werden. Der Aushub er-
folgte iiber die gesamte Breite (Baugrubenbreite ca. 25,0 m) bis
unmittelbar unter die Auflager der Tunnelgewdlbe auf den
Bohrpfahlwianden (s. Abb. 10), bei Extensometer 1 bis ca.
8.20 m ab Voraushub. Der weitere Aushub fir die Konstruk-
tion des Mittelfundamentes und der Mittelwand wurde aus

Sicherheitsgriinden (passiver Erddruck fir die Pfahlwand)
trapezformig ausgefiihrt (vergleiche Veroffentlichung W.
Heierli, A. Merk).

Die Extensometer wurden wie beim Tunnel Eich verldangert und
in der Mittelwand zur Kontrolle der Setzungen beim Hinter-
flllen einzementiert (Abb. 11). Die Messungen erfolgen nach
dem Umbau in einer Nische mit einer mechanischen Messuhr.

Aus den Tabellen 4 und 5 ist ersichtlich, dass sich die Aushub-
sohle bei Extensometer | in der Mordne und bei den Extenso-
metern 2 und 3 in der ilberkonsolidierten Seeablagerung
befindet.

Ext. 1 Ext. 2 Ext. 3
m m m

Aushubtiefen

ab OK Voraushub L = Uen

Tiefen der Messkopfe

ab OK Voraushub ISz s Ui

Tiefen der Anker

ab OK Messkopf 8 2,0 2,0 2,0
7 4,0 4,0 4,0
6 8,0 8,0 8,0
5 12,0 12,0 12,0
4 18,0 18,0 20,0
3 24,0 27,0 30,0
2 33,0 37,0 40,0
1 43,0 47,5 54,0

Tabelle 5 — Tunnel Stephanshorn, Aushubtiefen,
Tiefen der Messkopfe und Extensometeranker

Messresultate und Interpretation

Da die Aushubarbeiten und Messungen im Zeitpunkt des vor-
liegenden Berichtes noch im Gange sind, konnen lediglich die
ersten Resultate beziiglich der gemessenen Hebungen diskutiert
werden.

In Abbildung 12 ist der Verlauf der Hebungen der Anker 2 bis 8
des Extensometers 1 und die Hebung des Messkopfes, also die
Hebung der Baugrubensohle zwischen Oktober 1979 und
November 1980 aufgetragen. Mit dem mobilen elektrischen
Wegaufnehmer (Abb. 2) konnten die Messungen vom Aushub-
planum aus in insgesamt sechs Aushubphasen vorgenommen
werden, so dass sich ein Anhaltspunkt iiber die Grossenordnung

Abb. 10 — Tunnel Stephanshorn, Aushubphase vor dem Betonieren
des Mittelfundamentes
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der Hebungen in jeder Entlastungsphase ergibt. Dass es sich
aber nur um ’Momentaufnahmen’ handeln kann, ist aus den
Messungen mit der Aushubtiefe 8,20 m ersichtlich, denn bei
einem unverdnderten Bauzustand zwischen Ende Mai 1980 und
Ende August 1980 ist nur ein schwaches Abklingen der Defor-
mationen zu beobachten. Auf Grund des Verlaufs der Hebun-
gen der verschiedenen Anker kann angenommen werden, dass
die Bodenschichten zwischen den Extensometerankern 6 und 7
(Abstand 4,0 m) massgeblich an der Zunahme der Hebungen
bei gleichem Bauzustand beteiligt sind. In diesem Bereich be-
findet sich der Ubergang von der Mordne mit verschwemmten
Lagen zum {iberkonsolidierten Seebodenlehm, und zwar
2,60 m Morédne und 1,40 m Seebodenlehm.

Der Aushub des Trapezes (s. Abb. 10) fiir die Erstellung des
Mittelfundamentes hatte eine starke Zunahme der Hebungen
zur Folge. Die Abmessungen dieses Aushubes betragen: Tiefe
ca. 4,50 m, Breite unten 6,50 m, oben 12,0 m. Der Anteil an der
Gesamthebung betragt ca. 35%. Dieser sprunghafte Anstieg ist
auf folgende Einfliisse zuriickzufiihren:

— Der Entlastungsmodul nimmt mit zunehmender Entlastung
stark ab (vergleiche Mg-Moduli).

— Die Entlastung bewirkt eine seitliche Deformation der
Pfahlwand infolge Mobilisierung des passiven Erddruckes.
Dadurch ergibt sich eine zusédtzliche Hebungsbewegung.

Wo sich die Aushubsohle im iiberkonsolidierten Seebodenlehm

befindet, bei Extensometer 2, betragt die Hebung total 60 mm.

Abb. 11 — Tunnel Stephanshorn,
Mittelwand mit verldngertem Extensometer
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Abb. 12 — Tunnel Stephanshorn,
zeitlicher Verlauf der Hebungen beim
Extensometer 1
ME-Moduli suchen, ausgefiihrt in der Projektierungsphase mit dem Dilato-

Wie beim Tunnel Eich lassen sich die Entlastungsmoduli aus
dén Messungen abschdtzen, in Tabelle 6 sind die fur
verschiedene Entlastungsstufen erreichten Werte zusammen-
gestellt. Zum Vergleich sind die mit dem Dilatometer im
Bohrloch bei dhnlichen Entlastungsbereichen ermittelten Ent-
lastungsmoduli angefiihrt.

Die starke Abhédngigkeit des Entlastungsmoduls von der Ent-
lastungsstufe wird aus dieser Tabelle ersichtlich. Wie erwédhnt,
sind jedoch die kleineren Werte auch im Zusammenhang mit
der Querverschiebung der Wand zu betrachten. Bei Feldver-

41/

meter 95 und dem >’Pressiométre autoforeur’’, konnte ebenfalls
die starke Abhingigkeit des Entlastungsmoduls, aber auch des
Belastungsmoduls, von der Grosse der Entlastung beobachtet
werden. Beim Dilatometerversuch kann sich der Boden im Zeit-
raum zwischen dem Erstellen der Bohrung und der Durch-
fiihrung des Versuches entlasten, beim Versuch mit dem
»’Pressiométre autoforeur’” hingegen ist die Entlastung
minimal. Mit dem Dilatometer wurden im Mittel bei Laststufen
von 2 - 10 kg/cm? Werte von 800 - 1000 kg/cm? (Belastungs-
moduli), mit dem ’’Pressiométre autoforeur’” Werte bis

2000 kg/cm? und mehr gemessen.



Diese ersten Auswertungen der Messungen und Versuche
zeigen, dass bei Feldversuchen fiir die Ermittlung der fiir das
Bauwerk massgebenden E-Werte die Entlastungs- und Bela-
stungsgrossen  denjenigen des  Bauablaufs = moglichst
entsprechen miissen.

Entlastungsstufe | Entlastungsmoduli

kg/cm?2 kg/cm?2

Morédne mit

verschwemmten Lagen 28-10 2300
1.0-0 700

Ext. 1

Seebodenlehm

liberkonsolidiert 36-12 750
12-0 200

Ext. 2

Seebodenlehm

Uberkonsolidiert 29-1.2 560

Ext. 3

Seebodenlehm

liberkonsolidiert 5,0-3,0 o
40-2,0

Dilatometer 95

Tabelle 6 — Stephanshorn
Zusammenstellung der Entlastungsmoduli

3. PERMANENTE MESSUNG DER ANKERKRAFTE VON
LOCKERGESTEINSANKERN, LANGZEITVERHALTEN

3.1 SBB-Flughafenlinie Ziirich-Kloten

Fir die Flughafenlinie wurden bei den Losen 1, 2, 5 und 8 insge-
samt 108 permanente Ankerkraftgeber eingebaut. Am Beispiel
des Loses 8 kann das Langzeitverhalten der Lockergesteinsanker
untersucht und statistisch ausgewertet werden.

Auffullung

Projekt

Das Los 8 der Flughafenlinie befindet sich in Glattbrugg bei der
Kreuzung Schaffhauserstrasse / Giebeleichstrasse mit der SBB.
Frither iiberquerte die Linie mit einem Niveauiibergang die
Schaffhauserstrasse. Im Zusammenhang mit dem Neubau der
Strecke wurde die Trasse tiefer gelegt und im Bereich der Station
und der Strasseniiberquerungen iiberdeckt. Die Tunnelwdnde
und die Wande der Zufahrtsrampen wurden mittels vorfabri-
zierter Schlitzwdande (Piatti-Swissboring) erstellt. Im offenen
Bereich und z. T. im liberdeckten Teil sind die Wande permanent
riickverankert. In Abbildung 13 ist ein typischer Querschnitt
dargestellt. Im Tunnelbereich wurde zuerst die Decke betoniert,
der Aushub erfolgte anschliessend im Schutz der Decke.

Die Lockergesteinsanker haben im Mittel eine freie Lidnge von
13,0 m, die Verankerungsstrecke betrdgt 6,0 m. Insgesamt
wurden 1400 Dywidaganker, mehrheitlich & 26 mm, versetzt; sie
wurden der statischen Berechnung entsprechend auf Gebrauchs-
lasten zwischen ca. 14 Mp bis 24 Mp gespannt. Gemass Anker-
norm SIA 191 sind bei 5% der Anker permanente Ankerkraft-
geber mit Fernablesung installiert worden.

Fiir das Projekt und die Bauleitung zeichnet die Ingenieur-
gemeinschaft NEUKOM + ZWICKY, Ziirich und STEPHAN
+ KUNZ, Kloten.

Baugrund

Die Lockergesteine sind im gesamten Bereich von Los 8 dusserst
komplex aufgebaut. Uber den Sandsteinen, Mergeln und Kalk-
steinen folgt eine Grundmoréne, die von Seeablagerungen iiber-
lagert wird. Diese werden ihrerseits wieder von einer verlagerten,
leicht verschwemmten Grundmoridne iberlagert. Anschliessend
folgen Flussablagerungen und Auffillungen geringer Machtig-
keit. Die Stausedimente konnen nicht eindeutig als vorbelastet
bezeichnet werden. In einzelnen Bereichen fehlen die Stau-
sedimente ganzlich und sind ersetzt durch die verlagerte Grund-
morane.

Ein zusammenhdngender Grundwasserspiegel konnte in der
Sondierkampagne nicht beobachtet werden. Die Durchlassigkeit
des Lockergesteins ist so gering, dass in zwei Bohrungen iiber-
haupt kein Wasser festzustellen war, wahrend in den iibrigen
siecben Bohrungen ein Wasserstand zwischen —2.90 m und
—4.00 m unter OK-Terrain gemessen wurde.

Auffullung

%b[age'ungen

|lo.so 10 80

H Seeablagerungen

S
[S)

\

10.60 | [o.40

1 il

Abb. 13 — SBB-Flughafenlinie, Los 8, Querschnitt bei Zufahrtsrampe, Messprofil 10
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Messdose Glotzl

{ompensationsventil

Die geologische und geotechnische Beratung hatte das Institut fir
Grundbau und Bodenmechanik an der ETH Zirich {ber-
nommen.

Die Verankerungsstrecken der Lockergesteinsanker befinden sich
mehrheitlich in den Seeablagerungen und in der verschwemmten
Moréne.

Ausgleichsplatte -

Druck und Ruckleitung
zu Mess - Station

Abb. 14 — Flughafenlinie Los 8, permanentes Ankerkraftmesssystem
Gléotzl-Solexperts

Beschreibung der Messeinrichtung

In Abbildung 14 ist ein Querschnitt durch das Ankerkraftmess-
system Glotzl-Solexperts dargestellt. Die Einrichtung erlaubt
den Ausbau des Kraftgebers ohne Entlastung des Ankers. Die
Ankerkraft wirkt tiber die dussere Ankermutter und iber die
Lastverteilplatte auf die Messdose. Der Oeldruck in der Mess-
dose ist linear abhdngig von der Ankerkraft und wird mit dem
bekannten, von GLOETZL entwickelten Fernmesssystem von
insgesamt vier Messzentralen (Abb. 15) aus ermittelt. Die Mess-
dose ist Uber das Kompensationsventil (Abb. 16) und eine
Druck- und Riickleitung mit der Messzentrale verbunden. Die
Membran im Ventil ist mit dem Oeldruck des Gebers belastet;
zur Messung wird mit der Motorpumpe in der Druckleitung
hydraulisch ein Druck erzeugt. Erreicht der Druck in der
Druckleitung den Druck in der Messdose, so 6ffnet sich das
Ventil. Mit dem nun konstant bleibenden Druck — das Hydrau-
likol fliesst beim Weiterpumpen in die Zentrale zuriick — kann
die Ankerkraft ermittelt werden.

Messresultate

Der Verlauf der Ankerkriafte von 1977 bis 1980 ist in Abbil-
dung 17 fiir einige typische Anker aufgezeigt. Gleichzeitig sind
aus der graphischen Darstellung der Temperaturverlauf, die
Deformationen und die Piezometerstinde wahrend des Baues
ersichtlich.

Wihrend der Bauphase sind die iiblichen, durch die Span-
nungsumlagerung infolge Aushubs, etc. verursachten Anker-
kraftabfédlle zu beobachten. Das Verhalten von Ankern in
Abhingigkeit der Aushubphasen ist von anderen Autoren ein-
gehend behandelt worden (z.B. P. Wimmersberger, C. Racine,
A. Hertelendy).

Das Kurzzeitverhalten der Anker ist im Rahmen der Unter-
suchungen bei den Ankerversuchen bei Los 8 untersucht und
von P. Honold veroffentlicht worden.

Zur Auswertung des Langzeitverhaltens der Lockergesteins-
anker wurden die vorliegenden Messresultate statistisch ausge-
wertet. Beriicksichtigt wurden die Ankerkrédfte ab Ende 1978
(Fertigstellung des Bauwerkes) bis Ende 1980.

In Abbildung 18 ist die verwendete Auswertungsart schematisch
dargestellt. Auf der Abszisse sind die Monate, auf der Ordinate
die Ankerkrédfte abgetragen. Die Neigung o der ermittelten
Regressionsgeraden gibt nun Aufschluss tber das Langzeit-
verhalten; sie zeigt die Ankerkraftdnderung pro Monat an.

Abb. 15 — SBB-Flughafenlinie Los 8, vorfabrizierte Schlitzwand mit
Messzentrale fiir Ankerkrdfte

Abb. 16 — SBB-Flughafenlinie Los 8, Ankerkraftgeber mit Kompen-
sationsventil au f Abstiitzglocke und Druck- und Riickleitung
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Abb. 17 — SBB-Flughafenlinie, Ziirich-Kloten Los 8, zeitlicher
Verlauf einiger typischer Ankerkréfte

Diese Werte betragen:

— Westwand
a = + 0,03 Mp/mMt Zunahme ~ 0,3 Mp/jahr
min. = — 0,01 Mp/mM¢
max. = + 0,12 Mp/mM¢

— Ostwand
a = — 0,015 Mp/pm¢t Abnahme ~ 0,2 Mp/ jahr
min. = — 0,07 Mp/Mt

Max. = + 0,04 Mp/Mt

Die beobachteten Lastverdnderungen sind gering und an der
Grenze der Messgenauigkeit. In erster Naherung konnen die
Ankerkréfte vorderhand als konstant betrachtet werden. Die
Messungen werden durch die SBB weitergefiihrt, sie erfolgen
dreimal jahrlich.

Ankerkraft

Monate

Abb. 18 — Auswertung des Langzeitverhaltens der Ankerfrédfte, mit
Hilfe der Regressions — Geraden, schematische Darstellung
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ZUSAMMENFASSUNG

Bei den in offener Bauweise erstellten Tunnels Eich und
Stephanshorn wurden mit 8-fach-Extensometern und mobiler
Fernmessung (System Uni-Rod ISETH) die Hebungen der Bau-
grubensohle und der tief liegenden Schichten untersucht. Im
ersteren Fall galt es, eventuelle Quellhebungen des Mergels
frithzeitig zu erfassen, und im zweiten, die Hebungen infolge
Entlastung durch Aushub des iiberkonsolidierten
Seebodenlehms ebenfalls liickenlos und frithzeitig zu messen,
um eine Abschdtzung der voraussichtlichen Setzungen zu
ermoglichen.

Bei der Flughafenlinie Ziirich-Kloten, Los 1, 2, 5 und 8, wurde
ein neues Fernmesssystem fiir die permanente Kontrolle der
Ankerkrafte eingebaut. Auf Grund der Messungen bei Los 8
wihrend zweier Jahre konnte ein erster Anhaltspunkt tiber das
Langzeitverhalten der Lockergesteinsanker (verankert in See-
bodenlehm und verschwemmter Morédne) gewonnen werden.

Der Verfasser dankt den Kantonalen Tiefbaudmtern Luzern
und St. Gallen, der SBB Generaldirektion Bern fiir die Zustim-
mung die Messresultate zu veroffentlichen, und besonders dem
Geotechnischen Biiro Dr. von Moos AG fiir dessen Anregun-
gen, sowie fir die geotechnischen und geologischen Unterlagen.

An der Zusammenstellung der Messwerte und deren Aus-
wertung waren auch die Herren A. Hertelendy und W. Frei,
SOLEXPERTS AG, Ziirich, mitbeteiligt.

4

Profil 15 West u. ——

Profil 15West 0. ——
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Sicherheitstechnische Uberwachung von verankerten Bauwerken

Von P.H. Bruder, STAHLTON AG, Zirich

1. VORBEMERKUNG UND EINSCHRANKUNG

Im vorliegenden Aufsatz soll das Schwergewicht nicht auf die
Beschreibung technischer Losungen fiir verankerte Bauwerke
gelegt werden, sondern vor allem auf Uberlegungen fiir die
Festlegung und Durchfiihrung von Uberwachungsmassnahmen
und allfalligen Schutz-massnahmen.

Das Ziel dieser Uberwachungsmassnahmen ist es, eingegangene
Risiken, die bautechnisch nicht eliminiert werden koOnnen,
rechtzeitig, das heisst vor Eintritt eventueller Schidden, zu
erkennen und anschliessend durch Schutzmassnahmen auszu-
schalten.

2. DEFINITIONZWEIER HAUPTGRUPPEN

Es zeigt sich, dass alle verankerten Bauwerke zwei Haupt-

gruppen zugeordnet werden konnen:

Typ A: Bauwerke, bei denen die Verankerungskrifte den aus
anstechendem Erd- oder Felsmaterial entstehenden
Kraften entgegenwirken.

Typ B: Bauwerke, bei denen die Verankerungskrifte zur
Aufnahme konventioneller, von aussen einwirkender
standiger und nicht stdndiger Belastungen vorgesehen
sind.

(siehe Bild 1 und 2)

3. UBERWACHUNG VON BAUWERKEN TYP A

3.1 Definition

Der Typ A umfasst verankerte Bauwerke, bei denen die Ver-
ankerungskrifte den aus anstehendem Erd- oder Felsmaterial
entstehenden Kréiften entgegenwirken.

Typ A

Bild 1 : Ein Beispiel vom Typ A, eine verankerte Stiitzmauer
(nur wesentliche Krdfte eingetragen)
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Als Beispiele mogen gelten: Angeschnittene Hiange oder Bau-
grubenwidnde, bei denen die anfallenden Krafte aus Erd-,
Wasser- oder Gebirgsdruck durch eine verankerte Stiitzkon-
struktion auf genommen werden.

