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1. Einleitung 

Die Erkundung des Bodenaufbaues von Km 1 8.500 (Egghau) bis 23.300 (Tantenholz) der Umfahrung Birmensdorf 
begann im Sommer 1 988 und dauerte rund 2� Jahre. Zahlreiche Diskussionen mit dem projektierenden lngenieur­
büro und dem Bauherrn führten zu Korrekturen im Achsenverlauf und gipfelten in der Trasseeführung des heute im 
Bau befindlichen Umfahrungsbauwerkes. Von der rund 5 km langen Umfahrungsstrecke verlaufen 4 km in 
Tunnels. 

lm Rahmen der geologischen und hydrogeologischen Erkundungen des Streckenkorridors wurden im Zeitabschnitt 
1988 bis Ende 1 990 1 05 Kernbohrungen mit einer Gesamtlange von rund 1 '900 m sowie zahlreiche Rammsondie­
rungen und Baggerschlitze ausgeführt. Weitere Bohrungen sind in den letzten Jahren für Detailabklarungen resp. 
für Bauhi lfsmassnahmen (Grundwasserabsenkung) niedergebracht worden. Die meisten Bohrungen werden mit 
Piezometer- oder l nklinometerrohren ausgebaut, einzelne auch mit elektrischen oder pneumatischen 
Porenwasserdruckgebern. Die Felduntersuchungen wurden erganzt durch Bohrlochversuche wie lnklinometermes­
sungen, geophysikalische Bohrlochmessungen und Bohrlochfernsehen sowie durch Laboruntersuchungen an 
Lockergesteins- und Felsproben. 

Die folgenden Erlauterungen der Baugrundverhaltnisse basieren auf dem geologischen Streckenbeschrieb, 
erganzt m it Beobachtungen bei den ersten, abgeschlossenen resp. in Ausführung begriffenen Bauten,  wie, dem 
Ausfahrtstunnel R istet, dem Hanganschnitt Egghau und den Voreinschnitten im Reppischtal. 

2. Geologische und hydrogeologische Verhãltnisse 

2.1 Geologische Übersicht 

Figu r 2 zeigt einen Ausschnitt aus der geologischen Karte 1 :25'000 (Biatt Zürich) mit der Umfahrung Birmensdorf 
und in Figur 1 ist der Schichtaufbau im Langsschnitt dargestellt. Die Felsunterlage im Untersuchungsraum besteht 
aus Gesteinen der Oberen Süsswassermolasse (OSM), die wegen ihrer hohen Verwitterungsanfalligkeit nur  rudi­
mentar aufgeschlossen ist. Bedeutende Brüche sind aus dem gesamten Untersuchungsgebiet keine bekannt. Die 
Lagerung der Molasse ist annahernd horizontal, allerd ings wurde durch die schürfende Wirkung des Gletscher­
eises die Molasse mancherorts aufgearbeitet resp. schief gestellt. Zwischen nur leicht gestõrter Molasse m it gerin­
gen Schichtverbiegungen und eigentlichen brekziõsen Gesteinen finden sich alle Zwischenstufen. Bereiche m it 
glazialtekton isch gestõrter Molasse sind bis heute aus dem Gebiet Eggau, dem Hafnerberg sowie aus dem Portal­
bereich Schau ber belegt. l m  ersteren Gebiet scheint die Gletschereinwirkung am intensivsten gewesen zu sein ,  
wurden doch brekzióse Lagen noch in einer Tiefe von etwa 15 m unter der Molasseoberflache erbohrt. 

