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Der Standpunkt des Bauherrn zu den Kontrollmassnahmen an den Bauwerken 

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

Mein kurzes Exposé befasst sich aus der Sicht des Bauherrn 
l. mit dem Nutzen der Kontrollmassnahmen im Rahmen des 

Unterhaltes und des Betriebs der Bauwerke, und 
2. mit den Anforderungeri, denen die Kontrollprogramme 

entsprechen sollten. 

Der Nutzen von Kontrollmassnahmen liegt für den Eigentümer 
einer Baute in erster Linie darin, dass sie ihm Angaben über 
deren Zustand und in diesem Zusammenhang vor allem über 
deren innere und aussere 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 Überwachung 
und Unterhaltung der Bauwerke hat, kann geschatzt werden, 
wenn man sich den Gesamtwert der bestehenden Bauwerke vor 
Augen halt . Nach einer Studie des Bundesamtes für Konjunk
turfragen entspricht der aktualisierte Wert der in unserem 
Lande allein wahrend des Zeitraumes 1945- 1979 in den 
Sektoren Hoch- und Tiefbau ausgeführten Bauten einer l nves
tition von rund 540 Milliarden Franken. Auch wenn man in 
Betracht zieht, dass die in unserem Sinne zu überwachenden 
Werke nur einen kleinen Teil der Gesamtheit der Bauten aus
machen, steht fest, dass doch zahlreiche Eigentümer von 
Bauten ein offenbares Interesse haben bzw. haben müssten, alle 
zur Erhaltung dieser gewaltigen Investitionen geeigneten Mass
nahmen zu treffen. 

Sekundar ist hingegen für die Bauherren der Nutzen von Kon
trollmassnahmen, der aus der damit verbundenen Verbesserung 
der Grundlagen für die Berechnung und die Konstruktion 
entsteht. Die meisten Bauherren erstellen in der Regel nur 
wenige Bauten in grossen zeitlichen Abstanden und sind 
deshalb am Fortschritt der Baukunst an sich nur massig interes
siert . Anders ist die Situation für Bauherren, die laufend bauen 
oder bauen lassen, weil dies ihre eigentliche Aufgabe ist. !eh 
denke an die Bauverwaltungen der óffentlichen Hand, an 
óffentliche oder halbóffentliche Anstalten und Betriebe, an 
Versorgungsgesellschaften, an Grossunternehmen, us w . .  Si e 
sollten ·an Kontrollmassnahmen an ihren Bauten auch unter 
diesem Aspekt Interesse zeigen. Der damit geleistete Beitrag zur 
Fórderung der Technik und der Technologie des Bauwesens 
kommt ihnen j a direkt zu gu t .  

Darf ich in diesem Zusammenhang au f die seit einiger Zeit fest
stellbare Entwicklung hinweisen, die sich durch die Realisierung 
immer schlanker, sparsamer dimensionierter Bauten, die Aus
führung 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 für die 
Berechnung und Ausführung, andererseits dem Bauherrn die 

Gewissheit für ein normales Verhalten der Bauten zu geben. In 
gewissen Fallen ist dies geradezu eine Vorbedingung dafür, dass 
solche Bauten und Methoden vom Bauherrn akzeptiert werden 
kónnen. 

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 Fórderung von Kontrollmassnahmen aus diesem Beweg
grund dürfen Sie deshalb nur von wenigen grossen l nvestoren 
erwarten. 

Die A njorderungen , die der Bauherr an Kontrollmassnahmen 
stellt, sind , sofern er sie überhaupt formulieren kann, in der 
Regel folgende : 

Si e sollen das unbedingt erforderliche, a be r nicht mehr ,  um
fassen, d .h .  dem Zweck entsprechen; sie sollen nicht mehr 
kosten als unbedingt notwendig, und sie sollen die zügige 
Errichtung, bzw. die Nutzung der Baute nicht stóren. Dieser 
Standpunkt ist verstandlich, und die Spezialisten für Kon
trollen und Messungen werden ihm Rechnung tragen müssen . 

Es sind aber noch einige andere Forderungen von Bedeutung . 
So sollen die Messprogramme so angelegt werden, dass die ver
schiedenen Einwirkungen isoliert werden kónnen . Nur dann ist 
eine dem Bauherrn verstandliche differenzierte Analyse 
móglich. Sodann ist es wichtig, dass die Messungen móglichst 
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 móchte. 

Für den Fali der eigentlichen Überwachung der Bauten móchte 
ich auf die gestiegene Bedeutung der Langzeitversuche und der 
Spannungskontrollen über die Zeit hinweisen. Sie lie fern 
zusammen mit den traditionellen Untersuchungen dem Bau
herrn die zur Beurteilung des Langzeitverhaltens der Bauwerkc 
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 Ausführung oder 
dann nach ihrer Inbetriebnahme unbedingt durch Messungen 
kontrolliert werden müssen. Bei deformationsunempfindlichen 
kónnen die Anforderungen in der Regel herabgesetzl werden, 
und es genügen Kontrollen in zeitlich grósseren Abstanden. 
Eine periodische Überprüfung, beispielsweise der Stabilitat, 
kann aber auch bei solchen Bauten angezeigt sein. Hóhere 
Anforderungen stellt die zweite Kategorie. lch denke an die mit 
Dauermessanlagen versehenen Talsperren, an Brücken und 
Viadukte mit Fundationen in Rutschhangen, insbesondere aber 
an die mittels Verankerungssystemen stabilisierten Strukturen, 
deren Verhalten im Laufe der Zeit verfolgt werden muss . 



Bei solchen Dauermessanlagen ist d em "Betrieb" d er Anlagen, 
wenn man so sagen darf, ebenso viel Aufmerksamkeit zu 
widmen wie der erstmaligen lnstallation. Es ist auf leichte 
Zuganglichkeit zu achten, oder, wenn dies nicht mbglich ist, 
eine Fernübertragung der Messresultate einzurichten. Die Mess
anlage muss eine rasche, unkomplizierte Auswertung ermbgli
chen, die mbglichst durch Hilfskrafte vorgenommen oder mit 
Datenverarbeitungsanlagen erfolgen kann. Schliesslich ist zu 
fordern, dass die Spezialisten den Eigentümer ehrlich orien
tieren, wenn sie zur Überzeugung kommen, dass die Messungen 
nicht mehr notwendig sind . 

Abschliessend mbchte ich sagen, dass Kontrollmassnahmen 
meines Erachtens für viele Bauherren zur Beurteilung des Yer
haltens seiner empfindlichen Bauwerke unerlasslich sind. Sie 
sollten Bestandteil der Untersuchungen bilden, die für Über
wachungs-, Unterhalts- und Reparaturarbeiten erforderlich 
sind, d .h .  für die sogenannte "technische Bewirtschaftung" der 
Bauwerke, ein Sachbereich, der seit einigen Jahren Gegenstand 
von Studien auf internationaler Ebene ist. Die Gründe für die 
überlegte Durchführung von Kontrollmassnahmen liegen nicht 
nur im Wert und der Bedeutung von Anlagen, deren Ausser
betriebsetzung zu schwerwiegenden wirtschaftlichen und poli
tischen Folgen führen kbnnte. Sie liegen auch in der raschen 
Entwicklung der Bautechnik. Beide Gründe haben dazu 
geführt, dass das Yerhalten vieler Bauwerke systematisch und 
gründlich verfolgt werden muss. Das l nteresse ihrer Eigentümer 
ist gegeben. 
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Description et critique de quelques dispositifs de contrôle d'ouvrages 

par E. Recordon, Professeu r  de mécanique des sols à I 'EPF- Lausanne 

l .  INTRODUCTION 

La qualité des mesures de contrôle du comportement d 'un 
ouvrage dépend non seulement de l '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 contrôle ou de dispo
sitif de mesure englobera tous ces éléments, y compris les hypo
theses faites pour l 'interprétation des résultats. 

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

les appareils de mesure, 
- le nombre et l 'emplacement des points contrôlés, 
- 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 l 'on 
doit atteindre, mais les possibilités de choix sont souvent res
treintes par le fait que l 'on possede certains appareils ou que 
l'on en dispose à des conditions financieres avantageuses. 

Le choix des points de contrôle e t de la jréquence des mesures 
nécessite la définition de deux nombres optimum, celui du 
nombre des points dans l 'espace et celui du nombre de mesures 
en chaque point dans le temps. 

Les courbes A et B de la figure l son t analogues. 

Yd Poids volumique 
kN·m apparent see 

18 �----��----------
17 A 16 
15 
14 

Nopt. 
13 
12L---,---�-L�--�---r� 

10 N 
Nombre de passages 

C Connaissance du 
comportement 

N opt. 

Nombre de mesures dans 
le temps, ou nombre d e  points 

de mesure 

N 

Fig. J - Choix du nombre optimum Nopt des points de mesure ou du 
nombre optímum des mesures par unité de temps (fréquence des 
mesures). 

La courbe A est celle que l'on obtient lors d 'un essai de 
compactage à grande échelle sur un remblei d'essai et que l '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-delà desquels la connaissance du comportement de l 'ouvrage 
ne s'accroí't plus guere. 11 devient donc inintéressant du point de 
vue économique de dépasser ce nombre, mais il serait regret
table de ne pas l 'atteindre. Le choix de ces deux nombres 
optimum se fait de maniere intuitive<: 

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

Les quelques exemples de dispositifs de contrôle que nous 
décrivons plus !oin ont été choisis parmi des cas aussi différents 
que possible pour faire apparaí'tre les éléments du choix liés à 
l 'économie et à la précision. 

Avant d'aborder la description de ces cas, remarquons encore 
qu'un tres grand nombre de mesures de contrôle sont des 
mesures de déplacements. Des appareils tels que le niveau ou le 
théodolite, le tassometre, l ' inclinometre ou le pendule ont tous 
pour rôle 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 
son t 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 même mesure à des 
époques différentes, puisque ce sont en général des différences 
de déplacements qui nous intéressent, mesurées souvent au 
cours de plusieurs années. 

D 'une maniere ttes générale, les ouvrages contrôlés peuvent être 
répartis en deux catégories principales selon que les 
déplacements mesurés diminuent ou augmentent au cours du 
temps (figure 2) : 
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Fig. 2 - Variation des déplacements mesurés au cours du temps. 

A - Les phénomimes qui évoluent vers u ne 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 contrôle d'un glissement qui a été sta
bilisé par des mesures confortatives. Le déplacement maxi
mum étant grand, i! est souvent possible d 'utiliser des 
appareils dont la précision n'est pas tres grande, par exem
ple ± l em ou± l mm. 



B - Les phénomenes qui évoluent vers la rupture Dans les sections les plus cntJques, lorsque les tassements 
prévus atteignent un métre en ordre de grandeur, et surtout s ' il 
y a de la craie lacustre en plus de la tourbe, le probléme de la 
stabilité du remblai se pose en plus de celui de son tassement. li 
est alors nécessaire de mesurer les déplacements horizontaux au 
pied des remblais et les pressions interstitielles dans les couches 
de mauvaise qualité. 

C'est, en général, le cas d'un ouvrage ou d'un massif de soi 
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 
çourbe B de la figure 2), que l 'on choisit, correspond alors 
à de trés faibles déplacements et la précision doit être 
grande, par exemple ± O, l mm. 

2. CONTRÔLE D'UN REMBLAI DE ROUTE 

L 'autoroute N l  dans la région comprise entre Chavornay et 
Yverdon, dans la plaine de l'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 
contrôlés. 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'à  8 m de profondeur .  lis 
comprennent en particulier 2 à 2 ,5  m de tourbe et 4 m de limon 
crayeux. 

;�a méthode de préchargement est utilisée avec succés depuis 
une dizaine d 'années pour la construction des remblais d'auto
route sur sols tourbeux trés déformables. 
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La mise en plaee des terres a été exéeutée trés lentement ,  en eon
trôlant les déplaeements et les pressions interstitielles (figure 4) . 

Chaque profil était équipé d'un tassométre (M. Odier, 1 973), 
d 'un inclinométre (M. Peignand, 1 970) au pied du talus eôté 
plaine (eôté ouest), et d'une eellule pour la mesure de la 
pression interstitielle. 

Durant la premiére année, le remblai eôté Chavornay a pu 'être 
monté jusqu'à  8 m, mais le remblai eôté Yverdon a díl être 
arrêté à 6,50 m, les pressions interstitielles ne se dissipant que 
trés lentement .  

Les  déplaeements horizontaux (figure 5 )  dépassaient 25  em, 
aprés une année, dans la eouehe de tourbe, les tassements étant 
de l 'ordre de 90 em pour la eulée nord, eôté Yverdon. li a fallu 
attendre jusqu'à l ' été 1980, soit quatre ans aprés le début de la 
eonstruetion, pour pouvoir aehever ee remblai qui maintenant 
est pratiquement stabilisé, mais les déplaeements horizontaux 
sont de 38 em et les tassements de l 'ordre de 1 50 em. 

La préeision de la leeture du tassométre (résolution) est de 
± 0, 1 mm sur sa eolonne de mesure. Mais eomme la eolonne 
est plaeée au pied du remblei et que sa base est située à deux 
métres de profondeur seulement, il faut eraindre qu'elle subisse 
l ' influenee des tassements dus au remblai et eelles des fluetua
tions saisonniéres du niveau de la nappe. Il faut done distinguer, 
lorsqu'on parle de préeision, eelle de l 'appareil par rapport à la 
eolonne de mesure et eelle de la mesure de tassement par 
rapport à des points dits fixes. Nous rattaehons toujours, dans 
les plaines tourbeuses, le haut de la eolonne de mesure à des 
points fixes de nivellement, mais eeux-ei sont parfois trés 
éloignés. Les eolonnes de mesure dans la plaine de l 'Orbe se 
déplaeent vertiealement de plusieurs centimétres. 

On peut admettre que la préeision de la mesure des tassements 
par rapport à des points fixes est de l 'ordre de ± 3 em à 
Ependes. 

Les inclinométres sont des appareils extrêmement pree1s. l ls 
permettent d'atteindre la préeision de ± 0,25 mm/m' et même 
mieux lorsque les déplaeements sont faibles, e 'est-à-dire lorsque 
le tube posé se déforme peu . 

A Ependes, malheureusement, les tubes n'avaient que 8 m de 
longueur. Leur base était eneore dans les mauvais sols et se 
déplaçait .  I l  faut done penser que les déplaeements mesurés 
sont plus faibles de quelques eentimétres que les déplaeements 
vrais. 

le fonetionnement des eellules de pression au cours d' une 
période de plusieurs années est problématique. leur mise en 
plaee est une opération délieate. Pour avoir une idée assez 
exacte de la préeision des mesures, il est néeessaire de plaeer 
deux cellules en ehaque point de mesure, ee qui n 'a  pas été le eas 
à Ependes. Les eellules utilisées ont une préeision probable de 
2 kN·m-' (0,02 kglem'). 

3. CONTRÔLE D'UNE Vl LLA FISSURÉE 

Dans le eas d 'une villa, l ' éeonomie exige un dispositif trés 
simple. Des mesures sont néanmoins indispensables si l 'on veut 
pouvoir se rendre eompte de l 'évolution du phénoméne d' insta
bilité et déeider si des travaux de réfeetion de la villa peuvent 
être entrepris. 

La villa (figure 6) est fondée à deux niveaux, le terrain étant en 
légére pente. La parti e droite est excavée de l ,5 à 2 m, la parti e 
gauehe n'est pas excavée. Le manque de liaisons en fondation et 
les remblais autour de la villa ont eausé un léger mouvement 
vers la droite de la partie exeavée. Les déplaeements horizon
taux, aussi bien que vertieaux sont de l 'ordre de 15 à 20 mm. 
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La présenee de mauvais sols, argile molle, à deux métres de pro
fondeur environ est la eause de l 'accident. 

L 'un des moyens simples et peu coílteux que l ' on peut envisager 
est de mesurer le mouvement relatif des deux parties de la 
maison à l 'aide d'un pied à eoulisse de méeanieien (ou d 'un pied 
à coulisse muni d'un eomparateur). Cet appareil permet, grâce 
à son vernier, de mesurer le 1/20 mm. La préeision de la mesure 
des déplaeements relatifs des deux lévres des fissures est de 
l 'ordre du 1 / 10 mm. 

Fig. 6- Villajissuréee. 

Fig. 7- Fissures de la jaçade nord-ouest. Les 
quatre vis se trouvent au bas de lajissure. 

La mise en plaee de quatre vis scellées dans le mur (figure 7) de 
part et d 'autre de la fissure et formant un quadrilatere, sensi
blement reetangulaire, va permettre de mesurer les déplaee
ments aussi bien horizontaux que vertieaux dans le plan d'une 
façade. On mesure, à une époque donnée (figure 8), l 'éearte
ment des paires de vis plaeées selon les quatre côtés et les deux 
diagonales du quadrilatére. En considérant par exemple que les 
deux vis A et B plaeées à gauehe de la fissure sont les points de 
référenee 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 façade. 



Dans le cas de la villa expertisée, ce dispositif fut mis en place 
sur trois fissures situées s ur les façades opposées et sur le m ur de 
refend . li a permis de déceler des mouvements trés faibles et de 
montrer qu'au cours des années, le phénoméne d' instabilité 
tendait à disparaitre. Les vitesses de déplacement ayant passé de 
7,54 m m/an à 0,48/an six ans p l us tard, i l fut décidé de 
procéder à une premiére réfection et de prévoir, dans les frais de 
réparation, une deuxiéme réfection dix ans plus tard. 

*** 

Les contrôles 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 .  CONTRÔLE D' IMMEUBLES S lTUÉS À 
PROXIMITÉ D 'UNE FOUILLE 

L'exécution de travaux de fouilles au voisinage des fondations 
d' immeubles pose, en général, un probléme délicat. Lorsqu 'il 
s'agit d'un édifice comme l ' église St-François à Lausanne, 
édifiée durant la deuxiéme moitié du XI IJ<  siécle, ou de la cathé
drale St-Pierre à Genéve, édifiée à la fin du XIl e  siécle, le pro
bléme devient particuliérement difficile : ces monuments sont 
construits en maçonnerie . La figure 9 représente une coupe de 
l 'église St-François à Lausanne. Les hauteurs líbres et les 
portées sont grandes, les fondations sont, en général, fragiles et 
certains murs ou colonnes présentent des faux aplombs trés 
marqués. Les deux églises sont construites sur une colline, 
formée d 'une moraine graveleuse et sableuse de bonne qualité. 
A Lausanne, la moraine dont l'épaisseur est d 'environ 25 m 
repose sur la molasse, alors qu'à Genéve, au contraire, elle 
prend appui sur des sédiments argileux et limono-argileux peu 
consolidés. A Genéve la limite entre la moraine et les matériaux 
sous-jacents est sensiblement à la cote du niveau du lae (372) . 
Le dallage intérieur de la cathédrale est situé 30 m plus haut et 
le niveau de la molasse est présumé être environ 100 m plus bas. 
1 1  n'a jamais été atteint par les forages . 

Base 
tixe 

Fissure 

A e 

l 

l 
l 

l 
' 

l 
' 

l 

e e' et D D' : Déplacements en grandeur 
et direction 

Véri fication e D = e' D' 

Fig. 8- Mesure des déplacements relatifs des points A C,BC et 
AD,BD. 
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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 être exécutés à l ' intérieur de la cathédrale, à reprendre 
en sous-a:uvre par micro-pieux les fondations de l ' édifice 
(figure 1 0) .  Les fouilles archéologiques, qui ont permis de 
découvrir une des plus anciennes églises chrétiennes d 'Europe 
datant du ye ou VJe siécle, sous la cathédrale actuelle, sont 
descendues de quatre métres environ, soit j usqu'au niveau 
d'appui des fondations. 

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

A Lausanne, c 'est l 'aménagement de la circulation sur la place 
St-François et la construction de deux passages à piétons 
(figure J l )  qui a nécessité le contrôle du comportement de 
l 'église. Les fouilles du passage souterrain Est (figure 12) 
descendaient environ cinq métres plus bas que le niveau des fon
dations et s 'approchaient à environ cinq métres des murs du 
cha:ur de l 'église. li s 'agissait donc de mettre en place un dispo
sitif de contrôle permettant de prendre des mesures immédiates 
au moment des premiers déplacements des murs, des voütes ou 
des fondations (E.  Recordon, I 980) . 

o 10 

Fig. 9 - Coupe de / 'église St-François, à Lausanne. 
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Ru� du Cioitr� 

6 

Confortation par 
m1cro- p1eux 

Ru� Far�l 

} .. "E 

"e .. .. e-o-N� Ul Fig. 10 - Coupe de la cathédrale 
St-Pierre, à Geneve. 

Fig. l l  
P/an de situation des deux 
passages souterrains à 
piétons de St-François. 
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Fig. 12 - Coupe en travers de la fouille du passage est 
et du chceur de l'église. Le pieu 23 est muni d'un tube 
pour mesures à /'inclinometre. Les fils 35 et 36 corres
pondent à des mesures au distometre. Les deux niveaux 
d'étayage de la para i berlinoise son t visibles. 

PLANS HORIZONTAUX 

Plan à 9 m du sol 
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-9.0m 

Plan à 1.5m du sol 

-11.7m 

PROFIL A-A 

Ce dispositif a été constitué de : 
27 points de nivellement disposés autour et dans l 'église 
15 points de nivellement répartis sur des bâtiments entou
rant la place 
36 fils de distométre (Dr. K. Kovari, K. Amstad, 
Prof. H. Grob, 1974) 
3 tubes 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 parellêst,de savoir 
quels sont les mouvements normaux de l ' édifice sous l 'effet des 
variations d 'humidité et de température, de maniére à pouvoir 
fixer le déplacement maximum acceptable (figure 2, cas B) au
delà duquel l 'alerte doit être donnée pour que des mesures con
fortatives soient prises. 

Dans le cas de St-François, la maçonnerie de molasse est trés 
sensible à ces influences, particuliérement dans le chceur qui est 
beaucoup moins massif que la nef. Les allongements et raccour
cissements saisonniers sont de l 'ordre de l mm, iis atteignent au 
maximum 1 ,9 mm dans le haut du chceur, comme l 'ont montré 
les mesures au distométre. La figure 1 3  représente les déplace
ments mesurés au distométre pendant une période de refroidis
sement de l 'air extérieur (aofit à décembre). C'est le fil No 6 
dans la coupe A-A du fond du chceur qui marque le plus grand 
déplacement (contraction) . La résolution du distométre est le 
1 / 100 mm. On peut assurer une précision des mesures de 
l / l O  mm, selon l 'expérience faite à St-François. 

PLANS VERTICAUX 

Fond du choeur A�A 

Arc triomphal B- B 
3 

Fig. 13 - Principaux fils puur 
mesures au distometre. Dans le p/an 
horizontal à 1,5 m du so! et dans les 
plans verticaux AA et 88, les traits 
pleins correspundent aux mesures du 
mais d'aoíit et les traitillés à celles de 
décembre. /l a été admis que le ji/9 se 
dilatait symétriquement par rapport 
à son milieu. Les di/atatiuns que /'un 
constate dans le p/an hurizontal à 
1,5 m du soi son! dues à l'effet du 
chaufjage de l 'église. 
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En ce qui concerne les nivellements, les mesures ont été faites 
toujours par la même personne, un ingénieur géométre 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 l 'église 
entiére, de 10 points pour l ' intérieur, de 1 7  points pour l'exté
rieur et de 5 points pour l'extérieur du chreur. Elle fait appa
raltre l ' influence des variations saisonniéres de la température et 
de l'humidité, phénoménes qui n'ont rien a voir avec les travaux 
de fouilles exécutés de juin 1 978 a juin 1 979. L'église s 'abaisse 
de 0,3 mm de mars a septembre et remonte d'autant d 'octobre a 
février (période juin 1 978 a juin 1 979). Pendant la durée des 
travaux, on note une trés légére tendance a un accroissement de 
l'abaissement général de 0,2 a 0,3 mm. 
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Les tubes d'inclinométrie fixés aux profilés métalliques des 
pieux de la paroi berlinoise de la fouille (figu re 1 5) ont. montré 
que les déformations sont faibles (inférieures a 7 mm) en tête. 
La paroi était étayée trés rigidement a deux niveaux. 

Les déplacements du pieu 23 , le plus voisin du chreur, sont 
restés inférieurs a 3 mm. IIs son t plus fai b les pour ce pieu du fai t 
que l 'on est dans un angle et que la paroi forme une voute dans 
les plans horizontaux, alors que les deux autres pieux ( 1 6  et 39) 
son t au milieu de parois rectilignes. 

La précision des mesures à l' inclinométre est au moins égale à 
± 0,5 mm, dans le cas de St-François, ou les tubes n'ont subi 
que de trés faibles déformations. 

1 8 9 10 11 12 

Fig. 14 - Déplacements verticaux de 
l'église mesurés par nivellement. 

PIEU16 PIEU 23 PIEU 39 
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Fig. 15 - Déplacements horizontaux de trois pieux 
de la para i berlinoise. 

fond de fouille devant [> position de l'étayage � l'lnclinomE-tre 

21.11. 78 21.11.78 8.11. 78 
6 12.78 6.12.78 6.12.78 

14 s. 79 14. 5. 79 9. 5. 79 

24 7. 79 24. 7. 79 24. 7.79 
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5 .  CONCLUSlONS 

Parmi les dispositifs de contrôle qui ont été décrits, seule la 
précision des mesures par nivellement, au distométre et, au 
pied, à coulisse, peut être déterminée, grâce au fait que des 
mesures surabondantes permettent de mesurer l'erreur ou 
l 'écart . Les dispositifs comprenant un tassométre, un tube 
d'inclinométrie, ou une cellule de pression, ne permettent pas 
de déterminer l 'erreur de mesure. Les chiffres donnés plus haut 
n 'ont donc été qu'évalués. Diverses données sur la précision des 
mesures sont données dans l 'ouvrage «Landslides» (Transport
ation Research Board, 1 978). 

Dans un appareil de mesure, on définit la résolution R comme 
l 'écart entre deux traits successifs de la plus fine division de 
l'échelle de mesure (figure 1 6) .  

RÉSOLUTION : R= 0.2 . 
l l 

-+i 1+--
1 l l l 
l l o l 2 11 3 4 s 6 7 li l l l li l li li i lili l l l li l l 111 l 1.1 li l li 111 

GRANDEUR MESURÉE G B l SE DÉPLACE l 

N o R SENSIBI LITÉ 
SENSIBILITÉ RELATIVE : SR =- = -------

Gmax GRANDEUR MESURÉE 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 l ' index de mesure se déplace de maniére 
visible le long de l 'échelle. Si l 'échelle de mesure a été bien 
choisie, la sensibilité doit correspondre à peu prés à la 
résolution e t N sera égal à l ,  si l' o n écrit 

S= N·R . 

Si par contre R est relativement grand et que l 'on arrive à appré

cier valablement des variations de l 'ordre de 2_ R ou..!....R,  alors 
2 5 

N = ..!..ou� A l ' inverse, N peut être plus grand que l si l 'appa-
2 5 

reil a une certaine inertie. 

La sensibilité relative de la mesure SR sera le rapport entre la 
sensibilité et la plus grande valeur à mesurer : Gmax· 

Il est des lors intéressant d'examiner le tableau l .  
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Dans le cas des remblais sur sol trés déformables, la sensibi
lité relative des mesures au tassométre et à l ' inclinométre est 
satisfaisante, alors que celle des mesures de pression est 
moins bonne. Le dispositif de mesure adopté donne toute 
satisfaction, surtout grâce au fait que la valeur maximum 
Gmax de la grandeur à mesurer est grande. 
Même si la colonne de mesure du tassométre s 'abaisse ou 
s 'éléve de 2 ou 3 em, ou que le pied du tube d'inclinométrie 
bouge de quelques centimétres, la sensibilité relative reste 
bonne, donc vraisemblablement, la précision reste suffisante 
également .  

Dans les cas de  la  villa fissurée ou de  l 'église St-François, les 
grandeurs maximum Gmax sont trés faibles . Toutefois, la 

Résolution Grandeur Sensibilité 

de max. relative 

l'appareil à mesurer N·R SR= -
R Gmax Gmax 

Remblais Nl I N 

Tassometre l mm 1 000 mm 1 /200 l 5 

Inclinometre 1 110 mm/m' 60 mm/m' 1 / 1 20 l 5 

Cellule de pression 2 kN·m-2 100 kN·m-' 1/1 0  l 5 

Villa fissurée l 
Pied à coulisse 1/20 mm lOmm 1 /200 l I l 
Eglise St-François l 
Nivellement l mm 5 mm 1/5 1 1 

Distometre 1 /100 mm l mm 1 / 1 00 1 1 

Inclinometre 1 / 1 0  mm/m' l mm/m' 1 / 1 0  1 1 

Tableau l 

sensibilité relative reste satisfaisante, grâce au fait que la 
résolution et la sensibilité des appareils utilisés est trés 
bonne, dans le cas du pied à coulisse et du distométre en to u t 
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 choeur. 
En ce qui concerne le nivellement, la sensibilité relative est la 
moins bonne et pour atteindre la précision de quelques 
dixiémes de millimétres qui a été obtenue, il a fallu multi
plier les points de mesure et prendre des moyennes. 
Les courbes que nous avons montrées (figure 1 4) et qui 
permettent de déceler l ' influence saisonniére de la tempéra
ture et de l 'humidité semblent prouver que l ' église se souléve 
de 3 ou 4 dixiémes de millimétres en automne et en hiver et 
s 'abaisse d 'autant au printemps et en été. L 'entiére vérité 
nous oblige à dire que ces déplacements verticaux sont 
mesurés par rapport à des bâtiments admis comme fixes et 
qui entourent la place s ur lesquels 10 points fixes servaient 
de références. Il est probable, mais non certain, que c'est 
l 'église qui bouge le plus, car c 'est un édifice beaucoup plus 
déformable par sa hauteur et ses portées que les bâtiments 
massifs de référence. 

Ces divers exemples illustrent, nous semble-t-il, assez bien la 
difficulté qu'i l  y a à choisir un dispositif de mesure et à 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 contrôle 
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 
l ' église, de vérifier que les déplacements mesurés correspon
daient à un comportement norma! de l 'édifice et ne pmivaient 
pas être 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 même satisfaction. 

Cette contradiction peut être éliminée si l 'on admet que ce sont 
plus les déplacements relatifs dans l 'espace et dans le temps 
qu'i l  convient de mesurer que les déplacements en valeur 
absolue. C' est aussi p l us la sensibilité relative du dispositif de 
mesure qui importe que la sensibilité en valeur absolue. 

Depuis quelques années, les appareils de haute précision, mis à 
la disposition des responsables du contrôle des ouvrages, sont 
de plus en plus nombreux. A notre avis, la méthodologie des 
mesures, c 'est-à-dire la conception de dispositifs de contrôle 
optimums et économiques, comprenant des mesures surabon-
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dantes pour l 'estimation de la précision, n'a pas progressé de la 
même maniere. 