3.2 Uberwachungsméglichkeiten
Fiir verankerte Bauwerke vom Typ A stehen folgende Uber-
wachungsmoglichkeiten zur Wahl [1]:
— Messung der Kréfte
a) des Erddruckes mit Bodendruckmessdosen
b) der Ankervorspannkraft z.B. mit Ringkraftmessdosen

¢) Bestimmung der Schnittkrdafte in der Wand durch
Dehnungsmessungen mit Mikrometern und integrierten
Messverfahren

— Messung der Deformation

d) der Terrain-Oberfldche geodéitisch oder mit Extenso-
metern

e) des Erdreiches z.B. mit Prédzisions-Neigungsmessern
f) der Stiitzkonstruktion

— Spezielle Massnahmen

g) Priifung des Korrosionsschutzes der permanenten Veran-
kerungen an einzelnen Referenz-Ankern

h) Messungen des Porenwasserdruckes

i) Deformationsmessungen mit Alarmauslosung durch
Laserstrahl oder dhnliche Hilfsmittel.

Meist liegt bei verankerten Bauwerken vom Typ A das Schwer-
gewicht der Uberwachung nicht nur auf der direkten Anker-
kraftmessung, sondern, da oft einfacher, auf der indirekten
Messung der Kraftwirkung, den Deformationen.

Bild 2 : Darstellung eines Vertreters des Typ B, ein verankertes
Fundament




Die Wahl der Uberwachungsmassnahmen hingt sowohl vom
anstehenden Bodenmaterial, wie auch vom Verankerungs-
medium ab. So werden bei Lockergesteinsankern neben den
Ankerkraftmessungen die Deformationsmessungen nicht nur
an der Stutzkonstruktion, sondern vor allemauch im Gleit- und
Verankerungsbereich vorgenommen.

Bei Felsankern hingegen liegt das Schwergewicht der Kraft- und
Deformationsmessungen bei Messstellen im Ankerkopfbereich,
wiahrend am verankerten Korper oft nur geoditische Messun-
gen vorgenommen werden und die Deformationsmessungen in
der Verankerungszone entfallen.

Die Messintervalle der Uberwachung von nicht nachinjizierten
Verankerungen in Stiitzbauwerken wurden bereits 1972 im
»’Code of Practice’” der *’South African Institution of Civil
Engineers’’ [2] wie folgt festgelegt:

. Messung: innert 24 - 48 Stunden nach dem Spannen

2. Messung: Nach I Woche, falls die 1. Messung erfolgreich

verlief

3. Messung: Nach 1 Monat, falls die 2. Messung erfolgreich
war

Weitere

Messungen: Monatlich im ersten Halbjahr und alle 3 Monate
im zweiten Halbjahr

Langzeit-

messungen: Halbjdhrlich nach dem ersten Jahr oder nach

Vorschrift des Projektverfassers.

Die Messintervalle sind im iibrigen auf den Baugrund und die
Art des verankerten Bauwerks, sowie auf die mogliche Gefédhr-
dung abzustimmen. Starre Regeln bediirfen in dieser Hinsicht
stets einer sorgfaltigen Uberpriifung.

3.3 Interpretation von Messresultaten

Durch umfassende und sorgféltige Vergleiche der Ankerkraft-
und Deformationsmessungen lassen sich Riickschliisse auf
moglicherweise sich ankiindigende Grenzzustinde, bzw. Ver-
sagensformen ziehen.

Es sind fiir verankerte Konstruktionen im Lockergestein
folgende Versagensformen moglich (siehe Bild 3):

Fig. 1 Fig. 2

Fig. 4 Fig. 5 Fig. 6

Bild 3 : Grenzzustdnde bei verankerten Wénden. Die Doppellinie in
der freien Ldnge deutet ein Versagen des Ankers an

Fig. 1 zeigt ein Versagen der Stiitzkonstruktion oder der Anker
Fig. 2 stellt ein Versagen infolge einer zu kleinen Einbindetiefe
der Stutzkonstruktion dar

Fig. 3 zeigt einen Grundbruch der Wandfundation infolge zu
hoher Vertikallast an

Fig. 4 weist auf eine innere Instabilitit aufgrund zu kurzer
Ankerldngen hin

Fig. 5 stellt ein Versagen dar, das sich auf eine zu kleine Stand-
sicherheit des ganzen Systems zuriickfiithren lasst

Fig. 6 illustriert die Folgen von zu grossen absoluten Deforma-
tionen.

Fiir Felsanker entfallen meist die Versagensformen nach Fig. 4

und 5. Falls die Stiitzkonstruktion in standfestem Material

eingebunden wird, sind auch die Versagensformen der Fig. 2

und 3 nicht zu erwarten.

Doch liefert auch bei den Felsankern die Messung von Anker-
kraften und Deformationen wertvolle Hinweise auf den Typ des
moglichen Grenzzustandes und damit auf die einzuleitenden
Gegenmassnahmen.

Bild 4: Die aufgeldste Stiitzkonstruktion «Bachmattli» mit der Berme,
die die Zugénglichkeit zii den Ankern und den moglichen Einbau
zusdtzlicher Anker erleichter

3.4 Gegenmassnahmen

Gegenmassnahmen missen ergriffen werden, falls die gemesse-
nen Ankerkrifte die durch Versuche bestimmte Grenzkraft des
Verankerungskorpers oder die vom Spannstahl bekannten
zuldssigen Werte von 75 % der Stahlbruchkraft tbersteigen.
Auch wenn die Bewegungen der Konstruktion oder des Hanges
an sich zu gross werden, so dass das Bauwerk seine Funktion
nicht mehr erfillen kann, miissen Sofortmassnahmen eingelei-
tet werden. Das gleiche gilt fiir den Fall, dass aufeinander-
folgende Messungen stark zunehmende Deformationen zeigen.

Als Sofortmassnahmen bicten sich an:

a) Evakuierung des gefahrdeten Abschnitts

b) Auffillen der Gelandeanrisse mit bindigem Material um ein
weiteres Eindringen von Oberfldchenwasser in die Gleitfuge
zu verhindern

¢) Entwidsserung, zum Beispiel durch Drainagebohrungen, um
die Scherfestigkeit in plastischen Gleitzonen zu erhohen

d) Vergrossern des verankerten Bodenkorpers durch Verldn-
gerung der noch auszufithrenden Anker (bei Baugruben,
siehe [3])

e) Voriibergehendes Entspannen iiberlasteter Anker

f) Einbau zusétzlicher Verankerungen.

3.5 Beispiel Typ A: Hangsicherung ’’Bachmattli™’

Ein typisches Beispiel eines verankerten Bauwerkes vom Typ A
ist die

HANGSICHERUNG DER NATIONALSTRASSE N8 im
»’Bachmattli’’ bei Alpnachstaad [4] (siche Bild 4 und 5).

4
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Bild 5 : Typischer Querschnitt im *’Bachmattli’> mit eingetragenen
Gleitfldchen
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Bild 6 : Geoddtische Messungen im *’Bachmattli’’> vom 6.1.76 bis
5.5.80. der Hang ist stabil, da die gemessenen Deformationen inner-
halb der theoretischen Fehlerellipse liegen
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Im Teilstiick ’Bachmattli’’ liegt die Nationalstrasse N 8 in einem
Hanganschnitt mit der BOschungsneigung 1:2. Seeseitig der N 8
wurde die Lokalstrasse und bergseitig die Briinigbahn neu
trassiert. Die knappen Platzverhéltnisse fiir diese drei Verkehrs-
trager machten einen grossraumigen Anschnitt von 20 m Hohe
mit an sich steiler Boschung von 1:1 fir Fels und 2:3 fiir
Lockergestein notwendig.

Nach dem Rutsch vom 15. November 1972 in der nahen Bau-
stelle "’Hauetli’” konnte ein Gleiten des bis zu 18 m michtigen
Gehidngeschuttes auf dem unterliegenden Mergelschiefer auch
im *’Bachmattli’’ nicht ausgeschlossen werden.

Der Empfehlung des Institutes fiir Grundbau und Boden-
mechanik folgend, wurde ein von oben nach unten abgetra-
gener, stufenweiser Hangabschnitt mit geneigten, verankerten
Wandelementen von 5 X S m ausgefiihrt. Die aufgeloste Stiitz-
konstruktion mit den 289 eingebauten Ankern vom Typ BBRV
D 1400 und Langen von 12-38 m verhindern ein Abgleiten von
ca. 250’000 m’ lehmigem Gehédngeschuttmaterial (Die Zahl 1400
bezeichnet die Gebrauchslast der BBRV-Anker in kN).

Die eingebauten Anker konnen wie folgt charakterisiert
werden:

Die Anker mit einer Nennlast von 1400 kN sind mit 1220 kN
verankert und weisen eine Sicherheit gegen Stahlversagen von
S = 1.66 auf. Die Anker wurden also mit 6 = 0.6 Bz in die
Rechnung eingesetzt.

Aus dem Verhiltnis zwischen riickhaltenden und treibenden
Kréften ergibt sich im Gebrauchszustand ein Sicherheitsfaktor
F* = 1.06.

Bei Annahme einer urspriinglichen Hangsicherheit von F = 1
erlaubte die genaue Kenntnis der Gleitflache, den Sicherheits-
faktor im Bruchzustand mit F = 1.1 extrem niedrig zu wihlen.

Durch konstruktive Massnahmen werden Verschiebungen in
lokalen Gleitflachen bis zu 6 cm quer zur Ankerachse ermog-
licht. In der gesamten freien Lidnge ausserhalb der kompakten
Felszone wird zu diesem Zweck durch ein grosskalibriges ver-
lorenes Futterrohr der unmittelbare Kontakt zwischen Anker
und Lockergestein verhindert. Zusatzlich wurde der Ubergang
des Ankers in die Fundamentplatte mit Hilfe eines Teleskop-
systems iiberbriickt.

Aus wirtschaftlichen Uberlegungen mussten jedoch bewusst
Risiken eingegangen werden. Wie bereits oben erwdhnt, ist der
Sicherheitsfaktor von F = 1.1 extrem niedrig gewéhlt worden.
Wihrend einer lang andauernden Regenperiode kdonnte nun
allerdings Wasser in die bereits vorhandene Gleitflache eindrin-
gen und die Kohédsion herabsetzen. Durch den sich dabei auf-
bauenden Kriechdruck konnten die Anker zusétzlich belastet
werden.



Zudem besteht die Tendenz, dass sich in der freien Ldnge der
Anker Querverschiebungen von mehr als 6 cm einstellen, da die
Stiitzkonstruktion Bewegungen in der Fallinie weitgehend ver-
hindert.

Zur systematischen Uberwachung wurden vom Projektver-
fasser deshalb folgende Messungen angeordnet:

a) Kontrolle der Hangbewegungen durch halbjdhrliche geodéa-
tische Vermessung

b) Monatliche Messungen der Verschiebungen bis 60 m Tiefe
mittels *’Slope-Indicator’’ und Extensometer an allen Mess-
stellen

¢) Kontrolle der Ankerkréfte und Nachspannen alle 2 Jahre,
sofern die Verschiebungsmessungen zu keinen weiteren
Zwischenkontrollen Anlass geben.

Ein Ansteigen des Kriechdruckes ist bei jedem Anker durch
Abheben des Ankerkopfes messbar. Ein Anwachsen der Anker-
krafte bis zu Spannungen von 0.75 Bz des Spannstahls ist nach
SIA-Norm 191 zuldssig. Im vorliegenden Fall betrdagt der
zuldssige Zuwachs 25 % der planméissigen Ankerkrafte.

Folgende Sofortmassnahmen miissten getroffen werden, sobald
die festgelegten Grenzwerte iiberschritten wiirden:

a) Erstellen von Drainagebohrungen zur Entwaiasserung von
Gleitflachen. In der benachbarten Baustelle ’’Hauetli’’
wurde namlich ein direkter Zusammenhang zwischen
Niederschlagsmenge und Hangbewegung festgestellt.

b) Die voriibergehende Entlastung einzelner iiberlasteter Anker
erhalten deren Tragfdhigkeit, mindern den vorhandenen
Kriechdruck vom passiven in den aktiven Zustand ab und
geben Zeit, die folgenden langfristigen Sanierungsmass-
nahmen einzuleiten:

Als Sanierungsmassnahme ist im Falle eines Ansteigens des
Kriechdruckes iiber die festgelegten Grenzwerte hinaus der
Einbau von zusdtzlichen Widerlagern und Ankern zwischen den
vorhandenen Elementen vorgesehen. Durch die eingeplanten
Bermen wird die Zugdnglichkeit erleichtert.

Auch grossere Lateralverschiebungen konnten durch zusidtzlich
zu versetzende Anker schridg zu den bestehenden verhindert
werden.
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Die Messresultate aus der periodisch durchgefiihrten Uber-
wachung wurden grafisch dargestellt.

Die Resultate der geodatischen Kontrollen sind im Bild 6
gezeigt. Die eingezeichnete theoretische Fehlerellipse zeigt, dass
im Messpunkt Nr. 756 keine eindeutige Bewegung festgestellt
werden konnte.

Eine weitere grafische Darstellung (Bild 7) zeigt die Ergebnisse
der anfanglich monatlich durchgefiihrten *’Slope Indicator’’-
Messungen am Beispiel des Messpunktes Nr. 756. Auch hier
zeichnen sich keine Bewegungen ab.

Die zweijdhrlichen Messungen der Ankerkréfte sind im Bild 8
dargestellt. Der gemessene Mittelwert der Ankerkriafte liegt
S % tiefer als der berechnete, die Relaxation des Spanndrahtes
beriicksichtigende Wert, gemittelt iber 289 Anker. Aus den
Messresultaten und den weiteren Beobachtungen kann
geschlossen werden, dass — wie erwartet — nach dem Ab-
schluss der Sicherungs-Bauarbeiten der Hang im *’Bachmattli’’
keine Tendenz zur Instabilitat zeigt.

Ankerkraftkantrolie "Bachmattli"
20.10.75 - 20.10.77 (289Anker)
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Bild 8 : Darstellung der Resultate der zweijéhrlichen Ankerkraft-
kontrolle

Bild 7: Typische ’’Slope Indicator’’-Messresultate (Messstelle Nr. 756)
zeigen stabile verhdltnisse an
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4, UBERWACHUNG VON BAUWERKEN TYP B

4.1 Definition

Der Typ B umfasst verankerte Bauwerke, bei denen die Ver-
ankerungskrifte zur Aufnahme konventioneller, von aussen
einwirkender stindiger und nicht stdndiger Belastungen vor-
gesehen sind.

Darunter fallen Verankerungen von Kranbahnen, Luftseil-
bahnen, Staumauererhohungen, Mastverankerungen, Auf-
triebssicherungen, Spannbandbriicken und &hnliche Bauwerke.

Es sei festgehalten, dass fiir Bauwerke vom Typ B die Sicher-
heitsdefinition als Verhdltnis der Scherfestigkeit zur Scher-
spannung, wie die SIA-Norm 191 sie vorschreibt, nicht ange-
wendet werden kann. Die Ankerbemessung muss hier aufgrund
einer Gleichgewichtsbetrachtung zwischen der Belastung, den
Ankerkréften und dem Gewicht des verankerten Bodenkorpers
erfolgen, wobei die Anker meist als Ankergruppe in die Rech-
nung eingefithrt werden.

4.2 Uberwachungsméglichkeiten

Fir verankerte Bauwerke vom Typ B stehen als wichtigste
Uberwachungsmoglichkeiten die folgenden Massnahmen im
Vordergrund:

— Messung der Kréfte
a) der dusseren Kréfte (z. B. Seilzug)

b) der Ankervorspannkraft mit hydraulischen oder elek-
trischen Kraftmessdosen (ev. mit automatischem Alarm-
system) oder durch periodisches Abheben der Anker-
kopfe

— Messung der Deformation

¢) Geoditische Vermessung und Nivellement im Anker-
kopfbereich

d) der Konstruktion (z.B. Seildurchhang)

— Spezielle Uberwachungsmassnahmen

e) Periodische Kontrollen des Korrosionsschutzes im Be-
reich des Ankerkopfes

f) Prifung des Korrosionsschutzes an zusatzlichen, frei-
gelegten Referenz-Ankern

g) Messungen des Wasserdruckes mit Piezometern bei Auf-
triebsankern.

Das Schwergewicht der Uberwachung liegt bei verankerten
Bauwerken vom Typ B auf der Kontrolle des Korrosions-
schutzes am Ankerkopf sowie auf den Kraftmessungen, weil bei
zunehmender Belastung bis zum Erreichen der Ankervorspann-
kraft im Ankerkopfbereich normalerweise keine Bewegungen
stattfinden. Den Deformationsmessungen kommt bei Bau-
werken vom Typ B im Gegensatz zu solchen vom Typ A eher
eine sekunddre Bedeutung zu. Infolge ansteigender, von aussen
einwirkender Belastungen nehmen die Ankerkrédfte zu. Ein
mogliches Versagen kann durch Ankerkraftmessungen friih-
zeitig erkannt werden.

1 136m

4.3 Interpretation von Messresultaten

Die Interpretation der gemessenen Werte ist bei verankerten
Bauwerken vom Typ B relativ einfach:

Ein geringfiigiges Abfallen der Ankerkrédfte im ersten Monat
weist auf die materialabhdngige Spannstahlrelaxation von 1 bis
S % hin.

Ein signifikantes Abfallen der Ankerkraft eines einzelnen
Ankers und ein entsprechendes Ansteigen der Kréfte in den um-
liegenden Ankern ist ein Zeichen daftir, dass die iibertragbaren
Scherspannungen an der Kontaktflache zwischen Ankerver-
ankerungskorper und Bodenmaterial tiberschritten wurden und
eine Kraftumlagerung auf die benachbarten Anker stattfand.

Diese Kraftumlagerungen sind, soweit sie in einem gewissen
Rahmen bleiben, nicht immer alarmierend. Ein Ansteigen der
Ankerkréfte ist nach SIA-Norm 191 bis auf 75 % der Bruch-
kraft zuldssig. Einzelne Anker konnen, falls die sich dabei erge-
benden Deformationen tolerierbar sind, teilweise entlastet
werden um Zeit flr Sanierungsmassnahmen zu gewinnen.

4.4 Gegenmassnahmen

Als geeignete Massnahme hat sich bisher das Einplanen von
Reserveankern bereits in der Projektierungsphase erwiesen. Im
Bedarfsfalle konnen so zusdtzliche Anker in bereits gebohrte
Locher versetzt werden.
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Bild 9 : Spannbandbriicke des

Bauwerkes

”SAPPRQO”’, Genf, Teilansicht

-

Bild 10 : Langsschnitt der Spannbandbriicke ’SAPPRQO’’ mit der Anordnung der BBRV-Felsanker
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4.5 Beispiel Typ B: Spannbandbriicke ’SAPPRO™”

Als typisches Beispiel eines verankerten Bauwerkes des Typ B
mochte ich die

FUNDAMENTVERANKERUNG DER FUSSGANGER-
BRUCKE Lignon-Loéx in Genf [5,6]

vorstellen (siehe Bild 9 und 10).

Eine Passerelle mit 136 m Spannweite zur Uberbriickung der
Rhone sollte die Erholungszone Loéx erschliessen und zugleich
als Tragkonstruktion fir eine Pipeline der Firma SAPPRO
dienen. Eine Behinderung des Schiffsverkehrs auf der Rhone
war auszuschliessen und die Briicke sollte sich harmonisch ins
Landschaftsbild einfiigen. Beide Widerlager liegen in zerkliifte-
ter und geschichteter Molasse mit einer oberflachlichen Ver-
witterungszone von 2 bis 6 m Stdrke. Eine Spannband-
Konstruktion mit 4 Kabeln vom Typ BBRV 4100 und vorfabri-
zierten Betonelementen erfiillte alle gestellten Anforderungen.
Da die Verankerungskrédfte umgekehrt proportional zum
Durchhang sind, wurde ein relativ grosser Durchhang von
5.60 m gewdhlt, entsprechend 1/24 der Spannweite. Die aufge-
l16sten Widerlager bestehen aus einem Druckbein, das beidseitig
mit je S BBRV D 1030 Griindungsankern gehalten wird, sowie
einem Zugbein, welches mit 24 bzw. 16 Ankern bestiickt wurde.
Die Ankerlingen liegen zwischen 15 und 26 m, mit Ver-
ankerungsstrecken von 8 bis 10 m.