Figur 1 Geologisches Langenprofil 
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Die Lockergesteine werden der Riss- und Würmkaltzeit sowie dem Postglazial zugeordnet. Als Zeuge der Riss­
kaltzeit ist die direkt der Molasseoberflache aufliegende, meist n ur wenige Meter machtige, sehr hart gelagerte und 
blockreiche Grundmorane im Gebiet Ristet, Hafnerberg und in der Lockergesteinsmulde von Aesch zu betrachten .  
I n  den Zeitabschnitt der ausgehenden Risskaltzeit stufen wir d ie nur aus Bohrungen bekannten, hart gelagerten 
(vorbelasteten) und feingeschichteten Seebodenlehme im Norden des Hafnerberges mit einer Machtigkeit von bis 
etwa 30 m ein. Als frühwürmzeitlich gelten d ie feingeschichteten Sande und Si lte mit kiesigen und moranenartigen 
Einschaltungen, d ie in einem, der Gletscherstirn vorgelagerten See oder Verlandungsbecken mit einer Kote von 
etwa 520 bis 540 m abgelagert wurden. Am machtigsten sind diese randglazialen Ablagerungen mit etwa 30 m im 
Gebiet des Ausfahrtstunnels Ristet ausgebildet. Durch den vorrückenden (Reuss-)Gietscher zu Beginn der letzten 
Vergletscherung,  welcher bis weit über das Gebiet von Birmensdorf vorstiess (Killwangenstadium),  wurde d ieser 
lakustrische Sedimentstapel überfahren, mehr oder weniger stark deformiert und mit grobkórnigen Moranepaketen 
vermengt. Besonders ausgepragt ist d ie g laziale Überpragung wiederum im Gebiet Ristet sowie im Lunnerental ,  
moglicherweise auch im Norden des Hafnerberges. 
Zeugen der letzten Vergletscherung sind die auf den Hochflachen von Aesch und des Hafnerberges grossflachig 
auftretenden, unterschiedlich machtigen, kompakt gelagerten Moraneablagerungen. Die jüngsten Sedimente im 
Untersuchungsraum sind die machtigen, spat und postglazialen Seebodenlehme im Gebiet von Wettswil 
(Verkehrsdreieck Filderen) und die meist geringmachtigen Gehangelehme langs der Talflanken, welche durch die 
Verwitterung der in geringer Tiefe anstehenden Molassemergel und -sandsteine entstanden. 
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Figur 2 Geologische Karte des Untersuchungsgebietes 
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Vom Anschluss Urdorf bis ins Reppischtal durchfahrt d ie Autobahn nach einem rutschanfalligen Hanganschnitt von 
etwa 20 m Hohe den Molassekern des Eggrains. Die talseitige Rohre verlauft bis zur Querung des Einfahrtstunnels 
Ristet wegen der buckeligen Molasseoberflache und dem hangparallelen Verlauf teilweise im Lockergestein. 
Kennzeichnendes Merkmal der ganzen Westflanke des Eggrains ist d ie - zum Teil sehr tief greifende - glazialtekto­
nische Ü berprãgung der Molasse, welche im Portalbereich bis in eine Tiefe von mindestens 12  m reicht (Figur 3). 
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Figur 3 Schichtaufbau beim Porta/ Eggraintunnel 
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Der vom Porta! Weiher im Reppischtal nach NE abbiegende Ausfahrtstunnel Ristet quert zunachst die Molasse 
und anschliessend eine 210  m lange Lockergesteinsstrecke mit glazial überpragten, fein bis grobkórnigen Stillwas­
serablagerungen mit eingeschalteten, Meter bis Dekameter g rossen Moranepaketen (Figur 4). Entsprechend die­
ser kleinraumig wechselnden Schichtabfolge sind auch die Hangwasserverhaltnisse in den Lockergesteinen des 
Egghau sehr wechselhaft mit órtlich gespannten bis artesisch gespannten Verhaltnissen. Auf d ie angewandte 
Baumethode dieses Tunnelbauwerkes wird Thomas Fries in seinem Referat naher eingehen. 

Figu r 4 Brustaufnahmen im Ausfahrtstunnel Ristet 
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Der bergmannische Anschlag der Tunnelrohren nordlich und südlich der Reppischtalbrücke kommt - mit Aus­
nahme der Kalotte der Ostrohe des Hafnerbergtunnels - in die Molasse zu liegen. Die Molasse wird in beiden Vor­
einschnitten ledigl ich von geringmachtigen Gehangelehmen überlagert. Auf die bautechnischen Probleme der bei­
den Voreinschnitte geht das Referat von Bernhard Kuhn naher ein. 

Vom Reppisch- bis ins Lunnerental unterquert die Autobahn den Hafnerberg mit einer maximalen Überdeckung 
von rund 70 m .  Der Tunnel verlauft praktisch auf der ganzen Lange in der Molasse, ausser beim südlichen Portal­
bereich Loffler im Lunnerental, wo einige Meter kompakte Morane zu durchortern sind. Die zwischen Molasse und 
Morane eingeschalteten Seetone im Gebiet des Weilers Hafnerberg werden nach heutigem Kenntnisstand 
hOchstwahrscheinlich durch d ie gewahlte Streckenführung nicht angefahren. 