* * *  

Nos remerciements s 'adressent à l a  Direction des Travaux de  la 
ville de Lausanne qui nous a confié le mandat d'expertise de 
St-François, à son Service du cadastre qui a exécuté les mesures 
et mis en place les dispositifs de mesure, à la Commission Fédé
rale des Monuments historiques, présidée par M. le professeur 
A. Schmid qui nous a mandaté pour la Cathédrale de St-Pierre, 
à Geneve, à MM. C. Comte et G.  Stencek, ingénieurs, auteurs 
du projet de confortation et du dispositif de contrôle, au 
Bureau des autoroutes du canton de Vaud qui nous a mandaté 
pour le contrôle des remblais de la plaine de l 'Orbe, ainsi 
qu 'aux collaborateurs du Laboratoire de mécanique des sols de 
l 'EPFL qui ont exécuté les mesures pour ces remblais. 
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Das Konzept der "Li n ien- Beobachtung" bei Deformationsmessungen 

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

l .  ALLGEMEINES 

Die Deformation eines Kórpers (Fig. l) kann durch seine Ver
zerrungen Eij , welche über die lokale Verformung Auskunft 
geben, oder durch die Verschiebungsvektoren §_ der ihm ange
hórenden Punkte P beschrieben werden { l } . Bei d er vollstãndi
gen Darstellung der Deformation eines Kórpers 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 
Gróssen, welche in der Statik unter der Bezeichnung «kine
matische Relationen» bekannt sind. Sie verknüpfen partielle 
Ableitungen der Verschiebungskomponenten mit den Verzer
rungen. Die lokalen Verformungen kónnen deshalb als diffe
rentielle, die Verschiebungskomponenten als integrierte 
Gróssen bezeichnet werden. 

Fig. l - Di e Beschreibung de r Deformalion eines Kôtpers 
a) durch di e foka/en Verzerrungen 
b) durch das Veklotfe/d der Verschiebungen 

Es ist offensichtlich, dass die Deformation eines Kórpers mess
technisch - in strengem Sinne - niemals vollstãndig erfasst 
werden kann. In vielen Fãllen ist dies auch nicht notwendig, sei 
es weil ein geeignetes Rechenmodell die Lücken in den 
Beobachtungen zu füllen vermag oder, weil die Ingenieur
aufgabe, zu deren Lósung Messungen erforderlich sind, sehr 
begrenzt ist. Man begnügt sich deshalb des ófteren mit der 
Beobachtung von gewissen differentiellen oder integrierten 
Gróssen in ausgewahlien Einzelpunkten des Bauwerkes. In 
Fig. 2 ist ein solcher Fali 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 über 
die Deformation der Tragwerke. Dies gilt ganz besonders dann, 
wenn die Ursachen von Schãden resp. unerwarteter Bewegun
gen ermittelt werden müssen. Aber auch immer dann, wenn 
Messungen wãhrend der Bauausführung als Grundlage für 
weitere konstruktive Entscheidungen dienen oder wenn das 

Fig. 2 - Punktuel/e Deformationsmessungen an einer Staumauer 

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

Defini tian: 
Linien-Beobachtung bedeutet, dass der Yerlauf einer 
bestimmten Grósse, sei es eine Krümmungs-, Dehnungs
oder Verschiebungskomponente ete. entlang einer Linie 
lückenlos 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 Yer
schiebungsvektors angegeben wird. Die Projektionen der 
Raumkurve auf die Ebenen (x, y) und (x, z) weisen die 
Neigungswinkel Uxy bzw. Uxz un d di e Krümmungen Kxybzw. 
Kxz auf. Die Streckung der Linie sei mit E bezeichnet. Der 
Zusammenhang zwischen den Verschiebungskomponenten, 
den Neigungswinkel und den Krümmungen kann im ange
gebenen Koordinatensystem durch die Beziehungen 

du 
d x 

E 

d v Uxy 
d w Uxz dx dx = (l )  

d'v Kxy d'w Kxz - = d x' d x' 

Verhalten eines Prototyps für die Gestaltung einer Serie mass- definiert werden. 
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Geht man von einer ursprünglich kreisfórmigen Linie aus 
(Tunnelgewólbe), die aber nur in ihrer Ebene verformt wird 
(Fig. 4), so erhãlt man ãhnliche Beziehungen (2) zwischen 
Neigungswinkel a, Krümmungsãnderung K, Dehnung E und 
den Verschiebungskomponenten u und w, nãmlich 

d'w K d (Etga) , - dx'  + dX e o sa 

d'u K d 
(2) 

- dy' s ina dy (E ctga). 

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

/ 
/ 

p 

/ 
/ 

l 

/ 
/ 

l 

U =  U (X )  
v =  v ( x )  
w =  w(x )  

/ 

Fig. 3 - Die Ve1jormungen einer Geraden zu einer Raumkurve 
unverformter Zustand 

- - - Projektion de r deformierten Lin i e aufdie (x, y)-Ebene 

y � x . u  

Fig. 4 - Die Verformung eines Kreisbogens in sein er Ebe ne 
--- unverformter Zustand 
- - - deformierte Linie 

3 .  PRAKTISCHE AUSFÜHRUNG VON LINIEN 
BEOBACHTUNGEN 

Linien-Beobachtungen werden praktisch durch Messungen in 
einer Punktreihe der gewãhlten Linie des Mediums ver
wirklicht. Der Abstand der einzelnen Punkte wird entsprechend 
den Abmessungen des Tragwerkes so gewãhlt, dass sich der 
Verlauf der Messwerte im Sinne der numerischen Mathematik 
mit genügender Genauigkeit als eine Funktion prãsentiert. 
Grundsãtzlich kónnen diese Messwerte wahlweise Verschie
bungskomponenten oder aber auch differentielle Gróssen sein. 

2 

Bei der Wahl müssen folgende Gesichtspunkte beachtet 
werden: 
a) die geotechnische Zielsetzung des Messproblems, 
b) die instrumentellen Móglichkeiten und 
e) die besonderen Umstãnde au f einer Baustelle. 

Hier sei n ur auf die Tatsache hingewiesen, dass in vielen Fãllen 
erst der korrekte Verlauf der differentiellen Gróssen den 
Schlüssel zum Verstãndnis eines komplexen Problems liefert. 
Aus diesen lassen sich denn auch nach { l }  und {2} die Ver
schiebungen mit einer numerischen Integration leicht ermitteln. 
Der umgekehrte Weg ist wegen der Fehleranfãlligkeit der 
erforderlichen numerischen Differentiation nicht immer 
gangbar. Für die primãre Messung differentieller Gróssen der 
gewãhlten Linie spricht auch noch der Umstand, dass die 
Ergebnisse durch einzelne punktuelle Beobachtungen im allge
meinen messtechnisch einwandfrei überprüfbar sind. 

Die Verformung eines Tunnelgewólbes kann beispielsweise 
durch die kontinuierliche Messung der Krümmungsãnderung K 
und der Dehnung E eindeutig ermittelt werden. Man kann 
deshalb auch die Lãngenãnderung irgendeiner Sehne D 
(Fig. 5a) nach {2} rechnerisch ermitteln und mit den Ergeb
nissen einer direkten Konvergenzmessung 6D (z.b.  mit dem 
Distometer {4}) vergleichen. Die Kontrolle durch punktuelle 
Messungen ist auch bei der Beobachtung von Hangbewegungen 
(Fig. 5b) mit dem Inklinometer móglich. 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 A an der 
Oberflãche, die geodãtisch erfasst wird, dient dann als unab
hãngige Kontrollgrõsse. 

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

\ 
\ 

" 
" ry " -

x 

( a ) ( b )  
F 

Fig. 5 - Beispie/e für punktuelle Kontrollmessungen einer Linien
beobachtung 
a) Sehnenldngendnderung eines verjormten Tunne/profi/s 
b) Geoddtische Kontrol/e von lnklinometer-Messungen in ei ne m gleit
gefdhrdeten Hang 

4. DAS EXTENSO - DEFLEKTOMETER I S E T H 

Die Praxis der Geotechnik zeigt, dass es vielfach erwünscht ist, 
den kompletten rãumlichen Verschiebungsvektor entlang im 
Raume beliebig gerichteter Linien zu beobachten. Ein solches 
Beispiel wird in Fig. 6 angeführt, 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
gen im Fels ausgelõst, 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 - Riiumliche Verschiebungsvektoren im Fels in der Umgebung 
eines Hohlraumes 

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

1 7  

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 Bohrlõcher einer oder verschiedener Baustellen ausge
messen werden kõnnen. Trotz der Mobilitat der Sonde muss 
keine Einbusse an Genauigkeit in Kauf genommen werden. Die 
Setzgenauigkeit für Axial- und Querverschiebungen betrágt 
unter Feldbedingungen bei einer lnstrumentenlange von 3 m 
rund ± 7 J..Lffi. Diese hohe Genauigkeit wird durch die An
wendung eines mechanisch einwandfreien Setzprinzips gewáhr
leistet, das eigens für dieses Gerat erarbeitet wurde. Durch die 
Beweglichkeit des Instrumentes ergibt sich der grosse Vorteil, 
dass seine Funktionstüchtigkeit und Genauigkeit - im Gegen
satz zu festinstallierten Bohrlochinstrumenten - jederzeit über
prüfbar ist (Fig. 7). 

a) 

b) 
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Messprinzip: 

In ein Bohrloch mit einem Mindestdurchmesser von 120 mm 
wird eine Verrohrung aus Aluminium oder Hart-PVC ein
gebaut. I m Abstand von l ,5 m sin d an diesem Ro h r ringfórmige 
Messmarken mit besonderen Anschlãgen befestigt (Fig. 8). Die 
Messmarken haben die Aufgabe, die drei Kópfe des Instru
mentes jeweils für die Dauer einer Ablesung aufzunehmen. 

Bohrloch 

õ o 2 i +1 

lnstrument in 
Messposition 

Fig. 8 - Messprinzip des Extenso-Dejlektometers: 
Defini/ian der lnstrumentenpositionen mii Hilje von Messmarken 

i - 1  1 + 1  

Fig. 9 - Die Messgrdssen li, li+ f, fiy undfiz bei m Extenso-Dejlekto
meter 

Erfãhrt 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 für 
Schritt in neuen Messrnarken verspannt und in jeder Position i 
in j e vier Lagen abgelesen wird. Diese Lagen ergeben sich durch 
die Instrurnentendrehung um die Lãngsachse um j e 90° . Die 
Ablesungen (Fig. 9) zeigen di e relativen Axialwerte li und li + 1 
sowie die Gróssen fiy und fiz, die zu den relativen Auslen
kungen Fiy und Fiz proportional sind. Die Ablesung li +  1 
bedeutet offensichtlich eine überzãhliche Grósse. Von eigent
lichem Interesse sind in der Regel nur die Differenzen L',li , L',Fiy 
und L',Fiz der obigen Werte, aus denen die Bewegungen im 
Tragwerk ermittelt werden kónnen. Diese erhãlt 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 rnuss. Das Hauptproblem bei der Entwicklung des 

Ftg. 10 - Verspannen des Instrumentes in 
Mes�position mit Hilje von kegel- und kugel
jdrmigen A nschltigen 
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Extenso-Deflektometers bestand darin, eine einfache Lósung 
für die zeitweilige Verspannung der Instrumentenkõpfe in den 
Messmarken zu finden. Aus fehlertheoretischen Überlegungen 
ging hervor, dass die Reproduzierbarkeit der Positionierung des 
Gerãtes in Lãngs- uud Querrichtung rnit einer Genauigkeit von 
rund ± 0,01 mrn erfolgen rnuss . Diese Genauigkeit konnte 
durch die besondere Ausbildung der Messrnarken uud der 
Instrumentenkópfe in der Tat erzielt werden. Wenn die Mess
marken in der Form eines geraden Kreiskegels und die An
schlãge der Kópfe als Kugelflãchen ausgebildet sind (Fig. 10) ,  
so  ist die Lage eines Kugelmittelpunktes in  bezug auf den Kegel, 
bei Berührung der beiden Kórper, eindeutig definiert. Die Mess
marken und die Anschlãge der Kópfe bilden natürlich nur Teile 
eines Kegels bzw. einer Kugel, damit das Instrument durch eine 
Drehung von 45 ° um die eigene Achse im Bohrloch verschoben 
werden kanu. Für die Positionierung der Kópfe gilt noch die 
Forderung, dass die Instrumentenebenen (x, y), (x, z) , in denen 
die Messung der Querauslenkungen Fiy bzw. Fiz erfolgt, durch 
die Messrnarken ebenfalls eindeutig definiert sein soll. Über 
Einzelheiten betreffend Aufbau des Instrurnentes, Fehlerunter
suchungen und Anwendungsbeispiele wurde anderswo 
eingehend berichtet {5}. 

4 . 1 Anwendung im Tunnelbau 

lm Los Tiefenwinkel des Kerenzerstrassentunnels der N 3 
wurde in einern Hanganschnitt zunãchst mit der Konstruktion 
einer Lüftungszentrale begonnen und anschliessend - im 
Schutze einer Rühlwand - der bergrnãnnische Vortrieb des 
Tunnelrohres mit der deutschen Kernbauweise in Angriff 
genornrnen. Nach der Erstellung der beiden Sohlstollen und 
dern Betonieren der Paramente konnte der Kalottenausbruch 
mit Messervortrieb eingeleitet werden. Da der Hang schon 
wãhrend der Aufschliessung der Baugrube für die Lüftungs
zentrale und den Vortrieb der Sohlstollen gewisse Bewegungen 
zeigte, musste der neuerlichen Stórung des Hanges durch den 
Kalottenausbruch grosse Aufmerksamkeit geschenkt werden. 
Durch geeignete Beobachtungen wãhrend dem Bau musste 
deshalb die Frage abgeklãrt werden, ob die laufende Kalotten
ausweitung, nur órtlich beschrãnkte oder grossrãumig voraus
eilende Bewegungen im Hang auszulósen vermag. Mau war mit 
alternativen Massnahmen bereit, urn je nach Messergebnissen 
die Sicherheit zu gewãhrleisten. Zur Beobachtung der durch 
den Tunnelbau bedingten Verschiebungen wurde ein 30 m 
langes horizontales Bohrloch oberhalb der Tunnelfirste vor
gãngig für Extenso-Deflektometer-Messungen ausgerüstet. Die 
Ablesungen wurden wôchentlich vorgenommen und die ausge
werteten Ergebnisse gleich der Bauleitung zugestellt .  Auf diese 
Weise war rnan laufend im Bild, welche Verformungen der 
Tunnelbau im Hang verursacht hat . In Fig. 1 1  sind die 
ermittelten Verschiebungen in der Vertikal- und Horizon
talebene für einen Bauzustand angegeben. Die Horizontalver
schiebungen sind hangeinwãrts gerichtet, wofür die lokale 
lnhomogenitãt des Lockergesteines verantwortlich sein dürfte. 
Die Messungen haben deutlich ergeben, dass irn Berg keine tief
greifenden Verschiebungen als Folge der Kalottenausweitung 
stattfanden. 
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1 . 5 m  
z.._2, n 15 

v 

V E RS C H IEBUNGEN 

I N  D E R  

V E RT I K A L E B E N E  
� = 100 mm 

V ER S C H I E B U N G E N  
IN D E R  

H O R I ZONTA L E B E N E  
� = 100 mm 

Fig. 11 - Beispiel einer Linienbeobaehtung mit dem Extenso
Deflektometer. Gemessene Versehiebungen in der Horizontal- und 
Vertikalebene für einen Bauzustand bezüglieh Nullmessung (N3, 
Kerenzer-Strassentunnel, Los Tiejenwinkel) 

5 .  DAS GLEITMIKROMETER I S E T H 

Dieses Instrument stellt im wesentlichen eine vereinfachte Aus
führung des Extenso-Deflektometers dar. Es enthált nur zwei 
Kõpfe und ist daher allein für die lückenlose Messung der 
axialen Verschiebungskomponenten entlang einer Linie konzi
piert. Aus dem Funktionsschema (Fig. 1 2a) 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 0 75 bis 100 mm betragen muss. 

In Fig. 1 2b ist die Stellung der Kõpfe in Gleitlage und in 
Fig. 1 2c 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 
Lánge mit Ablesungen sowohl bei Einwárts- als auch bei Aus
wártsfahren benõtigt man weniger als eine Stunde. Die Hand
habung im Bohrloch erfolgt mittels eines Bedienungsgestánges. 
Von Vorteil ist, dass bei Arbeiten mit dem Gleitmikrometer das 
Bohrloch nicht wie etwa beim Extenso-Deflektometer trocken 

MESSWERT-� AUFNEHMER 

� e) 

Fig. 12 - Das Gleitmikrometer - ISETH 
a) Funktionssehema 
b) Gleitposition 
e) Messposition 
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sein muss . Die Sonde ist bis 1 0  bar Aussendruck wasserfest 
ausgebildet. Ein tragbarer Eichrahmen aus Invar-Stahl dient 
zur Kontrolle der Funktionstüchtigkeit und Langzeitstabilitát. 
Fig. 1 3  zeigt die Sonde zusammen mit dem Eichrahmen und der 
Ableseeinheit. 

Fig. 13 - Das Gleitmikrometer-ISETH: Instrument in der Eichlehre, 
Kabelrolle, Temperaturablesegerá"t und digitale Ableseeinheit mit 
Drueker 

Das Gleitmikrometer ist gegen Temperatureinflüsse 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 betrágt, in Dehnungen 
ausgedrückt, rund e = 5 · 10- ' .  Der mittlere Setzfehler kann mit 
± 1 . 5 J..Lm angegeben werden. Für die Ergebnisse von Fehler
untersuchungen sei auf die Literatur verwiesen {5}. 

Beispiele für mógliche Anwendungen: 
Überall 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 d er Messlinien zusammengestellt. 

Im Tunnelbau (Fig. 1 4a) kõnnen Mikrometermessungen zum 
eingehenden Studium von Vorgángen wie etwa der Auf
lockerung im Firstbereich oder eines allfálligen Quellmechanis
mus unter der Sohle verwendet werden. 

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

b l e i  

Fig. 14 - A nwendungsmogliehkeiten des Gleitmikrometers - ISETH 
a) im Tunnelbau b) bei Staumauern e) in Sehlitzwi.inden oder Pfi.ihlen 
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Fig. 15 - U-Bahn in Sao Paulo: Messungen mit dem G/eitmikrometer-ISETH in einem Querschnill der 
Sch/itzwand bei verschiedenen A ushubphasen 
- Dehnungsverteilung E enllang A und B 
- Krümmungsverteilung K zur A bschiitzung der Biegemomente 
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lückenlosen Dehnungsverteilung entlang von Messlinien wert
volle Information über das tatsachliche Bauwerksverhalten 
ergeben. Solche Messungen sind insbesondere bei alteren Tal
sperren, die an gewissen Stellen bereits Schaden aufweisen, von 
grossem Interesse. Für derartige Fálle kônnen im Fundations
bereich und in der Mauer selbst Bohrungen zur Aufnahme der 
Messverrohrung erstellt werden. 

Als weitere Anwendungsmôglichkeit des Gleit-Mikrometers in 
der Geotechnik sei die Beobachtung von Schlitzwanden 
erwahnt. In Fig. 14c ist ein solches System mit dem vergrôsser
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 Krümmung und unter vereinfachenden Annahmen 
auch die Momentenbeanspruchung der Wand abgeschatzt 
werden. Die Kenntnis der Verteilung der Krümmung entlang 
der Messlinie erlaubt auch die Bestimmung der Biegelinie 
mittels Integration. 

Ahnliche Anwendungsmôglichkeiten 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 1 978 laufend verwendet. *) Der 
Zweck des Messungen besteht in der genauen Überprüfung 
eines neuen Betechnungsverfahrens (Programm DEEP, 
Promon Engenharia SA, Sao Paulo) für die Bemessung der 
Wand sowie von deren Stützung durch Spriessung und Anker. 
In drei Messquerschnitten mit je zwei Messrohren werden die 
Dehnungen in den 35 m hohen Wanden als Folge des fortschrei
tenden Baugruben-Aushubes laufend beobachtet. Fig. 15 zeigt 
die Messresultate für vier Bauzustande. Das arithmetische 
*) Ausführung der Messungen durch: COEPE, Consultoria Estudos e Projetos de 

Engenharia L TDA, Ria de Janeiro; Projekt und Bauleitung: Promon Engenharia SA, Sao 
Sao Paulo. 
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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 
Krümmungen 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 Ba u der Nationalstrassen N 2 
l N 8 im Raume Hergiswil Belastungsversuche, gemeinsam mit 
dem Institut für Grundbau und Bodenmechanik (IGB), in 
Zusammenarbeit mit Prof. J .  Hu d er durchgeführt. Di e Pro
blemstellung hat wiederum eine Linienbeobachtung und die 
grosse Steifigkeit des armierten Betonpfahles ( 0  = 125 em) die 
Prazision des Gleitmikrometers erfordert . Zwei Messrohre A 
und B (Fig. 1 6a) wurden am Armierungskorb in der Ebene der 
Belastung befestigt und miteinbetoniert. In Fig. 1 6b ist die Ent
wicklung der gemessenen Dehnungen bzw. Stauchungen als 
Funktion der Tiefe für drei Belastungsfálle angegeben. Die 
punktierte Linie stellt die bleibenden Verformungen nach der 
vollstandigen Entlastung dar. In Fig. 17 sind die berechneten 
Krümmungen dargestellt, aus welchen die Momentenflachen 
auf Grund gewisser Annahmen ermittelt werden kônnten. Die 
durch zweimalige Integration gewonnenen Biegelinien sind in 
Fig. 1 8  dargestellt. Die Ermittlung der Biegelinie stand aller
dings nicht im Mittelpunkt des Interesses, da die Dehnungs
verteilung in den Randfasern sowie dem daraus ermittelten 
Krümmungsverlauf, den Schlüssel 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. Über das Versuchsprogramm und über 
die Deutung der Ergebnisse wird von den Instituten IGB und 
ISETH zu einem spáteren Zeitpunkt berichtet. 

o 0.05 

20 [m] 

STAUCHUNG 
0.05 0.05 0.1 

[mmim] 

H =  500 

H =  1000 

15 

b) 20 

Fig. 1 6 - Linienbeobachtung bei einem Pfahlbelastungsversuch (N2, N8 Hergiswil) 
a) Anordnung der Messlinien A und B 
b) Dehnungsverteilung entlang der Messlinien 
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Fig. 1 7 - Pfahfbefastungsversuch: Krümmungsverteifung jür drei 
Belastungsstujen 

5 .3  Anwendung im U - Bahnbau 
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Fig. 18 - Pfahfbe/astungsversuch: Biegelinien für drei Befastung.e 
stufen 

der axialen Verschiebungen wurden oberhalb der Tunnelaxe das 
Nivellement und im Sohlbereich die als Fixpunkt betrachtete 
unterste Messmarke als Randbedingungen berücksichtigt. Das 
Messprogramm wurde vom l ng.  Büro Obermayer, München 
betreut. 

Im stadtischen Tunnelbau werden Bauvorgang und Stützmass
nahmen in der Regel unter dem Gesichtspunkt der zulassigen 
Oberflachensetzungen bestimmt. Es ist deshalb erwünscht, den 
Setzungsmechanismus im Boden besser zu verstehen, damit die 
Auswirkung d er einzelnen Baumassnahmen isoliert betrachtet -------
werden kann. Im Hinblick_auf diese Fragestellung wurde das 
Gleitmikrometer ISETH, neben anderen Messverfahren, in 

u 
VERLAENGERUNG 2 VERKUERZUNG lili [mmjm] 

zwei Messquerschnitten des Bauloses 6 auf der Linie 5/9 der U -
Bahn München eingesetzt. Vertikale Bohrlocher nahe der 

Tunnelachse sind mit Messmarken ausgerüstet worden, wobei 
der tiefste Kontrollpunkt rund 10 m unter der projektierten 
Tunnelsohle lag. Die ersten Ablesungen wurden noch weit 
ausserhalb der Einflusszone des sich nahernden Tunnelvor
triebes vorgenommen. Von den weiteren Ablesungen sind 
typische Beispiele in Fig. 19a) und b) dargestellt. In Fig. 1 9a ist 
die Kompression des Materials im· Ortsbrustbereich der Aus
hubetappe l und 2 kiar erkennbar. Die Aufsummierung der 
differentiellen Grossen liefert den Verlauf der axialen Ver
schiebungsvektoren (Senkung) entlang der Messlinie. Eine 
unabhangige Kontrolle durch Oberflachennivellements ergab 
eine gute Übereinstimmung. 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 weitergeführt. In 
Fig. 1 9b beobachtet man im ganzen Bodenbereich über 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 zurückzuführen. 
Der unruhige Verlauf der differentiellen Werte widerspiegelt 
den inhomogenen Charakter des Bodens. Für die Darstellung 

8 

HEBUNG 10 SENKUNG :i lili [m m] 

40m 

Fig. 19a - Linienbeobachtung im U-Bahn-Bau mii dem Gfeitmikro
meter-1SETH (U-Bahn München): Anniiherung der Ortsbrust an die 
Messfinie 
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Fig. 19b - Linienbeobachtung im U-Bahn-Bau mit dem Gleitmikrometer-ISETH (U-Bahn München): 
- Nach dem Durchfahren des Messquerschnittes 

5 .4  A n wendung bei einer Staumauer 

Zur Beobachtung des Felsverhaltens im Fundationsbereich der 
Staumauer Albigna (Kanton Graubünden) wurden mehrere 
Bohrlocher mit der totalen Uinge von 400 m für Gleitmikro
meter-Messungen ausgerüstet . Die Lãnge des tiefsten Bohr
loches betrug 86 m (Fig. 20) . Die Installationen und die ersten 
Ablesungen wurden von der Firma SOLEXPERTS, Zürich 
durchgeführt. Die weiteren Ablesungen sowie deren Aus
wertung wurden vom Ingenieurbüro für bauliche Anlagen der 
Stadt Zürich 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. 2 l a  und 2 l b  
ersichtlich ist, konnen Bereiche mit ausgeprãgten KluftOffnun
gen sehr genau durch die einzelnen Spitzen in der Dehnungs
verteilung lokalisiert werden. 

In diesen Figuren wurden die beobachteten Dehnungen für die 
Stauhohen H2 und H3 auf H r  (Fig. 20) bezogen. Die Mess
ergebnisse sind zur Beurteilung der Wasserwegigkeit und der 
Verformbarkeit des Felsuntergrundes ãusserst aufschlussreich. 
Der Verlauf der Dehnungen entlang der Messlinie 2 zeigt 
beispielsweise den Entlastungseffekt im wasserseitigen 
Fundamentbereich. 
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86 m 
MESSLINIE [g] 

53m 

Fig. 20 - A nordnung der Messlinien im Fundamentbereich einer 
Staumauer (Aibigna) 

9 



0.1 

0 2  

0.3 

STAUHOEHEN ' 
H 1 = 74.5 m 

H 2"= 81.5 m 
H 3= 96.0 m 

DEHNUNG [mmjm] a )  

' i: \ 
(�H2 
\ r-H3 
l _; i;=���-=-=-�-·------- - -=·=--=- ==-:=:==---

{ \ 
) ) 
�:=:-�� -=-=

-

==:===
-
=-
-
:

-
��.:_-_:_-:-.===-=·=-=--=---=

·
=

·
===-�-

-
--
:-
_:_
---:-=====�---= -

\', 1.023 mm/m 
l i  , ,  ( '  , ,  : ,\, MESSLINIE rn 
l( 

< \  
�-1) 

0.1 0.2 0.3 DEHNUNG �-------+-------+------�-. �m/� 

STAUHOEHEN' 
H 1 = 74.5 m 
H 2 =  81.5 m 

H3 = 96.0 m 

b)  

Fig. 21 - Dehnungsverteilung bei d en Stauhohen H2 und H3 bezüglich Stauhohe H l 
a) entlang Messlinie l 
b) entlang Messlinie 2 

6. DAS INTEGRIERTE MESSVERFAHREN 

o 

Das Tunnelgewólbe verformt sich als Folge des Gebirgsdruckes. 
Man kann deshalb bei wohl definierten und bekannten 
Materialeigenschaften aus gemessenen Verformungen den 
Gebirgsdruck zurückrechnen. Hier seien die damit verbun
denen theoretischen Probleme der Baustatik nicht berührt; eine 
umfassende Darstellung ist anderswo gegeben {6}. Mess
technisch gesehen haben wir hier mit der Bestimmung der Ver
formung einer aus Geraden und Kreisbógen zusammenge
setzten ebenen Kurve zu tun, wie dies bei einem Tunnelprofil 
üblicherweise der Fali ist. Auch hier wird (nach Abschnitt l )  
eine linienhafte Beobachtung verwirklicht, indem auf  der 
Innenseite des Gewólbes Messbolzen zur Bildung einer "Mess
kette" angeordnet und Dehnung und Krümmungsãnderung 
lückenlos ausgemessen werden. In Fig. 22 ist ein Bogenstück 
mit den Messpunkten A, B und e dargestellt. Die Sehne AB 
definiert die Strecke L und der Abstand des Punktes e von der 
Sehne die Pfeilhóhe F. Als eigentliche Messgróssen betrachten 
wir die Lãngenãnderungen von F und L, d. h. f = F-F und l = 

L-L. Man kann leicht zeigen, dass aus den Funktionen der 
Bogenlãnge die Dehnung der durch die Messbolzen definierten 
Linie und die Krümmungsãnderung eindeutig bestimmt werden 
kónnen. Numerische Integrationen gemãss (2) liefern auch die 
Verschiebungskomponenten u(x) und v(x) und insbesondere die 
Distanzãnderung 6D irgendeiner Sehne (Fig. 5a) zur Kontrolle 

Fig. 22 - Bogenstück im undejormierten (A, B, C) und dejormierten 

(Ã, B, C) Zustand. Messgrossen: Liingeniinderungen von F und 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 ausgerüstet sein. 

Das CURVOMETER: Dieses Geriit misst indirekt die Krüm
mungsiinderung eines geraden oder gekrümmten Triigers in 
einem bestimmten Punkt. Effektiv wird die Ánderung der Pfeil
hohe F in Bezug auf die Basis AB gemessen (Fig. 22). Das 
Curvometer besteht im wesentlichen aus einem statisch 
bestimmt gelagerten Triiger, an dem in der Mitte eine mecha
nische Uhr befestigt ist (Fig. 23). Der Triiger ist zur Erhohung 
der Biegesteifigkeit als ein steifer Dreieckrahmen ausgebildet, 
dessen Einzelstiibe aus Invarstahl gefertigt sind. Die Lagerung 
besteht aus drei gehiirteten Stahlkugeln, welche au f speziell aus
gebildeten Lagerbolzen - ebenfalls aus rostfreiem und gehiirte
tem Stahl - aufliegen. Jeder Bolzen - in Abstiinden von L am 
Gewolbe angebracht - enthiilt eine zentrische Bohrung 
konischer Form, eine V-fOrmige Nute, welche parallel zur 
Bogenachse verliiuft und eine ebene Abflachung. Die einzelne 
Stahlkugel an einem Ende des l nstrumentes 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 riiumliche 
Gleichgewicht beim leichten Anpressen des Instrumentes gegen 
die Bolzen zwiingungsfrei gewiihrleistet ist. In der Mitte 

25 

zwischen den zwei Lagerbolzen wird jeweils ein weiterer Mess
bolzen am Bauwerk befestigt. Dieser Bolzen triigt ein Segment 
von einer Kugel, deren Mittelpunkt auf der Bogenachse liegt. 
Der flach ausgebildete Taster der mechanischen Uhr berührt 
beim Messen diesen mittleren Messbolzen. Erfiihrt nun dieser 
Bolzen infolge der Krümmung des Bogens eine Relativver
schiebung gegenüber den beiden Lagerbolzen, so kann diese 
Verschiebu�? 