Verstarkte Versuchsanker wurden mit 1.8-facher maximaler
Gebrauchskraft gepriift, ohne dass die Grenzkraft des Ver-
ankerungskorpers erreicht wurde.

Die eingebauten Anker weisen einen Sicherheitsfaktor von
S = 2.0 gegen Bruch des Spannstahls auf.

In diesem Projekt kommt einer intensiven Uberwachung der
Ankerkréfte eine Ubergeordnete Bedeutung zu. Ein erprobter
Korrosionsschutz verhindert die Korrosion des Spannstahls. Er
besteht aus einer bituminodsen Masse, welche im PE-Schutzrohr
der freien Lange verfillt wurde. Diese konstruktive Massnahme
gestattet zudem die Kraftkontrolle und ein Nachspannen der
Anker wiahrend der Lebensdauer des Bauwerkes.

Als Kontrollmassnahmen wurden angeordnet:

a) Jahrliche Kraftkontrollen aller 49 Anker durch Abheben des
Ankerkopfes, Messung der vorhandenen Ankerkraft und
anschliessendes Nachspannen auf die planmaéssige Kraft von
880 kN.

b) Visuelle Kontrolle des Korrosionsschutzes am Ankerkopf
und Nachfiillen der bitumindsen Masse auf ein iiber dem
Ankerkopf liegendes Niveau, so dass auch dieser Bereich
vor Korrosionsangriff geschiitzt bleibt.

¢) Beobachtung des Spannband-Durchhanges.

Die Resultate der Ankerkraftmessungen der letzen 10 Jahre
sind im Bild 11 dargestellt.

Die Ankerkraft von 1190 kN am Anfang des Messintervalles
gehort zur Schlussphase des Ankerpriifprogramms, das bis
Mitte 1972 durchgefiihrt wurde. Die bis heute weitergefiihrten
Spannklraftkontrollen zeigen Schwankungen von maximal
5.5 %. Davon sind ca. 1 % der Messgenauigkeit der einge-
setzten Prdzisionsdynamometer, die in regelméssigen Abstin-
den in der EMPA geprift und geeicht werden, zuzuschreiben.

Die visuelle Kontrolle des Korrosionsschutzes ergab befriedi-
gende Resultate und ein Nachftllen der bitumindsen Masse war
nur in wenigen Féllen notwendig.

Es wurde auch keine Vergrosserung des Spannband-Durch-
hanges festgestellt.

Falls entgegen den bisherigen Beobachtungen ein oder mehrere
Anker ausfallen sollten, besteht die Moglichkeit in bereits
vorbereiteten Bohrlochern bis zu 16 Ersatzanker zu versetzen.

Die angeordneten Kontrollmassnahmen erwiesen sich als adéa-

6

quat und wir sind iiberzeugt, dass mit diesem Uberwachungs-
system jede Gefahrdung friihzeitig erkannt werden kann.

Anker-
Prifung

Vg *

T i T T
Bereich der absoluten Messgenauigkeit —

Anker - Spannkraft in kN
B
o
o

97 1972 1973 1974 1975 1976 1977 978 1979 1980

Bild 11 : Darstellung der Resultate der jihrlichen Ankerkraftkon-
trollen und Nachspannarbeiten an der Spannbandbriicke ’SAPPRO’’
in Genf

5. UBERWACHTE OBJEKTE

Im folgenden werden sieben verankerte Bauwerke beschrieben,
bei welchen zum Teil seit langen Jahren sicherheitstechnische
Kontrollen durchgefiihrt werden,

5.1 Beispiele zum Typ A

HANGSICHERUNG FUR DIE NATIONALSTRASSE N 2
bei Bissone im Kanton Tessin (Verankerung 1966, siehe Bild 12
und 13).

Dieser steil abfallende Felshang, bestehend aus mehrscharig ge-
klifteten Eruptivgesteinen wurde mit drei Tunnels fir die Ver-
kehrstrdager der N 2 und der SBB nahe der Oberfliche durch-
ortert.

Ein Abrutschen ganzer Felspartien entlang der mit plastischeim
Mylonit gefiillten Kluftsysteme verhindern 32 BBRV Felsanker
vom Typ D 2350 mit Lingen von ca. 50 m. Die Uberwachung
der Ankerkréfte erfolgt durch periodisches Ablesen der an ein-
zelnen Referenz-Ankern eingebauten Dynamometer.

Bild 12 : Hangsicherung bei Bissone/T1. Erhdhung des inneren Wider-
standes im Fels durch Erzeugung von Druckkraften unter Anwendung
von BBR V-Felsankern Typ D 2350

52



Bild 13 : Der Querschnitt zeigt die Ausbriiche fiir die Verkehrstriger
der N2 und der SBB bei Bissone

Bild 14 : Ansicht des fertigen Bauwerks 540 der N1 bei Neuenhof
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Bild 15 : Schnitt durchdas Stiitzbauwerk 540 der N1 bei Neuenhof

STUTZBAUWERK 540 DER NATIONALSTRASSE N 1 bei
Neuenhof im Kanton Aargau (1969, siche Bild 14 und 15).

Eine verankerte Pfahlwand mit drei aufbetonierten Longarinen
schiitzt hier die Fahrbahnplatte der N 1 in einem potentiellen
Kriechhang. Zur Aufnahme des Erddruckes wurden 258
Felsanker vom Typ BBRV D 1900 mit Langen bis zu 50 m ein-
gebaut.

Auch an diesem Bauwerk werden Ankerkraft- und Deforma-
tionsmessungen vorgenomimen.

STUTZBAUWERK UNTERHALB DER SBB SIMPLON-
LINIE fir die Uberbauung Lutry-Taillepied im Kanton Waadt
(1974, siehe Bild 16 und 17).

Ahnlich dem Objekt *’Bachmattli’” mussten auch hier instabile,
lehmige Gehédngeschuttmassen in sandigem Alluvium verankert
werden. Der anfallende Erddruck wurde mit 63 Griindungs-
ankern vom Typ D 1900 mit Langen von ca. 40 m und einer
Verankerungsstrecke von 12 m aufgenommen.

Die durchgefiihrten Ankerkraft- und Verschiebungskontrollen
geben zu keinen weiteren Massnahmen Anlass.
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Bild 16 : Teilansicht der Baustelle Lutry-Taillepied, Blick gegen die
SBB-Simplonlinie, er:!»s bis drittes Ankerniveau
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Bild 17 : Querprofil der Uberbauung Lutry-Taillepied mit eingetragenem geolo-

gischem Schichtverlauf und Ankerlagen

Bild 19 : Typisches Querprofil im  Bahnhofbereich  Kloten.
Verankerung der Baugrubenwdinde und Auftriebssicherung der Wanne
mit permanenten BBRV-4Ankern
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Bild 18 : Kloten-Flughafenbahnhof. Teilansicht des
Wannenbodens mit Auftriebsankern
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5.2 Beispiele zum Typ B

AUFTRIEBSSICHERUNG DES SBB-FLUGHAFENBAHN-
HOFS in Kloten, Los | und 2 (1973, siehe Bild 18 und 19) [7].

Die unter dem Grandwasserspiegel liegende Wanne des kiirzlich
eroffneten Flughafenbahnhofs musste mit 815 Lockergesteins-
ankern System BBRV gegen starken Auftrieb gesichert werden.
Eingesetzt wurden Permanent-Anker mit einer Ankerkraft von
700-1000 kN, Langen von 10-42 m und Verankerungsstrecken
von 8-10 m, die im Feinsand mit diinnen Siltschichten verankert
sind.

Die Ankerkrafte werden bei diesem Bauwerk durch eingebaute
Kraftmessdosen kontrolliert.

ZUGVERSUCHE AN VERTIKALVERANKERUNGEN beim
Sechseldutenplatz in Ziirich (1971/73, siehe Bild 20, 21 und 22)
[8].

Hier ging es um Abklarung des allgemeinen Trag- und Setzungs-
verhaltens von Zugverankerungen in nicht vorbelasteten See-

A

Anker Typ 0700

|

Filterrohr

Pumpe

Schlemmsack

ablagerungen unter sehr lang wirkender Belastung. Die Ver-
suche dienen als Grundlage fiir die Bemessung der Anker fiir
den Seetunnel, die Unterfiihrungen des Bellevueplatzes und
diverser Parkhduser.

Die Kraftmessung wurde mittels Prazisions-Dynamometern
durchgefiihrt.

ERHOHUNG DER SPULLERSEE-STAUMAUER in Oster-
reich (1963, sieche Bild 23 und 24) [9].

Um das Fassungsvermogen des Spullersees um ein Mehrfaches
zu vergrossern, wurde die Staumauer soweit erhoht, dass der
Hochstwasserspiegel um 4.60 m angehoben werden konnte.
Dadurch entstehen zusdtzlicher Wasserdruck und erhohte
Scherkrafte im Mauerfuss. Die Vertikalkrdfte der Mauer
wurden mit 115 BBRV Vertikal-Ankern Typ D 1350 vergrossert
und damit die Scherfestigkeit in der Mauersohle erhoht.

Zur Uberwachung werden an der Mauer in regelméssigen Zeit-
abstanden Deformationsmessungen vorgenommen.
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Bild 20 : Detailaufnahme der hydraulischen Presse
mit aufgesetztem Prédzisions-Dynamometer

Profil T

Profil T

Theater - Platz

Bild 23 : Gesamtansicht der Staumauer Spullersee. Die Erhéhung ist
deutlich erkennbar
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Bild 24 :
Typischer Querschnitt mit einge-
zeichneter Erhohung und Anordnung
der Vertikalanker in der Staumauer
Spullersee

Bild 21 : Anordnung der Versuchsanker am Sechsel&utenplatz
4
z10 z8 z6 z S
N AT y
O %6 U7 Auffillung v o 1801.40
40000 S xS o .0 yio 0 h 4
i [ o v ® —r
, Seekreide -
o o |, Seekreide, v g _ [
— - |
39000 —— T . - < 2
Seeablagerungen - - ~ d N
(siltig - sandig) s < e
38000 _° o -2 28 d *

Bild 22 : Geologischer Schichtverlau f am Sechseldutenplatz mit einge-
tragenen Ankerlagen

FELSVERANKERUNG der Tragseile und Masten der LUFT-
SEILBAHN DIAVOLEZZA (1979, siehe Bild 25 und 26).

Die Krafte aus Tragseilzug in der Grossenordnung von
10’000 kN wurden mittels 6 CONA-Sol Litzenankern Typ L. 19
auf der Bergstation in den Fels eingeleitet. In den Fundamenten
der beiden Zwischenmasten wurden zur Aufnahme der nega-
tiven Auflagerkrafte 8 CONA-Sol Litzenanker vom Typ L 6
mit einer Gebrauchslast von 325 kN eingesetzt.

Die Kontrolle der Ankerkrafte erfolgt durch Abheben der
Ankerkopfe mit der Spannpresse.
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6. ZUSAMMENFASSUNG

Im vorliegenden Artikel wurden fiir verankerte Bauwerke zwei
Hauptgruppen definiert, die sich nicht nur in Bezug auf den
Kraftursprung unterscheiden, sondern auch dadurch, dass
unterschiedliche Uberwachungssysteme zur Anwendung kom-
men.

Da heute aus wirtschaftlichen Griinden die Sicherheitskoeffi-
zienten bei verankerten Bauwerken relativ tief gewdhlt werden,
missen diese Objekte auch nach ihrer Fertigstellung durch spe-
zifische, systematische Kontrollmassnahmen wahrend der

ganzen Lebensdauer des Bauwerkes iiberwacht werden.

Dieses Vorgehen fiihrt nicht nur zu wirtschaftlicheren, sondern
letztlich auch zu sichereren Bauweisen.
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1980 in Betrieb genommen wurde

Bild 25 : Blick auf die Bergstation der Luftseilbahn Diavolezza, die

h

Bild 26 : Querschnitt durch die Verankerung der Tragseile der Diavolezza Bahn
mit eingetragener Ankerlage
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Uberwachung der Silo-Erstfiillung durch Messung des Konsolidationsvorganges

im Untergrund

Von P. Kiefer, Reinach

1. LAGE UND PROJEKT

Der Getreidesilo liegt unter dem afrikanischen Aequator bei
4° 47’ sidlicher Breite am Golf von Guinea (Abb. 1). Der Silo
wurde im Jahre 1977 in Pointe-Noire, der Hafenstadt der
Volksrepublik Congo, erstellt. Seit den 40er Jahren wurde der
Hafen im Rahmen eines Ausbauprojektes stindig vergrossert
(Abb. 2). Er stellt heute zusammen mit der Congo-Océan-Bahn
(Verbindung von der Landeshauptstadt Brazzaville zum
Meereshafen Pointe-Noire) den Lebensnerv in der Versorgung
des Staates dar. Der Silo wurde neben dem erst vor kurzem
erstellten Quai G gebaut (Abb. 3).

Im Rahmen der Unéfico SA in Genf, welche als Generalunter-
nehmerin amtierte, waren die wichtigsten am Bau beteiligten
Firmen das Ingenieurbiiro A. Aegerter & Dr. O. Bosshardt AG,
Basel, die Bauunternehmung Frutiger S6hne AG, Thun, sowie
die Gebrider Biihler AG, Utzwil, letztere fiir die Siloeinrich-
tungen. Die geotechnische Beratung erfolgte durch das Geo-
technische Institut AG.

Das Besondere an der Baustelle war, dass der Silo buchstablich
von der Schweiz aus gebaut wurde. Von der Rammsonde bis

4

ATLANTISCHER

OZEAN AFRIKA

Golf von
Guinea

Pointe Noire

Bucht von
Pointe Noire

Abb. 1: Lage von Pointe-Noire in Afrika, Hafen und Umgebung von
Pointe-Noire
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zum Armierungsstahl wurde alles, in einem Schiff verladen,
nach Afrika hinunter gefahren. An Ort und Stelle ermdglichte
der Resident-Engineer, Herr M. Buxtorf, die rasche Ein-
gliederung in die ungewohnte Umwelt in Schwarzafrika.

Beziiglich moderner Messtechnik stellt das durchgefiihrte Mess-
programm nichts Aussergewohnliches dar. Der Reiz der ganzen
Uberwachung lag — aus der Sicht des Geotechnikers — in der
Bewiltigung der logistischen Aufgaben. Aus diesem Blick-
winkel wurden an die Messtechnik ganz besondere Anforderun-
gen gestellt.

Abb. 2 : Luftaufnahme des Hafens von Pointe-Noire. Standort des
Silos im Bild unten links neben dem Manganerz-De pot




Abb. 3 : Silo SIACONGO nach beendetem Rohbau

2. PROBLEMKREIS BAUGRUNDERKUNDUNG

Die Baugrunderkundung gliederte sich in verschiedene Schritte.
Im Rahmen einer 1. Mission wurde bei der Firma Ménard,
Paris, eine Sondierkampagne mit Sondierbohrungen und
Pressiometerversuchen in Auftrag gegeben. Die geologischen
Informationen iiber den Baugrund waren zu jener Zeit eher
sparlich. Danach sollte es sich bis in grosse Tiefen um junge
Sandablagerungen handeln. In grosserer Tiefe wurde auf das
Vorhandensein von Bitumensanden hingewiesen. Im besagten
Gutachten hat man von einer Flachfundation abgeraten, da die
Vertikalsetzungen 27 - 33 ¢cm und die differentiellen Setzungen
10 - 15 cm erreichen wiirden.

Pfahl

s '-*'E'Biiumen

<

-

Abb. 4 : Problemder Tiefengriindung in Bitumensanden

Nach reiflicher Uberlegung entschloss sich der projektierende
Ingenieur auf Empfehlung des Geotechnikers, trotz entmuti-
gender Setzungsprognose, risikofreudig fiir eine Flachfunda-
tion auf einer (29 X 42)m? grossen steifen Bodenplatte. Durch
ein ausgekliigeltes Fillprogramm der 3 x 4 Silozellen ver-
sprach man sich, in Funktion der Setzungs- und Porenwasser-
spannungsmessungen, das differentielle Setzungsverhalten in
den Griff zu bekommen. Das Risiko einer Pfahlfundation
beurteilte man, wegen dem unklaren Setzungsverhalten der
Pfahlspitzen in der Ndhe der Bitumeneinschliisse, als kritischer
(Abb. 4). Im dUbrigen wurde vorgesehen, die Baugrundver-
héltnisse bei Baubeginn nochmals selber zu iiberpriifen.

Das erste Schiff einer Schweizer Reederei traf im September
1976 im Hafen von Pointe-Noire ein (Abb. 5). Die Anlegestelle
am Quai G befand sich nur rund 80 m neben der Bauparzelle.
Trax, Kranen, Baubaracke, Armierungsstahl und Zement
wurden ausgeladen, um sofort mit den Bauarbeiten beginnen zu
konnen.

Abb. 5 : Schiff der Nautilus-Line im Hafen von Pointe-Noire

Wahrend der Installation und den Aushubarbeiten fiir die
1.5 m tiefe Baugrube (Abb. 6), sowie der Suche des Unter-
nehmers nach geeigneten Zuschlagstoffen (Abb. 7), wurde aus
Brazzaville eine Sondierbohrmaschine herbeigebracht und
nochmals 3 Sondierbohrungen in Anwesenheit des Geotech-
nikers abgetduft. Erst jetzt konnte Uber die lokalen geolo-
gischen Verhéltnisse und den Aufbau des Baugrundes ein zu-
sammenhéngendes Bild erhalten werden.

Abb. 6 : Baustelleninstallation und Baugrube
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3. GEOLOGISCHE VERHALTNISSE

Das geologische Profil durch den Silostandort und senkrecht
zur Kiiste geht aus Abbildung 8 hervor.

Unter den jungen Ufersanden von guten 10 m Maéchtigkeit ist
die Region durch das Ubereinanderliegen von verschiedenen,
nach Westen geneigten Sedimenten gekennzeichnet, deren Ur-
sprung im Zeitalter der mittleren Kreide zu suchen ist. In strati-
graphischer Folge gliedern sich die Schichten zuerst in eine
Kontinental-Fazies mit Sandsteinkalken, welche die tiber den
Meeresspiegel reichende Corniche westlich der dusseren Mole
bilden. Darunter folgt eine Lagunen-Fazies mit blauen Mergeln
und, weiter unten, eine Kiisten-Fazies mit médchtigen Sand-
schichten und mit Sandsteinen in der Tiefe. Im Innern der
Bucht sind junge Meeresboden und Lagunenablagerungen aus
Sanden und Schlammsanden vorhanden.

Eine Besonderheit der Region stellt die Bitumen-Migration in
Abb. 7 : Zuschlagstoffe fiir die Betonherstellunmg den Sanden dar. Diese nimmt nach Westen in verstdarktem

Masse zu und gestattet wenige Kilometer vor der Kiiste die

Forderung von Erdol durch Offshore-Bohrstationen.