Auf der rechten Seite des Lunnerentals, im Bereich des Tunnelportals Schauber, lagern der Molasse Morane und 
randglaziale Seeablagerungen auf, welche - ahnlich den Verhaltnissen im Egghau - glazialtektonisch überpragt 
sind. Der Voreinschnitt wurde so konzipiert, dass der bergmannische Anschlag in der kompakten Grundmorane 
erfolgt. Die Molasseoberflache steigt hier mit etwa 1 2° an, so dass der Tunnel bereits nach einigen Dekametern 
vollstandig in der Molasse verlaufen wird. Die maximale Überdeckung betragt im westlichen Tunnelabschnitt rund 
70 m. Auf der H óhe von Aesch tritt der Tunnel in eine Depression in der Molasse und führt über 450 m durch hart 
gelagerte, meist blockreiche Morane. Die darüber liegenden und vermutlich ebenfalls glazial überpragten Sande 
und Silte werden unterfahren. Nach einem weiteren, etwa 400 m langen Felsabschnitt tritt der Tunnel in eine letzte, 
rund 400 m lange Lockergesteinsstrecke aus Morane und feinkórnigen Seeablagerungen mit kiesig-sandigen Ein­
schaltungen. 

3. Charakterisierung der relevanten Gesteine 

3.1 Molasse 

Die Gesteine der Oberen Süsswassermolasse entstanden in einer flachen Schwemmebene und bestehen mehr­
heitlich aus einer unregelmassigen Wechsellagerung von Sand- und Siltsteinen, Mergeln und Tonmergeln m it 
meist graduellen Übergangen von einem Gesteinstyp zum andern. Von untergeordneter Bedeutung sind koh lige 
Süsswasserablagerungen m it gelegentlichen Schalenresten sowie bituminose Tane und Süsswasserkalke. Beton it 
wurde im óstlichen Aeschertunnel in einer dünnen Schicht und als unscheinbare Spuren beim Portalbereich 
Schauber angetroffen. 

Das Gebirge wird von einem steil bis subvertikal stehenden, eng bis mittelstandigen Kluftsystem mit Kluftweiten 
von in der Regel wen iger als 1 mm durchtrennt. Ein Spezialfall stellt der Egghau dar, wo in zahlreichen Bohrungen 
eine wenige Meter machtige Schicht von extrem schlecht zementierten resp. stark verwitterten Sandsteinen m it 
klaffenden Klüften erbohrt wurde. Relativ weiche, stark geklüftete Sandsteine sind auch im ostlichen Abschnitt des 
Aeschertunnels erbohrt worden. I n  der gesunden Molasse ist die Wasserzirkulation gering und vornehmlich an das 
Trennflachengefüge der Sand- und Siltsteinbanke gebunden. Beim Anfahren derartiger Gesteinskorper ist 
kurzfristig m it einem hOheren Wasseranfall zu rechnen. 

In Abhangigkeit der unterschiedlichen Gesteinszusammensetzung und dem unterschiedlichen Verwitterungs- resp. 
Zementationsgrad streuen auch d ie Materialkennwerte stark. Bei den Gesteinen mit relevantem Volumenanteil im  
Ausbruchquerschnitt wurden d ie  hóchsten einaxialen Druckfestigkeiten bei den unverwitterten und gut zementier­
ten Sandsteinen m it 40 bis 60 MN/m2 ermittelt, die geringsten bei den Tonmergeln mit etwa 1 - 2 MN/m2. Eine 
etwas hOhere D ruckfestigkeit weisen die untergeordnet auftretenden Süsswasserkalke mit etwa 80 MN/m2 auf. Die 
tonreichen Gesteine von meist bunter Farbe enthalten einen hohen Anteil an quellfahigen Tonmineralien. Obwohl 
diese Schichten in der Regel nur von geringer Machtigkeit sind, stellen sie potentielle Schwachezonen dar. 

3.2 Lockergesteine 

Mit Ausnahme der eingelagerten, grobkórnigen Ober- oder/und Seitenmoranepaketen im Ausfahrtstunnel Ristet 
wird in den Tunnels vorwiegend Grundmorane durchOrtert. Es handelt sich hierbei um bautechnisch wenig proble­
matische Gesteine m it geringer bis sehr geringer Plastizitat, guter Kornabstufung (Figur 5) und harter bis sehr har­
ter Lagerung (ME-Wert: ca. 80 bis 1 00 MN/m2). Als erschwerend kan n sich die ortliche Haufung von Blocken erwei­
sen. 