_
f and der Uhr abgelesen werden . Die Empfind

lichkeit des �essgeriites betriigt 0,00 1  mm und die praktische 
Genauigkeit einer Ablesung in-situ etwa ± 0.002 mm. Der 
Messbereich der mechanischen Uhr ist auf 5 mm beschriinkt. 
Deshalb wurden die mittleren Bolzen in der Hohe verstellbar 
ausgebildet, so dass selbst bei ungleichmiissigen Triigern die 
Null-Ablesung in der Mitte des Messbereiches erfolgen kann. 

Das DEFORMETER: Dies ist ein mechanisches Extensometer 
mit der festen Basisliinge L .  Es besteht aus zwei parallel 
geführten Stiiben, welche die gegenseitige Bewegung der Mess
bolzen auf eine mechanische Uhr übertriigt (Fig. 24) . Die Stiibe 
sind aus Invarstahl und zusiitzlich in selbstkompensierender 
Anordnung für die Temperatur ausgeführt. Sie bewegen sich in 
Kugellagerführungen, welche gegen Verschmutzung geschützt 
sind. Die Genauigkeit ist unter in-situ Bedingungen besser als 

± 5 J.liD bei einer Messbasis von 50 em. 

Fig. 23 - Das Curvometer-ISETH mit 
Messbolzen 

Fig. 24 - Mechanisches Deformeter 

ISETH für Dehnungsmessungen 
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7. SCHLUSSBEMERKUNGEN 

Es wurde gezeigt, dass linienhafte Beobachtungen punktuellen 
Deformationsmessungen grundsãtzlich überlegen sind. Aus der 
Tatsache, dass nicht nur Einzelwerte, sondern die kontinuier

. liche Verteilung der Messwerte erhalten wird, ergeben sich 
folgende Móglichkeiten : 

- Die Erhóhung der Verlãsslichkeit der Messergebnisse durch 
überzãhlige Kontrollgróssen verschiedener Gattung. 

- Wesentlich erleichterte ingenieurmãssige l nterpretation der 
Beobachtungen. 

Die hier vorgestellten hochprãzisen Setzinstrumente weisen 
folgende gemeinsame Merkmale au f: 

- Ein einziges Instrument genügt, um an mehreren Messlinien 
von verschiedenen Baustellen in gleichen Zeitperioden zu 
arbeiten. 
Die lnstrumente sind jederzeit eichbar und kónnen somit 
au f Genauigkeit und Funktionstüchtigkeit geprüft werden. 

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

Die Messstellen müssen für jede Ablesung zugãnglich sein. 

1 2  
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Langfristiges Verhalten einiger Strassenbrücken 

Von H . G .  Locher, Terrexpert AG, Bern 

l .  EINLEITUNG 

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

Diese Messungen dienen in erster Linie als allfalliges 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 für zukünftige Objekte zu ziehen. 
Diese Rückkoppelung ist ein wichtiges Ziel der Messungen. 

Schweizerische Nationalstrassen / Routes nationales suisses 

'· 
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_,._ _ ,,. -
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Bild J - Lage der Brücken im Schweizerischen Nationalslrassennetz 
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Die Auswahl der Brücken für dieses Referat geschah ziemlich 
zufállig. Die Folgerungen, die ich ziehen werde, haben daher 
vielleicht nur beschránkte Gültigkei t .  Es wáre notig, Unter
suchungen auf alle Objekte einer ganzen Region auszudehnen, 
um so ein vollstándiges Bild zu erhalten. Im ursprünglichen 
Konzept dieser Tagung war ein solches Referat vorgesehen; 
leider ist es weggefallen, so dass meine Ausführungen n un etwas 
isoliert dastehen. 

Ich habe im ganzen acht Brücken in meine Untersuchung ein
bezogen. Sie sind in Tabelle l zusammengestellt und auf der 
Karte 1 eingezeichnet. Es handelt sich um die Uberführung über 
die N8 die Brünigbahn und die Aare bei Brienz, die Aare
brücke 'bei Wangen, und sechs Überführungsobjekte au f der 
Strecke Flums - Heiligkreuz der N3.  
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- Bern 

Ort 

NS 

N1 

N3 

N3 

N3 

N3 

N3 

Aarebrücke u nd Ueber
fü h ru n g Stegmatten 
bei Brienz 

Autobahn - Aarebrücke 
Wangen 

Unterführung Lochriet 

Ueberfü hru ng 
Pradanaus 

Ueberführung 
Fan itscha 

Ueberfü hrung 
Ragnatscherriet 

Ueberfü hrung 
Plonserau 

Brückensystem 

Durchlau ftriiger ohne Gelenke 
20 m : 23 m : 29 m : 20 m 

2 para l l e l e  schiefe D u rch
lauftriiger ohne Gelenke 
55 m : 82,5 m : 55 m 

gesch l ossener Rahmen ( i n  
Autobahnaxe gefugt) 

9 m 

Du rchl auftriiger m i t  Ge lenken i n  
den Endfeldern 
1 1 ,5 m : 27 m : 27 m : 1 0 ,5 m 

D u rchlauftriiger m i t  Gelenken 
i n  den E ndfeldern 
1 1  ,5 m : 27 m : 27 m : 1 5 ,5 m 

Du rch lauftriiger m i t  Ge lenken 
in den Endfeldern 
1 1  ,5 m : 27 m : 6 m : 27 m : 1 5 ,5 m 

Du rch l a u ftriiger m i t  Ge lenken 
i n  den Endfeldern 
1 1  ,5 m : 27 m : 27 m : 1 1  m 

Tabe/le l - Zusammenste/lung al/er acht untersuchten Brücken 

A B e 

F u ndation 

Pfei le r : Bohrpfiih le  D = 1 .25 m 
Widerlager A f l ach auf K ies  
Widerlager E Bohrpfii h l e  
D =  0.90 m 

Al le  Fu ndamente flach au f 
s i l tigem Kies resp.  Sand 

F l ach auf  Bodenpl atte 

Pfe i l e r :  Rammpfii h l e  D = 0,47 m 
Wider lager :  f l ach i n  Vor-
schüttu n g 

Pfe i l er auf  Rütteldruckver
dichtung 
Widerlager f lach i n  Vor
schüttu n g  

D Zürich 

---Fi=F=========::::::::ll================:::::;a;;===========::p-j·-··---

Bild 2 - N l, Aarebrücke Wangen - Uingsschnitt und Bodenaufbau 

2. KURZE eHARAKTERISIERUNG VON VIER 
OBJEKTEN 

2. 1 Aarebrücke Wangen a.A.  

Die Autobahn NI überquert bei Wangen a.A. die ca.  1 00 m 
breite Aare auf zwei durchlaufenden Kastentragern .  Der 
Schnittwinkel mit d er Aare betragt ca. 40° ,  di e Brücken sin d 
also sehr schief. !m Grundriss sind sie zudem leicht gekrümmt. 
Der Untergrund (Bild 2) besteht bis in grosse Tiefe aus tonigem 
Silt mit folgenden Eigenschaften : 

Die Setzungen der Pfeiler B und e wurden zu 4 . 5  em prognosti
ziert . Da der Aufbau des Untergrundes von Pfeiler zu Pfeiler 
stark wechselt, musste man betrachtliche Setzungsunterschiede 
befürchten. 

Wassergehalt 
Fliessgrenze 
Ausrollgrenze 
Plastizitatsindex 
Me-Wert (aus Oedometerversuchen) 

15 - 20 O?o 
20 - 30 O?o 
l O - 1 5  O?o 
8 - 22 O?o 

100 - 1 90 kg/cm' 

Der Silt ist über einen Teil der Brücke von ziemlich locker 
gelagerten Sanden, bei Widerlager A von Sand und Kies über
lagert. Diagonal durch die Brückenstelle zieht sich ein von Allu
vionen begrabener Moranenwall, welcher die oberwasser
seitigen Kiese von den unterwasserseitigen Sanden trennt. 
Darüber breitet sich eine dünne Schicht von Flussgeschiebe. 

Da bis in grosse Tiefe keine tragfahige 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 . 

2 

Tatsachlich sind die Setzungen mit l - 2 em betrachtlich 
geringer ausgefallen als erwartet, (Bild 3) und auch die Unter
schiede waren erfreulich klein .  Die Brücke musste nicht 
gehoben werden. 

Die Setzungen sind heute praktisch abgeklungen . 

Die Brücke 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, wahrend die Pfeiler B und e eigenartige Zickzack
kurven beschrieben . Die grósste Bewegung betragt ca. 20 mm. 

Die nachfolgend beschriebenen Brückenobjekte überführen 
Staats- und Gemeindestrassen über die N3 im Abschnitt 
Flums - Heiligkreuz. Sie sind charakterisiert durch schlechte 
und stark wechselnde Bodenverhaltnisse. 
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2.2 Überführung Flums 

Die Brüeke über die N3 im Ansehluss Flums besteht aus einem 
durehlaufenden vorgespannten Trãger über 3 Felder ohne 
Gelenke. Vor Baubeginn wurde die ganze Brüekenlãnge dureh 
eine Vorsehüttung vorbelastet, um die Setzungen zu reduzieren 
und auszugleiehen. 

Der Untergrund (Bild 5) besteht aus einer vermutlieh mãehtigen 
Untersehieht aus Seebodenablagerungen. Darüber folgt loeker 
gelagerter siltiger Kies und Sand mit vereinzelten Einsehaltun
gen von tonig-siltigen Seebodenablagerungen, die teilweise aueh 
Torf enthalten. Der Me-Wert dieser Sehieht wurde i m geo
teehnisehen Gutaehten zu 100 - 300 kg/em' gesehãtzt. Da der 
Boden naeh unten sehleehter wird, wurde die Brüeke flaeh 
fundiert, wobei die tonig-siltige Deeksehieht bis auf den Kies 
ausgehoben und dureh Wandkies ersetzt wurde. 

Die Vorsehüttung bewirkte bis zum Bau der Widerlager Setzun
gen von 22 resp. 27 em (Bild 6) . Naeh der Erstellung der Wider
lager setzten sieh diese noeh um 8 - 9 em, was sehon 197 1  ein 
Heben der Brüekenenden nótig maehte. 

Die Pfeiler setzten sieh 3 - 5 em. Die Bewegungen der Pfeiler 
sind praktiseh abgeklungen, diejenigen der Dammsehüttungen 
gehen in reduziertem Masse weiter. 

� z � 
_J ·o; 3: õ: 

2 . 3  Überführung Pradanaus 

Diese Überführung liegt in einem Gebiet mit sehr heterogenem 
Aufbau des Untergrundes (Bild 7) .  Generell findet sieh in ea. 
1 8  m Tiefe siltiger Kies und Sand, darüber eine sehr variabel 
aufgebaute Sehieht von tonigem Silt mit Torf-, Sand- und 
Kieslinsen. Gegen oben geht diese Sehieht unregelmãssig in eine 
loeker gelagerte Kiessehieht über. Der Brüekentrãger ist ein vor
gespannter Durehlaufbalken mit Gelenken in den Endfeldern. 

Auf Grund von Pfahlbelastungsversuehen wurden die drei 
Brüekenpfeiler auf Pfãhle von 8 - 9 m Lãnge gestellt, die ver
mutlieh ihre Last weitgehend über die Mantelreibung in die 
obere Kiessehieht abtragen. 

In der Vorbelastungszeit senkten sieh die Dãmme im Bereieh 
der Widerlager um 25 em au f der Nord- und um 35 em auf der 
Südseite (Bild 8). Naeh dem Bau der Widerlager gingen die 
Setzungen im logarithmisehen Zeitmassstab gradlinig weiter. 
Die neben den Sehüttungen stehenden Pfeiler l und 3 wurden 
dureh die Sehüttungen mitgezogen und setzten sieh 9 resp. 
l i  em, wãhrend der unbeeinflusste Mittelpfeiler sieh immerhin 
4 em senkte. Die gróssten Bewegungen des Mittelpfeilers er
folgten beim Trassebau. 

;-g <n 
-' .i!: 

B i/d 9 - N 3, Überjührung Ragnatscherriet 
Liingsschni/1 und Bodenaujbau 

10 

20 

30 

40 

3/ 

1968 1969 
Pfeiler 2 • 3 
Pfeiler 1 • 4 

WL Nord 

WL Süd 

Bild 10 - N 3, Überjührung Ragnatscherriet 
Setzungen der Pjeiler und Anschlussdiimme. 
/m Winkel: Setzungen der Widerlager 
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2.4 Überjührung Ragnatscherriet 

Der überwiegend aus niehtbindigen Sanden mit Kies bestehende 
Untergrund dieser Überführung wurde unter den Pfeilern mit 
dem Rütteldruekverfahren bis in ea. 9 - l O  m Tiefe verdiehtet 
(Bild 9) . Die Widerlager liegen flaeh in der Vorsehüttung. Der 
Brüekentráger wurde aueh hier in den Endfeldern mit Gelenken 
versehen. 

Die Vorsehüttungen senkten sieh bis zum Bau der Widerlager 
um 20 resp. 25 em, naehher noeh ea. lO em (Bild 10) .  Die auf 
den verdiehteten Kbrpern stehenden Pfeiler bewegten sich nur 
minim um l bis 3 em. Diese Fundationsart hat sieh demnach 
sehr gut bewáhrt. 

3. SETZUNGEN 

Die geoteehnischen Gutaehten für die 8 Objekte gehen in ihren 
Angaben über die zu erwartenden Setzungen sehr verschieden 
weit .  Z .T .  liegen Setzungsberechnungen vor, z .T .  finden wir 
lediglich Angaben über die zu verwendenden Zusammendrük
kungsmoduli Me. 

Um einen Vergleich zu ermógliehen, habe ieh für alle Objekte 
ganz vereinfachte Setzungsbereehnungen naeh dem von Prof. 
Haefeli vorgesehlagenen Sehema ausgeführt (Bild 1 1 ) .  Die 
Vertikalspannung im Boden wird bis in eine Tiefe, die der 
Fundamentbreite entsprieht, als volle Bodenpressung angenom
men, darunter wird der Einfluss vernachlássigt. lst der Boden 
gesehichtet, so werden die Anteile der Setzung bis in die Tiefe B 
aufsummiert. 

Ort Setzung i n  em 

gemessen gerechnet 

Wangen 

Widerlager A 2,0 5,0 

Pfe i l er B 1 ,8 4,5 (8,5)  

Pfe i ler  e 1 ,0 4,5 (8,5) 

Widerlager D 2 ,2 8,8 

F l u ms 

Da m m N 35 36 

Widerlager N 8 
Pfe i ler  1 3,2 2 ,4 

Pfe i l er 2 5,2 2,4 

Wider lager s 1 0  

Damm s 33 36 

Pradanaus 

Da m m N 36 64 

Widerlager N 1 4  
Pfei l e  r 1 8 1 ,6 

Pfei le r 2 3,6 3,6 
Pfe i ler  3 1 1  1 ,6 

Widerlager s 1 1  

Da m m s 52 53 

Ragnatscherriet 

Da m m N 30 26 

Wider l ager N 1 0  
Pfei ler 1 3 0,4 

Pfe i l e r  2 +3 1 0,9 
Pfe i l er 4 3 0,4 
Wider lager s 1 0  
Da m m s 35 44 

M ittel aus a l l en 8 Objekten 

p 

Bodenpressung 

Fundamentabmessung 

Zusammend rückungsmod u l  

Schichtdicken 

Setzung 

tr = __ P_ B B x L 

B x L 

M e 1 , Me 2 ,  M e 3 

H 1 + H 2 + H 3 = B  

� � +  tr8 · H 2 + � 
y Me1 M e 2  Me 3 

Bild 11 - Vereinfachte Setzungsberechnung nach Prof. Haefeli für 
drei Bodenschichten. 

Setzung in % der gerechneten 

Diimme unbeeinflusste beeinflusste 

40 
40 

22 

35 

97 

1 30 
2 1 5  

9 1  

57 

4 1 5  

1 00 
31 0 

98 

1 1 4 

750 
1 1 1  

750 

80 

82 84 rd 1 000 

Standardabweichung ± 33 ± 52 

Maxi malwert 1 22 1 48 

M i n i ma l wert 25 22 

Tabelle 2 - Gegenüberstellung der gemessenen und gerechneten Setzungenfür vier Brücken. 
Die Millelwerte un d Standardabweichungen wurden aus al/en acht Objekten berechnet. 
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Dieses Verfahren ist sicher sehr grob o Wenn man aber daran 
denkt, dass der Bodenaufbau nur punktweise bekannt ist und 
die Me-Werte oft nur geschatzt 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 em, 
wobei unterschieden wird zwischen den Vorschüttungen der 
Damme und den spater darein gebauten Widerlagerno 

Die zweite Kolonne zeigt die gerechneten Setzungeno Bei der 
Aarebrücke Wangen ist für die Pfeiler die Setzungsprognose 
der V A WE (heute IGB) gegeben und die Prognose nach der 
vereinfachten Methode in Klammern hinzugefügt. Die übri
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 

o Damme 
o durch die Dammschüttungen nicht beeinflusste Pfeiler 
o durch die Dammschüttungen beeinflusste Pfeiler. 

Acht Objekte gestatten im Grund genommen noch keine grosse 
Statistiko Die Mittelwerte aus allen 8 untersuchten Objekten 
zeigen aber, dass die Setzungsprognosen im Durchschnitt doch 
nicht so schlecht klappen, liegen doch sowohl für die Damme 
wie für die unbeeinflussten Pfeiler die gemessenen Werte bei 
80 - 85 OJo der gerechneteno 

Für einen Einzelfall sind die Prognosen aber nur sehr einge
schrankt brauchbar, da die Standardabweichung bei den 
Dammen über 30 OJo , bei d en Pfeilern sogar über 50 OJo betragt. 

Bei den beeinflussten Pfeilern müsste selbstverstandlich für die 
Setzungsberechnung der Einfluss der Dammschüttungen be
rücksichtigt werden, sonst sind die Resultate wertloso 

Bei 2 Objekten, namlich bei den Überführungen von Brienz 
und Flums, mussten eines oder beide der Widerlager gehoben 
werden, um die Dammsetzungen auszugleicheno Bei der Aare
brücke Wangen war eine solche Hebungsmóglichkeit vorhan
den, wurde aber nicht benótigt. 

4 0  FOLGERUNGEN 

4 0 1  Das Messen der Fundamentsetzungen ist eine zweckmassige 
und relativ einfache Kontrollmethode für Brückeno Es braucht 
aber dazu genaue Nivellemente und stabile Fixpunkteo Die 
Setzungskurven werden mit Vorteil in logarithmischem Zeit
massstab aufgetrageno Plastische Yerformungen 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 macheno 

402 Der Haupteinfluss au f die Setzungen bei allen Objekten au f 
mittlerem bis schlechtem Untergrund rührt von den Anschluss
dammen hero 

4 03  Auf schlechtem Untergrund hat sich folgendes Vorgehen 
bewahrt: 

- Anschlussdamme im Brückenbereich móglichst lang zum 
voraus vorschütten, um móglichst viel der Setzungen vor
auszunehmeno Bei den Brücken im Abschnitt Flums -
Heiligkreuz gelang es, 60 bis 80 OJo der Setzungen abklingen 

zu lassen, bevor die Widerlager gebaut wurdeno 
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Die Widerlager auch bei schlechten Verhaltnissen flach in 
den Vorschüttungen fundiereno Pfahle werden durch die 
negative Mantelreibung ausserordentlich ungünstig beein
flusst. 

Die Zwischenpfeiler kónnen je nach Baugrundverhaltnissen 
mit verschiedenen Methoden gegründet werdeno Für in der 
Nahe der Anschlussdamme gelegene Pfeiler muss der Ein
fluss der Schüttung berücksichtigt werdeno 

- Als Brückensystem haben sich durchlaufende Balken mit 
Gelenken in den Endfeldern gut bewahrt . Bei Tragern ohne 
Gelenke sind wesentlich haufiger Brückenhebungen nótig, 
um die Setzungsunterschiede zwischen Pfeilern und Wider
lagern auszugleicheno 

Neben den Vertikalbewegungen kónnen auch horizontale 
Verschiebungen auftreteno Von den acht betrachteten 
Brücken wurde eine einzige auch in der Lage kontrolliert, 
und hier ergaben sich Bewegungen von bis 20 mmo 

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 
basiereno 

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

Setzungen der Damme 

Setzung von unbeein
flussten Pfeilern 

82 OJo von Rechnung 
Streuung ± 33 OJo 

84 OJo von Rechnung 
Streuung ± 52 OJo 

Von Schüttungen beeinflusste Pfeiler setzten sich bis 1 0  mal 
mehr, als aus den Brückenlasten allein vorausgerechnet.  

Wahrend die vereinfachte Berechnung die Setzungen im Durch
schnitt richtig angibt ,  sind die Streuungen doch ausserordent
Jich grosso 

Genauere Setzungsprognosen kónnen nur erreicht werden, 
wenn bei folgenden Punkten mehr Ge1d und Zeit investiert 
werden: 

405 Genauere Aufsch1üsse über den Baugrundo In unseren stark 
wechselnden Bóden braucht es oft bei jedem Pfeiler eine bis 
sogar zwei Bohrungen, oder entsprechend viele indirekte Auf
schlüsseo 

406 Von allen beanspruchten Bodenschichten müssen die 
Zusammendrückungseigenschaften gemessen (nicht nur 
geschatzt) werdeno Diese Schichten reichen in betrachtliche 
Tiefen: 
- unter Dammen bis cao 60 m 
- unter Pfahlfundation 1 0  bis 1 5  m unter die 

Pfahlspitzen 
unter Flachfundationen 15 - 20 m unter 
U OK O  Fundationo 

407 Yon den Hochschulen erwarten wir konkrete Hinweise 
darüber, was für Versuche gemacht werden sollen, und wie 
daraus die zu erwartenden Setzungen zu rechnen sindo 

4 08  Die Bauherren ihrerseits müssen Hand bieten zur genaue
ren Abklarung der Verhaltnisse und zu vermehrten Kontroll
messungen über lange Zeit .  
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5 .  SCHLUSS 

Obschon wir eine sehr beschrãnkte und zudem willkürliche und 
einseitige Auswahl von Brücken Revue passieren Iiessen, glaube 
ich doch, dass wir generell folgendes feststellen dürfen: 

Beobachtungen an Brücken, insbesondere Setzungsmessungen, 
sind einmal ein wichtiges Alarmsignal. Von den betracht(lten 
acht Brücken mussten zwei gehoben werden, um Schãden zu 
vermeiden. 

Ferner erlauben sie eine Rückkopplung, d .h .  eine systematische 
Auswertung der gemachten Erfahrungen und Anwendung bei 
der Projektierung neuer Bauten. Diese Rückkopplung kann alle 
Stufen der Projektierung beeinflussen, von Baugrundunter
suchungen über die W ahi geeigneter Fundations- und Brücken
systeme bis zu den Details, wie Hebungsmóglichkeiten usw. 

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

8 

VERWENDETE UNTERLAGEN 

N 8, Aarebrücke und Überführung Stegmatten, Brienz 
Losinger AG, Bern, lngenieurbureau 

Diverse Bauakten 

Autobahnamt des Kantons Bern 
N 8, Anschluss Brienz, Geotechnische Voruntersuchungen 

Terrexpert AG, Bern 
Diverse Berichte und Notizen 

N l, Aarebrücke Wangen 
U .  Kunz, F. Kilchenmann, U .  Zürcher, M. Blumer, 

H. Wanzenried 
Die Nationalstrasse N l im Bernischen Bipperamt 
Strasse + Verkehr N r.  6, 1 0.6.66 

Versuchsanstalt für Wasserbau und Erdbau an der ETH, Erd
bauabteilung 

Wangen a.A. , N l ,  Aarebrücke, Geotechnische Unter
suchungen 

Eidg. Landestopographie, Wabern 
N l ,  Aarebrücke bei Wangen, Verlagerungsmessungen, 
Berichte A - J 

Ingenieurbureau Wanzenried + Martinoia, Bern 
Diverse Bauakten 

N 3, Flums - Heiligkreuz, 6 Brückenobjekte 
Tiefbau- und Strassenverwaltung des Kantons S t .  Gallen 

Setzungsmessungen 

Geotechnisches Büro Dr. A. v. Moos AG, Zürich 
Geologische Karte Bericht 1 850/ 1 3 ,  Beilage l 
Baugrunduntersuchungen 
Berichte 1 850/2, /3, /5, /6, /8, /9 
Beurteilung des Setzungsverhaltens der Brücken Bericht 
1 8501 1 5  

Prof. D r .  R .  Haefeli 
Vorlesungen über Bodenmechanik 1 949 

A dresse des Verfassers: 

H.G.  Locher 
Terrexpert AG 
Stauffacherstrasse 1 30 
3014 Bern 

34 



M IT T E I L U N G E N  der  S chweizer ischen Gese l l s c h aft für  B od e n - u n d  F e l s m ec h a n i k  

N O  1 02 
P U B L I C AT I O N  d e  l a  S oc i été S u isse de M éc a n i q u e  des S o l s  et  d e s  R oc h e s  

Herbsttagung 1980, 14. November, Bern - Session d'automne 1980, 14 novembre, Berne 

Geotechnische Messungen und Versuche an Baugruben 

Von Dr.  A. Thut, Zürich 

l .  EINLEITUNG 

Aus Gründen des Umweltschutzes werden immer hãufiger 
Strassenabschnitte und auch Bahntrasse unterirdisch geführt . 
Diese Bauwerke sind meist nur gering überdeckt und werden 
aus Kostengründen in offenen Baugruben erstellt und 
nachtrãglich hinterfüllt. Die Grósse dieser Baugruben macht es 
erforderlich, dass deren Verhalten, bzw. die eventuellen Defor
mationen infolge Spannungsumlagerungen genau überwacht 
werden. mit Hilfe neuer Messmethoden kónnen heute die 
bodenmechanischen Kennwerte am Bau direkt und damit im 
Massstab l :  l gewonnen werden. Für Ingenieure, Bauleitung 
und Unternehmung bedeuten solche Messungen wertvolle 
Sicherheitsmassnahmen. Nicht selten geben sie Anlass dazu, zu
sãtzliche Anker oder Spriesse einzubauen oder auch den Bauab
lauf zu ãndern. Umgekehrt sind mit Versuchen im Massstab 1 : 1  
un d entsprechenden Messungen au eh z .  T. erhebliche Ein
sparungen móglich. 

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

- LEERROHRE 

- 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-J 

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

Beispiel: - Flughafenlinie Zürich-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
schutzgründen wurde die Fahrbahn entlang des Sees in einem 
weiten Bereich durch zwei Tunnelróhren geführt. In Abbil
dung l 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 Gewólbe au f Streifenfundamente abgestützt und die 
Fahrbahndecken eingespannt sind. Die Projektierung erfolgte 
durch das Bureau SCHUBIGER AG, Bauingenieure, Luzern. 
Zur Überprüfung und Kontrolle der Sohlehebungen wurden in 
drei Querschnitten Extensometer eingebaut. 

� � = �  // /  � 
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Baugrund und Baugrube 

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

Extensometermessungen, A nordnung und Messprinzip 

Für das Bauwerk war es notwendig, eventuelle Hebungen 
infolge Quellen der Mergel móglichst frühzeitig zu erfassen. 
Um die Hebungen und auch anschliessende Setzungen durch 
Hinterfüllen zu messen, wurden drei 8-fach-Extensometer 
Uni-Rod-ISETH eingebaut. Deren Aufbau ist in Abbildung l 
dargestellt . Die l nstrumente 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 zukünftigen 
Baugrubensohle. Im Aushubbereich befindet sich für jeden 
Extensometeranker ein Leerrohr, durch welches der mobile 
elektrische Messtaster (Abb. 2) für die Messung zum Messkopf 
geführtwerden kann. 

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

A bb. 2 - Mobiler elektrischer Messtaster un d A blesegeriit 

Die Funktionsweise des Extensometers kann anhand der 
Systemskizze der Abbildung 3 erkliirt werden. Das Extenso
meter ist zusammengesetzt aus den Extensometerankern (a), 
dem Extensometergestiinge, welches in einem Kunststoffhüll
rohr frei gleiten kann (b), dem Messkopf (e) und den Leer
rohren (d) für das Einbringen des elektrischen Wegaufnehmers 
(e) . Das ganze I nstrument wird im Bohrloch einzementiert. Das 
Verfüllgut muss einen Verformungsmodul aufweisen, welcher 
demjenigen des Untergrundes iihnlich 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 Extensometergestiinge auf den Messkopf über
tragen und dort in verschiedenen Zeitabstiinden je nach Bau
zustand mit dem elektrischen Wegaufnehmer gemessen. Der 
unterste Extensometeranker wird móglichst tief versetzt, in 
einer Zone, in welcher keine Bewegungen zu erwarten sind. Für 
die Auswertung werden siimtliche im Messkopf ermittelten 
Verschiebungen (Relativverschiebungen zwischen Extenso
meterankern und Messkopf) auf diesen "Fixpunkt" bezogen. 

2 

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

Aushubt i efe ab O K  
natür l icher Boden 1 6 . 1 0  1 2 .90 1 7 .50 

Tiefe des Messkopfes 1 6 .60 1 3 .40 1 7 .90 

Tiefen der Extenso-
meteranker bezogen 
auf Messkopf 8 2 2 4 

7 4 5 8 
6 8 9 1 2  
5 1 1  1 3  1 6  
4 1 3  1 7  24 
3 1 6  2 1  28 
2 2 1  2 5  32 
1 3 1  37 40 

Tabelle l - Tun ne/ Eich 
A ushubtiefen und Tiefen der Extensometeranker 

A bb. 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 Gestiinge und Kunststoff
hüllrohren sind zusammengebaut und befinden sich bereits in 
der Bohrung. 
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A bb. 4 - Messkopj des Exlensometers vor dem A bsenken in das 
Bohrfoch 

Nach dem Aushub wurde das Extensometer für die mecha
nische Messung umgebaut und der Messkopf in das Bauwerk 
integriert .  Die Extensometergestãnge wurden verlãngert und 
der Messkopf ca. 3,0 m hõher in der Mittelwand einzementiert . 
Damit wurde erreicht, dass die Messungen kontinuierlich 
weitergeführt werden kõnnen. 