Aufgrund der neuen Sondierergebnisse konnten die bei der
Bauparzelle anstehenden Sande in die in den Abb. 9 und 12
dargestellten Zonen unterteilt werden.

w 4 Hofen von Ponte - Nore ———————— O
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Meeresspiegel

= Auffillung :
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Meeresbodenablagerungen
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Abb. 8 : Geologisches Profil durch den
Hafen von Pointe-Noire, senkrecht zur
Kiiste
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Nach dem Bau der Hafenmohle anfangs der SOer Jahre ent-
stand, infolge der kraftigen, in einem spitzen Winkel zum Ufer
gerichteten Diinung des Golfs von Guinea, ein starker Hinter-
wassereffekt. Die von der Meeresstromung transportierte ge-
waltige Sandfracht wurde um den Leuchtturm getrieben und
hinter der Mohle abgelagert (Abb. 10). In wenigen Jahren ent-
standen auf diese natiirliche Art und Weise Sandablagerungen,
welche bis auf die Hohe des Meereswasserspiegels reichten.
Anlésslich der Verbreiterung der Hafeneinfahrt wurde noch bis
2.4 m iiber den Wasserspiegel hydraulisch Sand eingespiihlt.
Diese, mit einer Sandbank vergleichbare Ablagerung, stellt
also eine nur wenige Jahre alte Schicht dar. Beziglich ihrer
Kornverteilung zeigen die Sande ein dusserst gleichformiges
Bild im Bereich der Fein- und Mittelsande (Abb. 11).

Unter diesen Sanden steht der urspriingliche Meeresboden an.
Diese verschlammte Schicht von geringer Méachtigkeit zeigt ein
ebenfalls enges Kornverteilungsband.

Darunter folgen bis in grossere Tiefen die eigentlichen vor-
belasteten Meeressande.

In der Tiefe stehen die vorher erwdhnten dlteren Ablagerungen
aus dem Kreide-Zeitalter an.

Die wichtigsten geotechnischen Kennziffern gehen aus der
Abb. 9 : Silomodell und Baugrund Tabelle in der Abbildung 12 hervor.
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Pointe- Noire
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Abb. 10 : Diinung des Golfs von Guinee und Sandbankbildung im
Hinterwasser

Ton Silt Sand - Kies

4. FUNDATION

Nachdem jetzt bekannt war, dass die eigentliche Fundations-
problematik durch die beiden oberen Schichten, die aufge-
fiillten Sande und die lokal vorhandenen Schlammsande des
ehemaligen Meeresgrundes, gebildet wurden, galt es an Ort und
Stelle in letzter Minute zu entscheiden, ob

— das Prinzip der Flachfundation aufrecht erhalten werden
konnte, und ob

— der Silo in einen homogeneren Bereich verschoben werden
sollte.

Zur Beantwortung dieser Frage musste in den besagten
Schichten die Lagerungsdichte und der Durchlassigkeitskoeffi-
zient k zuverldssig bestimmt werden. Die Bestimmung beider
Werte stiess, infolge des anhaltenden hydraulischen Grund-
bruches in den Sondierbohrungen, auf grossere technische
Schwierigkeiten. In einer der Bohrungen wurde deshalb eine
Bentonitstiitzung eingebracht. Es gelang auf diese Weise, den
Sandauftrieb zu unterbinden und zuverldssige SPT-Versuche
durchzufiihren. Wie erwartet konnten hohere SPT-Werte und
somit bessere Zusammendriickungsmoduli gemessen werden,
als dies bisher angenommen werden durfte. Die neuen Werte
lagen in der Grossenordnung von ME = 300 - 450 kg/cm?.

Zur Bestimmung des Durchlédssigkeitswertes musste auf die
Bentonit-Fiillung verzichtet werden. In der zweiten Bohrung
wurde, im Kampf mit dem Sandauftrieb, versucht, die k-Werte
zu ermitteln und anhand der Kornverteilung und der Lage-
rungsdichte zu korrigieren. Man glaubte mit X = 1.0 x 107°
cm/sec einen zutreffenden Wert gefunden zu haben.

Steine

Abb. 11 : Kornverteilung der Meeres- und

0 ———_-:--- i il // / ,l% HN HH der Schlammsande
. (R ot A
Schicht Tiefe (m) Feuchtraum- Effektiver Effektive Elastizitits-
gewicht Winkel der Kohision ¢’ modul Eg
(t/m*) inneren Reibung (t/m?) (kg/cm?)
27 (%)
a) Sande, 0,00 - 3,50 1,80 34 0-0,3 600
konsolidiert
b) Feinsande,
unkonsolidiert 3,50 - 10,00 1,70 34 0 360/480
(Auffiillung)
¢) Ufersande 10,00 - 15,60 1,80 34 0,1 400/500
in-situ
d) Tone und 15,60 - 16,60 1,70 32 0,5 200
Schlammsande
e) Siltige 16,60 - 20,50 1,90 32 0 300
Sande
f) Tonig-mergelige
Silte und Bitu- ab 20,50 2,05 32 1,0 1000

mensande

Abb. 12: Geotechnische Parameter der Schichten am Orte des Silos
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Es bestand somit kein Anlass von der gewidhlten Konzeption
einer Flachfundation abzuweichen. Hingegen musste der Silo
noch in eine homogenere Zone verschoben werden, da ein
Manganerz-Depot im siidlichen Fundationsbereich den Unter-
grund vorbelastet hatte und somit differentielle Setzungen
befiirchten liess (Abb. 13). Eine neue Setzungsanalyse ergab fiir
die primidre Konsolidation, anstelle der alten 22 - 33 cm,
mittlere Werte von ca. 8 cm fiir die Vollast. Die rechnerischen
differentiellen Setzungen lagen am verschobenen Standort
ebenfalls entsprechend tiefer. Die vom Bauherrn verlangte
Toleranz der Schiefstellung des Silos im Betrage von unter
1 %o schien erfillbar.

P/R A Erstfillung - G = 10 670 1o Abb. 13 : Blick hinter die Schalung der
P = 147200 to Bodenplatte au f die weissen Meeressande (im
Rohbau Silo erstellt \\ SLPL=i241870 o, Hintergrund Resten des Manganerz-De pots)
. . = o —
f— Gebdudegewicht r-‘E = 14'200 to 1000 to/Tag
fipmmssy ;
8
// !
// !
g I
<50 10/Tag
AR 2 3 4 5 6
t + + t t + =
5 g g g g 8 L
ol ~ S © ~ °o
BS=17mm g = 8 ] s
|
T
te =B Mt

Setzung vor Fullbeginn :
- gemessen : 35 mm

2 = -Prognose : 38 mm
Erstfillngssetzungen - Abb. 14 : Last/Zeit- und Zeit/Setzungs-
n - gemessen : 59 mm Diagramm (Mittelwerte aller Messpunkte),
3 - Prognose « 64 mm mit S, ty = Setzungen und Zeit bei Bauende
S/5¢ %
Situation
— ~
5m
II
{1
11
o
M
e
LNy A ik g
Abb. 15 : Setzungen der Siloplatte. Oben:
Setzungen unter Eigengewicht am 13.9.79,
unten: Setzungen nach der Erstfiillung am
31.10.79
Setzungsbetrdge -

im Schnitt A-A

o

35 mm 42mm amm,,
- ] ———————
~ 55 mm _ T 55mm

5. SETZUNGSVERHALTEN IM BAUZUSTAND

Gewissheit iiber das Setzungsverhalten konnte nur ein Be-
lastungsversuch erbringen. Dieser war mit dem eben begon-
nenen Bau des Silos bereits unterwegs. Mit einer Betonierkapa-
zitdt von im Mittel 50 to pro Tag begann der Silo in die Hohe zu ~ Auch an diesem Setzungsbeispiel zeigt sich, dass die Korrelation
klettern. Nach 8 Monaten Bauzeit war der Rohbau beendet. von Neuber gut zutrifft (Abb. 16). Die Bauendsetzungen stehen
in der von ihm aufgestellten Beziehung zu den auskonsolidier-
ten Primérsetzungen.

wicht von 14’200 to bei einer Bodenpresung von p vorh =
1.2 kg/cm? mittlere Setzungen von 3.5 cm gemessen (Abb. 15).

An 6 Punkten der Bodenplatte wurden regelméissig die Setzun-
gen gemessen. Wie die Zeitsetzungskurve zeigt (Abb. 14),
verlief das Setzungsverhalten des Silos planméssig. Nach dem  Auf die Frage der gemessenen Porenwasserdriicke wird weiter
Abklingen der Primarsetzungen wurden unter dem Eigenge- unteneingegangen.
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6. INSTRUMENTIERUNG UND UBERWACHUNGS-
KRITERIEN

Mit Interesse wurde der Erstfiillung des Silos entgegen gesehen.
Es sollte aber noch geraume Zeit dauern, bis es soweit war. Die
Bauunternehmung war ldngst abgezogen und die Beschickungs-
anlagen installiert und immer noch liess der Vertrag mit der
Silo-Betriebsgesellschaft auf sich warten. Es kamen noch poli-
tische Schwierigkeiten hinzu. Die Regierung des Landes
wechselte, ein anderer Kurs wurde eingeschlagen. Der Vertrag
mit der westliche Betriebsgesellschaft wurde nicht unter-
zeichnet. Dazu gab es Schwierigkeit mit der 50 km entfernten
Getreidemuhle, welche das Getreide verarbeiten sollte. Man

Fundamentflache F(m?) =—s=

Abb. 16 : Setzungsentwicklung nach Neuber

hatte also gentigend Zeit, sich die Silo-Erstfillung und die
erforderlichen Uberwachungskriterien zu iiberlegen.

Von Anfang an war man sich bewusst, dass der Kontrolle der
Porenwasserspannungen im Untergrund eine zentrale Bedeu-
tung zukam. Ausgehend von dem als massgebend erachteten
Durchlédssigkeitskoeffizienten von & = | x 107 cm/sec ent-
schied man sich fiir die Uberwachung des Porenwasserdruckes
mit Hilfe von rammbaren Mikropiezometern (Abb. 17). Die
Referenzzeit dieses Piezometertypes betrug im betreffenden
Boden rund 2 ' Stunden, was auch hinsichtlich einer raschen
Fiillung als ausreichend erschien.
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Abb. 17 : Mikropiezometer fiir die
Kontrolle der Porenwasserspannungen

Rammbarer Mikropiezometer ¢ 374"

Vor dem Betonieren der Bodenplatte wurden insgesamt 6
Mikropiezometer dieses Typs in den Untergrund gerammt. Die
Halfte der Quarzkerzen wurde in 4 m Tiefe, die andere in 6 m
Tiefe installiert.

Man war zum Schluss gekommen, dass wiahrend der Bauzeit der
Untergrund geniigend Zeit zum Drainieren haben werde, ohne
dass in den Piezometern Porenwasserspannungsiiberdriicke
auftreten wiirden. Dies wurde dann auch von den Messungen
bestatigt.

Fiir die Erstfillperiode rechnete man, in den wenigen Tagen der
Verdoppelung des Silogewichtes, mit Porenwasserspannungs-
anstiegen.

Anhand von Grundbruch- und Konsolidationsanalysen wurden
Grenzwerte festgelegt, die anlédsslich der Fillung in keinem

6

Falle Giberschritten werden durften, ansonst der Fiillvorgang zu
unterbrechen ware. Fiir den Fall, dass irgend eine der Kontroll-
messungen nicht ausgefiihrt werden konnte, oder die Mess-
resultate auf die zu kontrollierende Grosse nicht ansprechen
wiirden, definierte man sicherheitshalber Grenzwerte fir 3 ver-
schiedene Beobachtungsparameter:

Prio | Beobachtungsgrosse Fiillkriterium,

Au =< 2.0 t/m?
As/ANt = 1.5 mm/Tag
AG/At = 1500 to/sec

1 |Porenwasserspannung
2 |Setzungsgeschwindigkeit

3 |Belastungsgeschwindigkeit
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1. Anhand von Stabilitdtsanalysen legte man fest, dass ein
Porenwasserspannungsanstieg von Au = 2 t/m? zu unzu-
lassigen Stabilitdtsverhéltnissen fiihren wiirde. Damit
konnte in den Mikropiezometern die maximal zuldssige
Steighohe des Wasserspiegels infolge Porenwasseriiber-
driicken festgelegt werden.

2. Sollten die Mikropiezometer aus irgend welchen Griinden
keinen Porenwasserspannungsanstieg anzeigen, so miissten
sich mindestens die Setzungen ordnungsgemdiss vollziehen.
Wiirde sich die erwartete minimale Setzungsgeschwindigkeit
von 1.5 mm/Tag wahrend der Fiillung nicht einstellen, so
misste wiederum der Fiillvorgang unterbrochen werden.

3. Die Loschkapazitdt der Siloanlage betrdgt im 24h-Betrieb
2500 to pro Tag. Aufgrund des Konsolidationsmodells
durften anlasslich der Erstfiillung nicht mehr als 1500 to pro
Tag aufgebracht werden. Bei Einhaltung dieser Limite
konnten sich die Porenwasserspannungen zuldssig abbauen
und die Setzungen ordnungsgemass vollziehen.

Mil all diesen Kriterien ausgeriistet blickte man der Erstfillung
mit Interesse entgegen.

7. SETZUNGSVERHALTEN ANLASSLICH DER ERST-
FULLUNG

Im September 1979 war es endlich soweit. Per Telex wurde die
in wenigen Tagen bevorstehende Ankunft eines Schiffes mit
10’000 to Getreide an Bord gemeldet.

Das Schiff legte am Quai G an und sogleich wurde mit dem
Loschen begonnen (Abb. 18). Die Silos wurden mit 1000 to pro
Tag beschickt. Was halbwegs vermutet wurde, stellte sich ein.
In den Mikropiezometern konnten keine eindeutigen Poren-
wasserspannungsanstiege infolge des Fiillvorganges beobachtet
werden. Es wurde weitergeldoscht und auf die Beobachtung der
Setzungsgeschwindigkeit umgestellt.

Die Setzungen stellten sich mit im Mittel As/At = 2.0 mm/Tag
relativ rasch ein. Lediglich ein Bereich im Ostteil der Boden-
platte wollte sich nicht setzen. Im Loschvorgang wurde ein
Unterbruch von 3 Stunden eingeschalten. Die Setzungen
begannen sich auch in diesem Bereich einzustellen. Danach
konnte das Schiff ohne Unterbruch fertig geloscht werden,
indem zuerst die Ostlichen Zellen gefiillt wurden.

Abb. 18 : Getreideschiff am Quai G wahrend des L.oschvorgangs

Aus der Darstellung der Last-Setzungskurve in Abbildung 14
kann entnommen werden, dass sich die Setzungen rasch einge-
stellt haben. Die geschatzten Gesamtsetzungen fir 10’000 to
Nutzlast lagen bei 6,5 cm. Die gemessenen Setzungen lagen mit
s = 6.0 cm nahe den prognostizierten Setzungen.

Fir das Fehlen von Porenwasseriiberdrucken in den Piezo-
metern wihrend des Fiillvorgangs konnen zwei Griinde gesehen
werden:

— entweder waren die Mikropiezometer infolge einer Auf-
lockerung rund um das Rammgestdnge umldufig geworden,
oder was eher der Fall gewesen sein diirfte,

— der mittlere k-Wert der Sande wurde mit k =
cm/sec etwas zu konservativ bestimmt.

1.0 x 107°

8. SCHWIERIGKEITEN BEI DER PORENWASSERSPAN-
NUNGSMESSUNG

Eine Schwierigkeit bei der Porenwasserspannungsmessung
stellte der unruhige Bezugs-Grundwasserspiegel dar.

Der Wasserspiegel im 80 m entfernten Meer war immer in Be-
wegung. Auf 24 Stunden stellen sich 2 Gezeitenzyklen ein
(Abb. 19). Der stdrkere bei der Mondstellung iiber dem Atlan-
tik, der schwéchere bei der Mondstellung auf der Erdgegen-
seite. Eine zweite Bewegung des Meereswasserspiegels in Form
eines sinusformigen Verlaufs der Umhiillenden der Gezeiten-
maxima und -minima wird von der Mondstellung auf seiner
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Umlaufbahn um die Erde verursacht. Ein kleinerer Gezeiten-
berg entsteht jeweils bei Neumond, ein grosserer bei Vollmond,
die Téler entstehen zur Zeit der Mondhalbphasen.

Am Orte der Silos waren nur die Monatszyklen der Grund-
wasserschwankungen in sehr abgeschwiachter Form zu beobach-
ten. Unangenehme Storeinfliisse zeigte das versickernde Regen-
wasser, indem dieses den Sattigungshorizont des Grundwassers
zu beeinflussen vermochte. Bei all diesen Storeinfliissen war es
relativ schwer zu unterscheiden, welcher Anteil der Poren-
wasserschwankungen der Lastaufbringung zuzuschreiben war.

9. ZUSAMMENFASSUNG

Am Beispiel einer abgelegenen Baustelle in Afrika wird der un-
gewohnliche Weg einer Baugrunderkundung und Fundations-
evaluation fiir ein 30’000 to schweres Silogebdude beschrieben.

Fiir die Fundation kamen entweder die jungen, nur einige Jahre
alten Sandbankablagerungen, oder die in der Tiefe anstehenden
Bitumensande in Frage. Infolge des ungewissen Setzungs-
verhaltens einer Pfahlgriindung in Sanden mit Bitumenein-
schliissen, wurde der Silo an der Oberflache auf einer steifen
Bodenplatte abgestellt.

Der besondere Weg des Ablaufes der Baugrunderkundung, mit
einer Uberpriifung wichtiger Fundationsparameter erst bei
Baubeginn, wird dargelegt. Die urspriingliche Setzungs-
prognose von 27 cm konnte auf 6.5 cm zuriickgenommen
werden. Die Frage der Sandbankbildung wird am Beispiel der
stark mit Sand befrachteten Kiistenstromung des Golfs von
Guinea betrachtet.

Die Entstehung von Sandbdnken wird am Beispiel der stark mit
Sand befrachteten Kiistenstromung des Golfs von Guinea be-
trachtet.

Das Problem der Pfahlgriindung in Bitumensanden wird disku-
tiert.

Infolge anhaltendem hydraulischen Grundbruch erwies es sich
als schwierig, in Sondierbohrungen reprédsentative Durchlassig-
keitsparameter zu bestimmen. Die Lagerungsdichte der jungen
Sande konnte nur im bentonitgestiitzten Bohrloch zuverléssig
bestimmt werden.

Die Erstfiillung erfolgte innert weniger Tage und brachte dem
Silo einen Lastzuwachs von iiber 100 %. Mit Mikropiezo-
metern untersuchte man den Baugrund in dieser Phase hin-
sichtlich nicht abgebauter Porenwasserspannungen. Mit einem
System von Setzungspegeln konnte das Setzungsverhalten
beobachtet werden. Die Geschwindigkeit der Lastaufbringung
wurde den Resultaten der Konsolidationsanalysen angepasst.

Schwierigkeiten zeigten sich in den Mikropiezometern bei der
Messung der Porenwasseriiberdriicke infolge Lastaufbringung.
Diese konnten nicht von der Sattigungslinie des Grundwassers
unterschieden werden. Als unbequeme Storeinfliisse erwiesen
sich die anhaltenden Niederschldage und die Mondstellung auf
ihrer Umlaufbahn um die Erde. Die tédglichen Gezeiten des
Meeres waren ohne Einfluss auf den 80 m entfernten Silo-
standort.
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Tassements observés et prévus de batiments dans la région genevoise

par A. Fontana, Genéeve

RESUME

Cette étude présente les résultats de mesures de tassements
portant sur 6 batiments fondés sur radier général dans des for-
mations limono-argileuses de retrait wiirmien et les compare
aux prévisions faites lors du projet.

Pour 5 batiments, les différences «mesures - prévisions» sont
importantes, bien que les méthodes de calcul et les parameétres
«sols» utilisés soient les mémes que pour le premier batiment,
présenté ici a titre de référence et pour lequel les prévisions sont
excellentes.

Des hypothéses expliquant ces divergences sont proposées.
Seules des mesures «in situ» complémentaires permettraient de
les vérifier.

Ces exemples montrent que des mesures seules de tassement,
bien qu’indispensables, restent souvent insuffisantes pour com-
prendre le comportement effectif du sol.