Bautechnisch heikler sind d ie in einem Gletscherrandsee entstandenen, feinkornigen siltig-sandigen Ablagerungen 
(Figur 6) m it E inschaltungen von Moranepaketen und sauberen Kiesanden. Durch die glaziale Überpragung dieser 
Sedimentabfolgen wechseln die einzelnen Gesteinstypen auf kleinstem Raum (m-Bereich). Trotz ihrer glazialen 
Vorbelastung ( ME-Wert: ca. 40 MN/m2) sind diese Gesteine - auch bei vorgangiger Entwasserung - nur  
beschrankt standfest, da  der  Gesteinskorper von einem d ichten Netz von steil stehenden, g latt-polierten 
Verschiebungsflachen durchsetzt sein kann. 
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Figur 5 Morane: Kornverteilungskurven mit ungefahrer Bandbreite 

Figur 6 Sand/Silt-Komplex: Kornverteilungskurven mit ungefahrer Bandbreite 
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4. Grundwasser 

Die Umfahrung B irmensdorf weicht den nutzbaren Grundwasservorkommen von kommunaler Bedeutung aus. lm  
Trasseekorridor befinden sich nu r  wenige Quellen. Gehauft entspringen Schichtquellen entlang der rechten Tal­
flanke des Lunnerentales (Figur 2). Es handelt sich dabei um Quellen ohne Schutzzone, mit durchwegs geringer 
Schüttung und meist ungenügender Wasserqualitat bezüglich Chemie und Bakteriologie. 

Mit Ausnahme der oben erwahnten, schlecht zementierten und stark geklüftete Sandsteinlagen ist die Grund­
wasserführung in der Molasse gering und vornehmlich an das Trennflachengefüge der Silt- und 
Sandsteinkomplexe gebunden. Grossere bautechnische Probleme bieten die glazial Oberpragten Lockergesteins­
serien mit unte rsch iedlich durchlassigen und teils sogar stauenden Gesteinspaketen. In derartigen Abfolgen ist das 
Grundwasser oftmals gespannt, mitunter sogar leicht artesisch gespannt. lm Gebiet des Egghau und des Vorein­
schnitts Schauber wurde, resp. wird das Grundwasser vor l nangriffnahme der Bauarbeiten abgesenkt. 

Adresse des Autors: Dr. P. Kleboth 
Dr. U. Schar AG/GEOTEST AG 
Dufourstr. 32 
8008 Zürich 
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1. Projektbeschrieb Umfahrung Birmensdorf 

Am 13. September 1996 wurde mit dem Spatenstich im Abschnitt Umfahrung Birmensdorf der Baubeginn der 
Westumfahrung Zürich gefeiert. Damit ging die rund 25jãhrige Leidensgeschichte der Planung, Projektierung und 
Rechtsmittelverfahren für die Westumfahrung zu Ende. 

N20.1.4 Umfahrung Birmensdorf 

' 

..;..,"'_' ____ '"''�-,:_,__----"'----

Cli 1,0 

Bild 1: Übersicht Westumfahrung 

Der 5.4 km lange Streckenabschnitt Umfahrung Birmensdorf, die N20. 1 .4, wird aut einer Lãnge von ca. 4.0 km in 
drei Tunnels grõsstenteils unterirdisch geführt. Die anspruchsvolle Strecke erfordert spezielle Baumassnahmen für 
die Bauten im Lockergestein und Festgestein. Die Kosten für das Projekt der Umfahrung Birmensdorf werden aut 
1.43 Milliarden Franken geschãtzt. Als Erõffnungstermin ist das Jahr 2008 vorgesehen. 

2. Randbedingungen 

Das generelle Projekt wurde 1 988 durch den Bundesrat genehmigt und legte den Korridor für die Linienführung 
fest. Aufgrund des Umweltschutzgesetzes wurde parallel zur Projektbearbeitung der Bericht zur 
Umweltvertrãglichkeit 3. Stufe erstellt, wobei wichtige Erkenntnisse sogleich in das Auflageprojekt integriert 
wurden. Aus Gründen des Landschaftsschutzes und genaueren geologischen Untersuchungen ergaben sich bei 
der Bearbeitung Anpassungen gegenüber dem generellen Projekt. Die wesentlichsten davon sind: 

• lm Bereich Egghau/Eggrain erfolgte eine Verschiebung der Linienführung gegen Westen von max. 200 m. 
Damit kann der geologisch problematischen Strecke ausgewichen werden. 

• Die Reppischtalbrücke wurde um ca. 200 m gegen Westen verschoben. Dies hat den Vorteil, dass die 
Überquerung des Reppischtales an ihrer engsten Stelle erfolgt. 

• lm Aeschertalbereich wurde das Trassee um ca. 550 m in Richtung Aesch verlegt, was zu einem 
durchgehenden Tunnel zwischen Lunnerental und Filderen führte. Der Aescherbach wird unterquert, auf die 
Hochbrücke eingangs Aeschertal kann verzichtet werden. 