Messresultate und Interpretation 

Die drei Extensometer zeigen bezüglich der Grõsse der Hebun
gen infolge Aushubs und auch bezüglich der Setzungen durch 
Hinterfüllen ein stark unterschiedliches Bild. Die Werte sind in 
Tabelle 2 ,  zusammen mit den Entlastungen und Belastungen, 
enthalten. Für die Entlastung wurde ein Raumgewicht von y 
2,2 t/m' angenommen. 
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Ext. 1 Ext. 2 Ext. 3 

Entlastung (t/m2) 35,0 29,5 39.4 

Hebu ng ( m  m)  5,9 20,1  1 5.4 

Belastu n g (t/m2 ) 50 34 62 

Setz u ng ( m m )  1 ,5 1 3,0 5,5 

Ta be/le 2 - Tun ne/ Ei eh 
Entlastung, Belastung und Hebungen bzw. Setzungen 

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

l .  Aushub 
2. Betonieren des Tunnelgewõlbes und der Fahrbahnplatten 
3 .  Hinterfüllung 

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

Zum Verstãndnis der Messresultate sind in den Abbildungen 7 
und 8 die geologischen Profile und die totalen Hebungen und 
Setzungen in Abhãngigkeit der Tiefe dargestellt. Der 
Mergelanteil ist bei Extensometer 2 mit den grõsseren Deforma
tionen wesentlich hõher; ungefãhr die Hãlfte der Hebungen 
und mehr als die Hãlfte der Setzungen werden durch die oberste 
ca. l ,O 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
steinbãnke erklãren lãsst. 
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�opf 
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N 0 79 

A bb. 5 - N2, Sursee-Rijjig, Tun ne/ Eich 
Zeitlicher Verlauj der Hebungen und Setzungen bezogen auj "Fix
punkt" A nker No. l, Extensometer l, Proji/299 
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Ermittlung der E-Modu/i 

Mit Hilfe der Hebungen und Setzungen, zusammen mit den 
Lastanderungen, lassen sich die E-Moduli für Entlastung und 
Wiederbelastung des Sandsteins, der tonigen und der siltigen 
Mergel abschatzen. Da die Spannungsverteilung in der Tiefe 
unbekannt ist, wurden die Naherungswerte auf Grund der 
Spannungsanderungen und Deformationen in den oberen 
2,0 m, zwischen Messkopf und Anker N r. 8 (Ext. l und Ext. 2), 
bzw. d en oberen 4,0 m (Ext. 3) berechnet. In Tabelle 3 sin d 
diese Werte zusammengestellt. Die E-Moduli der Entlastung 
müssten infolge der bekannten Hysteresiserscheinung eigentlich 
immer grosser sein. Der Fehler ist auf die Unsicherheit in der 
Ermittlung der Spannungsanderungen zurückzuführen. 

E-Modu! 

kg/cm2 

Sandstei n ( Ext. 1 )  Belastu ng 
Entlastung 

Ton iger Mergel ( Ext. 2) Belastu ng 
Entlastu ng 

Si lt iger Mergel ( Ext.  3 )  Belastu ng 
Entlastung 

Ta bel/e 3 - Tun ne/ Eich 
Entlastungs- und Belastungsmoduli 

Quellverhalten der Mergel 

1 4 .000 
1 8 .000 

400 
300 

700 
400 

Laststufen 

kg/cm2 

0 - 5  

3,5 - o 
0 - 3.4 

2,9 - o 
o - 6,2 

3,9 - o 

Die Auswertung der ersten vorliegenden Messungen zeigt, dass 
bis zum Herbst 1 979 die beobachteten Bewegungen zum 
grossten Teil allein auf die Entlastung infolge Aushubs und 
Wiederbelastung durch Hinterfüllen zurückzuführen sind, da 

- - � - �  
- �  - - - - --------

die ermittelten E-Moduli der Mergel den im Labor ermittelten 
Werten entsprechen. Die Laborversuche im M ergel zeigen für 
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 
zurückzuführen. Um die Rissebildung und somit den Eintritt 
von Meteorwasser in die Mergelbanke zu verhindern, war 
verlangt worden, dass die Auflockerung des Molassefelsens 
nicht durch Sprengen sondern durch Aufreissen (Rippern) 
erfolge. Zusatzlich wurde unmittelbar nach der Erstellung des 
profilgerechten Aushubs die Baugrubensohle mit 15 em Beton 
abgedeckt, um das Eindringen von Wasser zu verhindern. 

I m J ahr 1 980 wurden bei einzelnen Extensometerankern geringe 
Hebungen im Bereich von 0, 1 - 0,5 mm beobachtet, doch 
werden erst die nachfolgenden erforderlichen Langzeitmessun
gen Aufschluss darüber geben konnen, ob sich damit ein 
Beginn von Quellhebungen abzeichnet. 

2 .2  Tunnel Stephanshorn, N-1, St. Gallen 
Wil - St. Margrethen 

Projekt 

Anlasslich der Frühjahrstagung 1 980 der Schweiz. Bodenme
chanischen Gesellschaft wurde das Bauwerk in zwei Beitragen 
durch die Herren H. Appenzeller und W. Heierli, A. Merk, 
eingehend beschrieben. 

Die Projektbearbeitung und Bauleitung erfolgte durch die lnge
nieurgemeinschaft Wieser und Heierli. 

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

Unter einer Überlagerung von ca. l ,O m steht eine fest gelagerte 
Morane sowie eine Morane mit verschwemmten Lagen an . 
Anschliessend sind vorbelastete Seebodenablagerungen vor
handen. Die obere Süsswassermolasse wurde erst in grósseren 
Tiefen erreicht. Der schematische Bodenaufbau bei den drei 
Extensometern ist in  Tabelle 4 enthalten. Ein eigent,licher 
Grundwasserspiegel konnte bei den Untersuchungen nicht 
beobachtet werden; in den Seeablagerungen und auch in der 
Morane befinden sich sandige, kiesige, voneinander unab
hangige, wasserführende Horizonte, deren freie Spiegel die 
Terrainoberflache erreichen kónnen . 

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

Moriine 
7 .70 7 .40 1 2 .00 

Moriine m i t  
verschwemmten La g en 

1 9 .60 1 4 .20 1 2 .00 

Seeablagerung 

55. 1 0  60. 1 0  63.55 

Mo rii ne 
56.45 6 1 .20 64.75 

Molasse 

Tabelle 4 - Tun ne/ Stephanshorn 
Schematischer Bodenaufbau bei den Extensometern 

Die geologische und geotechnische Beratung erfolgte durch das 
Geotechnische Büro Dr. von Moos AG, Zürich. 

Extensometermessungen, A nordnung 

Die Ziele der angeordneten Messungen waren: 

- Lückenlose Erfassung der Sohlhebungen und der Hebun
gen der darunter liegenden Schichten, um móglichst früh
zeitig eventuell notwendige Massnahmen ergreifen zu 
kónnen. 

- Vorzeitige Abschatzung der zu erwartenden Setzungen des 
Bauwerkes beim Hinterfüllen. 

Die lnstrumente wurden bei diesem Projekt von einem gering
fügigen Voraushub aus in bis zu 60 m tiefe Bohrungen abge
senkt. Die Messkópfe liegen ca. 0,50 m unterhalb der 
zukünftigen Baugrubensohle, und die untersten Anker, als 
Fixpunkt angenommen, sind bei den Extensometern 2 und 3 in 
der Molasse und bei  Extensometer l in der Morane verankert. 
Die Aushubtiefen, Tiefen der Messkópfe und die Tiefen der 
Extensometeranker, bezogen auf die Messkópfe, sind in Tabelle 
5 enthalten. Di  e Extensometer l ,  2 un d 3 sind 30 m, bzw. 90 m 
voneinander entfernt .  

Die Verformungseigenschaften der Verfüllmischung zur Einze
mentierung der Extensometer wurde denjenigen des Bodens 
móglictst angepasst .  Das Verfüllgut aus Ton-Zement hat einen 
ME-Modul von ca. 800 kg/cm' . 

Beim Tunnel Stephanshorn konnten die Hebungen wahrend 
mehrerer Aushubstadien gemessen werden. Der Aushub er
folgte über die gesamte Breite (Baugrubenbreite ca. 25,0 m) bis 
unmittelbar unter die Auflager der Tunnelgewólbe auf den 
Bohrpfahlwanden (s. Abb. 1 0) ,  bei Extensometer l bis ca. 
8 .20 m ab Voraushub. Der weitere Aushub für die Konstruk
tion des Mittelfundamentes und dcr Mittelwand wurde aus 
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Sicherheitsgründen (passiver Erddruck für die Pfahlwand) 
trapezfórmig ausgeführt (vergleiche Veróffentlichung W. 
Heierli, A. Merk) .  
Die Extensometer wurden wie beim Tunnel Eich verlangert und 
in der Mittelwand zur Kontrolle der Setzungen beim H inter
füllen einzementiert (Abb.  1 1) .  Die Messungen erfolgen nach 
d em U m b au in ei n er Nische mit ei n er mechanischen Messuhr. 

Aus den Tabellen 4 und 5 ist ersichtlich, dass sich die Aushub
sohle bei Extensometer l in  der Morane und bei den Extenso
metern 2 und 3 in der überkonsolidierten Seeablagerung 
befindet. 

Ext. 1 Ext. 

m m 

Aushubt iefen 
1 3,0 1 6,3 

ab OK Vorau shub 

Tiefen der Messkopfe 
1 3,2 1 6,8 

ab O K  Voraushub 

Tiefen der  A n ker 
ab OK Messkopf 8 2 ,0 2,0 

7 4,0 4,0 
6 8,0 8,0 
5 1 2 ,0 1 2,0 
4 1 8,0 1 8,0 
3 24,0 2 7 ,0 
2 33,0 37,0 
1 43,0 47,5 

Tabelle 5 - Tun ne/ Stephanshorn, A ushubtiefen, 
Tiefen der Messkdpfe und Extensometeranker 

Messresultate und Interpretation 

2 Ext. 3 
m 

1 2,9 

1 3,3 

2 ,0 
4,0 
8,0 

1 2,0 
20,0 
30,0 
40,0 
54,0 

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

In Abbildung 1 2  ist der Yerlauf der Hebungen der Anker 2 bis 8 
des Extensometers l und die Hebung des Messkopfes, also die 
Hebung der Baugrubensohle zwischen Oktober 1 979 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 über die Gróssenordnung 

A bb. 10 - Tunnel Stephanshorn, A ushubphase 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 unveranderten Bauzustand zwischen Ende Mai 1 980 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 Übergang von der Morane mit verschwemmten 
Lagen zum überkonsolidierten Seebodenlehm, und zwar 
2,60 m Morane und l ,40 m Seebodenlehm. 

Der Aushub des Trapezes (s. Abb. 1 0) für 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 betrii.gt ca. 351l7o .  Dieser sprunghafte Anstieg ist 
auf folgende Einflüsse zurückzuführen: 

- Der Entlastungsmodul nimmt mit zunehmender Entlastung 
stark ab (vergleiche M E-Modu li). 

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

W o sich die Aushubsohle im überkonsolidierten Seebodenlehm 
befindet, bei Extensometer 2, betrii.gt die Hebung total 60 mm. 
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A bb. l i - Tunne/ Stephanshorn, 
Mittelwand mit verliingertem Extensometer 

Tiefe de r An k er bis OK. Messkopf 

OK. Messkopf 
2 m  8 
4 m 7 
8 m  6 

12m 5 

18 m 4 

24 m 3 

33 m 2 

43m l .. Fixpunkt " 

A bb. 12 -- Tun ne/ Stephanshorn, 
zeitlicher Verlauf der Hebungen beim 
Extensometer J 

M E-Modu/i 

Wie beim Tunnel Eich lassen sich die Entlastungsmoduli aus 
den Messungen abschatzen, in Tabelle 6 sind die für 
verschiedene Entlastungsstufen erreichten Werte zusammen
gestellt. Zum Vergleich sind die mit dem Dilatometer im 
Bohrloch bei ahnlichen Entlastungsbereichen ermittelten Ent
lastungsmoduli angeführt. 

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

suchen, ausgeführt in der Projektierungsphase mit dem Dilato
meter 95 und dem "Pressiometre autoforeur",  konnte ebenfalls 
die starke Abhangigkeit 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
führung des Versuches entlasten, beim Versuch mit dem 
"Pressiometre autoforeur" hingegen ist die Entlastung 
minimal . Mit dem Dilatometer wurden im Mittel bei Laststufen 
von 2 - 10 kg/cm' Werte von 800 - 1 000 kg/cm' (Belastungs
moduli), mit dem "Pressiometre autoforeur" Werte bis 
2000 kg/cm' und mehr gemessen .  
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Diese ersten Auswertungen der Messungen und Versuche 
zeigen, dass bei Feldversuchen für die Ermittlung der für das 
Bauwerk massgebenden E-Werte di e Entlastungs- un d Bela
stungsgróssen denjenigen des Bauablaufs móglichst 
entsprechen müssen. 

E n t l as tu ngsstufe 

kg/cm2 

Morane m i t  
2,8 - 1 ,O 

verschwemmten La g en 

Ext. 1 
1 ,O - O 

Seebodenlehm 
3,6 - 1 ,2 

überkonsol id iert 

Ext.  2 
1 ,2 - o 

Seeboden lehm 
2,9 - 1 ,2 

überkonso l id iert 

Ext. 3 

Seebodenlehm 
5,0 - 3,0 

ü berkonsol i d iert 

D i latometer 95 
4,0 - 2 ,0 

Tabelle 6 - Stephanshorn 
Zusammenstellung der Entlastungsmoduli 

Entlastungsmod u l i  

kg/cm2 

2300 

700 

750 

200 

560 

800 

3. PERMANENTE MESSUNG DER ANKERKRÀ.FTE VON 
LOCKERGESTEINSANKERN, LANGZEITVERHAL TEN 

3 . 1  SBB-Flughafenlinie Zürich-Kloten 

Für di e Flughafenlinie wurden bei den Losen l ,  2, 5 und 8 insge
samt 1 08 permanente Ankerkraftgeber eingebaut. Am Beispiel 
des Loses 8 kann das Langzeitverhalten der Lockergesteinsanker 
untersucht und statistisch ausgewertet werden. 

AuffUl lung 

Seeablagerungen 

i l 
_ /,.....,.,�-..,.�,..-- -l l 

1 0. 80 

Projekt 

Das Los 8 der Flughafenlinie befindet sich in Glattbrugg bei der 
Kreuzung Schaffhauserstrasse l Giebeleichstrasse mit d er SBB. 
Früher überquerte die Linie mit einem Niveauübergang die 
Schaffl1auserstrasse. Im Zusammenhang mit dem Neubau der 
Strecke wurde die Trasse tiefer gelegt und im Bereich der Station 
und der Strassenüberquerungen überdeckt. Die Tunnelwiinde 
und die Wiinde der Zufahrtsrampen wurden mittels vorfabri
zierter Schlitzwiinde (Piatti-Swissboring) erstellt .  Im offenen 
Bereich und z. T. im überdeckten Teil sind die Wiinde permanent 
rückverankert. In Abbildung 1 3  ist ein typischer Querschnitt 
dargestellt. lm Tunnelbereich wurde zuerst die Decke betoniert, 
der Aushub erfolgte anschliessend im Schutz der Decke. 

Die Lockergesteinsanker haben im Mittel eine freie Liinge von 
1 3,0 m, die Verankerungsstrecke betriigt 6,0 m. lnsgesamt 
wurden 1400 Dywidaganker, mehrheitlich 0 26 mm, versetzt ; sie 
wurden der statischen Berechnung entsprechend auf Gebrauchs
lasten zwischen ca. 14 Mp bis 24 Mp gespannt .  Gemiiss Anker
norm SIA 19 1  sind bei 507o der Anker permanente Ankerkraft
geber mit Fernablesung installiert worden. 

Für das Projekt und die Bauleitung zeichnet die lngenieur
gemeinschaft NEUKOM + ZWICKY, Zürich und STEPHAN 
+ KUNZ, Kloten. 

Baugrund 

Die Lockergesteine sind im gesamten Bereich von Los 8 iiusserst 
komplex aufgebaut . Über den Sandsteinen, Mergeln und Kalk
steinen folgt eine Grundmoriine, die von Seeablagerungen über
lagert wird. Diese werden ihrerseits wieder von einer verlagerten, 
leicht verschwemmten Grundmoriine überlagert . Anschliessend 
folgen Flussablagerungen und Auffüllungen geringer Miichtig
keit. Die Stausedimente kónnen nicht eindeutig als vorbelastet 
bezeichnet werden. In einzelnen Bereichen fehlen die Stau
sedimente giinzlich und sind ersetzt durch die verlagerte Grund
moriine. 

Ein zusammenhiingender Grundwasserspiegel konnte in der 
Sondierkampagne nicht beobachtet werden. Die Durchliissigkeit 
des Lockergesteins ist so gering, dass in zwei Bohrungen über
haupt kein Wasser festzustellen war, wiihrend in den übrigen 
sieben Bohrungen ein Wasserstand zwischen - 2.90 m und 
- 4.00 m un t er OK-Terrain gemessen wurde. 

l l 

--��-;-- --"'::.+_ ........ .....__ ' 
l 

10.60 

AuffUl!ung 

S e e ablagerungen 

A bb. 13 - SBB-Fiughafenlinie, Los 8, Querschnitt bei Zufahrtsrampe, Messprofi/ 10 
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Die geologische und geotechnische Beratung hatte das lnstitut für 
Grundbau und Bodenmechanik an der ETH Zürich über
nommen. 

Die Verankerungsstrecken der Lockergesteinsanker befinden sich 
mehrheitlich in den Seeablagerungen und in der verschwemmten 
M ora ne. 

Ausg lei chsplatte 

<ompensationsvent i l  

Druck u n d  R ü cklei tung 
z u Mess - Stat i o n  

A bb. 14 - Flughajenlinie Los 8, permanenles Ankerkraftmesssystem 
Glotzi-Solexperts 

Beschreibung der Messeinrichtung 

In Abbildung 1 4  ist ein Querschnitt durch das Ankerkraftmess
system Gli:itzl-Solexperts dargestellt. Die Einrichtung erlaubt 
den Ausbau des Kraftgebers ohne Entlastung des Ankers . Die 
Ankerkraft wirkt über die aussere Ankermutter und über die 
Lastverteilplatte auf die Messdose. Der Oeldruck in der Mess
dose ist linear abhangig von der Ankerkraft und wird mit dem 
bekannten, von GLOETZL entwickelten Fernmesssystem von 
insgesamt vier Messzentralen (Abb. 1 5) aus ermittelt . Die Mess
dose ist über das Kompensationsventil (Abb. 1 6) und eine 
Druck- und Rückleitung 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 i:iffnet sich das 
Ventil. Mit dem nun konstant bleibenden Druck - das Hydrau
liki:il fliesst beim Weiterpumpen in die Zentrale zurück - kann 
die Ankerkraft ermittelt werden. 

Messresultate 

Der Verlauf der Ankerkrafte von 1 977 bis 1 980 ist in Abbil
dung 17 für einige typische An k er au fgezeigt. Gleichzeirig sin d 
aus der graphischen Darstellung der Temperaturverlauf, die 
Deformationen und die Piezometerstande wahrend des Baues 
ersichtlich. 

Wahrend der Bauphase sind die üblichen, durch die Span
nungsumlagerung infolge Aushubs, ete. verursachten Anker
kraftabfalle zu beobachten. Das Verhalten von Ankern in 
Abhangigkeit der Aushubphasen ist von anderen Autoren ein
gehend behandelt worden (z.B .  P. Wimmersberger, C.  Racine, 
A.  Hertelendy). 

43 

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

Zur Auswertung des Langzeitverhaltens der Lockergesteins
anker wurden die vorliegenden Messresultate statistisch ausge
wertet. Berücksichtigt wurden die Ankerkrafte ab Ende 1 978 
(Fertigstellung des Bauwerkes) bis Ende 1 980. 

In Abbildung 1 8  ist die verwendete Auswertungsart schematisch 
dargestellt. Au f der Abszisse sind die Monate, auf der Ordinate 
die Ankerkrafte abgetragen . Die Neigung a der ermittelten 
Regressionsgeraden gibt nun Aufschluss über das Langzeit
verhalten; sie zeigr die Ankerkraftanderung pro Monat an . 

A bb. 15 - SBB-Fiughajenlinie Los 8, vorjabrizierle Schlitzwand mii 
Messzentralefür Ankerkrdfie 

A bb. 16 - SBB-Fiughajenlinie Los 8, A nkerkraftgeber mii Kompen
sationsventil au.f A bstützg/ocke und Druck- und Rück/eitung 
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A bb. 1 7 - SBB-Fiughafenlinie, Zürich-Kioten Los 8, zeitlicher 
Verlauj einiger typischer Ankerkri:ijte 

Diese Werte betragen: 

Westwand 
a + 0,03 MpiMt Zunahme - 0,3 Mp!Jahr 
min. - 0,01 MpiMt 
max. + 0, 1 2  MpiMt 

Ostwand 
a 0,0 15  MpiMt Abnahme - 0,2 Mp!Jahr 

min. 0,07 MpiMt 
Max. + 0,04 MpiMt 

Die beobachteten Lastveránderungen sind gering und an der 
Grenze der Messgenauigkeit. In erster Náherung kónnen die 
Ankerkráfte vorderhand als konstant betrachtet werden. Die 
Messungen werden durch die SBB weitergeführt, sie erfolgen 
dreimal j ahrlich. 

An k er kraft 

Monate 

A bb. 18 - A uswertung des Langzeitverhaltens der A nkerfri:ifte, mit 
Hilje der Regressions - Geraden, schematische Darstellung 

1 0  

Prof i l  1 0  West 

Prof i l  6 Ost o .  

Profil 2 Ost o .  

1979 1 9 80 

ZUSAMMENF ASSUNG 

Bei den in offener Bauweise erstellten Tunnels Eich und 
Stephanshorn wurden mit 8-fach-Extensometern und mobiler 
Fernmessung (System Uni-Rod 1SETH) die Hebungen der Bau
grubensohle und der tief liegenden Schichten untersucht . Im 
ersteren Fali galt es, eventuelle Quellhebungen des Mergels 
frühzeitig zu erfassen, und im zweiten, die Hebungen infolge 
Entlastung durch Aushub des überkonsolidierten 
Seebodenlehms ebenfalls lückenlos und frühzeitig zu messen, 
um eine Abschátzung der voraussichtlichen Setzungen zu 
ermóglichen. 

Bei der Flughafenlinie Zürich-Kloten, Los l ,  2, 5 und 8, wurde 
ein neues Fernmesssystem für die permanente Kontrolle der 
Ankerkráfte eingebaut. Auf Grund der Messungen bei Los 8 
wáhrend zweier Jahre konnte ein erster Anhaltspunkt über das 
Langzeitverhalten der Lockergesteinsanker (verankert in See
bodenlehm und verschwemmter Moráne) gewonnen werden. 

Der Verfasst:r dankt den Kantonalen Tiefbauámtern Luzern 
und St. Gallen, der SBB Generaldirektion Bern für die Zustim
mung die Messresultate zu veróffentlichen, und besonders dem 
Geotechnischen Büro Dr. von Moos AG für dessen Anregun
gen, sowie für 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, Zürich, mitbeteiligt. 
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Sicherheitstechnische Ü berwachung von verankerten Bauwerken 

Von P. H .  Bruder, STA H LTON AG, Zürich 

l .  VORBEMERKUNG UND EINSCHRÁNKUNG 

Im vorliegenden Aufsatz soll das Schwergewicht nicht auf die 
Beschreibung technischer Losungen für verankerte Bauwerke 
gelegt werden, sondern vor allem auf Überlegungen für die 
Festlegung und Durchführung von Überwachungsmassnahmen 
und allfalligen Schutz-massnahmen. 

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

2. DEFINITION ZWEIER HAUPTGRUPPEN 

Es zeigt sich, dass alle verankerten Bauwerke zwei Haupt
gruppen zugeordnet werden konnen: 

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

Typ B: Bauwerke, bei denen die Verankerungskrafte zur 
Aufnahme konventioneller, von aussen einwirkender 
standiger und nicht standiger Belastungen vorgesehen 
sind. 
(siehe Bild l und 2) 

3. ÜBERWACHUNG VON BAUWERKEN TYP A 

3 . l  Definition 

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

Typ A 

Bild l : Ein Beispiel vom Typ A, eine verankerte Stützmauer 
(nur wesentliche Kriijte eingetragen) 
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Als Beispiele mogen gelten: Angeschnittene Hange oder Bau
grubenwande, bei denen die anfallenden Krafte aus Erd-, 
Wasser- oder Gebirgsdruck durch eine verankerte Stützkon
struktion aufgenommen werden. 

3 .2  Überwachungsmoglichkeiten 

Für verankerte Bauwerke vom Typ A stehen folgende Über
wachungsmoglichkeiten zur W ahi [ l ] :  
- Messung der Krafte 

a) des Erddruckes mit Bodendruckmessdosen 
b) der Ankervorspannkraft z.  B .  mit Ringkraftmessdosen 
e) Bestimmung der Schnittkrafte in der Wand durch 

Dehnungsmessungen mit Mikrometern und integrierten 
Messverfahren 

- Messung d er Deformation 
d) der Terrain-Oberflache geodatisch oder mit Extenso

metern 
e) des Erdreiches z .B .  mit Prazisions-Neigungsmessern 
f) der Stützkonstruktion 

- Spezielle Massnahmen 
g) Prüfung des Korrosionsschutzes der permanenten Veran

kerungen an einzelnen Referenz-Ankern 
h) Messungen des Porenwasserdruckes 
i) Deformationsmessungen mit Alarmauslosung durch 

Laserstrahl oder ahnliche Hilfsmittel. 

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

Typ B 

Bild 2 : Darstel/ung eines Vertreters des Typ B, ein verankertes 
Fundament 



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

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

Die Messintervalle der Überwachung von nichr nachinjizierten 
Verankerungen in Stützbauwerken wurden bereits 1972 im 
"Code of Practice" der "Sourh African l nstirution of Civil 
Engineers" (2] wie folgt festgelegt :  

l .  Messung: innert 2 4  - 4 8  Stunden nach dem Spannen 
2. Messung: Nach l Woche, falls die l .  Messung erfolgreich 

verlief 
3. Messung: Nach Monat , falls die 2. Messung erfolgreich 

w ar 
Weitere 
Messungen : Monatlich im ersten Halbjahr und alle 3 Monate 

im zweiten Halbjahr 
Langzeit-
messungen: Halbjahrlich nach dem ersten Jahr oder nach 

Vorschrift des Projektverfassers. 

Die Messintervalle sind im übrigen auf den Baugrund und die 
Art des verankerten Bauwerks, sowie au f die mbgliche Gefahr
dung abzustimmen. Starre Regeln bedürfen in dieser Hinsicht 
stets einer sorgfaltigen Überprüfung. 

3 . 3  /nterpretation von Messresultaten 

Durch umfassende und sorgfaltige Vergleiche der Ankerkraft
und Deformationsmessungen lassen sich Rückschlüsse auf 
mbglicherweise sich ankündigende Grenzzustande, bzw. Ver
sagensformen ziehen. 

Es sind für verankerte Konstruktionen im Lockergestein 
folgende Versagensformen mbglich (siehe Bild 3) :  

Fig. l Fig. 2 

Fig. 4 Fig. 5 

l 
l 
l '  Fig. 3 

Fig. 6 

Bild 3 : Grenzzustdnde bei verankerten Wdnden. Die Duppel/inie in 
der freien Ldnge deutel ei n. Versagen des Ankers an 

Fig. l zeigt ein Versagen der Stützkonstruktion oder der Anker 

Fig. 2 stellt ein Versagen infolge einer zu kleinen Einbindetiefe 
der Sti.Jtzkonstruktion dar 

Fig. 3 zeigt einen Grundbruch der Wandfundation infolge zu 
hoher Vertikallast an 
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Fig. 4 weist auf eine innere l nstabilitat aufgrund zu kurzer 
Ankerlangen hin 

Fig. 5 stellt ein Versagen dar, das sich au f ei ne zu kleine Stand
sicherheit des ganzen Systems zurückführen lasst 

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

Für Felsanker entfallen meist die Versagens formen nach Fig . 4 
und 5 .  Falls die Stützkonstruktion 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
kriiften und Deformationen wertvolle Hinweise au f den Typ des 
mbglichen Grenzzustandes und damit auf die einzuleitenden 
Gegenmassnahmen. 

Bild 4: Die aujgeloste Stützkonstruktion <<Bachmatlli» m i t der Berme, 
die die Zugdnglichkeit zu den A nkern und den moglichen Einbau 
zusdtz/icher A nker erleichter 

3 .4 Gegenmassnahmen 

Gegenmassnahmen müssen ergri ffen werden, falls die gemesse
nen Ankerkrafte die durch Versuche bestimmte Grenzkraft des 
Verankerungskbrpers oder die vom Spannstahl bekannten 
zulassigen Werte von 75 07o der Stahlbruchkraft übersteigen. 
Auch wenn die Bewegungen der Konstruktion oder des Hanges 
an sich zu gross werden, so dass das Bauwerk seine Funktion 
nicht mehr erfüllen kann, müssen Sofortmassnahmen eingelei
tet werden. Das gleiche gilt für den Fali, dass aufeinander
folgende Messungen stark zunehmende Deformationen zeigen .  

Als Sofortmassnahmen bieten sich an : 

a) Evakuierung des gefahrdeten Abschnitts 
b) Auffüllen der Gelandeanrisse mit bindigem Material um cin 

weiteres Eindringen von OberfUichenwasser in die Gleitfuge 
zu verhindern 

e) Entwasserung, zum Beispiel durch Drainagebohrungen, um 
die Scherfestigkeit in plastischen Gleitzonen zu erhôhen 

d) Vergrossern des verankerten Bodenkorpers durch Vcrlan
gerung der noch auszuführenden Anker (bei Baugruben, 
siehe [3]) 

e) Vorübergehendes Entspannen überlasteter Anker 

f) Einbau zusatzlicher Verankerungen. 