INTRODUCTION

L’importance de I’expérience locale quant a la qualité des pré-
visions de tassements n’est plus a souligner; de trés nombreux
auteurs I’ont relevée a maintes reprises.

Pour la région genevoise, I’étude critique d’expériences faites
dans ce domaine contribue a une meilleure connaissance d’un
sous-sol difficile; elle permet des constructions mieux adaptées
a leurs conditions de fondations, donc des ouvrages mieux
congus, plus économiques, répondant mieux a leurs fonctions.

Les 6 batiments étudiés comprennent 9 a 23 dalles sur radier et 1
a 4 sous-sols. Ils sont fondés dans le méme contexte géolo-
gique : le prolongement vers le SSO du sillon molassique du
Petit-Lac, rempli sur de grandes épaisseurs — lors des phases de
retrait des grands glaciers wiirmiens — de dépodts limono-
argileux et argileux, tendres et compressibles.

Pour un batiment (6¢ Tour de Carouge), ces formations sont
surmontées de dépots limoneux et sableux et d’une terrasse allu-
viale graveleuse.

La figure 1 situe les batiments étudiés dans 1’agglomération
genevoise.

Les tassements mesurés, dont il sera fait état, sont les moyennes
des valeurs mesurées. Les prévisions faites s’appliquent a ces
moyennes. Toutes ces prévisions sont du type A (Lambe, 1973),
c’ext-a-dire qu’elles ont été faites lors des études, avant
construction.

L’abondance du sujet ne permet pas de traiter des cuvettes de
tassements.
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Fig. 1 — Situation des bétiments étudiés.

La période de construction est simulée par une charge instan-
tanée s’exercant a mi-construction. Les temps dont il sera fait
état plus loin partent donc du milieu de la construction. Aucune
prévision quant a I’évolution des tassements n’a été faite.

METHODES UTILISEES POUR LA PREVISION DE
TASSEMENTS

Un calcul de tassement est une notion simple; il fait intervenir
les caractéristiques moyennes du sol, réduisant par la les consé-
quences d’hétérogénéités localisées.

La pression provoquant un tassement par consolidation est la
surcharge nette /Ap obtenue par la différence entre la pression
permanente sous fondation et la décharge effective due a I’exca-
vation augmentée de la sous-pression éventuelle. La sous-
pression retenue correspond a la valeur minimum de la nappe
ou du niveau de saturation.




Pour des batiments courants, ’expérience montre que la
pression permanente est comprise entre le poids mort, aug-
menté entre le quart et la moitié des surcharges SIA.

Rappelons ici que des «sols élastiques» pour des calculs de
tassements sont ceux dont le comportement, sous une modifica-
tion de contraintes effectives, est indépendant — pour le do-
maine de pression considéré — du chemin de contraintes.

Le bas des couches compressibles se trouve souvent a une pro-
fondeur telle que les surcharges des ouvrages ne s’y font plus
sentir. Pour cerner ce concept, Hough (1959) propose la notion
de hauteur active; elle délimite en profondeur la couche com-
pressible par la relation : 10Ap; = p’oZ

avec :

Apz surcharge moyenne en profondeur due au batiment.

p 0, contrainte verticale effective avant construction.

Au début des années 1960, les essais de laboratoire, la théorie de
consolidation unidimensionnelle de Terzaghi (1925) et le con-
cept de hauteur active de Hough constituérent les bases des pre-
miéres prévisions de tassements du bureau.

Ces prévisions furent comparées aux mesures; ’analyse de
tassements mesurés sur des batiments par la méthode de Neuber
(1961) définit des modules de déformation globale E du sol
(Dériaz 1964).

L’utilisation de ces modules pour les mémes classes de sol
(Fontana 1971), des tables publiées par de nombreux auteurs a
partir des lois de I’élasticité (Egorov et al. 1957, Kany 1959,
Giroud 1972), allaient permettre dans le futur des prévisions de
tassement beaucoup plus fiables, les méthodes de calcul et les
paramétres «sols» étant étalonnés.

La figure 2 récapitule dans le contexte d’une expérience locale
acquise, les éléments d’une prévision de tassements.
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Fig. 2 — Eléments d’une prévision de tassements.

Basé sur ces méthodes, un exemple particuliérement réussi de
prévision a été analysé en détail par Kiefer (1971) pour le bati-
ment d’Etoile-Palettes.

Ce batiment va dans la suite servir de référence.

Lambe (1973) a déclaré dans sa conférence de Rankine : «le
géotechnicien est peut-étre un maitre prévisioniste» (’’the
master predictor’’). A I’aube des années 1970, forts de I’expé-
rience acquise en prévision de tassement, le terme «peut-étre»
semblait parfois de trop a certains géotechniciens genevois.

Les 5 exemples qui vont suivre, étudiés et construits entre 1970
et 1975, vont démontrer qu’il n’en est rien, que le nombre des
parametres mis en ceuvre et des hypothéses a faire disperse con-
sidérablement la qualité des prévisions, prévisions que I’on
pourrait s’amuser a comparer a celles de la météo; les tendances
sont justes mais le résultat est ... variable, d’otu ce sobriquet de
«météorologues de la construction» que donnent parfois ami-
calement les gens de structure a leurs collégues géotechniciens.

EXEMPLES ETUDIES
1) Etoile-Palettes Cas de référence présenté par Kiefer (1971).

Batiment en forme d’étoile a 3 branches, de 15 étages sur rez,
comprenant 2 sous-sols.

Radierde 21,9 m delarge, fondéa 6,5 m.

Mesure des pressions sous radier par 10 cellules Glotzl a circuit
hydraulique.

Pression de dimensionnement sous radier dues au :

— poids propre g 135 kN.m™

— poids propre et surcharges q + p 153 kN.m™

Pressions moyennes mesurées sous radier 142 kN.m™?2 soit

g + 0,39 p.

Les valeurs mesurées s’inscrivent parfaitement dans la four-
chette des valeurs de dimensionnement.

Durée retenue de construction : 14 mois, soit du 1¢"mai 1966 au
1er juillet 1967.

Tassements mesurés sur 22 repéeres dont 5 ont disparu.

15 nivellements de précision, le premier le 20 avril 1966 des le

radier bétonné, le dernier le 2 octobre 1979.

Tassement moyen prévu en 1965 : 76 mm (Kany g + 0,5 p),
avec fourchette indiquée de 60 a 94 mm (environ getg + p).
Tassement moyen au dernier nivellement : 69 mm.

La figure 3 récapitule les conditions géotechniques et de fonda-
tion de ce batiment.

Les fuseaux dessinés pour la teneur en eau W et I’indice de por-
1+eo

Cc
parametres pour ces types de sol.

représentent la moyenne + I’écart-type de ces

tance

Les valeurs des modules de déformation correspondent a celles
utilisées lors de la prévision des tassements; les valeurs données
par Kiefer (1971) a celles de I’étude géotechnique (1963).

2) La Pralie A - H

8 batiments contigus, larges de 16,0 m, mais décrochés en plan
de 5,5 m les uns par rapport aux autres, d’une longueur totale
de 140 m.
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Fig. 3 — FEtoile-Palettes — Conditions géotechniques et de fondation.

Immeubles de 8 étages sur rez avec un sous-sol, jouxté sur un
coté d’un garage souterrain a un niveau.

Radier continu de 20,5 m de large, fondé a 2,4 m, flanqué d’un
éperon de confinement haut de 2,5 m coté garage.

Les décrochements en plan des batiments sont atténués par des
goussets du radier.

Durée retenue de construction
au l¢r aofit 1973.

: 12 mois, soit du 1¢r aofit 1972

Tassements mesurés sur 13 repéres dont 1 a disparu.
19 nivellements de précision, le premier le 5 juillet 1972, dés le
radier bétonné, le dernier le 11 septembre 1979.

Photo | — Immeubles A-H de La Pralie (Photo Conus)

Tassement moyen prévu en 1972: 180 mm (Egorov, g + 0,25 p),
avec fourchette indiquée de 140 a 220 mm (g et g + 0,5 p plus
effetsde cuvette).

Tassement moyen au dernier nivellement : 71 mm.

3) LaPraliel - P

7 batiments contigus, larges de 16 m a 17,5 m, formant un L; les
3 derniers immeubles, formant la branche du L, sont décrochés
de 8 m les uns par rapport aux autres. La longueur développée
de ’ensemble atteint 125 m.

Constructions de 7 a 8 étages sur rez avec un sous-sol, jouxtées
d’un garage souterrain a un niveau.

Radier continu de 20,5 m de large, fondé a 2,2 m, flanqué d’un
éperon de confinement cOté garage; des goussets atténuent les
décrochements du radier.

Durée retenue de construction :
lermars 1974.

Tassements mesurés sur 16 reperes dont 2 ont disparu.

12 nivellements de précision, le premier le 25 juillet 1973, alors
que le 30% du rez-de-chaussée était en construction, le dernier
le 11 septembre 1979.

10 mois, soit du 1¢*mai 1973 au
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Tassement moyen prévu en 1972 : 120 mm (Egorov, g + 0,25 p)
avec fourchette indiquée de 100 a 140 mm (get g + 0,5 p plus
effets de cuvette).

Tassement moyen au dernier nivellement : 65 mm.

Par comparaison avec les mesures faites sur les blocs A-H, 1 a
2 mm de tassement n’ont pas été mesurés entre le bétonnage du
radier et le premier nivellement.

La figure 4 récapitule les conditions géotechniques et de fonda-
tions de ces 2 groupes de batiments.

Compte tenu des tassements prévus pour les batiments de la
Pralie, le bureau d’ingénieurs a soigneusement analysé a I’ordi-
nateur les cuvettes de tassement afin de saisir ’effet des décro-
chements des batiments, des goussets du radier, la forme des
cuvettes.

4et5) Curé Baud A et B

2 batiments accolés, décrochés de 6,0 m en plan, comprenant 14
étages sur rez et 4 niveaux d e sous-sol.

Radier continu étanche de 16,4 m de large, fondé de par la
pente du terrain naturel, entre 11,2 et 12,0 m de profondeur,
jouxté sur un coté de 2 sous-sols de garages fondés entre 5,4 m
et 6,2 m de profondeur.

Tassement moyen prévu en 1972 Bloc A 30 mm

(Egorov, g + 0,5 p) Bloc B 15 mm

avec des fourchettes indiquées de: Bloc A 15 a 40 mm
Bloc B 5 a25mm

Tassement moyen au dernier
nivellement: Bloc A 77 mm
Bloc B 65 mm

La figure 5 récapitule les conditions géotechniques et de fonda-
tion de ces batiments.

6) 6¢ Tour de Carouge

Tour de 18 étages avec attique, 2 entresols, | rez et 1 sous-sol.
Rez et sous-sol débordent du gabarit du batiment afin de mieux
répartir les charges sur le sol.

Radier de 29 m de large, avec porte-a-faux de 2,0 m, fondé a 4,7
m de profondeur, 0,4 m sous la nappe.

Durée retenue de construction : 24 mois, soit du 1¢r juillet 1971
au lerjuillet 1973,

1.0
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Photo 2 — Blocs B et A du Curé Baud
(Photo Conus)

Durée retenue de construction : 14 mois, soit du le¢r décembre
1973 au 1¢r février 1975.

Tassements mesurés sur 6 reperes.

17 nivellements de précision, le premier le 6 mai 1974, apreés
bétonnage de la dalle sur 2¢ sous-sol, le dernier le 30 septembre
1980.

Une lucarne de 6 mois existe dans les nivellements, du 2 mai
1975 au 7 janvier 1976, les repéres originaux placés sur les murs
de sous-sol ayant été recouverts.

Les mesures ultérieures ont été ajustées sur les premieres.

Les tassements initiaux, compensant totalement ou partielle-
ment les gonflements du sol d’assise, dus aux travaux d’excava-
tion, n’ont pas été mesurés.

ARGILES
LIMONEUSES

Fig. 5 — Curé Baud A et B — Conditions géotechniques et de fonda-
tion.

Tassements mesurés sur 6 reperes.

27 nivellements de précision, le premier le 14 septembre 1971
aprés bétonnage des mursderez, le dernier le 12 mai 1980.
Tassement moyen prévu en 1970 : 100 mm (Egorov, g + 0,25 p)
avec une fourchette indiquée de 80 a 120 mm.

Tassement moyen au dernier nivellement : 36 mm.

La figure 6 récapitule les conditions géotechniques et de fonda-
tion de ces batiments.

Contrairement aux autres batiments, fondés directement sur les
limons argileux, la 6¢ Tour en est séparée par 2,6 m de graviers
alluviaux et 4,0 m de sables et de limons stratifiés de retrait.
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Photo 3 — 6¢Tourde Carouge (Photo Conus).
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Fig. 6 — 6¢ Tour de Carouge — Conditions géotechniques et de fonda-

tion.

TASSEMENTS MESURES

Pourles 6 immeubles décrits, les tassements mesurés sont repor-
tés en fonction du temps dans le diagramme semi-logarithmique
delafigure 7.
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Les 5 batiments fondés directement sur les limons argileux ont
des diagrammes d’évolution semblables; 1’allure du diagramme
de la 6° Tour est par contre tres différente.

Les blocs A et B du Curé Baud tassent plus rapidement que les 3
autres; on pourrait en déduire qu’une fraction des tassements
mesurés compense le solde des gonflements du fond de fouille.

L’analyse de ces courbes permet d’établir le tableau récapitu-
latif suivant dont est déduite la figure 8.

Tableau et figure aménent aux commentaires suivants :

— D’un emploi simple et rapide, la construction ’ASAOKA
(1978) permettant d’extrapoler la valeur du tassement Soo,
s’applique e n toute rigueur ala consolidation unidimension-
nelle de Terzaghi. Son application aux mesures faites sur ces
6 batiments, bien qu’en périodes de compression secondaire,
est satisfaisante.

— A quelle valeur du tassement mesuré s’applique la prévi-

sion ? Au tassement de fin de consolidation primaire, a celui
a 10 ans, a sa valeur finale extrapolée ?
Les valeurs obtenues accusent des différences comprises
entre 1,1 et 1,5. Ces différences offrent au géotechnicien la
possibilité d’adapter dans une certaine mesure la réponse a
la prévision ! !

— Pour les immeubles d’Etoile-Palettes et de la Pralie, le tasse-
ment en fin de construction est de I’ordre de 30% du tasse-
ment final, pour ceux du Curé Baud et de la 6¢ Tour de
49% .

— A 2 ans, pour les mémes groupes d’immeubles, on obtient
respectivement 56% et 73% du tassement final; ces chiffres
indiquent bien I’évolution rapide des tassements pour les ba-
timents du Curé Baud et de la 6¢ Tour.

— Tous les batiments se trouvent actuellement dans la phase de
compression secondaire. Fait étonnant, le pourcentage de
tassement secondaire par rapport au tassement total est trés
variable, il passe de 8% pour Etoile-Palettes a une moyenne
de 28% pour les batiments de la Pralie et du Curé Baud,
pour atteindre 33% pour la 6¢ Tour, bien que pour ce bati-
ment la proportion de limons argileux par rapport a la
hauteuractive totale soit la plus faible.



Tassements mesurés
mm

Etoile | | q Pralie | Curé Baud |6 tour]
Ralettes
AH [ I-P] A B
Tassement final (Asaoka) | 71 | 88 | 84 | 83 | 71 r#r%
mm. o
Pourcentage dutassement |~ 100%
T T - [ [ NSRS S ST 90
Final effectu¢ | "
70
A ‘IO ans 0 e
50
A 2 ans =
) ) 35
En fln de con tion --= Fig. 8 — Evolution des tassements en
Sfonction du tassement final estimé d’apres
Asaoka.
Compression secondaire —— 0
Consolidation primaire
ETOILE (LA PRALIE|CURE BAUB | 6¢ TOUR
PALETTES A-H I-P A B
Consolidation primaire définie d’apres Casagrande Taylor Casagrande Taylor
terminée apres ....... mois 90 53 49 15 18 24
Tassement mesuré :
— en fin de construction mm 22 25 26 41 30 23
— aprés 2 ans mm 41 49 46 65 54 28
— en fin de consolidation primaire mm 65 63 S8 60 51 28
— apres 10 ans mm 67 78* 73* | 82% 70* 37* Tableau 1
— final extrapolé d’aprés Asaoka mm 71 88 84 83 71 42 Valeurs caractéristiques
tirées des tassements
mesurés
NB : Tassement moyen prévu mm 76 180 | 120 30 15 100

* Valeur extrapolée.
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Tassements prévus avant construction

120 60 200 mm

(Prévision de type A)

Fig. 9 — Tassements observés et prévus
avant construction.
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COMPARAISON MESURE - PREVISIONS

La comparaison, pour ces 6 batiments, du rapport mesure -
prévisions des moyennes générales mesurées et prévues est
bonne, comme le montrent les chiffres suivants :

Rapport moyen

mesures/prévisions
Tassement final :
— fin consolidation primaire 62%
— a 10 ans 78%
— selon Asaoka 84%

En fait, ce mode de faire est erroné, car chaque cas doit étre
examiné pour lui-méme.
Cette comparaison individuelle est illustrée par la figure 9.

Mis a part le batiment de référence d’Etoile-Palettes, pour
lequel les résultats sont excellents, les prévisions faites ulté-
rieurement pour les S autres batiments, sont tres éloignées des
mesures, tantdt par défaut (Curé Baud), tantdt par exces (6¢
Tour, La Pralie).

Bien qu’étalonnées par des expériences précédentes, les prévi-
sions faites — hormis I’ouvrage de référence — ne donnent
absolument pas satisfaction.

Faut-il préciser que ces 5 exemples ont été choisis en partie pour
cette raison ?

Expliquer ces divergences, comprendre les phénoménes par
I’analyse, constituent une motivation puissante.

Ces analyses correspondent selon Lambe (1973) a des prévisions
de type Cl; elles appartiennent au domaine de I’ «cautopsie».

2 postulats vont étreretenus :

a) Les descentes de charges des ingénieurs ne sont pas mises en
doute, bien qu’une imprécision de 10% sur la charge per-
manente puisse entrainer jusqu’a + 100 de différence sur la
surcharge nette, donc encore plus sur les tassements.

Il est significatif de constater que la ou les prévisions sont
excellentes, les pressions effectives mesurées par cellules de
pression sous radier atteignent 99% de celles adoptées lors
de la prévision.

b) Les nivellements de précision ne sont pas en cause dans ces
exemples, ce qui n’est pas toujours le cas (stabilité du point

de référence).

~

Les raisons avancées, en I’absence de mesures «in situ» complé-
mentaires, ne peuvent étre considérées que comme des hypo-
theses de travail.

La Pralie

La qualité de prévision est tres différente pour les immeubles A-
H et I-P bien que les batiments soient trés proches, la stratigra-
phie semblable, les hypotheses de calcul et les parameétres «sols»
identiques.

Un retour aux données de base indique que les prévisions ont
été faites pour ces ouvrages a 2 stades différents des études,
soit :

— austade d’avant-projet pour les batiment A-H.

— au stade du projet pour les batiments [-P.

Pour les blocs A-H, les pressions sous radier retenues dans les
calculs de tassements ne tiennent pas compte des goussets et des
¢largissements du radier; c’est le cas pour les blocs I-P.

En tenant compte de ces surfaces de fondations existantes
supplémentaires, la surcharge nette effective permanente pour
les blocs A-H passe de 73 a 66 kN.m™2, d’ou un tassement recal-
culé de 14 cm avec une fourchettede 11a 17 cm.
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Le rapport mesure - prévisions devient ainsi plus homogéne
comme I’indiquent les chiffres suivants :

LA PRALIE A-H I-P

Tassement final % 49 70 avant correction

Rapport : (Asaoka)

Tassement prévu % 63 70 apres correction

Les tassements mesurés atteignent donc les % des valeurs pré-
vues.