Mit diesen Anpassungen war die Linienführung festgelegt und aufg rund der geologischen Untersuchungen die 
Grundlagen für d ie einzelnen Objekte grõsstenteils bekannt. Bei der Erarbeitung der einzelnen Bauprogramme war 
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die Vorgabe zu berücksichtigen, dass der Abtransport des Ausbruchmaterials und ein Grosstei l  der 
Materialanl ieferungen mit der Bahn erfolgen muss. Die beiden Fixpunkte Aushubverladeanlage Ristet und 
Umschlagstelle Munimatt waren ausschlaggebend für die Festlegung der Hauptbaurichtungen bei den 
Tunnelbauten. Nur die kurzen Gegenvortriebe aus dem Anschluss Birmensdorf für den Hafnerbergtunnel und den 
Aeschertunnel bilden h ier die Ausnahme. 

3. Baukosten 

Die Baukosten aut der Preisbasis Oktober 1994 betragen für den Abschnitt Umfahrung Birmensdorf 1.43 Mia. Fr. 

runne1bólu 

Tolal 

Baukosten 
(Kostenschãtzung) Í 

! Preisbasis Oklober 199� . .J 
N20.1.:4 

UmfahrLtng 
Bi1mensdarf 

(In Millionen Frank.en) 

2% 5% 

EJ Hangsicherung Egghau 

Tunnelbau: O Voreinschnitte 
• Tunnelbauten 

E[l Zentralen + EI. Mech. 
Einrichtungan 

830'000'000 Fr. 

,---- Anteil offene Submissionen 
� lnnenausbau 
- Zentra/en 
- EI. Mech. Einrichtungen 

--- Anteil bisherige Vergaben 

Bild 2: Kostenschãtzung Baukosten 

Von den Tunnelbauten sind bis heute alle Tunnelbaulose vergeben. Die ausgeschriebenen Leistungen und die 
bisher vergebenen Arbeiten entsprechen ca. 70% der Kostenschãtzung und konnten insgesamt zu tieferen Preisen 
vergeben werden. lch weiss, dass die Vergabesumme n icht den Realisierungskosten entsprechen muss, doch die 
Prognose für die Schlussrechnung beim bereits erstellten Ausfahrtstunnel Ristet zeigt, dass dabei der 
Regierungsratskredit eingehalten, ja deutlich unterschritten wird. 

4. Erstel lte Objekte 

Seit dem Spatenstich Herbst 1996 wurden folgende Bauwerke der Umfahrung Birmensdorf erstellt: 
• Voreinschnitt Weiher 

im Reppischtal für die Erstellung der Reppischtalbrücke und die Tunnelportale Eggraintunnel, Einfahrtstunnel 
Ristet und Ausfahrtstunnel Ristet 

• Voreinschnitt Schüren 
für die Erstellung der Reppischtalbrücke und für den bergmãnnischen Anschlag des Hafnerbergtunnels 

• Voreinschnitt Tãntenholz 
für den bergmãnnischen Anschlag des Aeschertun nels 

• Stützmauer Tãntenholz 
• Brücke Luzernerstrasse 

Neubau für die Überführung der Luzernerstrasse über d ie N20.1.4 
• Ausfahrtstunnel Ristet inkl. Voreinschnitt 

als interne Transportpiste für die Bauarbeiten Hafnerbergtunnel 

13  



• Aushubverladeanlage Ristet 
• Umschlagstelle Munimatt mit Betonanlage und Bahnumschlaganlage 

Das anfallende Ausbruchmaterial wird ab der Aushubverladeanlage Ristet und der Umschlagstelle Munimatt 
per Bahn in eine der Kiesgruben im Zürcher Unterland transportiert 

• lnfo Pavillon Filderen 

5. Aktuelle Baustellen der Umfahrung Birmensdorf 

lm Rahmen dieses einleitenden Referates kann ich n icht detaill iert auf alle Baustellen eingehen. In den folgenden 
Fachvortrãgen werden sie zu einzelnen Baustellen umfassend informiert. Meinen Überblick zu den aktuellen 
Baustellen der Umfahrung Birmensdorf werde ich gliedern nach Trasseebau, Brückenbau, Tagbautunnel, 
Voreinschnitt und Tunnelbau. 