3 . 5  Beispiel Typ A: Hangsicherung "Bachmaltli " 

Ein typisches Beispiel cines verankerten Bauwerkes vom Typ A 
ist die 

HANGSl CHERUNG DER NATIONALSTRASSE N 8 im 
"Bachmal tli" bei Alpnachstaad [4] (siehe Bild 4 und 5 ) .  
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Bild 5 : Typischer Querschnitt im "Bachmattli" mit eingetragenen 
Gleitfliichen 

PROFI L 
k m 84.580 

Bild 6 :  Geodiitische Messungen im "Bachmattli" vom 6. 1 . 76 bis 
5.5.80. der Hang ist stabil, da die gemessenen Deformationen inner
halb d er theoretischen Fehlerellipse liegen 
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Im Teilstück "Bachmattli" liegt die Nationalstrasse N 8  in einem 
Hanganschnitt mit der Bôschungsneigung l :2 .  Seeseitig der N 8 
wurde die Lokalstrasse und bergseitig die Brünigbahn neu 
trassiert. Die knappen Platzverhaltnisse für diese drei Verkehrs
trager machten einen grossraumigen Anschnitt von 20 m Hóhe 
mit an si eh steiler Bóschung von l :  l für Fels und 2 :3  für 
Lockergestein notwendig. 

Nach dem Rutsch vom 1 5 .  November 1 972 in der nahen Bau
stelle "Hauetli" konnte ein Gleiten des bis zu 1 8  m machtigen 
Gehangeschuttes auf dem unterliegenden Mergelschiefer auch 
im "Bachmattli" nicht ausgeschlossen werden. 

Der Empfehlung des lnstitutes für Grundbau und Boden
mechanik folgend, wurde ein von oben nach unten abgetra
gener, stufenweiser Hangabschnitt mit geneigten, verankerten 
Wandelementen von 5 x 5 m ausgeführt. Die aufgelóste Stütz
konstruktion mit den 289 eingebauten Ankern vom Typ BBRV 
D 1 400 und Langen von 12-38 m verhindern ein Abgleiten von 
ca. 250'000 m' lehmigem Gehangeschuttmaterial (Die Zahl l 400 
bezeichnet die Gebrauchslast der BBRV-Anker in kN). 

Die eingebauten Anker kónnen wie folgt charakterisiert 
werden: 
Die Anker mit einer Nennlast von 1400 kN sind mit 1 220 kN 
verankert und weisen eine Sicherheit gegen Stahlversagen von 
S = 1 .66 auf. Die Anker wurden also mit cr = 0.6 0z in die 
Rechnung eingesetzt .  

Aus dem Verhaltnis zwischen rückhaltenden und treibenden 
Kraften ergibt sich im Gebrauchszustand ein Sicherheitsfaktor 
F* = 1 .06. 

Bei Annahme einer ursprünglichen Hangsicherheit von F = l 
erlaubte die genaue Kenntnis der Gleitflache, den Sicherheits
faktor im Bruchzustand mit F = 1 . 1  extrem niedrig zu wahlen. 

Durch konstruktive Massnahmen werden Verschiebungen in 
lokalen Gleitflachen bis zu 6 em quer zur Ankerachse ermóg
licht . In der gesamten freien Lange 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 Übergang 
des Ankers in die Fundamentplatte mit Hilfe eines Teleskop
systems überbrückt .  

Aus wirtschaftlichen Überlegungen mussten jedoch bewusst 
Risiken eingegangen werden. Wie bereits oben erwahnt, ist der 
Sicherheitsfaktor von F = 1 . 1  extrem niedrig gewahlt worden. 
Wahrend einer lang andauernden Regenperiode kônnte nun 
allerdings Wasser in die bereits vorhandene Gleitflache eindrin
gen und die Kohasion herabsetzen. Durch den sich dabei auf
bauenden Kriechdruck kónnten die Anker zusatzlich belastet 
werden. 

3 



Zudem besteht die Tendenz, dass sieh in der freien Lãnge der 
Anker Querversehiebungen von mehr als 6 em einstellen, da die 
Stützkonstruktion Bewegungen in der Fallinie weitgehend ver
hindert . 

Zur systematisehen Überwachung wurden vom Projektver
fasser deshalb folgende Messungen angeordnet: 

a) Kontrolle der Hangbewegungen dureh halbjãhrliehe gebdã
tische Vermessung 

b) Monatliche Messungen der Verschiebungen bis 60 m Tiefe 
mittels "Slope-lndicator" und Extensometer an allen Mess
stellen 

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

Ein Ansteigen des Kriechdruekes ist bei jedem Anker dureh 
Abheben des Ankerkopfes messbar. Ein Anwaehsen der Anker
krãfte bis zu Spannungen von O. 75 �z des Spannstahls ist nach 
S IA-Norm 19 1  zulãssig. Im vorliegenden Fali betrãgt der 
zulãssige Zuwachs 25 OJo der planmãssigen Ankerkrãfte. 

Folgende Sofortmassnahmen müssten getroffen werden, sobald 
die festgelegten Grenzwerte übersehritten würden: 
a) Erstellen von Drainagebohrungen zur Entwãsserung von 

Gleitflãehen. In d er benaehbarten Baustelle "Hauetli" 
wurde nãmlich ein direkter Zusammenhang zwischen 
Niederschlagsmenge un d Hangbewegung festgestellt . 

b) Die vorübergehende Entlastung einzelner überlasteter Anker 
erhalten deren Tragfãhigkeit, mindern den vorhandenen 
Krieehdruck vom passiven in den aktiven Zustand ab und 
geben Zeit, di e folgenden langfristigen Sanierungsmass
nahmen einzuleiten: 

Als Sanierungsmassnahme ist im Falle eines Ansteigens des 
Krieehdruekes über die festgelegten Grenzwerte hinaus der 
Einbau von zusãtzlichen Widerlagern und Ankern zwischen den 
vorhandenen Elementen vorgesehen. Durch di e eingeplanten 
Bermen wird die Zugãnglichkeit erleichtert. 

Auch gróssere Lateralverschiebungen kónnten durch zusãtzlieh 
zu versetzende Anker schrãg zu den bestehenden verhindert 
werden. 

4 

- 1 9 m  
..... 

Bereich der MessgenaUigkeit 
( Werkangabe l 

- 43 m  
...... 

756 (versetzt 20.5.75 ) 
= 

Deformationsmassstab lO m m 

PROFI L km 84. 580 

Die Messresu/tate aus der periodisch durchgeführten Über
wachung wurden grafisch dargestellt. 

Die Resultate der geodãtisehen Kontrollen sind im Bild 6 

gezeigt. Die eingezeichnete theoretisehe Fehlerellipse zeigt, dass 
im Messpunkt Nr. 756 keine eindeutige Bewegung festgestellt 
werden konnte. 

Eine weitere grafische Darstellung (Bild 7) zeigt die Ergebnisse 
d er anfãnglich monatlieh durchgeführten " Slope Indicator"
Messungen am Beispiel des Messpunktes Nr. 756. Auch hier 
zeichnen sich keine Bewegungen ab. 

Die zweijãhrliehen Messungen der Ankerkrãfte sind im Bild 8 
dargestellt .  Der gemessene Mittelwert der Ankerkrãfte liegt 
5 % tiefer als der berechnete, die Relaxation des Spanndrahtes 
berücksichtigende Wert, gemittelt über 289 Anker. Aus den 
Messresultaten und den weiteren Beobaehtungen kann 
geschlossen werden, dass - wie erwartet - naeh dem Ab
schluss der Sicherungs-Bauarbeiten der Hang im "Bachmattli" 
keine Tendenz zur l nstabilitãt zeigt. 

Ankerkraftkontrol le  " Bochmott l / 11 
20. 10.75 - 20. 10.77 ( 2 89 A n k tr)  

o 

o 

� 4 o 
Vs = 1170 kN, berechneter Mittelwert 

(klemer als V0 infolge Relaxation) 
<( 

� <( 3 o 
VG = 1 1 10 k N, gemessener M1ttelwert 

(kleiner al s V9 1nfolge Plattensetzung l 
20 --- ----- ----------

Jd 
1000 

l 

1--- Vo o 

i!! j 
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Spo 
zur 

nnkroft 
Ze1t t = O 

Vorsponnkraft 

Bild 8 :  Darstellung der Resultate der zweiji.ihrlichen A nkerkraji
kontrolle 

Bild 7: Typische "Siope lndicator"-Messresultate (Messstelle Nr. 756) 
zeigen stabile verhi.iltnisse an 
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4. ÜBERWACHUNG VON BAUWERKEN TYP B 

4. 1 Definition 

Der Typ B umfasst verankerte Bauwerke, bei denen die Ver
ankerungskrafte zur Aufnahme konventioneller, von aussen 
einwirkender standiger und nicht standiger Be1astungen vor
gesehen sind. 

Darunter fallen Verankerungen von Kranbahnen, Luftseil
bahnen, Staumauererhi:ihungen, Mastverankerungen, Auf
triebssicherungen, Spannbandbrücken und ahnliche Bauwerke. 

Es sei festgehalten, dass für Bauwerke vom Typ B die Sicher
heitsdefinition als Verhaltnis der Scherfestigkeit zur Scher
spannung, wie die SIA-Norm 1 9 1  sie vorschreibt, nicht ange
wendet werden kann. Die Ankerbemessung muss hier aufgrund 
einer Gleichgewichtsbetrachtung zwischen der Belastung, den 
Ankerkraften und dem Gewicht des verankerten Bodenki:irpers 
erfolgen, wobei die Anker meist als Ankergruppe in die Rech
nung eingeführt werden. 

4 .2 Überwachungsmoglichkeiten 

Für verankerte Bauwerke vom Typ B stehen als wichtigste 
Überwachungsmi:iglichkeiten die folgenden Massnahmen im 
Vordergrund: 

- Messung d er Krafte 
a) der ausseren Krafte (z. B. Seilzug) 
b) der Ankervorspannkraft mit hydraulischen oder elek

trischen Kraftmessdosen (ev. mit automatischem Alarm
system) oder durch periodisches Abheben der Anker
ki:ipfe 

- Messung der Deformation 

e) Geodatische Vermessung und Nivellement im Anker
kopfbereich 

d) der Konstruktion (z. B. Seildurchhang) 

- Spezielle Überwachungsmassnahmen 
e) Periodische Kontrollen des Korrosionsschutzes 1m Be

reich des Ankerkopfes 
f) Prüfung des Korrosionsschutzes an zusatzlichen, frei

gelegten Referenz-Ankern 
g) Messungen des Wasserdruckes mit Piezometern bei Auf

triebsankern. 

Das Schwergewicht der Überwacht:mg liegt bei verankerten 
Bauwerken vom Typ B auf der Kontrolle des Korrosions
schutzes am Ankerkopf sowie au f 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 sekundare Bedeutung zu. lnfolge ansteigender, von aussen 
einwirkender Belastungen nehmen die Ankerkrafte zu. Ein 
mi:igliches Versagen kann durch Ankerkraftmessungen früh
zeitig erkannt werden. 

1 36 m  

4 . 3  Interpretation von Messresultaten 

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

Ein geringfügiges Abfallen der Ankerkrafte im ersten Monat 
weist auf die materialabhangige Spannstahlrelaxation von l bis 
5 OJo hin. 

Ein signifikantes Abfallen der Ankerkraft eines einzelnen 
Ankers und ein entsprechendes Ansteigen der Krafte in den um
liegenden Ankern ist ein Zeichen dafür, dass die übertragbaren 
Scherspannungen an der Kontaktf1ache zwischen Ankerver
ankerungski:irper und Bodenmaterial überschritten wurden und 
eine Kraftumlagerung au f die benachbarten Anker stattfand. 

Diese Kraftumlagerungen sind , soweit sie in einem gewissen 
Rahmen bleiben, nicht immer alarmierend. Ein Ansteigen der 
Ankerkrafte ist nach SIA-Norm 1 9 1  bis auf 75 % der Bruch
kraft zulassig. Einzelne Anker ki:innen, falls die sich dabei erge
benden Deformationen tolerierbar sind, teilweise entlastet 
werden um Zeit für Sanierungsmassnahmen zu gewinnen. 

4.4 Gegenmassnahmen 

Als geeignete Massnahme hat sich bisher das Einplanen von 
Reserveankern bereits in der Projektierungsphase erwiesen. lm 
Bedarfsfalle kónnen so  zusatzliche Anker in bereits gebohrte 
Lócher versetzt werden. 

Bild 9 :  Spannbandbrücke "SAPPRO", Genj, Tei/ansicht des 
Bauwerkes 

B i/d 1 0 : Liingsschnitt der Spannbandbrücke "SAPPRO" mii der A nordnung d er BBR V-Felsanker 
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4 . 5  Beispiel Typ B: Spannbandbrücke "SAPPRO "  

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

FUNDAMENTVERANKERUNG DER FUSSGÀNGER-
BRÜCKE Lignon-Loex in Genf [5 ,6) 
vorstellen (siehe Bild 9 und 10). 

Eine Passerelle mit 1 36 m Spannweite zur Überbrückung der 
Rhone sollte die Erholungszone Loex erschliessen und zugleich 
als Tragkonstruktion für eine Pipeline der Firma SAPPRO 
dienen. Eine Behinderung des Schiffsverkehrs auf der Rhone 
war auszuschliessen und die Brücke sollte sich harmonisch ins 
Landschaftsbild einfügen. Beide Widerlager liegen in zerklüfte
ter und geschichteter Molasse mit einer oberflachlichen Ver
witterungszone von 2 bis 6 m Starke. Eine Spannband
Konstruktion mit 4 Kabeln vom Typ BBR V 4100 und vorfabri
zierten Betonelementen erfüllte alle gestellten Anforderungen. 
Da die Verankerungskrafte umgekehrt proportional zum 
Durchhang sind, wurde ein relativ grosser Durchhang von 
5 .60 m gewahlt, entsprechend 1 124 der Spannweite. Die aufge
lósten Widerlager bestehen aus einem Druckbein, das beidseitig 
mit je 5 BBRV D 1030 Gründungsankern gehalten wird, sowie 
ei n em Zugbein, welches mit 24 bzw. 1 6  Ankern bestückt w ur de. 
Die Ankerlangen liegen zwischen 15 und 26 m, mit Ver
ankerungsstrecken von 8 bis 10 m.  

Verstarkte Versuchsanker wurden mit 1 . 8-facher maximaler 
Gebrauchskraft geprüft, ohne dass die Grenzhaft des Ver
ankerungskórpers erreicht wurde. 

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

In diesem Projekt kommt einer intensiven Überwachung der 
Ankerkrafte eine übergeordnete Bedeutung zu. Ein erprobter 
Korrosionsschutz verhindert die Korrosion des Spannstahls. Er 
besteht aus einer bituminósen Masse, welche im PE-Schutzrohr 
der freien Lange verfüllt wurde. Diese konstruktive Massnahme 
gestattet zudem die Kraftkontrolle und ein Nachspannen der 
Anker wahrend der Lebensdauer des Bauwerkes. 

Als Kontrollmassnahmen wurden angeordnet: 

a) Jiihrliche Kraftkontrollen aller 49 Anker durch Abheben des 
Ankerkopfes, Messung der vorhandenen Ankerkraft und 
anschliessendes Nachspannen au f die planmassige Kraft von 
880 kN.  

b )  Visuelle Kontrolle des Korrosionsschutzes am Ankerkopf 
und Nachfüllen der bituminósen Masse auf ein über dem 
Ankerkopf liegendes Niveau, so dass auch dieser Bereich 
vor Korrosionsangriff geschützt bleibt. 

e) Beobachtung des Spannband-Durchhanges. 

Die Resu/tate der Ankerkraftmessungen der letzen 10 Jahre 
sind i m Bild 1 1  dargestellt. 

Die Ankerkraft von 1 190 kN am Anfang des Messintervalles 
gehórt zur Schlussphase des Ankerprüfprogramrns , das bis 
Mitte 1 972 durchgeführt wurde. Die bis heute weitergeführten 
Spannklraftkontrollen zeigen Schwankungen von maximal 
5 . 5  IJ!o . Davon sind ca. l f!/o der Messgenauigkeit der einge
setzten Prazisionsdynamorneter, di e in regelmassigen Abstan
den in der EMPA geprüft und geeicht werden, zuzuschreiben. 

Die visuelle Kontrolle des Korrosionsschutzes ergab befriedi
gende Resultate und ein Nachfüllen der bituminósen Masse war 
n ur in wenigen Fallen notwendig. 

E s wurde au eh k ei ne Vergrósserung des Spannband-Durch
hanges festgestellt .  

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

Die angeordneten Kontrollmassnahmen erwiesen sich a!s ada-
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quai und wir sind überzeugt, dass mit diesem Überwachungs
system jede Gefahrdung frühzeitig erkannt werden kann . 
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Bild I J : Darstellung der Resulrate der jâhrlichen A nkerkraftkon
trollen und Nachspannarbeiten an der Spannbandbrücke "SA PPR O "  
in Genf 

5 .  ÜBERWACHTE OBJEKTE 

Im folgenden werden sieben verankerte Bauwerke beschrieben, 
bei welchen zum Teil seit langen J ahren sicherheitstechnische 
Kontrollen durchgeführt werden. 

5 . l  Beispiele zum Typ A 

HANGSICHERUNG FÜR DIE NATJONALSTRASSE N 2 
bei Bissone im Kanton Tessin (Verankerung 1966, siehe Bild 1 2  
und 1 3 ) .  

Dieser steil abfallende Felshang, bestehend aus mehrscharig ge
klüfteten Eruptivgesteinen wurde mit drei Tunnels für die Ver
kehrstrager der N 2 und der SBB nahe der Oberflache durch
órtert. 

Ein Abrutschen ganzer Felspartien entlang der mit plastischern 
Mylonit gefüllten Kluftsysterne verhindern 32 BBR V Felsanker 
vom Typ D 2350 mit Langen von ca. 50 m. Die Überwachung 
der Ankerkrafte erfolgt durch periodisches Ablesen der an ein
zelnen Referenz-Ankern eingebauten Dynamometer. 

Bild 12 : Hangsicherung bei Bissone/TI. Erhohung des inneren Wider
standes im Fe/s durch Erzeugung von Druckkrâjíen un/er A n wendung 
v o n BBR V-Fe/sankern Typ D 2350 

52 



l : . : 
Bild 13 : Der Querschnitt zeigt die A usbrüche für die Verkehrstriiger 
d er N2 und der SBB bei Bissone 

Bild 14 : A nsicht desfertigen Bau werks 540 der Ni bei Neuenhof 
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B i/d 15 : Schnitt durch das Stützbau werk 540 d er N J bei Neuenhof 

STÜTZBAUWERK 540 DER NATIONALSTRASSE N l bei 
Neuenhof i m Kanton Aargau ( 1 969, siehe Bild 14 und 1 5) .  

Eine verankerte Pfahlwand mit drei aufbeionierten Longarinen 
schützt hier die Fahrbahnplatte der N l in einem potentiellen 
Kriechhang. Zur Aufnahme des Erddruckes wurden 258 
Felsanker vom Typ BBRV D 1900 mit Lángen bis zu 50 m ein
gebaut. 

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

STÜTZBAUWERK UNTERHALB DER SBB SIMPLON
LINIE für die Überbauung Lutry-Taillepied im Kanton Waadt 
( 1974, siehe Bild 16 un d 1 7) .  

Âhnlich de  m Objekt "Bachmattli" mussten au  eh  h i e r  instabile, 
lehrnige Gehángeschuttmassen in sandigem Alluvium verankert 
werden. Der anfallende Erddruck wurde mit 63 Gründungs
ankern vom Typ D 1900 mit Lángen von ca. 40 m und einer 
Verankerungsstrecke von 12 m aufgenommen. 

�l 
l �· ---------�: �--l 

l 
l 
l 

Die durchgeführten Ankerkraft- und Verschiebungskontrollen 
geben zu keinen weiteren Massnahmen Anlass. 

Bild 16 : Tei/ansicht der Baustelle Lutry- Tai//epied, Blick gegen die 
SBB-Simplonlinie, er::!f?ç bis drittes Ankemiveau 
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B i/d 1 7 : Querprojil der Überbauung Lutry- Taillepied mit eingetragenem geolo
gischem Schichtverlauj und Ankerlagen 

Bild 19 : Typisches Querprojil im Bahnhojbereich K/aten. 
Verankerung der Baugrubenwiinde und A ujlriebssicherung der Wanne 
mit permanenten BBR V-/. nkern 

426.00 

Bild 18 : Kloten-Fiughajenbahnhof. Teilansichl des 
Wannenbodens mii A uftriebsankern 

Schlcmmsack 

Anker Typ O 700 

5 .2 Beispiele zum Typ B 

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

Die unter dem Grandwasserspiegel liegende Wanne des kürzlich 
eróffneten Flughafenbahnhofs musste mit 8 1 5  Lockergesteins
ankern System BBRV gegen starken Auftrieb gesichert werden. 
Eingesetzt wurden Permanent-Anker mit einer Ankerkraft von 
700- 1000 kN, Lángen von 10-42 m und Verankerungsstrecken 
von 8- 10 m, die im Feinsand mit dünnen Siltschichten verankert 
sin d .  

Die Ankerkráfte werden bei diesem Bauwerk durch eingebaute 
Kraftmessdosen kontrolliert. 

ZUGVERSUCHE AN VERTIKAL VERANKERUNGEN beim 
Sechseláutenplatz in Zürich ( 1 97 1 /73, siehe Bild 20, 21 und 22) 
[8] . 

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

8 

ablagerungen unter sehr lang wirkender Belastung. Die Ver
suche dienen als Grundlage für die Bemessung der Anker für 
den Seetunnel, die Unterführungen des Bellevueplatzes und 
diverser Parkháuser. 

Die Kraftmessung wurde mittels Prázisions-Dynamometern 
durchgeführt. 

ERHÓHUNG DER SPULLERSEE-STAUMAUER in Óster
reich ( 1 963, siehe 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 zusátzlicher Wasserdruck und erhohte 
Scherkráfte im Mauerfuss. Die Vertikalkráfte der Mauer 
wurden mit 1 1 5  BBR V Vertikal-Ankern Typ D 1 350 vergrossert 
und damit die Scherfestigkeit in der Mauersohle erhoht. 

Zur Überwachung werden an der Mauer in regelmássigen Zeit
abstánden Deformationsmessungen vorgenommen. 
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B i/d 20 : Detailaujnahme der hydrau/ischen Presse 
mit aufgesetztem Prdzisions-Dynamometer 

1 S e c h se l a u ten - P l at z tv (_J • \ 1  l �· ' 7 Z 3  

Profi l I 
t:; Z9 Z 7 J Z5 --------:. 1&- --s--- ---e- Z11  Z4 T---
l -- 0-<-��)z 10 �s ----� B --t: . _.. Profi l II ----y-=9-- - -. -+- ------- J '" l 
(�-;------- ---- ---- - --!------ "'----__/ 

B i/d 21 : A nordnung de r Versuchsanker a m Sechseldutenplatz 
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B i/d 22 : Geo/og1scher Schicht verlauf a m Sechseldutenplatz mii einge
tragenen A nkerlagen 

FELSVERANKERUNG der Tragseile und Masten der LUFT
SEILBAHN DIAVOLEZZA ( 1 979, siehe Bild 25 und 26). 

Die Krafte aus Tragseilzug in der Grossenordnung von 
1 0'000 kN wurden mittels 6 CONA-Sol Litzenankern Typ L 19  
au f der Bergstation in  den Fels eingeleitet. In den Fundamenten 
der beiden Zwischenmasten wurden zur Aufnahme der nega
tiven Au flagerkrafte 8 CONA-Sol Litzenanker vom Typ L 6 
mit ei n er Gebrauchslast von 325 k N eingesetzt . 

Die Kontrolle der Ankerkriifte erfolgt durch Abheben der 
Ankerkopfe mit der Spannpresse. 
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Bild 23 : Gesamtansicht der Staumauer Spullersee. Die Erhohung ist 
deutlich erkennbar 

6. ZUSAMMENFASSUNG 

Bild 24 : 
Typischer Querschnill mit einge
zeichneter Erhohung und A nordnung 
der Vertikalanker in der Staumauer 
Spullersee 

!m vorliegenden Artikel wurden für verankerte Bauwerke zwei 
Hauptgruppen definiert, die sich nicht nur in Bezug auf den 
Kraftursprung unterscheiden, sondern auch dadurch, dass 
unterschiedliche Überwachungssysteme zur Anwendung kom
men . 

Da heute aus wirtschaftlichen Gründen die Sicherheitskoeffi
zienten bei verankerten Bauwerken relativ tief gewahlt werden, 
müssen diese Objekte auch nach ihrer Fertigstellung durch spe
zifische, systematische Kontrollmassnahmen wahrend der 
ganzen Lebensdauer des Bauwerkes überwacht werden. 

Dieses Vorgehen führt nicht nur zu wirtschaftlicheren, sondern 
letztlich auch zu sichereren Bauweisen. 
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Bild 25 : Blick auf die Bergstation der Luftseilbahn Diavo/ezza, die 
1980 in Betrieb genommen wurde 

Bild 26 : Querschnitt durch die Verankerung der Tragseile der Diavo/ezza Bahn 
mit eingetragener A nkerlage 

6 F E  LS A N K E R  
CO N A - Soi  L I S  
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A m Objekt "Bachmattli " Beteiligte: 

Bauherr und Oberbauleitung: Kanton Obwalden, 
Tiefbauamt 

Órtliche Bauleitung: lngenieurbüro 
Werffeli & Winkler, 
Sarnen 

Geotechnische Beratung: l nstitut für Grundbau 
und Bodenmechanik, 
ETH Zürich 

Geologie: Dr. T .R .  Schneider, 
Uerikon 

Deformationsmessungen: Büro D r. Vollenweider, 
Zürich und Terrexpert AG, 
Bern 

Hauptunternehmung Tiefbau: Bürgi AG, Alpnach 

Bohrunternehmung: Stump Bohr AG, Zürich 
Ankerunternehmung: ST AHL TON AG, Zürich 

Am Objekt "SAPPRO "  Beteiligte: 

Bauherr: 

Projektverfasser: 

Geologie: 

Windkanalversuche: 

Elektronische Berechnungen: 
Bohrunternehmung: 

Anker, Vorfabrikation und 
Spannglieder: 

Aushub und Ortsbeton: 

Statische Versuche: 

Dynamische Versuche: 

SAPPRO (Société anonyme 
du pipeline à produits 
pétroliers sur territoire 
genevois) 
Büro H. Weisz, Genf/ 
Büro O. Wenaweser & 
Dr. R. Wolfensberger ,  
Zürich 

lngenieurbüro P.C.  Dériaz, 
Genf 

Eidg. Flugzeugwerke Emmen/ 
Prof. Dr. Angelo Pozzi 

Datastatic AG , Zürich 

Swissboring AG , Volketswil 

STAHLTON AG, Zürich 
und Lausanne 

lnduni & Cie, Genf 

Eidg. Materialprüfungs
anstalt, Zürich-Dübendorf 
Prof. Dr. M. Weber, 
Wohlen . 
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M I T T E I L U N G EN der S c hwei zer ischen G ese l l s chaft f ü r  B od e n - u n d  F e l s m ec h a n i k  

N O  1 02 
P U B L I C A T I O N  de l a  S ociété S u isse de M éc a n i q u e  des S o l s  et d e s  R oc h es 
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Ü berwachung der Silo- Erstfüllung durch Messung des Konsolidationsvorganges 
im Untergrund 

Von P. Kiefer, Reinach 

l .  LAGE UND PROJEKT 

Der Getreidesilo liegt unter dem afrikanischen Aequator bei 
4 o 47 ' südlicher Breite am Golf von Guinea (Abb. 1 ) .  Der Si! o 
wurde im Jahre 1977 in Pointe-Noire, der Hafenstadt der 
Volksrepublik Congo, erstellt. Seit den 40er Jahren wurde der 
Hafen im Rahmen eines Ausbauprojektes stãndig vergrõssert 
(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 lngenieurbüro A. Aegerter & Dr. O. Bosshardt AG, 
Base!, die Bauunternehmung Frutiger Sõhne AG, Thun, sowie 
die Gebrüder Bühler AG, Utzwil, Ietztere für die Siloeinrich
tungen. Die geotechnische Beratung erfolgte durch das Geo
technische Institut AG. 

Das Besondere an der Baustelle war, dass der Silo buchstãblich 
von der Schweiz aus gebaut wurde. Von der Rammsonde bis 
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zum Armierungsstahl wurde alles, in einem Schiff verladen, 
nach Afrika hinunter gefahren. An Ort und Stelle ermõglichte 
der Resident-Engineer, Herr M .  Buxtorf, die rasche Ein
gliederung in die ungewohnte Umwelt in Schwarzafrika .  

Bezüglich moderner Messtechnik stellt das durchgeführte Mess
programm nichts Aussergewõhnliches dar . Der Reiz d er ganzen 
Überwachung lag - aus der Sicht des Geotechnikers - in der 
Bewãltigung der logistischen Aufgaben. Aus diesem Blick
winkel wurden an die Messtechnik ganz besondere Anforderun
gen gestellt. 

A bb. l :  Lage von Pointe-Noire in Afrika, Hafen und Umgebung von A bb. 2 :  Luftaufnahme des Hajens von Pointe-Noire. Standort des 
Pointe-Noire Si/os i m B i/d un/en links nebe n dem Manganerz-Depot 
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A bb. 3 :  Si/o S!A CONGO nach beendetem Rohbau 

2. PROBLEMKRBS BAUGRUNDERKUNDUNG 

Die Baugrunderkundung gliederte sieh in versehiedene Sehritte. 
Im Rahmen einer l .  Mission wurde bei der Firma Ménard, 
Paris, eine Sondierkampagne mit Sondierbohrungen und 
Pressiometerversuehen in Auftrag gegeben. Die geologisehen 
Informationen über den Baugrund waren zu jener Zeit eher 
sparlieh. Danaeh sollte es sieh bis in grosse Tiefen urrt junge 
Sandablagerungen handeln. In grósserer Tiefe wurde auf das 
Vorhandensein von Bitumensanden hingewiesen. Im besagten 
Gutaehten hat man von einer Flaehfundation abgeraten, da die 
Vertikalsetzungen 27 - 33 em und die differentiellen Setzungen 
10 - 15 em erreiehen würden. 
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A bb. 4 :  Problem der Tiefengründung in Bitumensanden 

2 

Naeh reiflieher Überlegung entsehloss sieh der projektierende 
lngenieur auf Empfehlung des Geoteehnikers, trotz entmuti
gender Setzungsprognose, risikofreudig für eine Flaehfunda
tion auf einer (29 x 42)m' grossen steifen Bodenplatte. Dureh 
ein ausgeklügeltes Füllprogramm der 3 x 4 Silozellen ver
spraeh man sieh, 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 Nahe der Bitumeneinsehlüsse, als kritiseher 
(Abb . 4) . Im übrigen wurde vorgesehen, die Baugrundver
haltnisse bei Baubeginn noehmals selber zu überprüfen. 

Das erste Sehiff einer Sehweizer Reederei traf im September 
1 976 im Hafen von Pointe-Noire ein (Abb. 5) .  Die Anlegestelle 
am Quai G befand sieh nur rund 80 m neben der Bauparzelle. 
Trax, Kranen, Baubaraeke, Armierungsstahl und Zement 
wurden ausgeladen, um sofort mit den Bauarbeiten beginnen zu 
kónnen. 