L’hypothése suivante peut étre avancée pour le /s restant. La
présence sous radier d’une couche semi-préconsolidée et I’inter-
prétation des résultats scissométriques indiquent une diminu-
tion avec la profondeur du degré de préconsolidation. Ces
facteurs entrainent une réduction en profondeur des surcharges
effectives par rapport a celles obtenues par Boussinesq, d’ou
également une réduction des tassements.

Pour d’autres ouvrages fondés dans des conditions semblables,
cette hypotheése pourrait étre vérifiée par des mesures de tasse-
ments a différentes profondeurs.

Curé Baud

Les tassements mesurés, en exces par rapport aux prévisions,
sont homogenes pour les blocs A et B.

Sil’évolution des tassements dans le temps indique qu’une com-
pensation des gonflements entre en ligne de compte, cette expli-
cation n’est que partielle car cette reconsolidation — au vu des
mesures faites jusqu’ici — suit de trés prés ’avancement de la
construction.

Les calculs a la base des prévisions partent d’une pression inter-
stitielle sous radier identique a celle régnant avant construction
(u=87a97kN.m™).

Or ces batiments, construits en aval des nouvelles construc-
tions, sont flanqués d’un garage souterrain, drainé entre 5,4 et
6,2 m de profondeur.

Dans ces conditions, la pression interstitielle sous les radiers
pourrait étre plus en rapport avec celle régie par les drains du
garage que celle régnant avant construction.

Les tassements, recalculés dans cette hypothése (u = 58 kN.m™?)
prennent les valeurs suivantes :

BLOC A BLOC B
Moyenne mm 83 69
Fourchette mm 65 - 100 55-83

Les valeurs recalculées se rapprochent des valeurs mesurées,
I’hypothése faite sur les sous-pressions devant étre vérifiée par
des capteurs de pression interstitielle disposés sous radier.

6¢ Tour

Pour cet immeuble, la compressibilité du sol augmente avec la
profondeur; les couches de graviers, puis de sables et de limons
agissent certainement comme éléments répartiteurs.

Les problémes de bicouches et de tricouches sont abondamment
traités en géotechnique routiére; malheureusement, les tables et
abaques disponibles s’appliquent mal aux cas des batiments
(rapports de dimensions différents).

Pour ce batiment, une comparaison des valeurs d’indices (W,
LA, I+eo / Cc) des dépdts limono-argileux avec les autres
exemples traités montre que les modules de déformation retenus
au moment de la prévision sont peut-étre sous-évalués.



En premiére approche, on obtient un tassement calculé de
46 mm avec une fourchette de 32 a 60 mm en retenant les
modules de déformations des couches profondes et les réparti-
tions de surcharges verticales suivants :

Cas étudié a) b)
Modules de déformation inchangé augmenté
des limons argileux E MN.m™ 5,0 7,0
Répartition des surcharges

verticales :

— dans les graviers 3:2 (56°) 1:1

— dans les sables et limons 1:1 1:1

— dans les limons argileux 1:2(26,5°) 1:2

NB : Les pentes et les angles sont donnés par rapport a la verti-
cale.

Pour d’autres cas de ce genre, il serait nécessaire d’étager en
profondeur des capteurs permettant d’apprécier les tassements
respectifs des différentes couches.

La figure 10 présente les résultats de ces différentes analyses.

Bien évidemment — et c’est presque une lapalissade — mesures
et tassements recalculés sont maintenant trés proches.

CONCLUSIONS

Ces exemples, choisis pour leur divergence - mesures - prévi-
sions - illustrent les difficultés d’une prévision de tassements
méme en cas de pratique locale bien établie.

Ils montrent également que I’interprétation du comportement
effectif du sol a partir de seules mesures de tassements nécessite
un certain nombre d’hypothéses.

Ces hypothéses devraient pouvoir étre vérifiées a ’avenir —
pour des ouvrages importants ou délicats — par des mesures «in
situ» complémentaires.

Seules ces mesures permettront une meilleure connaissance du
comportement effectif de nos terrains.

Ces mesures consistent en :

— des capteurs sous fondations définissant les pressions per-
manentes sur le sol et 'importance des surcharges de calcul.

— des capteurs mesurant les pressions interstitielles, tant sous
la fondation qu’a différentes profondeurs.

Tassements mesurés etien = CUSIEEEs

— des repéres de tassement a des niveaux variables permettant
d’apprécier la contribution respective des différentes
couches au tassement total.

Ces mesures constituent des cofits supplémentaires pour le
Maitre; puisse cette étude avoir démontré le bien-fondé et ’ex-
tréme valeur de ces investissements supplémentaires.
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ADDENDUM

Tout récemment, MM. Kodandaramaswamy et S. Narasimha
Rao (décembre 1980), ont proposé d’assimiler 1’évolution des

o

Temps en mois

50 100 150
T

o Etoile-Palettes

A La Pralie A-H
A |La Pralie I-P

tassements en fonction du temps s = f(t) a une hyperbole équi- )
latére de la forme 05 s
. ® Curé Baud B
§ e s
(as + bs-t) m Curé Baud A
® 6€ tour Carouge
ol les lettres représentent : — s : le tassement FE X&
— t: le temps € 10 \
B ﬁs des constantes du sol. e
S £
Les propriétés de I’hyperbole équilatere font que la relation P
t . . [«
T At bs-t correspond a une droite. g
[
n
La valeur finale du tassement s’obtient — lorsque le temps t E 1.5
tend vers I’infini — par la relation : E
a
o :
Sfinal = {5 =
En admettant que la relation s = f(t) corresponde a une hyper- b
bole équilatére, les valeurs mesurées devraient s’aligner sur une 20
. . ,t
droite dans le diagramme transformé e f(t). \
Pourles 6 immeubles considérés, il a paru intéressant de vérifier :\\
si tel était le cas et de comparer la valeur finale du tassement a
celles obtenues précédemment,
. . . 25
La figure 11 représente le report des mesures faites dans un tel
diagramme.
On constate que, dans I’ensemble, les points s’alignent relati-
vement bien, sauf dans la phase initiale de consolidation pour
les batiments d’Etoile-Palettes et de la Pralie.
Les tassements finaux se résument comme suit : ETOILE | LA PRALIE|CURE BAUD | 6° TOUR
PALETTES | A-H | I-P A B
TASSEMENT :
A 10 ans mm 67 78* 73* 82* 70* 37*
Final selon Asaoka mm 71 88 84 83 71 42
Final selon loi hyperboligue
transformée mm 80 89 84 86 75 38

* valeur extrapolée

Les valeurs finales selon Asaoka ou la loi hyperbolique transformée se tiennent bien entre

elles (= 10%).

L’intérét de ces méthodes réside dans leur simplicité. Pour étre
applicables, environ 60% du tassement final doit avoir été
mesuré.
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Langjdahrige Messungen an Dammschiittungen auf weichem Baugrund

Von Max Gyger, Ziirich

Die Dammschiittungen fiir den Autobahnanschluss von Zug
haben grosse Setzungen weicher Lehmschichten verursacht,
welche teilweise durch Tiefendrainagen beschleunigt worden
sind. Der Konsolidationsvorgang des Baugrundes wird seit 10
Jahren mit Setzungs- und Porenwasserspannungsmessungen
tiberwacht.

BAUWERK UND BAUGRUND

Der Autobahnanschluss Hinterberg liegt zwischen Zug und
Cham am Nordende des Zugersees (Abb. 1). Die geologische
Entstehungsgeschichte seines Baugrundes, eines eiszeitlichen
verlandeten Seebeckens, hat H. SCHWEGLER (1) in seiner
Ubersicht iiber die Baugrundprobleme beim Bau der National-
strasse N4a zusammengefasst. Zur Uberfiihrung der Anschluss-
strasse Zug/Cham - Steinhausen iiber die Autobahn sind auf
grundbruchgefahrlichem, setzungsempfindlichem Baugrund bis
zu 7 m hohe von einem Briickenbauwerk unterbrochene Erd-
ddamme geschiittet worden. Die mechanischen Eigenschaften
des Baugrundes hat M. GYGER (2) zusammen mit den bei der
Bauausfithrung aufgetretenen Schwierigkeiten und deren
Bewiltigung beschrieben. Die Konsolidationssetzungen der
Dammabschnitte von iiber 5 m Projekthohe sind mittels Tiefen-
drainagen beschleunigt worden. A. WACKERNAGEL (3) hat
die geotechnischen Uberlegungen bei der Projektierung der
Pfahlfundation der Briicke liber die Autobahn publiziert. Aus
Riicksicht auf die ungiinstigen Stabilitdtsverhaltnisse sind deren
Widerlager mit Leichtschiittgut hinterfiillt worden. Die dabei
gesammelten Erfahrungen haben W. ISELE, W. LANDIS, G.
SCHMUTZ und H. ZEINDLER (4) zusammengefasst.
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Abb. 2 — Baugrundmodell mit Dammaquerschnitt. Zur Verwirkli-
chung einer Dammhdhe von 7 m mussten Setzungen von 2.3 m kom-
pensiert werden.
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Abb. 2 zeigt das den Auswertungen der Setzungs- und Poren-
wasserspannungsmessungen zugrunde gelegte Baugrundmodell.
Die Michtigkeit der weichen, zusammendriickbaren Schicht
betrdgt 20 m. Sie ist von harter Grundmorédne unterlagert,
welche zundchst von weichem Seebodenlehm bezw. stark
tonigen Silten iiberdeckt wird. Die 7 m méchtige Oberfldachen-
schicht von Verlandungssedimenten des alten Seebeckens
besteht aus feinsandigen organischen Silten und aus Seekreide.
Der Grundwasserspiegel liegt nach Niederschlagsperioden an
der Oberkante des natiirlichen Terrains.

Abb. I — Der Autobahnanschluss
Hinterberg mit dem Industriezentrum
Steinhausen liegt zwischen Zug und
Cham. Im Hintergrund die Seebucht
von Zug. (Aufnahme Comet-Photo)




Zur Verwirklichung einer Projekthéhe von 7 m waren Konso-
lidationssetzungen des Baugrundes von etwa 2.3 m zu kompen-
sieren. Der sehr bescheidene Bruchwiderstand des Baugrundes
verlangte die Ausfiihrung von massiven Dammfussbelastungen.
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Abb. 3 — Lebensdauer der Messeinrichtungen. Die hohe Ausfallquote
ist auf Beschddigungen durch Bauarbeiten zuriickzu fiihren.

MESSEINRICHTUNGEN

Der Konsolidationsvorgang des Baugrundes wurde zunichst
mit 31 Piezometern und 9 Setzungspegeln liberwacht (Abb. 3).
Mit dem Bau der Tiefendrainagen kam es 2 Jahre nach Bau-
beginn zur Neuinstallation zahlreicher Messstellen. Von ins-
gesamt 55 Piezometern waren am Ende der Bauzeit schliesslich
deren 16 und von 27 Setzungspegeln deren 12 iibriggeblieben.
Die hohe Ausfallquote ist nicht auf technisches Versagen der
Messeinrichtungen, sondern auf Beschdadigungen und Elimina-
tion durch die Bauarbeiten zuriickzufiihren.

Als Setzungspegel gelangten mit einer Grundplatte ver-
schweisste Stahlrohre zur Anwendung. Als Piezometer dienten
mit PVC-Schlauchen vom Innendurchmesser 4 mm ausge-
ristete, durch einen gelochten Stahlschuh geschiitzte
Quarzfilter. Die piezometrische Druckhohe in den in einem

stahlernen Schutzrohr emporgefiihrten PVC-Schlduchen wurde
je nach Hohe der Wassersdule mit einem elektrischen Lot
gemessen oder am Manometer abgelesen. Die mit zunehmender
Dammhohe notwendigen Verliangerungen der Setzungspegel
und Piezometer erfolgten mittels verschraubter Kupplungen.
Die Piezometer wurden durch eine kurze Vorbohrung in den
Baugrund eingefiihrt und anschliessend bis auf die gewiinschte
Tiefe in den weichen, plastischen Lehm gestossen. Diese Tech-
nik garantierte ein einwandfreies Einbinden der Filterspitzen in
weitgehend ungestorten Boden und eriibrigte heikle Abdich-
tungsarbeiten im Bohrloch. In der Regel wurden 2 - 3 in der
gleichen Vorbohrung versetzte Piezometer und ein Setzungs-
pegel mit einem Zementschutzrohr eingefasst und im Zuge der
Schiittarbeiten sukzessive aufgestockt. Den Wassersdulen der
Piezometer wurde jeweils im Herbst ein Frostschutzmittel bei-
gemischt.

MESSERGEBNISSE

Seit 1971 wurden die Ganglinien der Setzungen und des Poren-
wasserdruckes in Abhangigkeit der Baugeschichte aufgezeich-
net. Die in den Abbildungen 4.1. - 4.4, beriicksichtigten Mess-
stellen Nr. 4 und Nr. 41 liegen hinter dem siidlichen Briicken-
widerlager im Bereich maximaler Dammhdohe.

Abbildung 4.1. veranschaulicht die Reaktion des Baugrundes
auf die im Sommer 1971 ausgefiihrten ersten Schiittarbeiten.
Bei einer Dammhohe von 4 m erreichten die messbaren initialen
Porenwasserspannungen in 3 m Tiefe 2 t/m* (Piezometer a), in
6 m Tiefe 4 t/m? (Piezometer b) und in 10 m Tiefe 8 t/m?
(Piezometer c¢). In den eher wasserdurchldssigen Verlandungs-
sedimenten (Piezometer a und b) war nach Einstellung der
Schiittarbeiten ein deutliches Abklingen des Porenwasseriiber-
druckes feststellbar. Im vergleichsweise wasserundurchldssigen
Seebodenlehm blieb er hingegen bei etwa 7 t/m? bezw. bei 80%
der Zusatzbelastung des Baugrundes stehen.

Mit den im Oktober 1972 in 11 m, 14 m und 17 m Tiefe instal-
lierten zusétzlichen Piezometern d, e und f wurde der Konsoli-
dationsvorgang der gesamten, 20 m maichtigen, zusammen-
driickbaren Schicht iiberblickbar (Abb. 4.2.). Der Bau der
Tiefendrainagen im Herbst 1972 verursachte an Stelle des ange-
strebten Druckabbaus zundchst einen bedngstigenden Anstieg
des Porenwasserdruckes. Es dauerte 6 Monate bis sich der Bau-
grund von der Herstellung des engmaschigen Rasters von bis in
die Morédne abgetieften Kiessdulen erholt hatte. Im Juni/Juli
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4.1 — Nach Einstellung der Schiittarbeiten klingt der Porenwasseriiberdruck in den Verlandungssedimenten @ und

(® ab, wahrend er im Seebodenlehm © stehen bleibt.
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4.2 — Der Bau der Tiefendrainagen verursacht zundchst einen starken Anstieg des Porenwasserdruckes. Beim Ab-
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4.3 — Mit der Anndherung der piezometrischen Druckhohe an das der urspriinglichen Schiitthohe von ca. 422 m
ii.M. entsprechende Bohrplanum der Tie fendrainagen verlangsamt sich der Druckabbau.

1973 zeigten die Ganglinien des Porenwasserdruckes deutliche

Reaktionen auf seitlich der Messstellen vorgenommene Be-
lastungsdnderungen. Das anschliessende, rasche Abklingen des

neu erzeugten Uberdruckes darf der Wirkung der Tiefendraina-

gen zugeschrieben werden.

Mit der Anndherung an die Ortliche, urspriingliche Schiitthche
verlangsamte sich die Geschwindigkeit des Druckabbaus
(Abb. 4.3.). Sobald die piezometrische Standhohe des Poren-
wasserdruckes unter das Bohrplanum der Tiefendrainagen
absank, liess deren Wirkung deutlich nach. Beim Abtrag von
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Dammteilen fiir den Einschnitt der Nationalstrasse wurde eine
Erklarung fiir diese Erscheinung gefunden. Die angeschnittenen
Kiessdulen der Tiefendrainagen waren mit einem Mantel von
kolmatierendem Seebodenlehm umgeben, welcher beim Ziehen
der Verrohrung der Drainagebohrungen aus iiber 6 m Tiefe in
die Dammschiittung hinaufgeschleppt worden war.

Nach dreijdhriger Belastungszeit betrugen die unter der 4 m
hohen Dammschiittung gemessenen Setzungen etwa 115 cm.
Eine Vergrosserung der Schiitthohe im Juni 1974 verursachte in
der unteren Hélfte der zusammendriickbaren Schicht wiederum
einen deutlichen Anstieg des Porenwasserdruckes.
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4.4 — Im Sommer 1976 ist die piezometrische Druckhéhe des Porenwassers auch im Seebodenlehm — ©, @, @, @

— weit unter die Schiitthohe abgesunken.
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Abb. 5 — Isochronenkurven des Poren wasserspannungsparameters B. Die Konsolidationsgeschwindigkeit b hat unter
dem Einfluss von Tiefendrainagen und Belastungserhéhung von 10% pro Jahr auf 40% pro Jahr zugenommen.

Im Sommer 1976 war die Druckhohe des Porenwassers schliess-
lich auch im Seebodenlehm — Piezometer c, d, e und f — weit
unter die Schiitthohe abgesunken (Abb. 4.4.). Bei einer Schiitt-
hohe von nunmehr 6.8 m hatten die Setzungen ein Ausmass von
160 cm erreicht. Im Herbst 1976 wurde die vorhandene Schiit-
tung zwecks Entlastung des Briickenwiderlagers teilweise abge-
tragen und durch Leichtschiittgut ersetzt (4). Die entsprechende
Entspannung des Porenwassers konnte zuverldssig beobachtet
werden. Die Piezometer funktionierten also nach 6 Jahren
Betriebszeit noch immer einwandfrei.

Die Diagramme von Abb. S zeigen Momentaufnahmen der Ver-
teilung der Porenwasserspannungen tiber die Tiefe der zusam-
mendriickbaren Schicht. Der Parameter B formuliert den
momentanen Porenwasseriiberdruck in % der vorhandenen

Belastung. Als Konsolidationsgeschwindigkeit b wird seine zeit-
liche Veranderung verstanden.

Die B-Isochronen vom Oktober 1971 und vom August 1972 ver-
anschaulichen den Konsolidationsfortschritt vor dem Bau der
Tiefendrainagen. In 6 m Tiefe (Basis der Verlandungssedi-
mente) wurden zunédchst iiber eine Zeitspanne von 10 Monaten
gemessene mittlere Konsolidationsgeschwindigkeiten b von
jahrlich 30% und in 10 m Tiefe (Seebodenlehm) von jdhrlich
10% registriert. Statische und dynamische Auswirkungen des
anschliessenden Baus der Tiefendrainagen verursachten inner-
halb von 3 Monaten eine Verdoppelung des vorhandenen Poren-
wasseriiberdruckes. Im November 1972 lag sein in 10 m Tiefe
registriertes Maximum bei 150% der vom Gewicht der Damm-
schiittung herrithrenden Belastung des Baugrundes. Es dauerte
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6 Monate bis sich im Mai 1973 eine mit dem Zustand vor dem
Bau der Tiefendrainagen vergleichbare Spannungsverteilung
eingestellt hatte. Das Beobachtungsintervall September 1974 bis
November 1975 veranschaulicht schliesslich die konsolidations-
beschleunigende Wirkung der Tiefendrainagen. Gegeniiber der
Zeitspanne Oktober 1971 - August 1972 hat sich die mittlere
Konsolidationsgeschwindigkeit in 10 m Tiefe von b = 10% pro
Jahr auf b = 40% pro Jahr erhoht bezw. vervierfacht.
Zweifellos ist dieser starke Beschleunigungseffekt teilweise auch
auf die im Juni 1974 erfolgte Vergrosserung der Schiitthohe
zuriickzufihren.