5.1 Aktuelle Baustellen Trasseebau 

5.1.1 Anschluss Birmensdorf 

lm westlich von Birmensdorf liegenden Lunnerental wird ein Vollanschluss erstellt. G leichzeitig wird die 
Verbindungsstrasse Birmensdorf - Aesch über die sogenannte Aescherspange in einem künstlichen Einschnitt 
auf den Anschluss Birmensdorf geführt. Nach 3 Jahren Bauzeit sind die Trasseearbeiten fast beendet und auf 
der neuen Lielistrasse fãhrt der õffentliche Verkehr. Die wãhrend den Bauarbeiten erforderliche provisorische 
Lielistrasse dient ab Herbst 2000 als Transportpiste für die Materialtransporte der Tunnelgegenvortriebe. Das 
heutige Bi ld prãgen die Bauarbeiten der Lunnerentalbrücke und der beiden Voreinschnitte Lõffler und 
Schauber. 

5.1.2 Dreieck Zürich-West (Filderen) 

Das Dreieck Zürich- West bi ldet die Verbindung zwischen dem Aeschertunnel, dem Uetlibergtunnel und dem 
lslisbergtunnel. Zur Erschliessung der Baustellen des Dreiecks und der Tunnelbauten waren zum Teil 
umfangreiche Vorarbeiten nõtig, wie interne Transportwege, Umfahrung Luzernerstrasse, Schüttung 
Vorbelastung ,  Sanierung Altlast Filderen, Drosselbauwerk Fischbach und Eindolung Filderenbach. Wenn wir 
diesen Frühl ing von der Aussichtsplattform des lnfopavil lon Filderen auf das Dreieck schauen, sind die 
markanten Bauten der Tagbautunnel Rampe N3 - N4, die Umschlaganlage Munimatt mit Beton- und 
Bahnanlage, die Einschnitte der Verbindung Aeschertunnel - Uetlibergtunnel sowie die Schüttungen für den 
Anschluss Wettswil deutlich zu erkennen. 

5.2 Aktuelle Baustellen Brückenbau 

5.2.1 Reppischtalbrücke 

Bild 3: Reppischtalbrücke 
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Die 220 m lange Reppischtalbrücke, zwischen Eggraintunnel und Hatnerbergtunnel gelegen, überquert aut 
einer Hõhe von zirka 20 m das Reppischtal. Der Brückenbau besteht aus je einer Einzelbrücke pro 
Fahrtrichtung. Als Besonderheit sei erwãhnt, dass die Notübertahrt vor dem Hatnerbergtunnel die beiden 
Fahrbahnplatten beim Widerlager Schüren miteinander verbindet. Die Brücke Ost wurde bereits tertiggestellt 
und termingerecht als Transportpiste mit einem provisorischen Belag tür den Bau des Hatnerbergtunnels dem 
Bauherrn übergeben. Die Transportpiste, mit Ausweichstellen im Bereich der Brückenpteiler, ist beidseitig mit 
New-Jersey Protilen begrenzt. 

5.2.2 Lunnerentalbrücke 

Die Lunnerentalbrücke verbindet den Hatnerbergtunnel mit dem Aeschertunnel. Die beiden Brücken 
überqueren den Lunnerenbach in einer Hõhe von ca. 1 9  m sowie die Kantonsstrasse in einer Hõhe von ca. 
8 m. Zwischen den Portalen Lõttler und Schauber liegt eine offene 260 m lange Strecke in welche die 1 1 2 m 
beziehungsweise 1 37 m lange Lunnerentalbrücken eingebunden werden. Aut der Seite Schauber ist eine 
Notübertahrt vorgesehen, welche beide Axen verbindet und teilweise aut die Brücken zu liegen kommt. Ab 
kommendem Herbst wird die eine Brücke als Transportpiste mit einem provisorischen Belag für den Bau des 
Gegenvortriebes des Aeschertunnels zur Vertügung stehen. 

5.3 Aktuelle Tagbautunnel 

5.3.1 Hangsicherung Egghau 

Bild 4: Hangsicherung Egghau 

Die beiden Tunnelportale des Eggraintunnels aus Richtung Urdort sind im Endzustand gestattelt. Die 
bergseitige Fahrspur wird bis zum bergmãnnischen Anschlag des Eggraintunnels als Tagbautunnel erstellt. Die 
zur Zeit im Bau befindliche Hangsicherung dient zur Gewãhrleistung der Hangstabilitãt im Bauzustand und 
wãhrend der Nutzungsdauer. 