A bb. 5 : Schiff d er Nautilus-Line i m Hafen von Pointe-Noire 

Wahrend der lnstallation und den Aushubarbeiten für die 
1 . 5  m tiefe Baugrube (Abb. 6), sowie der Suche des Unter
nehmers nach geeigneten Zuschlagstoffen (Abb. 7), wurde aus 
Brazzaville eine Sondierbohrmasehine herbeigebracht und 
nochmals 3 Sondierbohrungen in Anwesenheit des Geotech
nikers abgetauft. Erst jetzt konnte über die lokalen geolo
gischen Yerhaltnisse und den Aufbau des Baugrundes ein zu
sammenhangendes Bild erhalten werden. 

A bb. 6 :  Baustelleninstallation und Baugrube 
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A bb. 7 :  Zuschlagstojjejür die Betonherstellunmg 
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A bb. 9 :  Si/omode/1 und Baugrund 
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3 .  GEOLOGISCHE VERHÀL TNISSE 

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

Unter den jungen Ufersanden von guten 10 m Machtigkeit ist 
die Region durch das Übereinanderliegen 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 über den 
Meeresspiegel reichende Corniche westlich der ausseren Mole 
bilden. Darunter folgt eine Lagunen-Fazies mit blauen Mergeln 
und, weiter unten, eine Küsten-Fazies mit machtigen Sand
schichten und mit Sandsteinen in der Tiefe. !m Innern der 
Bucht sind junge Meeresboden und Lagunenablagerungen aus 
Sanden und Schlammsanden vorhanden. 
Eine Besonderheit der Region stellt die Bitumen-Migration in 
den Sanden dar. Diese nimmt nach Westen in verstarktem 
Masse zu und gestattet wenige Kilometer vor der Küste die 
Fórderung von Erdól 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. 

Haten von Pomfe - No1re o 

A bb. 8 :  Geo/ogisches Profil durch den 
Hajen von Poinle-Noire, senkrecht zur 
Küste 

Nach dem Bau der Hafenmohle anfangs der 50er Jahre ent
stand, infolge der kraftigen, in einem spitzen Winkel zum Ufer 
gerichteten Dünung des Golfs von Guinea, ein starker Hinter
wassereffekt. Die von der Meeresstrómung transportierte ge
waltige Sandfracht wurde um den Leuchtturm getrieben und 
hinter der Mohle abgelagert (Abb. 1 0) .  In wenigen Jahren ent
standen auf diese natürliche Art und Weise Sandablagerungen, 
welche bis auf die Hóhe des Meereswasserspiegels reichten. 
Anlasslich der Verbreiterung der Hafeneinfahrt wurde noch bis 
2.4 m über den Wasserspiegel hydraulisch Sand eingespühlt. 
Diese, mit einer Sandbank vergleichbare Ablagerung, stellt 
also eine nur wenige Jahre alte Schicht dar. Bezüglich ihrer 
Kornverteilung zeigen die Sande ein ausserst gleichfórmiges 
Bild im Bereich der Fein- und Mittelsande (Abb. 1 1 ) .  

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

Darunter folgen bis in gróssere Tiefen die eigentlichen vor
belasteten Meeressande. 

In der Tiefe stehen die vorher erwahnten alteren Ablagerungen 
aus dem Kreide-Zeitalter an. 

Die wichtigsten geotechnischen Kennziffern gehen aus der 
Tabelle in der Abbildung 12 hervor. 
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Pointe· Noi re 

500m 

G o l f  von Gui nea 

A bb. 10 : Dünung des Go/js von Guinea und Sandbankbildung im 
Hinterwasser 

To" Si l t  

4. FUNDA TION 

Naehdem jetzt bekannt war, dass die eigentliche Fundations
problematik dureh die beiden oberen Sehiehten, die aufge
füllten Sande und die lokal vorhandenen Sehlammsande des 
ehemaligen Meeresgrundes, gebildet wurden, galt es an Ort und 
Stelle in letzter Minute zu entseheiden, o b 
- das Prinzip der Flaehfundation aufreeht erhalten werden 

konnte, und o b 

- der Silo in einen homogeneren Bereieh verschoben werden 
sollte. 

Zur Beantwortung dieser Frage musste in den besagten 
Sehichten die Lagerungsdiehte und der Durchlassigkeitskoeffi
zient k zuverlassig bestimmt werden. Die Bestimmung beider 
Werte stiess, infolge des anhaltenden hydraulisehen Grund
bruehes in den Sondierbohrungen, auf gróssere teehnische 
Sehwierigkeiten. In einer der Bohrungen wurde deshalb eine 
Bentonitstützung eingebraeht. Es gelang auf diese Weise, den 
Sandauftrieb zu unterbinden un d zuverlassige SPT-Versuehe 
durehzuführen. Wie erwartet konnten hóhere SPT-Werte und 
somit bessere Zusammendrüekungsmoduli gemessen werden, 
als dies bisher angenommen werden durfte. Die neuen Werte 
lagen in der Gróssenordnung von ME = 300 - 450 kg/em' . 

Zur Bestimmung des Durehlassigkeitswertes musste auf die 
Bentonit-Füllung verziehtet werden. In der zweiten Bohrung 
wurde, im Kampf mit dem Sandauftrieb, versueht, die k-Werte 
zu ermitteln und anhand der Kornverteilung und der Lage
rungsdiehte zu korrigieren. Man glaubte mit k = 1 .0 x 1 0- ' 
em/see einen zutreffenden Wert gefunden zu haben. 

Steine 

A bb. 11 : Kornverteilung der Meeres- und 
d er Schlammsande 

o �������������������������LU������. 
0,00'1 0,002 0,006 0,01 0,06 0,1 0,2 0,6 

Schicht 

a) Sande, 
konsolidiert 

b) Feinsande, 
unkonsolidiert 
(Auffüllung) 

e) Ufersande 
in-situ 

d) Tone und 
Sehlammsande 

e) Siltige 
San de 

f) Tonig-mergelige 
Silte und Bitu-
mensande 

Ko•nvr<>su in mm 

Tiefe (m) 

0,00 - 3 , 50 

3 , 50 - 10,00 

10,00 - 15 ,60 

1 5 ,60 - 1 6,60 

1 6,60 - 20,50 

a b 20,50 

Feuchtraum
gewicht 
(t/m') 

1 ,80 

1 , 70 

1 , 80 

1 ,70 

1 ,90 

2 ,05 

A bb. 12: Geotechnische Parameter der Schichten am Orte des Si/os 

4 

Effektiver Effektive 
Winkel der Kohãsion e '  
inneren Reibung (t/m') 
0 · n  

34 o - 0,3 

34 o 

34 0 , 1  

32  0 , 5  

32  o 

32 1 ,0 

Elastizitãts
modul E0 
(kg/cm') 

600 

360/480 

400/500 

200 

300 

1000 
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Es bestand somit kein Anlass von der gewãhlten Konzeption 
einer Flaehfundation abzuweiehen. Hingegen musste der Silo 
noeh in eine homogenere Zone versehoben werden, da ein 
Manganerz-Depot im südliehen Fundationsbereieh den Unter
grund vorbelastet hatte und somit differentielle Setzungen 
befürehten liess (Abb. 1 3) .  Eine neue Setzungsanalyse ergab für 
die primãre Konsolidation, anstelle der alten 22 - 33 em, 
mittlere Werte von ea. 8 em für die Vollast .  Die reehnerischen 
differentiellen Setzungen lagen am versehobenen Standort 
ebenfalls entsprechend . tiefer. Di e vom Bauherrn verlangte 
Toleranz der Schiefstellung des Silos im Betrage von unter 
l %o schien erfüllbar. 

Ersffüllung ' G ' 10 · 670 lo 
P ' 14' 200 to 

G + P ' 24. 870 to 

A bb. 13 : Blick hinter die Schalung der 
Bodenplalle auf di e weissen Meeressande (i m 
Hintergrund Resten des Manganerz-Depots) 

' 14' 200 to 

3 4 5 6 

� � t l l r 
g � ;;; 

Sefzung vor fUIIbeoinn ' 
- gemessen = 35 mm 

2 - Prognose = 38 mm 

3 
Erstfüllunossetzungen ' 
- gemessen = 59 mm 
- PrOQnose = 64 mm 

---- .L 

A bb. 14 : L ast/Zeit- und Zeii/Setzungs
Diagramm (Mittelwerte al/er Messpunkte), 
mit SE, tE = Setzungen und Zeit bei Bauende 

A bb. 15 : Setzungen der Siloplatte. Oben: 
Setzungen un/er Eigengewicht am 13.9. 79, 
unten: Setzungen nach der Erstfüllung am 
31 . 10. 79 

S i tu a t i o n  

Setzungsbetrage 
im Schnitt A - A 

5 .  SETZUNGSVERHALTEN IM BAUZUSTAND 

Gewissheit über das Setzungsverhalten konnte nur ein Be
lastungsversueh erbringen. Dieser war mit dem eben begon
nenen Bau des Silos bereits unterwegs. Mit einer Betonierkapa
zitãt von im Mittel 50 to pro Tag begann der Silo in die Hohe zu 
klettern. Nach 8 Monaten Bauzeit war der Rohbau beendet. 

An 6 Punkten der Bodenplatte wurden regelmãssig die Setzun
gen gemessen. Wie die Zeitsetzungskurve zeigt (Abb. 14) ,  
verlief das Setzungsverhalten des Silos planmãssig. Naeh dem 
Abklingen der Primãrsetzungen wurden unter dem Eigenge-
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wieht von 1 4'200 to bei einer Bodenpresung von p vorh 
1 .2 kg/em' mittlere Setzungen von 3 . 5  em gemessen (Abb. 1 5) .  

Aueh an  diesem Setzungsbeispiel zeigt sieh, dass die Korrelation 
von Neuber gut zutrifft (Abb . 1 6) .  Die Bauendsetzungen stehen 
in der von ihm aufgestellten Beziehung zu den auskonsolidier
ten Primãrsetzungen. 

Auf die Frage der gemessenen Porenwasserdrüeke wird weiter 
unten eingegangen. 
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6. INSTRUMENTIERUNG UND ÜBERWACHUNGS
KRITERIEN 

Mit Interesse wurde der Erstfüllung des Silos entgegen gesehen. 
Es sollte aber noch geraume Zeit dauern, bis es soweit war. Die 
Bauunternehmung war langst abgezogen und die Beschickungs
anlagen installiert und immer noch liess der Vertrag mit der 
Silo-Betriebsgesellschaft auf sich warten. Es kamen noeh poli
tisehe Sehwierigkeiten hinzu. Di e Regierung des Lan des 
weehselte, ein anderer Kurs wurde eingesehlagen. Der Vertrag 
mit der westliehe Betriebsgesellsehaft wurde nieht unter
zeiehnet. Dazu gab es Sehwierigkeit mit der 50 km entfernten 
Getreidemühle, welche das Getreide verarbeiten sollte. Man 

hatte also genügend Zeit, sieh die Silo-Ers tfüllung und die 
erforderliehen Überwaehungskriterien zu überlegen. 
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Von Anfang an war man sieh bewusst, dass der Kontrolle der 
Porenwasserspannungen i m U ntergrund eine zentrale Bedeu
tung zukam. Ausgehend von dem als massgebend erachteten 
Durehlassigkeitskoeffizienten von k = l x w-s em/see ent
sehied man sieh für die Überwaehung des Porenwasserdruekes 
mit Hilfe von rammbaren Mikropiezometern (Abb. 1 7) .  Die 
Referenzzeit dieses Piezometertypes betrug im betreffenden 
Boden rund 2 y, Stunden, was aueh hinsichtlieh einer raschen 
Füllung als ausreiehend erschien. 

Rohr 3/4' 
Oichtungsmasse 

� 
Ouarzfilter�erze OR 10 

Lochung • 10 mm 

A bb. 17 : Mikropiezometer für die 
Rammspitze Kontrol/e der Poren wasserspannungen 

Rammbarer Mikropiezometer 1 3/4 • 

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. 

Falle überschritten werden durften, ansonst der Füllvorgang zu 
unterbrechen ware. Für den Fali, dass irgend eine der Kontroll
messungen nieht ausgeführt werden kõnnte, oder die Mess
resultate auf die zu kontrollierende Grõsse nieht anspreehen 
würden, definierte man sieherheitshalber Grenzwerte für 3 ver
schiedene Beobaehtungsparameter: Man war zum Sehluss gekommen, dass wahrend der Bauzeit der 

Untergrund genügend Zeit zum Drainieren haben werde, ohne 
dass in den Piezometern Porenwasserspannungsüberdrücke 
auftreten würden. Dies wurde dann aueh von den Messungen 
bestatigt . 

Für die Erstfüllperiode reehnete man, in den wenigen Tagen der 
Verdoppelung des Silogewiehtes, mit Porenwasserspannungs
anstiegen. 

Anhand von Grundbruch- und Konsolidationsanalysen wurden 
Grenzwerte festgelegt, die anlasslieh der Füllung in keinem 

6 

Pri o 

l 

2 
3 

Beobachtungsgrosse Füllkriterium, 

Porenwasserspannung L.u :::: 2.0 t/m' 

Setzungsgesehwindigkeit L.s/ L.t � 1 .5 mm/Tag 

Belastungsgesehwindigkeit L.GI L.t :::: 1 500 to/see 
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l .  Anhand von Stabilitatsanalysen legte man fest, dass ein 
Porenwasserspannungsanstieg von L\.u � 2 t/m' zu unzu
lassigen Stabilitatsverhaltnissen führen würde. Damit 
konnte in den Mikropiezometern die maximal zulassige 
Steighohe des Wasserspiegels infolge Porenwasserüber
drücken festgelegt werden. 

2. Sollten die Mikropiezometer aus irgend welchen Gründen 
keinen Porenwasserspannungsanstieg anzeigen, so müssten 
sich mindestens die Setzungen ordnungsgemass vollziehen. 
Würde sieh die erwartete minimale Setzungsgeschwindigkeit 
von 1 . 5 mm/Tag wahrend der Füllung nieht einstellen, so 
müsste wiederum der Füllvorgang unterbroehen werden. 

3 .  Die Loschkapazitat der Siloanlage betragt im 24h-Betrieb 
2500 to pro Tag. Aufgrund des Konsolidationsmodells 
durften anlasslich der Erstfüllung nieht mehr als 1 500 to pro 
Tag aufgebraeht werden. Bei Einhaltung dieser Limite 
konnten sieh die Porenwasserspannungen zulassig abbauen 
und die Setzungen ordnungsgemass vollziehen. 

Mii all diesen Kriterien ausgerüstet blickte man der Erstfüllung 
mit lnteresse entgegen. 

7. SETZUNGSVERHALTEN ANLÀ.SSLICH DER ERST
FÜLLUNG 

lm 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 sieh ein . 
In den Mikropiezometern konnten keine eindeutigen Poren
wasserspannungsanstiege infolge des Füllvorganges beobaehtet 
werden. Es wurde weitergeloseht und auf die Beobaehtung der 
Setzungsgesehwindigkeit umgestellt . 

Di e Setzungen stellten sieh mit im Mittel L\.s/ L\.t = 2.0 mm/Tag 
relativ raseh ein. Lediglieh ein Bereieh im Ostteil der Boden
platte wollte sieh nieht setzen. lm Losehvorgang wurde ein 
Unterbrueh von 3 Stunden eingesehalten. Die Setzungen 
begannen sieh aueh in diesem Bereieh einzustellen. Danaeh 
konnte das Sehiff ohne Unterbrueh fertig geloseht werden, 
indem zuerst die ostlichen Zellen gefüllt wurden. 

A bb. 18 : Getreideschiff a m Quai G wahrend des Ldschvorgangs 

Aus der Darstellung der Last-Setzungskurve in  Abbildung 14 
kann entnommen werden, dass sieh die Setzungen raseh einge
stellt ha ben. Di e gesehatzten Gesamtsetzungen für l 0'000 to 
Nutzlast lagen bei 6,5 em. Die gemessenen Setzungen lagen mit 
s = 6.0 em nahe den prognostizierten Setzungen. 

Für das Fehlen von Porenwasserüberdrueken in den Piezo
metern wahrend des Füllvorgangs konnen zwei Gründe gesehen 
werden: 
- entweder waren die Mikropiezometer infolge einer Auf

loekerung rund um das Rammgestange umlaufig geworden, 
oder was eher der Fali gewesen sein dürfte, 

- der mittlere k-Wert der Sande wurde mit k = 1 .0 x 1 0- '  
em/see etwas zu konservativ bestimmt. 

8. SCHWIERIGKEITEN BEI DER PORENWASSERSPAN
NUNGSMESSU NG 

Eine Sehwierigkeit 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 sieh 2 Gezeitenzyklen ein 
(Abb . 19) .  Der starkere bei der Mondstellung über dem Atlan
tik, der sehwaehere bei der Mondstellung auf der Erdgegen
seite. Eine zweite Bewegung des Meereswasserspiegels in Form 
eines sinusformigen Verlaufs der Umhüllenden der Gezeiten
maxima und -minima wird von der Mondstellung auf seiner 

Monal Miirz1977 April1977 Moi 1977 Tog 30.3.1977 3U1977 1.4.1977 1 2 .4. 1977 1 341977 4.4.1977 
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Umlaufbahn um die Erde verursaeht. Ein kleinerer Gezeiten
berg entsteht jeweils bei Neumond, ein grósserer bei Vollmond, 
die Taler entstehen zur Zeit der Mondhalbphasen. 

Am Orte der Silos waren nur die Monatszyklen der Grund
wassersehwankungen in sehr abgesehwaehter Form zu beobaeh
ten. Unangenehme Stóreinflüsse zeigte das versiekernde Regen
wasser, indem dieses den Sattigungshorizont des Grundwassers 
zu beeinflussen vermoehte. Bei al! diesen Stóreinflüssen war es 
relativ sehwer zu unterseheiden, weleher Anteil der Poren
wassersehwankungen der Lastaufbringung zuzusehreiben war. 

9. ZUSAMMENFASSUNG 

Am Beispiel einer abgelegenen Baustelle in Afrika wird der un
gewóhnliehe Weg einer Baugrunderkundung und Fundations
evaluation für ein 30'000 to sehweres Silogebaude besehrieben. 

Für die Fundation kamen entweder die jungen, nur einige Jahre 
alten Sandbankablagerungen, oder die in der Tiefe artstehenden 
Bitumensande in Frage. Infolge des ungewissen Setzungs
verhaltens einer Pfahlgründung in Sanden mit Bitumenein
sehlüssen, wurde der Silo an der Oberflaehe auf einer steifen 
Bodenplatte abgestellt .  

Der besondere Weg des Ablaufes der Baugrunderkundung, mit 
einer Überprüfung wiehtiger Fundationsparameter erst bei 
Baubeginn, wird dargelegt. Die ursprüngliehe Setzungs
prognose von 27 em konnte auf 6.5 em zurüekgenommen 
werden. Die Frage der Sandbankbildung wird am Beispiel der 
stark mit Sand befraehteten Küstenstrómung des Golfs von 
Guinea betraehtet. 

Die Entstehung von Sandbanken wird am Beispiel der stark mit 
Sand befraehteten Küstenstrómung des Golfs von Guinea be
traehtet. 

Das Problem der Pfahlgründung in Bitumensanden wird disku
tiert. 

Infolge anhaltendem hydraulisehen Grundbrueh erwies es sieh 
als sehwierig, in Sondierbohrungen reprasentative Durehlassig
keitsparameter zu bestimmen. Die Lagerungsdiehte der jungen 
Sande konnte nur im bentonitgestützten Bohrloeh zuverlassig 
bestimmt werden. 

Die Erstfüllung erfolgte innert weniger Tage und braehte dem 
Si! o einen Lastzuwaehs von über 100 OJo . Mit Mikropiezo
metern untersuehte man den Baugrund in dieser Phase hin
siehtlieh nieht abgebauter Porenwasserspannungen. Mit einem 
System von Setzungspegeln konnte das Setzungsverhalten 
beobaehtet werden. Die Gesehwindigkeit der Lastaufbringung 
wurde den Resultaten der Konsolidationsanalysen angepasst. 

Sehwierigkeiten zeigten sieh in den Mikropiezometern bei der 
Messung der Porenwasserüberdrüeke infolge Lastaufbringung. 
Diese konnten nicht von der Sattigungslinie des Grundwassers 
untersehieden werden. Als unbequeme Stóreinflüsse erwiesen 
sieh die anhaltenden Niederschlage und die Mondstellung auf 
ihrer Umlaufbahn um die Erde. Die tagliehen Gezeiten des 
Meeres waren ohne Einfluss auf den 80 m entfernten Silo
standort. 
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Tassements observés et prévus de bâtiments dans la région genevoise 

par A. Fontana, Genêve 

RÉSUMÉ 

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

Pour 5 bâtiments, les différences «mesures - prévisions» sont 
importantes, bien que les méthodes de calcul et les parametres 
«sols» utilisés soient les mêmes que pour le premier bâtiment, 
présenté ici à 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 soi. 

INTRODUCTION 

L 'importance de l 'expérience locale quant à la qualité des pré
visions de tassements n'est plus à souligner; de trés nombreux 
auteurs l 'ont relevée à maintes reprises. 

Châtela1ne � l 
Eaux . v1ves 

Lancy 

Curé Baud La Pralie 
rf. B  A- H\"' 1 - P 

Carouge 

J. 
Pour la région genevoise, l 'étude critique d'expériences faites Etoi l e ·  Palettes 
dans ce domaine contribue à une meilleure connaissance d'un 
sous-sol difficile; elle permet des constructions mieux adaptées 
à leurs conditions de fondations, donc des ouvrages mieux 
conçus, p l us économiques, répondant mieux à leurs fonctions. Fig. J _ Situation des bâtiments étudiés. 

Les 6 bâtiments étudiés comprennent 9 à 23 dalles sur radier et l 
à 4 sous-sols. Iis sont fondés dans le même contexte géolo
gique : le prolongement vers le SSO du sillon molassique du 
Petit-Lac, rempli sur de grandes épaisseurs - lors des p hases de 
retrait des grands glaciers würmiens - de dépôts limono
argileux et argileux, tendres et compressibles. 

Pour un bâtiment (6e Tour de Carouge), ces formations sorll 
surmontées de dépôts limoneux et sableux et d'une terrasse allu
viale graveleuse. 

La figure l situe les bâtiments étudiés dans l 'agglomération 
genevoise. 

Les tassements mesurés, don t il sera fai t état, son t les moyennes 
des valeurs mesurées. Les prévisions faites s'appliquent à ces 
moyennes . Toutes ces prévisions sont du type A (Lambe, 1 973), 
c'ext-à-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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La période de construction est simulée par une charge instan
tanée s'exerçant à mi-construction. Les temps dont i! sera fait 
état plus !oin partent donc du milieu de la construction . Aucune 
prévision quant à l 'évolution des tassements n'a été faite. 

MÉTHODES UTILISÉES POUR LA PRÉVISION DE 
TASSEMENTS 

Un calcul de tassement est une notion simple; il fait intervenir 
les caractéristiques moyennes du soi, réduisant par là les consé
quences d 'hétérogénéités localisées. 

La pression provoquant un tassement par consolidation est la 
surcharge nette 6p obtenue par la différence entre la pression 
permanente sous fondation et la décharge effective due à l 'exca
vation augmentée de la sous-pression éventuelle. La sous
pression retenue correspond à la valeur minimum de la nappe 
ou du niveau de saturation. 



Pour des bâtiments courants, l ' 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 à une pro
fondeur telle que les surcharges des ouvrages ne s'y font plus 
sentir. Pour cerner ce concept, Hough ( 1 959) propose la notion 
de hauteur active; elle délimite en profondeur la couche com
pressible par la relation : l06pz = p' 02 
avec : 
6pz surcharge moyenne en profondeur due au bâtiment . 
p' 02 contrainte verticale effective avant construction. 

Au début des années 1 960, les essais de laboratoire, la théorie de 
consolidation unidimensionnelle de Terzaghi ( 1925) et le con
cept de hauteur active de Hough constituerent les bases des pre
mieres prévisions de tassements du bureau. 

Ces prévisions furent comparées aux mesures; l 'analyse de 
tassements mesurés sur des bâtiments par la méthode de Neuber 
( 1 96 1 )  définit des modules de déformation globale E du soi 
(Dériaz 1 964). 

L 'utilisation de ces modules pour les mêmes classes de soi 
(Fontana 197 1 ) ,  des tables publiées par de nombreux auteurs à 
partir des lois de l 'élasticité (Egorov et al. 1957, Kany 1 959, 
Giroud 1972), allaient permettre dans le futur des prévisions de 
tassement beaucoup plus fiables, les méthodes de calcul et les 
parametres «sols» étant étalonnés. 

La figure 2 récapitule dans le contexte d 'une expérience locale 
acquise, les éléments d'une prévision de tassements. 

INVEST IGATIONS GEOTECHN IQUES 
Sondages : Stratigraphie , hydro log ie 

Laboratoire : Identi fication W LA � �s eo Sr 

Consolidat ion Cc Cs 

+ 
MODELE DE CALCUL 
Lois d e  l ' élastic i té 

Surcharge nette L::.p 

Tables Egorov et al(1957) Kany (1959) Giroud (1972) 

Hauteur  act ive : Hough (1959) 

+ 
EXPERIENCES LOCALES 
Genéve : Sols types : Fontana (1971 ) 

Basé sur ces méthodes, un exemple particulierement réussi de 
prévision a été analysé en détail par Kiefer ( 1 97 1 )  pour le bâti
ment d 'Etoile-Palettes. 
Ce bâtiment va dans la sui te servir de référence. 

Lambe ( 1 973) a déclaré dans sa wnférence de Rankine : «le 
géotechnicien est peut-être un ma'itre prévisioniste» (" the 
master predictor"). A l 'aube des années 1 970, forts de l'expé
rience acquise en prévision de tassement, le terme «peut-être» 
semblait parfois de trop à certains géotechniciens genevois .  

Les 5 exemples qu i  vont suivre, étudiés e t  construits entre 1 970 
et 1 975, vont démontrer qu'il n 'en est rien, que le nombre des 
parametres mis en ceuvre et des hypotheses à faire disperse con
sidérablement la qualité des prévisions, prévisions que l 'on 
pourrait s 'amuser à comparer à celles de la météo; les tendances 
son t j us tes mais le résultat est . . .  variable, d 'ou ce sobriquet de 
«météorologues de la construction» que donnent parfois ami
calement les gens de structure à leurs collegues géotechniciens. 

EXEMPLES ÉTUDIÉS 

l) Etoile-Palettes Cas de référence présenté par Kiefer ( 197 1 ) .  

Bâtiment en  forme d'étoile à 3 branches, de  1 5  étages sur rez, 
comprenant 2 sous-sols. 

Radier de 2 1 ,9 m de large, fondé à 6,5 m.  
Mesure des pressions sous radier par l O  cellules Glotzl à circuit 
hydraulique. 
Pression de dimensionnement sous radier dues au : 

poids propre g 1 35  kN.m·' 
poids propre et surcharges q + p 153 kN.m- 2 

Pressions moyennes mesurées sous radier 1 42 kN.m·' 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, soi t du  l e r  mai 1 966 au 
l er j uillet 1 967, 
Tassements mesurés s ur 22 reperes don t 5 ont disparu. 
15 nivellements de précision, le premier le 20 avril 1 966 des le 
radier bétonné, le dernier le 2 octobre 1 979. 

Tassement moyen prévu en 1 965 : 76 mm (Kany g + 0,5 p) , 
avec fourchette indiquée de 60 à 94 mm (environ g et g + p) . 
Tassement moyen au dernier nivellement : 69 mm. 

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

Les fuseaux dessinés pour la teneur en eau W et l ' indice de por-
l + eo , l l ' ' d tance ---cc representent a moyenne ± ecart-type e ces 

parametres pour ces types de so l .  

Analyse d e  tassements mesurés : Dériaz (1964) Kiefer (1971) Les valeurs des modules de déformation correspondent à celles 
utilisées lors de la prévision des tassements; les valeurs données � par Kiefer ( 1 97 1 )  à celles de l 'étude géotechnique ( 1 963) . 

� 

VALEURS 'SOLSET METHODES DE CALCUL 

� 
PREVISION 

Fig. 2 - Eléments d'une prévision de tassements. 

2 

2) La Pralie A · H 

8 bâtiments 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 1 40 m. 
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Fig. 3 - Etoile-Palelfes - Conditions géotechniques e t de jondation. 

Immeubles de 8 étages sur rez avec un sous-sol, jouxté sur un 
côté d' un garage souterrain à un niveau . 
Radier continu de 20,5 m de large, fondé à 2,4 m ,  flanqué d'un 
éperon de confinement hau t de 2,5 m côté garage. 
Les décrochements en plan des bâtiments sont atténués par des 
goussets d u radier. 

Durée retenue de construction : 12 mois, soi t du l er aoíit 1 972 
au l er aoíit 1 973. 

Tassements rnesurés sur 1 3  repéres dont l a disparu. 
19 nivellements de précision, le premier le 5 j uillet 1 972, des le 
radier bétonné, le dernier le l i  septembre 1 979. 

B loes R-of Dalles m. 

6d 2  
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LIMONS 
ARGILEUX 

Photo J - Jmmeub/es A -H de La Pralie (Photo Conus) 

Tassement moyen prévu en 1 972: 1 80 mm (Egorov, g + 0,25 p), 
avec fourchette indiquée de 1 40 à 220 mm (g et g + 0,5  p plus 
effets de e u vette). 

Tassement moyen au dernier nivellement : 71 mm. 

3) La Pralie I - P 

7 bâtiments contigus, larges de 1 6  m à 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 l ' ensemble atteint 125 m.  
Constructions de  7 à 8 étages sur  rez avec un sous-sol, j ouxtées 
d 'un garage souterrain à un niveau. 

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

Durée retenue de construction : 10 mois, soi t du l er mai 1 973 au 
1 er mars 1 974. 
Tassements mesurés sur 16 repéres dont 2 ont disparu. 
12 nivellements de précision, le premier le 25 juillet 1 973 ,  alors 
que le 300Jo du rez-de-chaussée était en construction, le dernier 
le l !  septembre 1 979. 

Fig. 4 - La Pralie A-H e! l-P 
Condilions géotechniques et dejondation. 
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Tassement moyen prévu en 1 972 : 1 20 mm (Egorov, g + 0,25 p) 
avec fourchette indiquée de l 00 à 1 40 m m (g et g + 0,5 p p l us 
effets de cuvette). 

Tassement moyen au dernier nivellement : 65 mm. 

Par comparaison avec les mesures faites sur les blocs A-H, 1 à 
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 bâtiments. 

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

4 et 5) Curé Baud A et B 

2 bâtiments accolés, décrochés de 6,0 m en plan, comprenant 1 4  
étages s u r  rez et 4 niveaux d e  sous-sol. 
Radier continu étanche de 1 6,4 m de large, fondé de par la 
pente du terrain naturel, entre 1 1  ,2 e t 1 2,0 m de profondeur, 
jouxté sur un côté de 2 sous-sols de garages fondés entre 5 ,4 m 
et 6,2 m de profondeur. 