AUSWERTUNGEN

Das Zusammendriickungsverhalten des Baugrundes muss als
Konsolidationsvorgang einer zusammendriickbaren Schicht mit
freier Oberfldche und geschlossener unterer Begrenzungsfliache
verstanden werden. Die vorliegenden Messungen der unmittel-
bar beim Aufbringen der Belastung aufgetretenen sog. Nulliso-
chrone der initialen Porenwasserspannung sind unvollstandig.
In den Verlandungssedimenten erfolgte der Druckabbau der
Wasserdurchldssigkeit entsprechend zu schnell und im See-
bodenlehm fehlten anfénglich die tieferen Piezometer. Aus den
Isochronenkurven von Abb. S kann immerhin _abgeleitet
werden, dass der initiale Porenwasseriiberdruck von B = 100%
in der Schichtmitte auf etwa B = 50% an der unteren Schicht-
grenze abgenommen haben diirfte. In der oberen Schichthilfte
muss er demnach bei vollstindiger Wassersattigung des Bau-
grundes durchwegs 100% der Auflast erreicht haben.

Die wirksame Belastungsbreite entspricht etwa der doppelten
Machtigkeit der zusammendriickbaren Schicht. Der theore-
tischen Verteilung der Zusatzspannungen im Baugrund ent-
sprechend ist deshalb eine etwa trapezformige Verteilung des
initialen Porenwasseriiberdruckes mit oberfldachlichem Span-
nungsmaximum zu erwarten. Weil das Wasser zundchst dem
initialen Gefille seines Uberdruckes gehorchend auch nach
unten stromt, ist nach A. KEZDI (5) im unteren Teil der
Schicht anfédnglich eine Schwellung des Porenwasseriiber-
druckes zu erwarten. Die dominierende Wirkung der oberflach-
lichen Entspannung verursacht schliesslich eine Inversion des
urspriinglichen Druckgefélles, welche das gesamte iiber-
schiissige Porenwasser durch die freie Oberfliche entweichen
lasst.

Der Konsolidationsfortschritt der zusammendriickbaren
Schicht wird auf sehr anschauliche Weise durch deren Konso-
lidationsgrad | charakterisiert (vgl. Abb. 6). Dieser kann zu
einem beliebigen Zeitpunkt

— einerseits als Verhdltnis der momentan abgebauten Poren-
wasserspannungsdifferenz Uo - U zur initialen Poren-
wasserspannung Uo,

— andererseits als Verhdltnis des momentanen Setzungsanteils
AS zum Gesamtsetzungsmass So

definiert werden.

Die in Abb. 6 grau angelegten von 1 - p als Abszisse und der
Schichtstdarke als Ordinate begrenzten Fldchen veranschauli-
chen bei konstantem Zusammendriickungsmodul Mg das Aus-
mass der zum jeweiligen Zeitpunkt noch ausstehenden Konso-
lidationssetzungen. Bei variablem Mg-Wert miissen die Flachen
in entsprechende horizontale Lamellen unterteilt gewichtet
werden.

Aus den gemessenen Werten Uo, U und AS kann die grosse Un-
bekannte, das totale Konsolidationssetzungsmass So, auf ein-
fache Weise berechnet werden. Die gleichzeitige Messung von
Setzungen und Porenwasserspannungen ermoglichten deshalb
Belastungs-Setzungs-Prognosen von sehr guter Zuverldssigkeit.
Bei der Berechnung der diesbeziiglichen Kurven von Abb. 7
wurde der unteren Schichthélfte 2 der doppelte Zusammen-
driickungsmodul der oberen Schichthilfte 1 zugeordnet:
MEg2 = 2 MEg|. Diese Annahme fiihrte unter Beriicksichtigung

der von KANY (6) tabellierten Setzungsbeiwerte flr eine
schlaffe Rechteckslast zum Ansatz So2 = 0.38 - Sol, wobei
Sol das Gesamtsetzungsmass der oberen, und So2 das Gesamt-
setzungsmass der unteren Schichthédlfte bedeutet. Diese ein-
fache Formulierung berticksichtigte einerseits die Beschaffen-
heit des Baugrundes und andererseits die Bauwerksabmessun-
gen. Uber die Zusammenhinge

So = Sol + So2 und AS = Sol - pl + So2-

wurde schliesslich aus den gemessenen Werten des Konsolida-
tionsgrades pl, p2 sowie des zugehorigen Setzungsanteils AS
das voraussichtliche totale Konsolidationssetzungsmass zu

Ag

S0 = 57l + 028 12

berechnet. Die Streuung der auf die Auswertung von 6 Mess-
stellen abgestiitzten Prognose 1980 in Abb. 7 ist gering. lhre
Abweichungen vom Mittelwert liegen innerhalb + 5%. Mit der
Prognose 1972 wurden die zu erwartenden Setzungen an der
Prognose 1980 gemessen um bescheidene 5% iiberschidtzt. Der
Prognose 1972 liegt ein gemessener mittlerer Konsolidations-
grad von u = 45% zugrunde, wihrend die Prognose 1980
bereits auf einem Messwert von u = 94% basiert. Der Vergleich
zeigt, dass die Messungen von Setzungen und Porenwasser-
spannungen schon nach einer Belastungszeit von wenigen
Monaten eine zuverldssige Abschdtzung der zu erwartenden
Gesamtsetzung ermoglicht haben.

. . ief
Tiefe] Konsolidationsgrad « (%) Lot
100 20 40 60 80 100 O 20 40 60 80 100 O 20 40 60 80 +0.0
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= Uo-U - Ai ,wobei U momentane Porenwasserspannung
Uo S AS momentane Konsolidationssetzung
S So totale Konsolidationssetzung

Abb. 6 — Konsolidationsgrad der zusammendriickbaren Schicht. Die grauen, von der Abszisse
(1-n) begrenzten Fldchen veranschaulichen das Ausinass der noch ausstehenden Setzungen.
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Abb. 7 — Belastungs-Setzungs-
prognosen. Die Messungen am Bau-
werk ermoglichten sehr zuverléssige
Prognosen. Die auf Oedometerver-
suchen basierende Prognose hat die
Setzungen des 7 m hohen Strassen-
dammes um 90 cm unterschdtzt.

Abb. 8 — Die gemessenen Zeit-Kon-
solidationskurven zeigen den fiir die
primdre  Konsolidationsphase  ty-
pischen geradlinigen Verlauf. Die auf
Oedometerversuchen basierende
rechnerische Prognose hat sich riick-
blickend als unzutreffend erwiesen.
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Aus zahlreichen Oedometerversuchen an Bodenproben waren
mittlere Mg - Werte von 20 kg/cm’ fir die obere und
40 kg/cm? fiir die untere Schichthélfte abgeleitet worden. Die
auf diese Ergebnisse abgestiitzte Setzungsprognose 1970 erwies
sich, wie Abb. 7 zeigt, als praktisch unbrauchbar. lhre an der
Prognose 1980 gemessene Unterschdtzung der Konsolidations-
setzungen des Baugrundes um etwa 40% entspricht bei 7 m
Projekthohe einem Fehler von immerhin 90 cm.

Die gemessenen Zeit-Konsolidationskurven zeigen im halbloga-
rithmischen Diagramm von Abb. 8 den fiir die primire Konso-
lidationsphase typischen geraldlinigen Verlauf. Ende 1979 d.h.
ctwa S5 Jahre nach Abschluss der Schiittarbeiten war ohne
Tiefendrainage ein mittlerer Konsolidationsgrad von p = 82%
und mit Tiefendrainagen von p = 94% erreicht worden. Die
Verldngerungen der gemessenen Zeit-Konsolidationsgeraden
vermitteln konkrete Hinweise auf den voraussichtlichen zeit-
lichen Endpunkt des primiren Konsolidationsvorganges, zu
welchem keine messbaren Porenwasserspannungen mehr
vorhanden sein werden (n = 100%). Der anschliessende
Ubergang der primiren Konsolidationsgeraden in die Kurve
sekundirer Setzungen darf im Bereich mit Tiefendrainagen
etwa 10 Jahre friher erwartet werden. Bei Dammhohen von
iiber S m wurde zum Zeitpunkt des Belagseinbaus auf der
Dammkrone ein Konsolidationsgrad des Baugrundes von
mindestens 80% verlangt. Diese Forderung wurde dank der
setzungsbeschleunigenden Wirkung der Tiefendrainagen 3
Jahre frither erfillt, als dies ohne Drainagen der Fall gewesen
wére.

Die aufgrund der Ergebnisse von Odometerversuchen nach
TERZAGHI und FROEHLICH (5) ermittelte rechnerische
Zeit-Setzungsprognose erweist sich riickblickend als unzu-
treffend. Sie liess den ohne Tiefendrainagen 1978 erreichten
Konsolidationsgrad von p = 80% erst etwa 1985 erwarten.

ZUSAMMENFASSUNG

An auf weichem Seebodenlehm und Verlandungssedimenten
ausgefiihrten Dammschiittungen sind bei einer Projekthohe
von 7 m Setzungen von iiber 2 m aufgetreten. Auf die Ergeb-
nisse von umfangreichen Laborversuchen an Bodenproben
abgestiitzte Berechnungen lieferten nur sehr grobe, ungeni-
gende Hinweise auf das tatsdchliche Konsolidationsverhalten
des Baugrundes. Eine zuverldssige Beurteilung von Ausmass
und Zeitbedarf der Zusammendriickung wurde erst durch aus-
fiihrliche Messungen von Porenwasserspannungen und Setzun-
gen am Bauwerk moglich.

Uber die Porenwasserspannungen konnte der den jeweiligen
Setzungen entsprechende Konsolidationsgrad des Baugrundes
definiert und das Ausmass der noch ausstehenden Setzungen
berechnet werden. Die gleichzeitige Messung von Porenwasser-
spannungen und Setzungen ermoglichten auf diese Weise schon
nach kurzer Beobachtungszeit Setzungsprognosen von sehr
guter Zuverlassigkeit.
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DANK

Mit der sicheren Fertigstellung eines Bauwerks erlischt leider im
allgemeinen das Interesse des Bauherrn an Messungen und
deren Auswertung. Mit aufwendigen Beobachtungen gesam-
melte, wertvolle Erfahrungen bleiben hdufig ungenutzt, weil
schliesslich der Kostentrédger fir ihre abschliessende Darstellung
fehlt. Die vorstehenden Auswertungen bilden eine lobenswerte
Ausnahme. Sie wurden in verdankenswerter Weise zu einem
grossen Teil durch das Tiefbauamt des Kantons Zug ermdglicht.
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Kontrollmessungen von Bewegungen im Gelande aus der Sicht eines kantonalen

Bauherrn
Von K. Suter, Chur

PLANEL-DISKUSSIONSBEITRAG

Die Gesellschaft fiir Boden- und Felsmechanik bemiiht sich an
dieser Tagung, alle Fachleute zu sensibilieren fiir die notwen-
digkeit von Kontrollmessungen und sicherheitstechnische Uber-
wachungen. An dieser Stelle mochte ich deshalb einige prak-
tische Fragen aus meiner Sicht als Bauherr von umfangreichen
Tiefbauten im Gebirge vorfiihren.

Ich mochte sie in zwei Gruppen unterteilen:

1. Esist lapidar, aber es ist so. Unsere Berge, so schon sie sind,
fallen in sich zusammen. Sie stiirzen in die Taler, die einen
schneller, die anderen langsamer. Wir miissen in diesem
Geldnde Strassen bauen, Briicken, Stiitzmauern, Tunnels.
Bauwerke, die fir die Bewegungen des Verkehrs sicher und
dauerhaft sein sollten. Ich mochte deshalb wissen, wie fallen
meine Berge zusammen, wie bewegt sich der Untergrund,
auf dem ich fundieren soll, in welcher Richtung, in welchem
zeitlichen Ablauf? Und das, bevor ich baue, damit ich meine
Bauwerke entsprechend einrichten kann. Die Frage ist
einfach. Die Antwort schwierig, aber sie muss gesucht
werden.

2. Viele Bauwerke sind bestehend. Alle Sie, unsere lieben
Kollegen von der Sparte der Fundationstechnik, der Boden-
und Felsmechanik, haben uns tolle Sachen empfohlen:
Fundationen, Verankerungen, Stabilisierungen. Wir haben
es so gemacht, und jetzt ist es da. Was ich nun wissen
mochte ist, was passiert mit meinen Bauten? Ich weiss, dass
sie nicht immer so bleiben, wie sie erstellt wurden. Sie bewe-
gen sich. Es entstehen Rutschungen, Instabilitdten.
Gelegentlich sogar plotzliche Zusammenbriiche. Was ich
hier bei meinen fertigen Bauwerken brauche, ist die Alarm-
glocke. Jene Alarmglocke, die mir rechtzeitig sagt, wann ich
etwas unternehmen muss, um die Sicherheit und die Wert-
erhaltung garantieren zu konnen. Ich brauche eine Voraus-
sage fir die Entwicklung und eine zuverldssige Methode zur
Abschdtzung der Grossenordnungen von Bewegungen.

a7

Ich glaube daran, dass Bauwerksbeobachtungen die
Antwort auf diese Frage ist, Uberwachungen und Kon-
trollen. Millimeter konnen gemessen werden. Biegelinien
konnen gerechnet werden. Spannungen konnen festgestellt
werden.

Was uns im Moment noch stort, sind die Anzahl der Fest-
stellungen, die gemacht werden miissen, die lange Dauer, die
notwendig ist, um Aussagen zu haben. Solche Messungen
sind unproblematisch, wenn dann wirklich etwas geschieht.
Aber niemand zahlt gerne dafiir, wenn nichts geschieht.
Und kein Mensch mit einiger Intelligenz macht die mono-
tone Arbeit einer Messung von Beobachtungspunkten jahre-
lang mit derselben Zuverldssigkeit und der notwendigen
Konstanz. Computer, Messmaschinen wéren da basser
geeignet. Ich meine also, dass wir neben der Verfeinerung
der Messtechnik, uns wirklich iberlegen miissen, mit
welchen Methoden diese Bauwerksbeobachtungen durch-
gefiihrt werden, mit welchen Messsystemen im Sinne einer
Abstufung von Grobmessungen, Detailmessungen, Fein-
messungen, gearbeitet werden soll. Ziel, dass wir die Aus-
sagen, die wir brauchen, ohne sinnlosen, uniiberblickbaren
Aufwand erhalten. Die Reizworte fiir diese Uberlegungen
sind wohl Risikoabschdtzung, Sicherheitsphilosophie, sta-
tistische Revelanz usw.

Als Bauherr mochte ich immer mehr, auch beziiglich der
bodenmechanischen und fundationstechnischen Grundlagen
fiir unsere Bauwerke, dazu iibergehen, nur noch Bauwerke zu
erstellen, die einen Warnbereich haben, d.h. bevor das Bau-
werk seine Funktionstiichtigkeit verliert, muss die Zustands-
dnderung offensichtlich wahrnehmbar sein. Alle Bauwerke
oder Teile davon, die einen Sprodbruchcharakter aufweisen,
mochten wir weitgehend ausschalten.

Unsere Berge daran zu hindern, dass sie zusammenfallen, das
missen wir vergessen. Mit diesem Zustand miissen wir leben,
dazu suchen wir den >’Modus vivendi’’.

Adresse des Verfassers:
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Beobachtung von Bauwerken, Uberwachungsarbeiten und Kontrollen im Grundbau
aus der Sicht des Ingenieurs als Projektant und Bauleiter

Von Dr. Alfred J. Hagmann, Zirich

Der Ingenieur als Projektant und Bauleiter steht im Spannungs-
feld zwischen Bauherr und Offentlichkeit (Figur 1). Der Bau-
herr will ein Bauwerk zu moglichst giinstigem Preis so schnell
wie moglich erstellen lassen; fiir ihn steht die Wirtschaf'tlichkeit
im Vordergrund. Die Offentlichkeit verlangt, dass keine
Unfille und Storungen auftreten, dass alle Anforderungen der
Sicherheit erfillt werden. Der Ingenieur hat in dieser Lage die
Aufgabe, beide Anforderungen zu erfiillen.

Wil ein Bauwerk
BAUHERR zu gunstigem Preis
s0 schnell wie moglich
WRTSCHAFTLICHKEIT
INGENIEUR

| N\

SICHERHEIT

Wil keine Unfalle

OFFENTLICHKEIT i )
und keine Stdrungen

Fig. 1 — Stellung des Ingenieurs im Spannungsfeld zwischen dem
Bauherrn und der Offentlichkeit

WARUM BRAUCHEN WIR DIE MESSUNGEN?

Heute missen viele Bauwerke wegen des zunehmenden Platz-
mangels auf schlechterem Baugrund erstellt werden. Zudem
sind die Bauvorhaben komplexer. Wie in der Figur 2 dar-
gestellt, steigen damit die Anspriiche an die Kenntnisse iiber das
Verhalten von Bauwerk und Baugrund. Das Bauen wird auch
teurer. Die erhohten Kosten der anspruchsvollen Bauwerke
rufen nach dem Inkaufnehmen von gewissen Risiken, da es
unwirtschaftlich sein kann, alle geforderten Sicherheiten durch
die Bemessung allein abzudecken. Dies zwingt den Ingenieur,
das Verhalten seiner Bauten genau zu kennen. Dazu dienen ihm
u.a. Uberwachung und Kontrollmessungen.

Der Bauherr, der die Messungen zu bezahlen hat, muss von der
Notwendigkeit dieser Uberwachung und Kontrollen iiberzeugt
sein. Im Briickenbau hat es sich eingebiirgert, das Verhalten der
Briicken durch Belastungsversuche zu iiberpriifen. Damit
werden die Berechnungen des Ingenieurs und das Verhalten der
Baumaterialien lberpriift. Die Frage sei hier gestattet, ob der
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Stand der Kenntnisse nicht erlauben wiirde, heute auf einige
dieser Abnahmeversuche zu verzichten, da ein Belastungsver-
such doch mit erheblichen Aufwendungen verbunden ist. Im
Gegensatz dazu gibt es im Tiefbau noch keine solche *’Mess-
traditionen’’; hier muss oft der Bauherr mit einigem Aufwand
von der Notwendigkeit der Messungen iiberzeugt werden. Dies
ist besonders dann unumgénglich, wenn er gewisse Risiken zu
iibernehmen hat. Er ist sonst am Schluss der Geschédigte, sei es
durch hohere Kosten oder durch Terminverzogerungen.

Schlechte Baugrund- Komplexe Bauvorhaben
verhdltnisse infolge

Platzmangel

GROSSERE ANSPRUCHE HOHERE BAUKOSTEN

Frage nach Wirtschaftlich-
keit der Investitionen

on Kenntnisse dber das
Verhalten von Bauwerk
und Baugrund

e

BEOBACHTUNG DER BAUWERKE

UBERWACHUNGEN UND KONTROLLEN

1. Abdecken aller geforderten Sicherheiten
allein durch die Bemessung kann
unwirtschaftlich sein,

Begrindung:

2. Zur Erweiterung der Kenntnisse
notwendig.

Fig. 2 — Beobachtung von Bauwerken, Uberwachungsarbeiten und
Kontrollen

MESSUNGEN BRINGEN DEM INGENIEUR EINEN
ERFAHRUNGSZUWACHS

Der Bauherr kann sich fragen, ob er dem Ingenieur die Ver-
mehrung seiner Kenntnisse zu finanzieren habe. Der Bauherr
hat sicher dann die Kosten fiir die Uberwachung und Kon-
trollen zu tragen, wenn er durch Einsparungen am Bauwerk




profitiert oder wenn Messungen aus Sicherheitsgriinden not-
wendig werden. Daneben gibt es aber auch Fille, wo Messun-
gen die einzige Moglichkeit sind, die Kenntnisse und Erfahrun-
gen des Ingenieurs zu erweitern. Hier stellt sich die Frage, ob
der Bauherr nicht doch gegeniiber der Offentlichkeit ver-
pflichtet ist, einen Beitrag an diesen Erfahrungszuwachs zu
leisten, auch wenn er selbst keinen direkten Nutzen davon hat.
Dieser Beitrag hat allerdings in einem angemessenen Verhdaltnis
zu den Baukosten zu stehen. Ubersteigen die Aufwendungen
fir die Messungen dieses Mass, sollten 6ffentliche Forschungs-
gelder zur Verfiigung stehen, wie beispielsweise im Strassenbau.