5.3.2 Tagbautunnel Rampe N3 - N4 

Das Bauwerk Rampe N3 - N4 verbindet als zweispurige Autostrasse den Uetlibergtunnel im Norden mit dem 
lslisbergtunnel im Süden als Verbindungsrampe für den Verkehr von Zürich Brunau in Richtung Knonau. Als 
tieterliegende Axe wird diese Rampe als Tunnelbauwerk im ottenen Tagbau erstellt. Es unterquert im 
nõrdlichen Teil die Verbindung Aeschertunnel - Uetlibergtunnel sowie einen Flurweg und im südlichen Teil die 
Verbindung lslisbergtunnel - Aeschertunnel. Das 1 93 m lange Bauwerk wird im Endzustand nur in  einer 
Fahrtrichtung betahren und wird hintertüllt. 

5.4 Aktuelle Voreinschnitte 

Zur Zeit laufen im Anschluss Birmensdort die Bauarbeiten Voreinschnitt Lõttler tür den Hafnerbergtunnel und 
Voreinschnitt Schauber für den Aeschertunnel. Die Baugruben liegen beinahe vollstãndig im Lockergestein und 
werden mit einer verankerten Pfahlwand gesichert. lm  Bereich der spãteren bergmãnnischen Anschlãge werden 
anstatt der Ptãhle Rühlwandtrãger ausgetührt. Der obere Abschluss der Pfahi-/Rühlwand wird durch eine 
Koptlongarine gesichert. Aus beiden Voreinschnitten werden die Gegenvortriebe der Hauptrõhren sowie der 
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Ausfahrten erstellt. lm  Endzustand werden die Voreinschnitte und die spãter zu erstellenden Zentralen wieder 
eingeschüttet. 

5.5 Aktuelle Tunnelbauten 

Die Tunnelbauten der Umfahrung Birmensdorf sind vergeben. Die Bauarbeiten an allen Tunnellosen sind beendet, 
haben begonnen oder werden in den nãchsten Wochen beginnen. Die Ausbrucharbeiten erfolgen im 
Kalottenvortrieb mit nachfolgendem Abbau von Strosse und Sohle. I n  den Molassestrecken erfolgt der Vortrieb im 
Sprengvortrieb oder mit Teilschnittmaschinen, in den Lockergesteinsabschnitten unter Anwendung der 
Bauhilfsmassnahmen Jetting oder Rohrschirm. In  der Lockergesteinsstrecke Aeschertunnel kommt ein 
Kalottenmesserschild zum Einsatz. 

Für die Tunnels sind zweischalige, hufeisenfõrmige Normalprofile mit Vollabdichtung und Sohlgewõlbe 
vorgesehen. Der Ausbruchquerschnitt betrãgt je nach Normalprofil zwischen 83 m2 und im Übergangsbereich 
maximal 337 m2. 

Tunnelquerschnitte 

,., __ J 
..__1Jl.!ã ___ _j 

Bild 5: 

Eggra:intunn•t 

Hafnsrbergtunnel 

Halno>t>orgtunnel 
Uberuane lMfter-

.losobortunnel Übelll;ms 
Sc.hltuber 

tio/. 7'824 m 136 mt 

2:% 1'18 m 191 m� 

'---···------ --�-_,.J._ _ _J 

Tunnelquerschn itte 

Der Eggraintunnel, der Hafnerbergtunnel und der Aeschertunnel sind mit je zwei Fahrstreifen und einem 
Standstreifen projektiert. Der Eggraintunnel beinhaltet zudem den Ein- und Ausfahrtstunnel Ristet mit je einem 
Fahr- und einem Standstreifen. 

5.5.1 Eggraintunnel 

Unter dem Begriff Eggraintunnel werden mehrere Tunnelbauwerke zusammengefasst: Die beiden Rõhren des 
Eggraintunnels, der Einfahrtstunnel Ristet und der bereits erstellte Ausfahrtstunnel Ristet. Der Eggraintunnel 
verbindet auf einer Lãnge von knapp 500 m das Reppischtal mit der bestehenden Nationalstrasse N20.1  .3. 
Der Tunnel befindet sich zu einem Drittel im Lockergestein und zu zwei Drittel im Festgestein.  Der 
Einfahrtstunnel R istet überquert die beiden Hauptrõhren des Eggraintunnels bergmãnnisch mit minimalstem 
Abstand. Die Ausbruchsicherung aller Tunnelrõhren muss verstãrkt werden, um die zusãtzliche 
Beanspruchung autzunehmen. Beim Bau wird zuerst der Eggraintunnel vorgetrieben und die 
Ausbruchsicherung vollstãnd ig erstellt. Danach kann mit dem Vortrieb des Einfahrtstunnels begonnen werden. 
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5.5.2 Hafnerbergtunnel 