Tassement moyen prévu en 1 972 Bloc A 30 mm 
(Egorov, g + 0,5 p) Bloc B 1 5  mm 
avec des fourchettes indiquées de: Bloc A 1 5  à 40 mm 

Bloc B 5 à 25 mm 
Tassement moyen au dernier 
nivellemenl : Bloc A 77 mm 

Bloc B 65 mm 
La figure 5 récapitule les conditions géotechniques et de fonda
tion de ces bâtiments. 

6) 6• Tour de Carouge 

Tour de 1 8  étages avec attique, 2 entresols, l rez et l sous-sol. 
Rez et sous-sol débordent du gabarit du bâtiment afin de mieux 
répartir les charges sur le soi. 

Radier de 29 m de large, avec porte-à-faux de 2,0 m, fondé à 4, 7 
m de profondeur, 0,4 m sous la nappe. 
Durée retenue de construction : 24 mois, soit du J er j uillet 1 97 1  
a u  l er j uillet 1973 .  
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_2]. . f.fJ.C2. 2 ' 18 dalles 
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i l � 

?hoto 2 - Blocs B e t A du Curé Ba u d 
(?hoto Conus) 

19.o 

- ôCl2 

Ce2 

Durée· retenúe de construction : 14 mois, soi t du l er décembre 
1 973 au l er février 1 975 . 

Tassements mesurés sur 6 repéres. 
17 nivellements de précision, le premier le 6 mai 1 974, aprés 
bétonnage de la dalle sur 2e sous-sol, le dernier le 30 septembre 
1 980. 
Une lucarne de 6 mois existe dans les nivellements, du 2 mai 
1 975 au 7 janvier 1 976, les repéres originaux placés sur les murs 
de sous-sol ayant été recouverts. 
Les mesures ultérieures ont été ajustées sur les premiéres. 

Les tassements initiaux, compensant totalement ou partielle
ment les gonflements du soi d'assise, d us aux travaux d'excava
tion, n'ont pas été mesurés. 
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Fig. 5 - Curé Baud A et B - Conditions géorechniques et de jonda
tion. 

Tassements mesurés s ur 6 reperes. 
27 nivellements de précision, le premier le 1 4  septembre 1 97 1  
aprés bétonnage des murs d e  rez, l e  dernier l e  1 2  mai 1 980. 
Tassement moyen prévu en 1 970 : 1 00 mm (Egorov, g +  0,25 p) 
avec une fourchette indiquée de 80 à 1 20 mm. 

Tassement moyen au dernier nivellement : 36 mm. 

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

Contrairement aux autres bâtiments, fondés directement sur les 
limons argileux, la 6e 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 - 6e To ur de Carouge (Photo Conus). 
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Fig. 6 - 6' To ur de Carouge - Conditions géotechniques e t de funda
tian. 

T ASSEMENTS MESURÉS 

Pour les 6 immeubles décrits, les tassements mesurés sont repor
tés en fonction du temps dans le diagramme semi-logarithmique 
de la figu re 7 .  
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Les 5 bâtiments fondés directement sur les limons argileux ont 
des diagrammes d'évolution semblables; l 'allure du diagramme 
de la 6e 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 don t est déduite la figure 8 .  

Tableau e t  figure amenent aux commentaires suivants : 
- D'un emploi simple et rapide, la construction d' ASAOKA 

( 1978) permettant d'extrapoler la valeur du tassement S oo ,  
s 'applique e n  toute rigueur à l a  consolidation unidimension
nelle de Terzaghi. Son application aux mesures faites sur ces 
6 bâtiments, 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, à celui 
à 10 ans, à sa valeur finale extrapolée ? 
Les valeurs obtenues accusent des différences comprises 
entre l ,  l et l , 5 .  Ces différences offrent au géotechnicien la 
possibilité d'adapter dans une certaine mesure la réponse à 
la prévision ! ! 

- Pour les immeubles d'Etoile-Palettes et de la Pralie, le tasse
ment en fin de construction est de l 'ordre de 3007o du tasse
ment final, pour ceux du Curé Baud et de la 6e Tour de 
49% .  

' 

- A 2 ans, pour les mêmes groupes d'immeubles, on obtient 
respectivement 56% et 73 % du tassement final; ces chiffres 
indiquent bien l 'évolution rapide des tassements pour les bâ
timents du Curé Baud et de la 6e Tour. 

- Tous les bâtiments se trouvent actuellement dans la phase de 
compression secondaire. Fait étonnant, le pourcentage de 
tassement secondaire par rapport au tassement total est tres 
variable, i! passe de 8% pour Etoile-Palettes à une moyenne 
de 28% pour les bâtiments de la Pralie et du Curé Baud, 
pour atteindre 33% pour la 6e Tour, bien que pour ce bâti
ment la proportion de limons argileux par rapport à la 
hauteur active totale soi t la plus faible. 
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Tassement final (Asaoka) 

Curé 
A 

83 
Pourcentage du tassement f-'-'-':..:...o:..j---+-----+.-,�,..+.-,..,...,..,.,..-:+-:-� 100% 

F i n al effect ué :s;;:::;:;:;� ............ coot-----+--t---------+�c-4 90 

70 

A 10 ans 
50 

A 2 ans 
35 

En fin de construction -· ·- · ·  

Compression secondaire c=:::::J o 
Consolidation primaire 

ETOILE LA PRALIE CURÉ BAUD 
PALETTES A-H I-P A B 

Consolidation primaire définie d'apn':s Casagrande Taylor Casagrande 

terminée apres . . . . . . .  mo i s 90 53 49 15 1 8  

Tassement mesuré : 

- en fin de construction m m 22 25 26 41 30 

- apres 2 ans m m 4 1  49 46 65 54 

- en fin de consolidation primaire m m 65 63 58 60 5 1  

- apres 1 0  ans m m 67 78* 73* 82* 70* 

- final extrapolé d 'apres Asaoka m m 7 1  8 8  84 83 7 1  

N B  : Tassement moyen prévu m m 76 1 80 1 20 30 1 5  

* Valeur extrapolée. 

Tassernents mesurés Fourchette indiquée 
m m 

120 

80 

40 

6 

Curé Baud 
1"13 2 

1"1� A 
B o1 
o 1  

• 3 
0 2 

0 1  

5e tour Carouge 

6 2 La Pralie 
I- P 

6 1  

4 3  
6 2 
A-H 
6 1  

Tasse ments mesurés 

1 Fin consolidation primaire 
2 A 10 ans 

3 Selon Asaoka 

40 80 120 160 200 mm. 
Tassements prévus avant construction ( Prévision de type A) 

Fig. 8 - Evo/ution des tassements en 
jonction du tassement final estimé d'apres 
Asaoka. 

6' TOUR 

Taylor 

24 

23 

28 

28 

37* 

42 

100 

Tab/eau J 
Va/eurs caractéristiques 
tirées des tassements 
mesurés 

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

La comparaison, pour ces 6 bâtiments, du rapport mesure -
prévisions des moyennes générales mesurées et prévues est 

bonne, comme le montrent les chiffres suivants : 

Tassement final : 
- fin consolidation primaire 
- à 10 ans 
- selan Asaoka 

Rapport moyen 
mesureslprévisions 

62% 
781J!o 
84% 

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

Mis à part le bâtiment de référence d 'Etoile-Palettes, pour 
lequel les résultats sont excellents, les prévisions faites ulté
rieurement pour les 5 autres bâtiments, sont trés éloignées des 
mesures, tantôt par défaut (Curé Baud), tantôt par excés (6• 
Tour, La Pralie). 

Bien qu'étalonnées par des expériences précédentes, les prévi
sions faites - hormis l '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 
l 'analyse, constituent une motivation puissante. 
Ces analyses correspondent selan Lambe ( 1973) à des prévisions 
de type C l ;  elles appartiennent au do main e de l' «autopsie». 

2 postulats vont être retenus : 

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 entralner jusqu'à  ± 1 00 de différence sur la 
surcharge nette, donc encore plus sur les tassements. 

li est significatif de constater que là 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 l 'absence de mesures «in sitm> complé
mentaires, ne peuvent être considérées que comme des hypo
théses de t ra va i l. 

La Pralie 

La qualité de prévision est trés différente pour les immeubles A
H et 1-P bien quc les bâtiments soient trés proches, la stratigra
phie semblable, les hypothéses de calcul et les paramétres «sols» 
identiques . 
Un retour aux données de base indique que les prévisions ont 
été faites pour ces ouvrages à 2 stades différents des études, 
soit : 
- au stade d 'avant-projet pour les bâtiment A-H. 
- au stade du projet pour les bâtiments I-P. 

Pour les blocs A-H, les pressions sous radier retenues dans les 
calculs de tassements ne tiennent pas compte des goussets et des 
élargissements du radier; c 'est le cas p o ur les b loes 1 -P.  

En tenant compte de ces surfaces de fondations existantes 
supplémentaires, la surcharge nette effective permanente pour 
les blocs A-H passe de 73 à 66 kN.m-' ,  d 'ou un tassement recal
culé de 14 em avec une fourchette de l i  à 1 7  em. 
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Le rapport mesure - prévisions devient ainsi plus homogéne 
comme. l ' indiquent les chiffres suivants : 

LA PRALIE A-H 1-P 

Tassement final % 49 70 avant correction 

Rapport : 
(Asaoka) 

Tassement prévu % 63 70 aprés correction 

Les tassements mesurés atteignent donc les '/, des valeurs pré
vues. 

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

Pour d'autres ouvrages fondés dans des conditions semblables, 
cette hypothése pourrait être vérifiée par des mesures de tasse
ments à différentes profondeurs. 

Curé Baud 

Les tassements mesurés, en excés par rapport aux prévisions, 
sont homogénes pour les blocs A et B .  
S i  l 'évolution des tassements dans l e  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 l 'avancement de la 
construction. 

Les calculs à la base des prévisions partent d 'une pression inter
stitielle sous radier identique à celle régnant avant construction 
(u = 87 à 97 k N .m-2) .  
Or ces bâtiments, 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 être 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 : 

Moyenne mm 
Fourchette mm 

BLOC A 
83 
65 - 100 

BLOC B 
69 
55 - 83 

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

6• Tour 

Pour cet immeuble, la compressibilité du soi 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 son t abondamment 
traités en géotechnique routiére; malheureusement ,  les tables et 
abaques disponibles s 'appliquent mal aux cas des bâtiments 
(rapports de dimensions différents). 
Pour ce bâtiment, une comparaison des valeurs d'indices (W, 
LA, l +  eo l Cc) des dépôts limono-argileux avec les autres 
exemplcs traités montre que les modules de déformation retenus 
au moment de la prévision son t peut-être sous-évalués. 
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En premiere approche, on obtient un tassement calculé de 
46 mm avec une fourchette de 32 à 60 mm en retenant les 
modules de déformations des couches profondes et les réparti
tions de surcharges verticales suivants : 

Cas étudié 

Modules de déformation 
des limons argileux E MN.m-2 
Répartition des surcharges 
verticales : 
- dans les graviers 
- dans les sables et limons 
- dans les limons argileux 

a) 

inchangé 
5 ,0  

3 : 2  (56°) 
1 : 1  
l : 2  (26,5° )  

b) 

augmenté 
7,0 

1 : 1  
1 : 1  
1 :2 

NB : Les pentes et les angles sont donnés par rapport à 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 l O présente les résultats de ces différentes analyses. 

Bien évidemment - et c 'est presque une lapalissade - mesures 
et tassements recalculés sont maintenant tres proches. 

CONCLUSIONS 

Ces exemples, choisis pour leur divergence - mesures - prévi
sions - illustrent les difficultés d 'un e prévision de tassements 
même en cas de pratique locale bien établie. 
IIs montrent également que l ' interprétation du comportement 
effectif du soi à partir de seules mesures de tassements nécessite 
un certain nombre d 'hypotheses. 

Ces hypotheses devraient pouvoir être vérifiées à l '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 soi et l ' importance des surcharges de calcul. 
des capteurs mesurant les pressions interstitielles, tant sous 
la fondation qu'à différentes profondeurs. 

Tossements mesurés Fou rchette ind iquée 

m m 

- des reperes de tassement à des niveaux variables permettant 
d 'apprécier la contribution respective des différentes 
couches au tassement total . 

Ces mesures constituent des coílts supplémentaires pour le 
Ma'itre; puisse cette étude avoir démontré le bien-fondé et l ' ex
trême valeur de ces investissements supplémentaires. 
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ADDENDUM 
Tout récemment, MM. Kodandaramaswamy et S. Narasimha 
Rao (décembre 1 980), ont proposé d'assimiler l 'évolution des 
tassements en fonction du temps s = f(t) à une hyperbole équi
latere de la forme 

ou les lettres représentent : - s : le tassement 
- t :  le temps 
- as des constantes du soi . - bs 

Les propriétés de l 'hyperbole équilatere font que la relation 

_!_= as + bs · t  correspond à une droite. 
s 
La valeur finale du tassement s 'obtient - lorsque le temps t 
tend vers l ' infini - par la relation : 

l Sfinal = b s 

En admettant que la relation s = f( t) corresponde à une hyper
bole équilatere, les valeurs mesurées devraient s 'aligner sur une 

droite dans le diagramme transformé -+ = f( t) .  

Pour les 6 immeubles considérés, il a paru intéressant de vérifier 
si tel était le cas et de comparer la valeur finale du tassement à 
celles obtenues précédemment. 

La figure 1 1  représente le report des mesures faites dans un te! 
diagramme. 

On constate que, dans l 'ensemble, les points s 'alignent relati
vement bien, sauf dans la phase initiale de consolidation pour 
les bâtiments d'Etoile-Palettes et d l P l '  e a ra 1e. 

-:E E 
<1'1 'õ E 
<1'1 e: C1J E C1J <1'1 <1'1 2 
<1'1 a. E 
� 

Temps en mo i s 

o 50 100 150 
o Eto i le -Palettes 
6 La Pralie A- H 
.... La Pralie I - P 
• Curé Baud B 
D Curé Baud A 
• se tour Carouge 

1.0 

1 .5  

bs 
2.0 

2.51------1----+-� 

Les tassements finaux se résumen t comme suit : ETOILE LA PRALIE CURÉ BAUD 6' TOUR 
PALETTES A-H 1-P A B 

TASSEMENT : 

A l O  ans m m 67 78* 73* 82* 70* 

Final selon Asaoka m m 7 1  88  84 83 7 1  

Final selon loi hyperbolique 

transformée m m 80 89 84 86 75 

* valeur extrapolée 

Les valeurs finales selon Asaoka ou la loi hyperbolique transformée se tiennent bien entre 
elles ( "" l OOJo) .  

L ' intérêt de ces méthodes réside dans leur simplicité. Pour être 
applicables, environ 600Jo du tassement final doit avoir été 
mesuré. 
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Langjãhrige Messungen an Dammschüttungen auf weichem Baugrund 

Von Max Gyger, Zürich 

Die Dammschüttungen jür den A utobahnanschluss von Zug 
haben grosse Setzungen weicher Lehmschichten verursacht, 
welche teilweise durch Tiejendrainagen beschleunigt worden 
sind. Der Konsolidationsvorgang des Baugrundes wird seit 10 
Jahren mit Setzungs- und Porenwasserspannungsmessungen 
überwacht. 

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 ( l )  in seiner 
Übersicht über die Baugrundproblen1e beim Bau der National
strasse N4a zusammengefasst. Zur Überführung der Anschluss
strasse Zug/Cham - Steinhausen über die Autobahn sind auf 
grundbruchgefahrlichem, setzungsempfindlichem Baugrund bis 
zu 7 m hohe von einem Brückenbauwerk unterbrochene Erd
damme geschüttet worden. Die mechanischen Eigenschaften 
des Baugrundes hat M. GYGER (2) zusammen mit den bei der 
Bauausführung aufgetretenen Schwierigkeiten und deren 
Bewaltigung beschrieben. Die Konsolidationssetzungen der 
Dammabschnitte von über 5 m Projekthóhe sind mittels Tiefen
drainagen beschleunigt worden. A. WACKERNAGEL (3) hat 
die geotechnischen Überlegungen bei der Projektierung der 
Pfahlfundation der Brücke über die Autobahn publiziert. Aus 
Rücksicht auf die ungünstigen Stabilitatsverhaltnisse sind deren 
Widerlager mit Leichtschüttgut hinterfüllt worden. Die dabei 
gesammelten Erfahrungen haben W. !SELE, W. LANDIS, G .  
SCHMUTZ und H.  ZEINDLER (4) zusammengefasst. 
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V E R L A N D U N G S 

S E O I M E N T E  

SEEBODENLEHM 

MORANE 

temsond1ge , organ1sche 
Silte und Seekre1de 

stork tomge $11te 

M L , M H , OL 

CL 

l ho = 7 0 m  1 
l - ---1 

So = 2.3 m l 

tomge S11te und Sonde SC - CL , SM - SC , S M - M L 

mii wenu� Kie� 

A bb. 2 - Baugrundmode/1 mii Dammquerschnitt. Zur Verwirkli
chung einer Dammhdhe von 7 m mussten Setzungen von 2.3 m kom
pensiert werden. 

Abb. 2 zeigt das den Auswertungen der Setzungs- und Poren
wasserspannungsmessungen zugrunde gelegte Baugrundmodell. 
Die Machtigkeit der weichen, zusammendrückbaren Schicht 
betragt 20 m. Sie ist von harter Grundmorane unterlagert, 
welche zunachst von weichem Seebodenlehm bezw. stark 
tonigen Silten überdeckt wird. Die 7 m machtige Oberflachen
schicht von Verlandungssedimenten des alten Seebeckens 
besteht aus feinsandigen organischen Silten und aus Seekreide. 
Der Grundwasserspiegel liegt nach Niederschlagsperioden an 
d er Oberkante des natürlichen Terrains. 

Abb. l - Der Autobahnanschluss 
Hinterberg mir dem Jndusrriezentrum 
Steinhausen liegt zwischen Zug und 
Cham. Jm Hintergrund die Seebucht 
von Zug. (A ujnahme Comet-Photo) 
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Zur Verwirklicliung einer Projekthohe von 7 m waren Konso
lidationssetzungen des Baugrundes von etwa 2 . 3  m zu kompen
sieren. Der sehr bescheidene Bruchwiderstand des Baugrundes 
verlangte die Ausführung von massiven Dammfussbelastungen. 
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A bb. 3 - Lebensdauer der Messeinrichtungen. Die hohe A usjallquote 
ist auf Beschddigungen durch Bauarbeiten zurückzuführen. 

MESSEINRICHTUNGEN 

Der Konsolidationsvorgang des Baugrundes wurde zuniichst 
mit 3 1  Piezometern und 9 Setzungspegeln überwacht (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 1 6  und von 27 Setzungspegeln deren 1 2  übriggeblieben. 
Die hohe Ausfallquote ist nicht auf technisches Versagen der 
Messeinrichtungen, sondern auf Beschiidigungen und Elimina
tian durch die Bauarbeiten zurückzuführen. 

Als Setzungspegel gelangten mit einer Grundplatte ver
schweisste Stahlrohre zur Anwendung. Als Piezometer dienten 
mit PVC-Schliiuchen vom lnnendurchmesser 4 mm ausge
rüstete, durch einen gelochten Stahlschuh geschützte 
Quarzfilter. Die piezometrische Druckhohe in den in einem 
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stiihlernen Schutzrohr emporgeführten PVC-Schliiuchen wurde 
je nach Hohe der Wassersiiule mit einem elektrischen Lot 
gemessen oder am Manometer abgelesen. Die mit zunehmender 
Dammhohe notwendigen Verliingerungen der Setzungspegel 
und Piezometer erfolgten mittels verschraubter Kupplungen. 
Die Piezometer wurden durch eine kurze Vorbohrung in den 
Baugrund eingeführt und anschliessend bis auf die gewünschte 
Tiefe in den weichen, plastischen Lehm gestossen. Diese Tech
nik garantierte ein einwandfreies Einbinden der Filterspitzen in 
weitgehend ungestorten Boden und erübrigte 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 
Schüttarbeiten sukzessive aufgestockt.  Den Wassersiiulen der 
Piezometer wurde jeweils im Herbst ein Frostschutzmittel bei
gemischt .  

MESSERGEBN l SSE 

Seit 1 97 1  wurden die Ganglinien der Setzungen und des Poren

wasserdruckes in Abhiingigkeit der Baugeschichte aufgezeich
net. Die in den Abbildungen 4 . 1 .  - 4.4. berücksichtigten Mess
stellen Nr. 4 und Nr .  41 liegen hinter dem südlichen Brücken
widerlager im Bereich maximaler Dammhohe. 

Abbildung 4. 1 .  veranschaulicht die Reaktion des Baugrundes 
auf die im Sommer 1 97 1  ausgeführten ersten Schüttarbeiten. 
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 1 0  m Tiefe 8 t/m' 
(Piezometer e) . In den eher wasserdurchliissigen Verlandungs
sedimenten (Piezometer a und b) war nach Einstellung der 
Schüttarbeiten ein deutliches Abklingen des Porenwasserüber
druckes feststellbar. l m vergleichsweise wasserundurchliissigen 
Seebodenlehm blieb er hingegen bei etwa 7 t/m' bezw. bei 800Jo 
der Zusatzbelastung des Baugrundes stehen. 

Mit den im Oktober 1 972 in l i  m, 14 m und 1 7  m Tiefe instal
lierten zusiitzlichen Piezometern d, e und f wurde der Konsoli
dationsvorgang der gesamten, 20 m miichtigen, zusammen
drückbaren Schicht überblickbar (Abb. 4 .2 . ) .  Der Bau der 
Tiefendrainagen im Herbst 1 972 verursachte an Stelle des ange
strebten Druckabbaus zuniichst einen beiingstigenden Anstieg 
des Porenwasserdruckes. Es dauerte 6 Monate bis sich der Bau
grund von_ d er Herstellung des engmaschigen Rasters von bis in 
die Moriine abgetieften Kiessiiulen erholt hatte. l m J uni/ Juli 
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klingen der mit Zusatzbe/astungen im Sommer 1973 erzeugten Poren wasserspannungen sind deut/iche Wirkungen der 
Tiefendrainagen sichtbar. 
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4.3 - Mit der Anniiherung der piezometrischen Druckhohe an das der ursprünglichen Schütthohe von ca. 422 m 
ü.M. entsprechende Bohrplanum der Tiefendrainagen verlangsamt sich der Druckabbau. 

1 973 zeigten die Ganglinien des Porenwasserdruckes deutliche 
Reaktionen auf seitlich der Messstellen vorgenommene Be
lastungsanderungen. Das anschliessende, rasche Abklingen des 
neu erzeugten Überdruckes darf der Wirkung der Tiefendraina
gen zugeschrieben werden. 

Dammteilen für den Einschnitt der Nationalstrasse wurde eine 
Erklarung für diese Erscheinung gefunden . Die angeschnittenen 
Kiessaulen der Tiefendrainagen waren mit einem Mantel von 
kolmatierendem Seebodenlehm umgeben, welcher beim Ziehen 
der Verrohrung der Drainagebohrungen aus über 6 m Tiefe in 
die Dammschüttung hinaufgeschleppt worden war. 

Mit der Annaherung an die ortliche, ursprüngliche Schütthohe 
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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Nach dreijahriger Belastungszeit betrugen die unter der 4 m 
hohen Dammschüttung gemessenen Setzungen etwa 1 1 5 em. 
Eine Vergrosserung der Schütthohe im J uni 1 974 verursachte in 
der unteren Halfte der zusammcndrückbaren Schicht wiederum 
einen deutlichen Anstieg des Porenwasserdruckes. 
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4.4 - !m Sommer 1976 ist die piezometrische Druckhohe des Porenwassers auch i m Seebodenlehm - ©, li]), ®, (j) 
- weit unter die Schüllhohe abgesunken. 
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A bb. 5 - Jsochronenkurven des Poren'wasserspannungsparameters B. Die Konso/idationsgesch windigkeit b hat un t er 
dem Einfluss von Tiejendrainagen und Belastungserhohung von 10% pro Jahr auf 40% pro Jahr zugenommen. 

l m Sommer i 976 w ar di e Druekhohe des Porenwassers sehliess
lieh aueh im Seebodenlehm - Piezometer e, d, e und f - weit 
unter die Sehütthohe abgesunken (Abb. 4 .4 . ) .  Bei einer Sehütt
hohe von nunmehr 6.8 m hatten die Setzungen ein Ausmass von 
1 60 em erreieht .  Im Herbst 1 976 wurde die vorhandene Sehüt
tung zweeks Entlastung des Brüekenwiderlagers teilweise abge
tragen und dureh Leiehtsehüttgut ersetzt (4). Die entspreehende 
Entspannung des Porenwassers konnte zuverlassig beobaehtet 
werden. Die Piezometer funktionierten also naeh 6 Jahren 
Betriebszeit noeh immer einwandfrei. 

Die Diagramme von Abb. 5 zeigen Momentaufnahmen der Ver
teilung der Porenwasserspannungen über die Tiefe der zusam
mendrüekbaren Sehieht . Der Parameter B formuliert den 
momentanen Porenwasserüberdruek in O?o der vorhandenen 
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Belastung. Als Konsolidationsgesehwindigkeit b wird seine zeit-
liehe Veranderung verstanden. · 

Die B- lsoehronen vom Oktober 1 97 1  und vom August 1 972 ver
ansehauliehen den Konscilidationsfortsehritt vor dem Bau der 
Tiefendrainagen. In 6 m Tiefe (Basis der Verlandungssedi
mente) wurden zunaehst über eine Zeitspanne von 1 0  Monaten 
gemessene mittlere Konsolidationsgesehwindigkeiten b von 
jahrlieh 30% und in 10 m Tiefe (Seebodenlehm) von jahrlieh 
1 00Jo registriert. Statisehe und dynamisehe Auswirkungen des 
ansehliessenden Baus der Tiefendrainagen verursaehten inner
halb von 3 Monaten eine Verdoppelung des vorhandenen Poren
wasserüberdruekes. lm November 1 972 lag sein in 1 0  m Tiefe 
registriertes Maximum bei 1 500Jo der vom Gewieht der Damm
sehüttung herrührenden Belastung des Baugrundes. Es dauerte 
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6 Monate bis sich im Mai 1 973 eine mit dem Zustand vor dem 
Bau der Tiefendrainagen vergleichbare Spannungsverteilung 
eingestellt hatte. Das Beobachtungsintervall September 1974 bis 
November 1 975 veranschaulicht schliesslich die konsolidations
beschleunigende Wirkung der Tiefendrainagen. Gegenüber der 
Zeitspanne Ok to be r 1 97 1  - August 1972 hat si eh di e mittlere 
Konsolidationsgeschwindigkeit in lO m Tiefe von b = 10% pro 
Jahr auf b = 400Jo pro Jahr erhóht bezw. vervierfacht. 
Zweifellos ist dieser starke Beschleunigungseffekt teilweise auch 
auf die im Juni 1 974 erfolgte Vergrósserung der Schütthóhe 
zurückzuführen. 

AUSWERTUNGEN 

Das Zusammendrückungsverhalten des Baugrundes muss als 
Konsolidationsvorgang einer zusammendrückbaren Schicht mit 
freier Oberflache und geschlossener unterer Begrenzungsflache 
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 
Wasserdurchlassigkeit entsprechend zu schnell und im See
bodenlehm fehlten anfanglich di e tieferen Piezometer. Aus d en 
l sochronenkurven von Abb . 5 kann immerhin _abgeleitet 
werden, dass der initiale Porenwasserüberdruck von B = I OOOJo 
in der Schichtmitte auf etwa B = 500Jo an der unteren Schicht
grenze abgenommen haben dürfte. In der oberen Schichthalfte 
muss er demnach bei vollstandiger Wassersattigung des Bau
grundes durchwegs I OOOJo der Auflas.t erreicht haben. 

Die wirksame Belastungsbreite entspricht etwa der doppeltefi 
Machtigkeit der zusammendrückbaren Schicht. Der theore
tischen Verteilung der Zusatzspannungen im Baugrund ent
sprechend ist deshalb eine etwa trapezfórmige Verteilung des 
initialen Porenwasserüberdruckes mit oberflachlichem Span
nungsmaximum zu erwarten. Weil das Wasser zunachst dem 
initialen Gefalle seines Überdruckes gehorchend auch nach 
unten strómt, ist nach A. KEZDI (5) im unteren Teil der 
Schicht anfanglich eine Schwellung des Porenwasserüber
druckes zu erwarten. Die dominierende Wirkung der oberflach
lichen Entspannung verursacht schliesslich eine Inversion des 
ursprünglichen Druckgefalles, welche das gesamte über
schüssige Porenwasser durch die freie Oberflache entweichen 
lasst. 

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

einerseits als Verhaltnis der momentan abgebauten Poren
wasserspannungsdifferenz Uo - U zur initialen Poren
wasserspannung Uo, 
andererseits als Verhaltnis des momentanen Setzungsanteils 
6S zum Gesamtsetzungsmass So 

definiert werden. 

Die in Abb. 6 grau angelegten von l - J! als Abszisse und der 
Schichtstarke als Ordinate begrenzten Flachen veranschauli
chen bei konstantem Zusammendrückungsmodul ME das Aus
mass der zum jeweiligen Zeitpunkt noch ausstehenden Konso
lidationssetzungen. Bei variablem ME-Wert müssen die Flachen 
in entsprechende horizontale Lamellen unterteilt gewichtet 
werden. 