MESSUNGEN NICHT ALS SELBSTZWECK

Als Gegenleistung sollten die Messresultate und die daraus
gewonnenen Erfahrungen der Offentlichkeit zuginglich
gemacht werden. Dies zwingt den Ingenieur, seine Messungen
auszuwerten und die Erkenntnisse zu verbreiten. Er darf sich
nicht damit begniigen, die Messresultate zur Kenntnis zu
nehmen und dann zu den Akten zu legen. Beispielsweise kann
er bei Setzungsmessungen an Gebduden oder Schiittungen fest-
stellen, dass die Setzungen kleiner sind als das tolerierte Mass
und damit die Sache auf sich beruhen lassen. Hier wire aber
vielleicht wichtig zu wissen, warum die Setzungen gerade diesen
Wert erreicht haben und ob dies mit den Uberlegungen der
Setzungsprognose Ubereinstimmt. Die Antwort auf diese
Fragen verlangt eine gewisse Anstrengung, welche nicht immer
unternommen wird, sei es aus Mangel an Zeit, Geld oder
Interesse. Es darf aber auch nicht sein, dass trotz besten Be-
miithungen diese Antworten nicht gegeben werden konnen, weil
vielleicht das Messprogramm ungeniigend war, weil die Mess-
einrichtungen nicht funktionierten, weil wichtige Informatio-
nen verloren gingen oder weil die Auswertung nicht eingeplant
war.

Aus diesen Griinden ist zu fordern, dass

>

1) eine klare Zielsetzung formuliert wird: ’was wollen wir
tiberprifen?’’ und nicht: >’was konnten wir messen?’’,

2) sowohl die Messungen als auch die Auswertung von Anfang
an sorgfaltig geplant werden: ’welche Messresultate
brauchen wir und wie wollen wir sie auswerten?”’,

3) beim Kredit auch geniigend Mittel fir die Auswertung
vorgesehen werden,

4) die Ziele auch bei langdauernden Untersuchungen durch-
gesetzt werden.

Nur auf diese Weise kann erreicht werden, dass die betracht-
lichen Mittel, welche fiir Kontrollen und Messungen verwendet
werden miissen, einen optimalen Nutzen fiir die ganze Fachwelt
erbringen.

Adresse des Verfassers:
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Bauwerksbeobachtungen und Kontrollmessungen aus der Sicht eines privaten

Baugrund-Beraters

Von Hans Zeindler, Geotest AG, Zollikofen

Die Veranstalter haben uns nach unseren Ansichten und Er-
fahrungen gefragt.

Zunichst also meine Ansichten:

Ohne Bauwerksbeobachtungen und Kontrollmessungen gibt es
keine Verbesserung der Ubereinstimmung zwischen der analy-
tischen Vorausbestimmung eines bodenmechanischen Vor-
ganges und dem tatsidchlichen Bodenverhalten rsp. Bauwerks-
verhalten. Darin sind wir uns wohl alle einig.

Wir konnen selbst entscheiden, ob und wie weit wir diese Ver-
besserung herbeifiihren wollen, wenigstens innerhalb der Gren-
zen, welche uns die Vielfalt der Natur und der Bausysteme rsp.
Baustoffe setzt.

In der Praxis wird dieser Entscheid von demjenigen gefallt,
welcher lber das notwendige Geld verfugt.

Zur Deckung der Kosten von Kontrollmessungen konnen ent-
weder Forschungskredite oder aber Mittel des Bauherrn
dienen. Die ersteren werden vor allem fiir Grundlagenfor-
schung, d.h. fir langer dauernde Studien gewéhrt.

Fir praxisorientierte, vielfach objektspezifische Kontrollen ist
man auf den Bauherrn angewiesen. Dieser wird im allgemeinen
aber nur dann zur Zahlung von Kontrollmessungen bewegt
werden konnen, wenn ihr Ergebnis seinen Interessen direkt
dient, d.h.

— wenn es eine knappere Bemessung des Bauobjektes erlaubt
und damit Baukosten spart

— wenn es die Lebensdauer erhGht rsp. die Betriebskosten
optimiert

— wenn es die Sicherheit — oder den Bestand -— des Objektes
rsp. von Nachbarobjekten gewéhrleistet und damit Scha-
denkosten und Gerichtshdndel verhiitet.

Der private Baugrund-Berater muss sich mit diesen Tatsachen
abfinden und seine Messlust dementsprechend ziigeln. Die
Messgelegenheiten sind fiir ihn eher diinn gesat und die jeweils
verfliigbaren Mittel fast durchwegs knapp. Ausnahmen — vor
allem wenneine Katastrophe eintritt! — bestédtigen die Regel.

Trotz diesen Handicaps wird aber erstaunlich viel gemessen.
Das sicht man dann, wenn man fir eine statistische Auswertung
Daten sammeit (z.B Setzungen, Erschiitterungen, Pfahlver-
suche).

Aber dann stosst man auch sofort auf ein sehr schmerzliches
Problem: die Vergleichbarkeit solcher Messresultate ist vielfach
schlecht, da oft wesentliche Parameter vergessen oder aus
Kostengriinden nicht gemessen wurden.

Aus dieser Erfahrung heraus mochte ich die folgende Anregung
zuhanden der SGBF formulieren und lhnen zur Diskussion
vorlegen:
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Die SGBF soll
— einlnventar erwiinschter Messungen aufstellen

— fiir diese Messungen eine Checkliste der unbedingt
zu ermittelnden Parameter formulieren

— einen Ausschuss zur laufenden Auswertung
eingehender Messresultate und fiir entsprechende
Publikationen einsetzen.

Eine weitere Erfahrung aus der Praxis spiegelt sich iibrigens im
Inhalt der heutigen Vortrage wieder:
Es befassen sich

3 Vortrdge mit Deformationen im allgemeinen, davon
1 mit Felsdeformationen

S Vortrdge mit Setzungen

2 Vortrdge mit Porenwasserdriicken
mit Erddruck

2 Vortrdage mit Ankerkraften

1 Vortrag

Warum wohl liegt das Schwergewicht so extrem bei den Defor-
mationen? Vermutlich deshalb, weil sie die Hauptursache fir
Bauwerksschiaden bilden, vielleicht aber auch, weil sie relativ
einfach zu messen sind.

Schon die Messung der Porenwasserdriicke, die ja oft den
Schliissel zur Auswertung der Deformationsmessungen bildet,
ist wesentlich seltener, aber auch wesentlich heikler in der Aus-
fiihrung.

Noch viel ausgeprégter zeigt sich diese Problematik bei der Erd-
druckmessung. Ist schon der analytische Ansatz je nach den
Randbedingungen mehr oder weniger problematisch, so erweist
sich liberdies die Messtechnik als sehr heikel.

Es scheint also nur das gemessen zu werden

— was auf den Négeln brennt
— was mit ertraglichem Aufwand messbar ist.

Ich mochte zuhanden der Diskussion aber doch die Frage
stellen, ob dies geniigt:

— Was fiir Messungen wiren noch erwiinscht und
zwar an fertigen Bauten und wiahrend der
Bauausfithrung?

Zur lllustration dieser Frage zeige ich Ihnen noch drei Beispiele
eher aussergewOhnlicher Kontrollmessungen.

1. SZB — Schonbiihl
2. Klein — Matterhorn
3. Pfahlpriifung




Beispiel 1 : Solothurn-Zollikofen-Bern-Bahn
Station Schonbiihl, Bahndamm-Verbreiterung

Projekt

52000
v

Auffiillung

Locker gelagerte
siltige Sande und Kiese

| sehr weiche

/ tonige Silte Legende:
1/ und Tone
51000 H Neigungsmessrohre
A 4
I é Mibwrops (Sy Geotest)
—_—— e ——? b
Sande und Kiese Sande und Kiese Elektrischer Por dr Q (
T — — — — ] | w—
—_—— * Setzungsbolzen
kompakte Mardne kompakte Morane
L Setzungspegel

&% Grundwasserspiegel

Maihak)

Baugrund : Torf und Seekreide iliber mdchtigen Lagen organisch verunreinigter Tone und
- toniger Silte.
Bei der Schiittung des alten Dammes (1914) sank das Schiittmaterial tief in
die weichen Bodenschichten ein. Die Setzungen des bestehenden Dammes sind

noch nicht abgeklungen.

Problem : Jede Beeintrdchtigung des Bahnbetriebes musste vermieden werden.

Massnahmen :

- Leca-Leichtschiittung zur Vermeidung einer Zusatzbelastung des Baugrundes
- Neigungsmessungen (Digitilt, Fa. Stump Bohr AG)

- Porenwasserdruckmessungen (Mikropiezoemeter, Fa. Geotest AG;

Druckgeber, Fa. Maihak)
- Setzungsmessungen (Bolzen, Pegel)

- Belastungsversuch auf dem neuen Geleise
Priiflast 6,2 t/m' in 4 Stufen aufgebracht, Dauer 14 Tage (Zisternenwagen)

Ergebnisse: Horizontale Deformationen traten bis zu ca. 12 mm in ca. 7 m Tiefe auf, ebenso

die entsprechenden Setzungen an der Oberfldche in einer Grdssenordnung von

10 - 20 mm.

Der Belastungsversuch zeigte, dass die Priiflast keine kritischen Deformationen

bewirkt.
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Beispiel 2

: Luftseilbahn Trockener Steg - Kleinmatterhorn, Zermatt

Bergstation. Seilverankerung, Fundation

Projekt :
Kloff
b —
37 srolen
} -

Konvergenzmessungen
lo) Deformeter

é Extensameter

Baugrund : Fels (Serpentin); ein Teil der Fundationen und Seilverankerungen liegt in einem

- unterschnittenen Gesteinspaket, welches durch eine Kluft vom Hauptmassiv getrennt
ist (Fallwinkel 650). Es herrscht Permafrost.

Problem : Es musste kontrolliert werden, ob in der Kluft wahrend und nach dem Bau Verfor-
mungen auftreten. Als Ursachen kamen u.a. in Frage: Spannungsumlagerungen infolge
von Baugrubenaushub und Ankerkrdften, Temperaturanderungen. Ferner waren das Ver-
halten der Anker und ihr Einfluss auf das Gebirgsverhalten zu ilberpriifen (Vorschrift
des EAV),

Massnahmen :

2 Deformeter - Messstellen (Huggenberger Typ DA) zur Kontrolle der Kluftdeformationen
2 Extensometer (3-fach Stangenextensometer Rod ISETH) zur Kontrolle der Kluftdefor-
mation und der Gebirgsverformungen.
Konvergenzmessungen (Konvergenzmessgerdt Interfels) zwischen den Ankerwiderlagern
und der gegeniiberliegenden Stollenwand.
Ankerkraftmessungen (Druckmessdose Stump Bohr 160 t) zur Kontrolle der Vorspannkraft
Ergebnisse : ) .
g - An der Messstelle im Stollen traten Kluftverformungen auf, welche sich nach ca.

1 Jahr stabilisiertén (ca. 1/2 mm in Kluftrichtung aufwdarts; ca. 0.15 mm Kluftveren-
gung) . An der Gebirgsoberfldche wurden nicht abklingende Abwdrtsbewegungen festge-

stellt, die vermutlich auf Temperatureinfliisse zuriickzufilhren sind. Die mit den

Extensometern gemessenen Gebirgsdeformationen sind langenproportional und entsprechen

den vom Institut filir Glaziologie vorhergesagten Temperaturschwankungen. Das Spannen

der Anker ergab keine messbaren Auswirkungen.

Die Verschiebungen der Ankerkopfe betragen ca. 1 - 2 mm und dirften auf die

Schliessung von Kliiften zuriickzufiihren sein.
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Beispiel 3 : Qualitdtspriifung von Betonpfdhlen mit Ultraschall und Gamma-Strahlen

Anwendung : Priifung von Betonpf&hlen auf fehlerfreie Ausfiihrung. Es wurden bisher nur

Bohrpfahle auf diese Art gepriift.

Problem : Bei der Herstellung von Betonpf&dhlen kénnen sich Fehler und Schdden ergeben, welche
das Tragverhalten des Pfahles beeintrdchtigen,

beispielsweise
- Kiesnester (Entmischungen)

- Auswaschungen

Einschniirungen

Risse (Zwischenrdume)

Sie miissen erkannt werden, damit rechtzeitig entsprechende Sanierungen vorge-
g

nommen werden koénnen.

Endziel : Bessere Ausniitzung der Pfdhle

Methode : Durchschallung und/oder Loggen mit y-y-Sonde des Pfahlschaftes aus vorgdngig

eingelegten Kontrollrohren oder nachtrdglich erstellten Bohrungen

Ergebnisse : Die Auswertung der von unserer Firma innert 3 Jahren an 388 Pfdhlen durchge-

fihrten Kontrollen ergibt:
11 % weisen leichte Anomalien auf, die keine Sanierung erfordern

9 % zeigen Fehlstellen, welche eine Sanierung oder einen (teilweisen)

Ersatz des Pfahles bedingen.

Anmerkung : Zur genauen Abkldrung des Materialfehlers und damit zur Ermittlung der optimalen

= Sanierungsmethode sind meist Kernbohrungen im Pfahl erforderlich. Ihr Rendement
kann durch den Einsatz der Bohrloch-Television erheblich gesteigert werden. Ge-
genwdrtig stehen in der Schweiz Kameras mit einem Durchmesser von 40.5 mm zur

Verfiigung (Fa. Stump Bohr AG).

Adresse des Verfassers:

Hans Zeindler, Dipl. Ing. ETH
c/0 Geotest AG

Birkenstr. 15

CH - 3052 Zollikofen
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— Session d’automne 1980, 14 novembre, Berne

Position de I'entrepreneur

par P. Knoblauch, Genéve

L’entrepreneur spécialisé dans les travaux de fondation et tra-
vaux souterrains a I’habitude de vivre en dépendance directe des
mesures de surveillance et de contrdle, qui sont effectuées par
des spécialistes sur le chantier :

— Lors de travaux de terrassement et de remblayage d’une
autoroute, par exemple, ils indiquent quel matériel doit aller
a la décharge et lequel peut étre utilisé comme matériel de
fondation; ils arrétent le chantier s’il y a trop d’eau; ils refu-
sent ou acceptent une stabilisation a la chaux, etc. En bref,
ils déterminent dans une large mesure I’organisation quoti-
dienne du chantier et influencent ie résultat technique et le
résultat financier

— Dans une galerie, ils acceptent ou refusent des classements
de rochers dans telle ou telle catégorie; ils influencent le
nombre de cloutages, les blindages, etc.

L’image classique de cette dépendance de I’entrepreneur de
I’homme de mesures veut que ce soit une mésalliance, un conflit
permanent :

— d’un coté, les scientifiques qui génent le déroulement ration-
nel des travaux en arrétant des engins, en placant des points
de mesure dans ’aire de travail comme obstacle permanent

— de l’autre coté, des manuels qui, par les vibrations, la pous-
siere et le bruit rendent tout travail de mesure précis difficile,
voire impossible et dangereux, et qui, trop souvent, par un
coup de pelle ou un passage de pneus, arrachent ou écrasent
les points d’observation.

Cette image des relations entrepreneur-équipe de contrdle et
d’observation montre qu’au niveau de chantier, des points de
friction et de discordance existent de facon latente. Des égards
réciproques rendent une «cohabitation» fructueuse.

Mais cette premiére image, plutdt négative, correspond-elle a la
réalité ?

J’aimerais, ci-apres, analyser trois cas :

1¢cas :

L’entrepreneur n’est qu’exécutant de directives qu’il recoit de la
direction des travaux. Ceci est souvent le cas pour un entrepre-
neur de terrassement d’une autoroute par exemple. L’image des
relations entrepreneur-homme de mesures, décrite plus haut,
correspond a une réalité.

2¢cas :

L’entrepreneur, sur la base d’analyses de sols, contenues dans
la documentation de I’appel d’offres, propose des variantes
d’exécution qui doivent conduire a des réductions du prix de
construction. Si les dimensions de I’objet fini ne sont pas modi-
fiées, d’autres phases de construction, souvent plus critiques,
doivent étre traversées et nécessitent une observation et une sur-
veillance accrues de ’ouvrage en cours de construction et de son
environnement.
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Dans ce cas de variante, méme si I’ingénieur-conseil I’a accepté,
I’entreprise, par son initiative, prend une responsabilité parti-
culiere. Elle est co-intéressée a I’exactitude des mesures de con-
trole. Souvent, elle effectue, sous sa propre responsabilité, des
mesures complémentaires a celles de la direction des travaux.

3ecas :

L’entrepreneur, sur la base des analyses de sol, dimensionne lui-
méme certains ¢léments de la construction. Tel est souvent le
cas pour des ancrages en terrain meuble ou pour des pieux.
L’entrepreneur spécialisé assume, dans ce cas, en plus de la res-
ponsabilité d’entrepreneur, une responsabilité d’ingénieur. Il va
de soi qu’une telle entreprise spécialisée collabore systémati-
quement avec un bureau et laboratoire de géotechnique ou
qu’elle dispose elle-méme aussi bien de spécialistes de la méca-
nique de sol que d’appareils de mesure.

La surveillance intense et suivie de I’ouvrage en construction et
I’interprétation des mesures permet une adaptation continue du
dimensionnement d’éléments non encore réalisés, par exemple
d’étayages ou d’ancrages. La surveillance serrée de I’évolution
des forces et des déformations permet de mieux connaitre le
comportement sol/ouvrage, de réduire ainsi les marges de sécu-
rité tout en conservant des coefficients admissibles et de réaliser
d’importantes économies. Des cas limites d’efforts ou de défor-
mations inadmissibles seraient rapidement reconnus et des
interventions appropriées pourraient étre prises a temps pour
éviter tout accident.

En conclusion, nous pouvons constater que I’image initiale
d’une situation conflictuelle entre entrepreneur et équipes de
mesures ne doit pas étre généralisée. Au contraire, les entre-
prises spécialisées sont conscientes de I’importance et de la
nécessité des mesures effectuées a I’ouvrage. En tant que spécia-
listes et en accord avec I’ingénieur-conseil, ils proposent des
variantes d’exécution et prennent méme en charge le calcul, le
dimensionnement et le contrdle suivi d’éléments importants
d’ouvrages.

L’entrepreneur spécialisé met 1’accent sur l’importance de
travaux de mesures et d’analyses antérieurs a et durant I’exécu-
tion de I’ouvrage. Leur coilit sera non seulement largement
compensé par un dimensionnement plus rigoureux, mais les
mesures de surveillance et de contrdle a long terme de I’ouvrage
terminé confirmeront davantage les prévisions qu’ils ne le font,
dans beaucoup de cas, aujourd’hui encore.

Adresse de 'auteur :

Peter Knoblauch

¢/0 Société Anonyme Conrad Zschokke
42, rue du 31 décembre

1211 Genéve 6
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