Aus den gemessenen Werten U o, U und 6S kann die grosse Un
bekannte, das totale Konsolidationssetzungsmass So, auf ein
fache Weise berechnet werden. Die gleichzeitige Messung von 
Setzungen und Porenwasserspannungen ermóglichten deshalb 
Belastungs-Setzungs-Prognosen von sehr guter Zuverlassigkeit .  
Bei der Berechnung der diesbezüglichen Kurven von Abb. 7 
wurde der unteren Schichthalfte 2 der doppelte Zusammen
drückungsmodul der oberen Schichthalfte l zugeordnet: 
ME2 = 2 MEI · Diese Annahme führte unter Berücksichtigung 
der von KANY (6) tabellierten Setzungsbeiwerte für eine 
schlaffe Rechteckslast zum Ansatz So2 = 0.38  · Sol ,  wobei 
So l das Gesamtsetzungsmass der oberen, und So2 das Gesamt
setzungsmass der unteren Schichthalfte bedeutet. Diese ein
fache Formulierung berücksichtigte einerseits die Beschaffen
heit des Baugrundes und andererseits die Bauwerksabmessun
gen. Über die Zusammenhange 

So = So l + So 2 und 6S = So l · J.Ll + So2 · J.L 
wurde schliesslich aus den gemessenen Werten des Konsolida
tionsgrades J! l ,  J.L2 sowie des zugehórigen Setzungsanteils 6S 
das voraussichtliche totale Konsolidationssetzungsmass zu 

So 0.72 J.L l + 0.28 J.L2 

berechnet. Die Streuung der auf die Auswertung von 6 Mess
stellen abgestützten Prognose 1 980 in Abb. 7 ist gering. Ihre 
Abweichungen vom Mittelwert liegen innerhalb ± 50Jo .  Mit der 
Prognose 1 972 wurden die zu erwartenden Setzungen an der 
Prognose 1 980 gemessen um bescheidene 5 0Jo überschatzt. Der 
Prognose 1 972 liegt ein gemessener mittlerer Konsolidations
grad von J! = 450Jo zugrunde, wahrend die Prognose 1 980 
bereits auf einem Messwert von J! = 940Jo basiert. Der Vergleich 
zeigt, dass die Messungen von Setzungen und Porenwasser
spannungen schon nach einer Belastungszeit von wenigen 
Monaten eine zuverlassige Abschatzung der zu erwartenden 
Gesamtsetzung ermóglicht haben. 
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A bb. 6 - Konso/idationsgrad der zusammendrückbaren Schicht. Die grauen, von der A bszisse 
(/-J.L) begrenzten Fliichen veranschau/ichen das A usmass der noch ausstehenden Setzungen. 
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A bb. 8 - Die gemessenen Zeii-Kon
solidationskurven zeigen den jür die 
primi:ire Konsolidationsphase ly
pischen geradlinigen Verlauf. Die auf 
Oedometerversuchen btisierende 
rechnerische Prognose hal sich rück
blickend a/s unzutrejjend erwiesen. 
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Aus zahlreichen Oedometerversuchen an Bodenproben waren 
mittlere ME - Werte von 20 kglcm' für die obere und 
40 kglcm' für die untere Schichthalfte abgeleitet worden. Die 
auf diese Ergebnisse abgestützte Setzungsprognose 1970 erwies 
sich, wie Abb. 7 zeigt, als praktisch unbrauchbar. lhre an der 
Prognose 1 980 gemessene Unterschatzung der Konsolidations
setzungen des Baugrundes um etwa 400Jo entspricht bei 7 m 
Projekthóhe einem Fehler von immerhin 90 em. 

Die gemessenen Zeit-Konso/idationskurven zeigen im halbloga
rithmischen Diagramm von Abb. 8 den für die primare Konso
lidationsphase typischen geraldlinigen Verlauf. Ende 1979 d.h .  
etwa 5 Jahre nach Abschluss der Schüttarbeiten war ohne 
Tiefendrainage ein mittlerer Konsolidationsgrad von J! = 820Jo 
und mit Tiefendrainagen von J! = 940Jo erreicht worden. Die 
Verlangerungen der gemessenen Zeit-Konsolidationsgeraden 
vermitteln konkrete Hinweise auf den voraussichtlichen zeit
lichen Endpunkt des primaren Konsolidationsvorganges, zu 
welchem keine messbaren Porenwasserspannungen mehr 
vorhanden sein werden (J.L = l OOOJo ) .  Der anschliessende 
Übergang der primaren Konsolidationsgeraden in die Kurve 
sekundarer Setzungen · darf im Bereich mit Tiefendrainagen 
etwa 10 Jahre früher erwartet werden. Bei Dammhóhen von 
über 5 m wurde zum Zeitpunkt des Belagseinbaus auf der 
Dammkrone ein Konsolidationsgrad des Baugrundes von 
mindestens 800Jo verlangt. Diese Forderung wurde dank der 
setzungsbeschleunigenden Wirkung der Tiefendrainagen 3 
Jahre früher erfüllt, als dies ohne Drainagen der Fali gewesen 
w a re . 

Die aufgrund der Ergebnisse von Ódometerversuchen nach 
TERZAGHI und FROEHLICH (5) ermittelte rechnerische 
Zeit-Setzungsprognose erweist sich rückblickend als unzu
treffend. Sie liess den ohne Tiefendrainagen 1 978 erreichten 
Konsolidationsgrad von J! = 800Jo erst etwa 1 985 erwarten. 

ZUSAMMENFASSUNG 

An auf weichem Seebodenlehm und Verlandungssedimenten 
ausgeführten Dammschüttungen sind bei einer Projekthóhe 
von 7 m Setzungen von über 2 m aufgetreten. Auf die Ergeb
nisse von umfangreichen Laborversuchen an Bodenproben 
abgestützte Berechnungen lieferten nur sehr grobe, ungenü
gende Hinweise auf das tatsachliche Konsolidationsverhalten 
des Baugrundes. Eine zuverlassige Beurteilung von Ausmass 
und Zeitbedarf der Zusammendrückung wurde erst durch aus
führliche Messungen von Porenwasserspannungen und Setzun
gen am Bauwerk móglich . 

Über 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 ermóglichten au f diese Weise schon 
nach kurzer Beobachtungszeit Setzungsprognosen von sehr 
guter Zuverlassigkeit. 

83 

DANK 

Mit der sicheren Fertigstellung eines Bauwerks erlischt leider im 
allgemeinen das lnteresse des Bauherrn an Messungen und 
deren Auswertung. Mit aufwendigen Beobachtungen gesam
melte, wertvolle Erfahrungen bleiben haufig ungenutzt , weil 
schliesslich der Kostentrager für 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 ermóglicht. 
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Kontrollmessungen von Bewegungen im G elãnde aus der Sicht eines kantonalen 

Bauherrn 

Von K .  S uter, Chur  

PLANEL-DISKUSSIONSBEITRAG 

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

lch mochte sie in zwei Gruppen unterteilen: 

l .  Es ist lapidar, aber es ist so. Unsere Berge, so schon sie sind, 
fallen in sich zusammen. Sie stürzen in die Taler, die einen 
schneller, die anderen langsamer. Wir müssen in diesem 
Gelande Strassen bauen, Brücken, Stützmauern, Tunnels. 
Bauwerke, die für die Bewegungen des Verkehrs sicher und 
dauerhaft sein sollten. Ich mochte deshalb wissen, wie fallen 
meine Berge zusammen, wie bewegt sich der Untergrund, 
au f dem ich fundieren so !l, 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: 
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Fundationen, Verankerungen, Stabilisierungen. Wir haben 
es so gemacht ,  und jetzt ist es da. Was ich nun wissen 
mochte ist , was passiert mit meinen Bauten? lch weiss, dass 
sie nicht immer so bleiben, wie sie erstellt wurden. Sie bewe
gen sich. Es entstehen Rutschungen, lnstabilitaten. 
Gelegentlich sogar plotzliche Zusammenbrüche. Was ich 
hier bei meinen fertigen Bauwerken brauche, ist die Alarm
glocke. J ene 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 für die Entwicklung und eine zuverlassige Methode zur 
Abschatzung der Grossenordnungen von Bewegungen. 

Ich glaube daran, dass Bauwerksbeobachtungen die 
Antwort auf diese Frage ist, Überwachungen 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 müssen, die lange Dauer, die 
notwendig ist, um Aussagen zu haben. Solche Messungen 
sind unproblematisch, wenn dann wirklich etwas geschieht. 
Aber niemand zahlt gerne dafür, wenn nichts geschieht. 
Und kein Mensch mit einiger I ntelligenz macht die mono
tone Arbeit einer Messung von Beobachtungspunkten jahre
lang mit derselben Zuverlassigkeit und der notwendigen 
Konstanz. Computer, Messmaschinen waren da basser 
geeignet . lch meine also, dass wir neben der Verfeinerung 
der Messtechnik, uns wirklich überlegen müssen, mit 
welchen Methoden diese Bauwerksbeobachtungen durch
geführt 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, unüberblickbaren 
Aufwand erhalten. Die Reizworte für diese Überlegungen 
sind wohl Risikoabschatzung, Sicherheitsphilosophie, sta
tistische Revelanz us w .  

Als Bauherr mochte ich immer mehr, auch bezüglich der 
bodenmechanischen und fundationstechnischen Grundlagen 
für unsere Bauwerke, dazu übergehen, nur noch Bauwerke zu 
erstellen, die einen Warnbereich haben, d .h .  bevor das Bau
werk seine Funktionstüchtigkeit verliert, muss die Zustands
anderung 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 
müssen wir vergessen. Mit diesem Zustand müssen wir leben, 
dazu suchen wir den "Modus vivendi" .  
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Beobachtung von Bauwerken, Ü berwachungsarbeiten und Kontrol len im G rundbau 
aus der Sicht des l ngenieurs als Projektant und Bauleiter 

Von Dr. Alfred J .  Hagmann, Zürich 

Der Ingenieur als Projektant und Bauleiter steht im Spannungs
feld zwischen Bauherr und Offentlichkeit (Figur 1 ) .  Der Bau
herr will ein Bauwerk zu móglichst günstigem Preis so schnell 
wie mi:iglich erstellen lassen; für ihn steht die Wirtschaftlichkeit 
im Vordergrund. Die Offentlichkeit verlangt, dass keine 
Unfalle und Sti:irungen auftreten, dass alle Anforderungen der 
Sicherheit erfüllt werden. Der Ingenieur hat in dieser Lage die 
Aufgabe, beide Anforderungen zu erfüllen. 

BAUHERR 

l 
,.--IN_G_E_N_IE_U_R---,1 

\ 
ÔFFENTLICHKEIT 

Will ein Bauwerk 

zu gunstigem Preis 

so schnell wie móglich 

l WIRTSCHAFTLICHKEIT 

1,--S-IC_H_E_R_H_E_IT--, 

Will keine Unfãlle 

llld k ei ne S tõrungen 

Fig. I - Stellung des Jngenieurs im Spannungsjeld zwischen dem 
Bauherrn un d d er Offentlichkeit 

W ARUM BRAUCHEN WIR DIE MESSUNGEN? 

Heute müssen 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 Ansprüche an die Kenntnisse über das 
Verhalten von Bauwerk und Baugrund. Das Bauen wird auch 
teurer. Die erhi:ihten Kosten der anspruchsvollen Bauwerke 
rufen nach dem l nkaufnehmen von gewissen Risiken, da es 
unwirtschaftlich sein kann, alle geforderten Sicherheiten durch 
di e Bemessung al! e in abzudecken. Dies zwingt d en lngenieur, 
das Verhalten seiner Bauten genau zu kennen. Dazu dienen ihm 
u.a. Überwachung und Kontrollmessungen. 

Der Bauherr, der die Messungen zu bezahlen hat, muss von der 
Notwendigkeit dieser Überwachung und Kontrollen überzeugt 
sein. lm Brückenbau hat es sich eingebürgert, das Verhalten der 
Brücken durch Belastungsversuche zu überprüfen. Damit 
werden díe Berechnungen des Ingenieurs und das Verhalten der 
Baumaterialien überprüft. Die Frage sei hier gestattet, ob der 
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Stand der Kenntnísse nicht erlauben würde, 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 d er Bauherr mit einigem Aufwand 
von der Notwendigkeit der Messungen überzeugt werden. Dies 
ist besonders dann unumganglich, wenn er gewisse Risiken zu 
übernehmen hat . Er ist sonst am Schluss der Geschadigte, sei es 
durch hi:ihere Kosten oder durch Terminverzi:igerungen. 

Schlechte Baugrund
verhCiltnisse infolge 
Platzmangel 

GROSSERE ANSPRÜCHE 

an Kenntnisse über das 
Verhalten von Bauwerk 
und Baugrund 

1<or11>1exe Bauvorhaben 

H{jHERE BAUKOSTEN 

Frage nach Wirtschaftlich
keit der lnvestitionen 

BEOBACHTl.JIIG DER BAUWERKE 

OBERWACHUNGEN UND KONTROLLEN 

Begründung : 1. Abdecken aller geforderten Sicherheiten 
allein durch díe Bemessung kann 
unwirtschoftlich sein. 

2. Zur Erweiterung der Kenntnisse 
notwendig. 

Fig. 2 - Beobachtung von Bauwerken, Überwachungsarbeiten und 
Kontrol/en 

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 für die Überwachung und Kon
trollen zu tragen, wenn er durch Einsparungen am Bauwerk 



profitiert oder wenn Messungen aus Sicherheitsgründen not
wendig werden. Daneben gibt es aber auch Fálle, wo Messun
gen die einzige Mi:iglichkeit sind, die Kenntnisse und Erfahrun
gen des l ngenieurs zu erweitern. Hier stellt sich die Frage, ob 
der Bauherr nicht doch gegenüber der Óffentlichkeit ver
pflichtet ist, einen Beitrag an diesen Erfahrungszuwachs zu 
leisten, auch wenn er selbst keinen direkten Nutzen davor hat . 
Dieser Beitrag hat allerdings in einem angemessenen Verháltnis 
zu den Baukosten zu stehen. Übersteigen die Aufwendungen 
für die Messungen dieses Mas�, sollten i:iffentliche Forschungs
gelder zur Verfügung stehen, wie beispielsweise im Strassenbau. 

MESSUNGEN NICHT ALS SELBSTZWECK 

Als Gegenleistung sollten die Messresultate und die daraus 
gewonnenen Erfahrungen der Óffentlichkeit zugánglich 
gemacht werden. Dies zwingt den lngenieur, seine Messungen 
auszuwerten und die Erkenntnisse zu verbreiten. Er darf sich 
nicht damit begnügen, die Messresultate zur Kenntnis zu 
nehmen und dann zu den Akten zu legen. Beispielsweise kann 
er bei Setzungsmessungen an Gebáuden oder Schüttungen fest
stellen, dass die Setzungen kleiner sind als das tolerierte Mass 
und damit die Sache auf sich beruhen lassen .  Hier wáre aber 
vielleicht wichtig zu wissen, warum die Setzungen gerade diesen 
Wert erreicht haben und ob dies mit den Überlegungen der 
Setzungsprognose übereinstimmt. 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
mühungen diese Antworten nicht gegeben werden ki:innen, weil 
vielleicht das Messprogramm ungenügend war, w ei! di e Mess
einrichtungen nicht funktionierten, weil wichtige Informatio
nen verloren gingen oder weil die Auswertung nicht eingeplant 
w ar. 

Aus diesen Gründen ist zu f ordern, dass 
l) eine klare Zielsetzung formuliert wird: "was wollen w1r 

überprüfen?" und nicht: "was ki:innten wir messen? " ,  

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

3 )  beim Kredit auch genügend Mittel für die Auswertung 
vorgesehen werden, 

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

Nur auf diese Weise kann erreicht werden, dass die betrácht
lichen Mittel , welche für Kontrollen und Messungen verwendet 
werden müssen, einen optimalen Nutzen für die ganze Fachwelt 
erbringen. 
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Bauwerksbeobachtungen und Kontrollmessungen aus der Sicht eines privaten 
Baugrund- Beraters 

Von Hans Zeindler, Geotest AG, Zol l ikofen 

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

Zuniichst also meine Ansichten: 

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

Wir ki:innen selbst entscheiden, ob und wie weit wir diese Ver
besserung herbeiführen 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 gefiilrt, 
welcher über das notwendige Geld verfügt .  

Zur Deckung der Kosten von Kontrollmessungen ki:innen ent
weder Forschungskredite oder aber Mittel des Bauherrn 
dienen. Die ersteren werden vor allem für Grundlagenfor
schung, d .h .  für liinger dauernde Studien gewiihrt. 

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

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

- wenn es die Lebensdauer erhi:iht rsp . die Betriebskosten 
optimiert 

- wenn es die Sicherheit - oder den Bestand - des Objektes 
rsp. von Nachbarobjekten gewiihrleistet und damit Scha
denkosten und Gerichtshiindel verhütet. 

Der private Baugrund-Berater muss sich mit diesen Tatsachen 
abfinden und seine Messlust dementsprechend zügeln. Die 
Messgelegenheiten sind für ihn eher dünn gesiit und die jeweils 
verfügbaren Mittel fast durchwegs knapp. Ausnahmen - vor 
allem wenn eine Katastrophe eintritt! - bestiitigen die Regel. 

Trotz diesen Handicaps wird aber erstaunlich viel gemessen. 
Das sieht man dann, wenn man für eine statistische Auswertung 
Daten sammeit (z . B  Setzungen : Erschütterungen, Pfahlver
suche). 

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

Aus dieser Erfahrung heraus mi:ichte ich die folgende Anregung 
zuhanden der SGBF formulieren und Ihnen zur Diskussion 
vorlegen: 

Die SGBF soll 

- ein lnventar erwünschter Messungen aufstellen 

- für diese Messungen eine Checkliste der unbedingt 
zu ermittelnden Parameter formulieren 

- einen Ausschuss zur laufenden Auswertung 
eingehender Messresultate und für entsprechende 
Publikationen einsetzen . 

Eine weitere Erfahrung aus der Praxis spiegelt sich übrigens im 
Inhalt der heutigen Vortriige wieder: 

Es befassen sich 

3 Vortriige mit Deformationen im allgemeinen, davon 
I mit Felsdeformationen 

5 Vortriige mit Setzungen 

2 Vortriige mit Porenwasserdrücken 
l Vortrag mit Erddruck 
2 Vortriige mit Ankerkriiften 

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

Schon die Messung der Porenwasserdrücke, die ja oft den 
Schlüssel zur Auswertung der Deformationsmessungen bildet, 
ist wesentlich seltener, aber auch wesentlich heikler in der Aus
führung. 

Noch viel ausgepriigter zeigt sich diese Problematik bei der Erd
druckmessung. l st schon der analytische Ansatz je nach den 
Randbedingungen mehr oder weniger problematisch, so erweist 
sich überdies die Messtechnik als sehr heikel. 

Es scheint also nu r das gemessen zu werden 

- was auf den Niigeln brennt 
- was mit ertriiglichem Aufwand messbar ist. 

lch mi:ichte zuhanden der Diskussion aber doch die Frage 
stellen, o b dies genügt: 

- Was für Messungen wiiren noch erwünscht und 
zwar an fertigen Bauten und wiihrend der 
Bauausführung? 

Zur l llustration dieser Frage zeige ich Ihnen noch drei Beispiele 
eher aussergewi:ihnlicher Kontrollmessungen. 

l .  SZB - Schi:inbühl 
2. Klein - Matterhorn 
3. Pfahlprüfung 
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Beispiel l 

Projekt 

520.00 

Auffúllung 
Lcx;ker gelagerte sillige Salde und Kiese 

510.00 

, _ _ _  _ 

So lothurn-Zoll ikofen-Bern-Bahn 

Station Schonbühl , Bahndamm-Verbr ei terung 

\ ' 
\ 

\ 
l 
f se h r weiche 

l tonige S i l t e  

l u n d  Ta n e  ? 

_ __ __ __ __  , 
Mil<rapiezometer (Syslem Geatest) 

Sonde und Kiese Sonde und Kiese Elelctriocher Porenwosserdruckgeber (System Maihak) 
, _ _ _  _ - - - - - ?  

Setzunqsbalzen 

kompokte Moriine kompokte Morõne 

Baugrund 

Problem 

Ma s snahmen 

Setzungspegel 

� Grundwasserspiegel 

Torf und Seekreide über macht igen Lagen organisch verunr e i nigter Tane und 

toniger S i l t e . 

Bei der Schüttung des alten Damme s ( 1 9 1 4 )  sank das Schüttmaterial t i e f  i n  

die wei chen Bodenschichten e i n . D i e  Setzungen des bestehenden Dammes s i nd 

noch n icht abgek lungen . 

Jede Beei ntrachtigung des Bahnbetri ebes mu sste vermieden werden . 

- Leca-Lei chtschüttung zur Vermeidung einer Zusatzbela stung des Baugrundes 

- Neigungsmessungen (Digi t i l t ,  Fa . Stump Bohr AG ) 

- Porenwa s s erdruckme s sungen ( Mi krop i e z oemete r ,  Fa . Geotest AG ; 

Druckgeber , Fa . Ma ihak) 

- Setzungsmes sungen ( B o l z e n ,  Pege l )  

- Bela stungsver such auf dem neuen Ge l e i s e  

Prüflast 6 , 2 t/m ' in 4 Stufen aufgebracht , Dauer 1 4  Tage ( Z i st ernenwage n )  

Ergebn i s s e : Hori zontale Deformat i onen traten b i s  zu ca . 1 2  mm in ca . 7 m T i e f e  auf , ebenso 

die entsprechenden Set zungen an der Ober f l ache i n  einer Grossenordnung von 

lO - 20 mm . 

Der Bela stungsver such z e igte , dass d i e  Prüflast ke i ne kri t i schen Def ormat i onen 

bewirkt . 
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Beispiel 2 

Proj ekt 

Baugrund 

Problem 

Ma s snahmen 

Ergebni s s e  
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Luftseilbahn Trockener S teg - Kleinmatterhorn , Zermatt 

Bergstatibn . Seilverankerung , Fundation 

l 
�I<IIJf+-

0 Deformeter 

� Extensaneter 

Fel s ( S erpent in ) ;  e i n  Tei l der Fundationen und Seilverankerungen l i egt i n  einem 

unterschnittenen Gesteinspaket,  we l ches durch eine Kluft vom Hauptma s s iv getrennt 

i st ( F a l lwinkel 6 5 0 ) . Es herrscht Permafrost . 

Es musste kontrol l i ert 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 Ankerkraften,  Temperaturanderungen .  Ferner waren das Ver

halten der Anker und ihr Einf luss auf das Gebirgsverha lten zu überprüfen (Vors c hr i f t  

des EAV) • 

2 De fo!:meter - .Me s s stel len ( Huggenberger Typ DA) zur Kontrol le der Kluftdeformationen 

2 Extensometer ( 3- fach Stangenextensometer Rod I SETH) zur Kontrol l e  der Kluf tdefor

mation und d er Gebirgsverformungen . 

Konvergenzme s sungen ( Konvergenzmes sgerat I nter f e l s )  zwi schen den Ankerwi derlagern 

und der gegenüber l i egenden S to l l enwand . 

Ankerkraftme s sungen ( Druckme ssdose Stump Bohr 1 6 0  t )  zur Kontr o l l e  der Vorspannkra f t  

A n  d e r  Mes s s te l l e  im Stol l en traten K lu f tverformungen auf , welche s i ch nach c a .  

l Jahr s tabi l i s i ertem ( c a . 1 / 2  mm in Kluftrichtung aufwart s ;  ca . 0 . 1 5 mm Kluf tveren

gung ) . An der Gebirgsoberf l ache wurden ni cht abk l i ngende Abwartsbewegungen fe stge

s te l l t ,  die vermut l i ch auf Temperaturei n f l ü s s e  zurückzuführen s i nd . Die mit den 

Extensometern gemes senen Gebirgsdeformati onen s i nd l angenproportional und ent sprechen 

den vom I n s titut für Gla z i o logi e  vorhergesagten Temperatursc hwankungen .  Das Spannen 

der Anker ergab keine mes sbaren Auswirkunge n .  

D i e  Verschi ebungen der Ankerkópf e  betragen ca . l - 2 mm und dürf ten auf die 

S ch l i e s sung von Klüf ten zurückzuführen se i n .  
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B e i spi el 3 : 

Anwendung : 

Problern : 

Methode : 

Ergebn i s s e  : 

Anrnerkung : 

4 

Qua l i tatsprüfung von Betonpfahlen rnit Ultrascha l l  un d Garnrna-Strahlen 

Prüfung von Betonpf ahlen au f fehlerfreie Ausführung . E s wurden bi sher nu r 

Bohrpfahle au f di ese Ar t g eprüft . 

Bei d er Herstel lung von Betonpfahlen kéinnen si eh Fehler un d Schaden e rgebe n ,  welchJ 
das Tragverha lten des Pfahles beeintrachtigen , 

b e i sp i e l swe i s e  

- Kiesnester ( Entrni schungen)  

- Auswaschungen 

- Einschnürungen 

- Ri s se ( Zwi schenraurne ) 

S i e  rnüssen erkannt werde n ,  darnit rechtzeitig ent sprechende Sanierungen vorge-

nornrnen werden kéinnen . 

Endz i e l  : Bes sere Ausnüt zung d er Pfahle 

Durchschal lung und/oder Loggen rnit y - y -Sonde des P fahlscha ftes aus vorgangig 

e i ngelegten Kontrollrohren oder nachtragl i ch erstell ten Bohrungen 

Di e Auswertung d er von unserer Fi rrna ihnert 3 Jahren an 3 8 8  Pfahlen durchge-

führten Kontro l len ergibt : 

1 1  % wei sen leichte Anorna l i e n  auf , di e ke ine Sanierung erfordern 

9 % z e igen Feh l s t e l len , we lche e ine Sanierung o d er ei nen ( te i lwe i s e n )  

Ersatz des Pfahles bed i ngen . 

z ur g ena uen Abklarung des Material fehlers un d darni t z ur Errnittlung d e r  optirna len 

Sanierungsrnethode s i nd mei s t Kernbohrungen i m P fahl er forder l i ch . I hr Rendernent 

kan n d ur eh d en Ei nsa t z de r Bohr l och-Telev i s i on erheb l i c h  ges teigert werden . G e-

genwartig s tehen in d er Schwe i z  Kamera s rni t ei n em Durchrne s ser von 4 0 . 5  rnrn z ur 

Verfügung ( Fa .  S turnp Bo h r AG ) . 

A dresse des Verfassers: 

Hans Zeindler, Dipl. lng. ETH 
elo Geotest AG 
Birkenstr. 1 5  
C H  - 3052 Zollikofen 
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P U B  L I C AT I O N  d e  l a  S oc i été S u i s s e  de M é c a n i q u e  des S o i  s et d e s  R oc h es 

Herbsttagung 1 980, 14 .  November, Bern 

Position de l'entrepreneur 

par P .  Knoblauch, Geneve 

L'entrepreneur spécialisé dans les travaux de fondation et tra
vaux souterrains a l 'habitude de vivre en dépendance direete des 
mesures de surveillanee et de eontrôle, qui sont effectuées par 
des spéeialistes s ur le ehantier : 

- Lors de travaux de terrassement et de remblayage d'une 
autoroute, par exemple, iis indiquent quel matériel doit aller 
à la décharge et Iequel peut être utilisé eomme matériel de 
fondation; iis arrêtent le chantier s ' il y a trop d'eau; iis refu
sent ou aeceptent une stabilisation à la chaux, ete. En bref, 
iis déterminent dans une large mesure l 'organisation quoti
dienne du ehantier et influencent le résultat teehnique et le 
résultat financier 

Dans une galerie, iis aeceptent ou refusent des classements 
de rochers dans telle ou telle catégorie; iis influeneent le 
nombre de eloutages, les blindages, ete . 

L' image classique de cette dépendanee de l'entrepreneur de 
l 'homme de mesures veut que ee soit une mésalliance, un conflit 
permanent : 

d'un côté, les scientifiques qui gênent le déroulement ration
nel des travaux en arrêtant des engins, en plaçant des points 
de mesure dans l 'aire de travail eomme obstacle permanent 
de l 'autre côté, des manuels qui, par les vibrations, la pous
siére et le bruit rendent tout travail de mesure précis diffieile, 
voire impossible et dangereux, et qui, trop souvent, par un 
eoup de pelle ou un passage de pneus, arrachent ou éerasent 
les points d 'observation. 

Cette image des relations entrepreneur-équipe de eontrôle et 
d 'observation montre qu'au niveau de ehantier, des points de 
frietion et de diseordanee existent de façon Iatente. Des égards 
réeiproques rendent une «cohabitation» fructueuse. 

Mais cette premiére image, plutôt négative, eorrespond-elle à la 
réalité ? 

J 'aimerais, ci-aprés, analyser trois cas : 

J er cas : 

L'entrepreneur n'est qu'exéeutant de directives qu'il reçoit de la 
direetion des travaux. Ceei est souvent le eas pour un entrepre
neur de terrassement d 'une autoroute par exemple. L'image des 
relations entrepreneur-homme de

. 
mesures, déerite plus haut, 

eorrespond à une réalité. 

2e cas : 

L'entrepreneur, sur la base d 'analyses de sols , eontenues dans 
la doeumentation de l 'appel d'offres, propose des variantes 
d'exécution qui doivent conduire à des réductions du prix de 
eonstruction. Si les dimensions de l 'objet fini ne sont pas modi
fiées, d 'autres phases de construetion, souvent plus critiques, 
doivent être traversées et néeessitent une observation et une sur
veillanee accrues de l 'ouvrage en cours de construction et de son 
environnement. 
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Dans ce cas de variante, même si I ' ingénieur-conseil l '  a accepté, 
l ' entreprise, par son initiative, prend une responsabilité parti
culiére. Elle est co-intéressée à l 'exactitude des mesures de eon
trôle. Souvent, elle effectue, sous sa propre responsabilité, des 
mesures complémentaires à celles de la direction des travaux. 

J e cas : 

L'entrepreneur, sur la base des analyses de soi, dimensionne lui
même certains éléments de la construction. Te! est souvent le 
eas 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. 11 va 
de soi qu'une telle entreprise spécialisée eollabore systémati
quement avee un bureau et laboratoire de géotechnique ou 
qu'elle dispose elle-même aussi bien de spécialistes de la méea
nique de soi que d 'appareils de mesure. 

La surveillance intense et suivie de l 'ouvrage en eonstruetion et 
l ' interprétation des mesures permet une adaptation eontinue du 
dimensionnement d 'éléments non encore réalisés, par exemple 
d 'étayages ou d'ancrages. La surveillance serrée de l 'évolution 
des forces et des déformations permet de mieux eonnaítre le 
comportement sol!ouvrage, de réduire ainsi les marges de sécu
rité tout en conservant des eoeffieients admissibles et de réaliser 
d 'importantes économies. Des eas limites d'efforts ou de défor
mations inadmissibles seraient rapidement reconnus et des 
interventions appropriées pourraient être prises à temps pour 
éviter tout accident. 

En eonclusion, nous pouvons eonstater que l ' image initiale 
d'une situation conflictuelle entre entrepreneur et équipes de 
mesures ne doit pas être généralisée. Au eontraire, les entre
prises spéeialisées sont conscientes de l ' importance et de la 
nécessité des mesures effectuées à l 'ouvrage. En tant que spécia
listes et en aeeord avec l ' ingénieur-eonseil, iis proposent des 
variantes d'exéeution et prennent même en eharge le calcul, le 
dimensionnement et le contrôle suivi d'éléments importants 
d 'ouvrages. 

L'entrepreneur spécialisé met l 'aceent sur l ' importance de 
travaux de mesures et d 'analyses antérieurs à et durant l 'exécu
tion de l 'ouvrage. Leur coüt sera non seulement largement 
eompensé par un dimensionnement plus rigoureux, mais les 
mesures de surveillance et de contrôle à long terme de l 'ouvrage 
terminé confirmeront davantage les prévisions qu'ils ne le font, 
dans beaueoup de cas, aujourd 'hui encore. 

A dresse de l 'auteur : 

Peter Knoblauch 
elo Soeiété Anonyme Conrad Zsehokke 
42, rue du 31 déeembre 
1 2 1 1 Genéve 6 
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