Der Hatnerbergtunnel verbindet aut einer Lãnge von rund 1300 m das Reppischtal mit dem Lunnerental. Der 
Tunnel betindet sich hauptsãchlich im Festgestein. 
Vom Voreinschnitt Lõffler (Anschluss Birmensdorf) aus wird der Gegenvortrieb des Hatnerbergtunnels 
autgetahren. Er umtasst einen jeweils ca. 240 m langen Abschnitt der beiden Hauptrõhren sowie die Ausfahrt 
Lõftler von ca. 1 00 m Lãnge. 
lm Bereich des Gegenvortriebes betindet sich der Übergang Lõffler. In diesem Bereich weitet sich das 
Tunnelnormalprofil von 10.5  auf die maximale Autweitung von 21.5 m auf. Die grossen Felsausbruchprofile 
werden mit Unterteilung der Kalotte und in speziellen Ausbruchabfolgen erstellt. 

5.5.3 Aeschertunnel 

Bild 6: Aeschertunnel 

Der Aeschertunnel verbindet aut einer Lãnge von run d  2'200 m das Lunnerental mit dem Dreieck Zürich-West. 
Der Tunnel befindet sich je zur Hãltte im Lockergestein und im  Festgestein, wobei im Hauptvortrieb 
abwechselnd Locker- und Festgesteinsabschnitte durchfahren werden. 
Vom Voreinschnitt Schauber (Anschluss Birmensdort) aus wird, analog dem Hafnerbergtunnel, der 
Gegenvortrieb des Aeschertunnels autgefahren. Er umtasst einen jeweils ca. 250 m langen Abschnitt der 
beiden Hauptrõhren sowie die Ausfahrt Schauber von ca. 140 m Lãnge. 

6. Tag der offenen Türe 

Zum Schluss meines Vortrages mõchte ich sie alle einladen, am Tag der offenen Türe auf der Westumfahrung 
Zürich vom Samstag und Sonntag den 27. l 28. Mai 2000 das momentan grõsste Bauwerk des Kantons Zürich zu 
besuchen. Unter den vielen Aktivitãten finden auch sie und ihre Angehõrigen passende Attraktionen. 

Adresse des Autors: Markus Dettwiler 
Dipl. Bauingenieur HTL 
Electrowatt Engineering AG 
Hardturmstrasse 161, Posttach 
8037 Zürich 
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1 EINLEITUNG 

Nachdem in den vorhergehenden Beitragen das Projekt als Ganzes und die allgemeine geologische Situation vor­
gestellt wurden, werden hier am Beispiel der beiden unter sich ahnlichen Tunnelvoreinschnitte Weiher und Schüren 
bei Birmensdorf (Bild 1 )  die Projekte und die ausgeführten Losungen etwas ausführlicher prasentiert, u m projektie­
renden Kollegen praktische H inweise und Vergleichsmoglichkeiten zu geben. 

An der Umfahrung Birmensdorf liegen insgesamt 18 Tunnelportale, zusammengefasst in 1 O Voreinschnitten, davon 
wurden bisher 4 erstellt, 5 sind im Ba u und einer ist noch nicht angefangen. 

2 PROJEKT 

Die beiden Voreinschnitte, welche h ier besprochen werden, liegen an den gegenüberliegenden Flanken des Rep­
pischtals nordlich von Birmensdorf, etwa 500 m unterhalb der Hauptgebaude des Waffenplatzes. Sie schliessen 
beidseitig an d ie Reppischtalbrücke an, welche das Tai überspannt. Die Hange werden gegen oben zunehmend 
steiler und sind bewaldet. 

Der westliche Voreinschnitt Weiher (Bild 2) mit 4 nebeneinanderliegenden Tunnelportalen weist eine Breite von fast 
90 m und eine respektable Hóhe von über 28 m auf. Beim ostlichen Voreinschnitt Schüren schliessen nur  2 Tunnel­
rohren an; deshalb betragt die Breite bescheidenere 50 m und die Hóhe ist mit 20 m ebenfalls geringer. Die natürli­
che Hangneigung liegt bei etwa 23° bis 25°. Nach Fertigstellung der Tunnelportale werden die Voreinschnitte zuge­
schüttet und der natürliche Terrainverlauf wird weitgehend wiederhergestellt. 

3 GEOLOGIE 

Geologisch ist d ie Situation auf beiden Talseiten ahnlich und relativ einfach (Bild 3) :  der Untergrund ist aus verfe­
stigten Sedimentgesteinen der Oberen Süsswassermolasse (OSM) aufgebaut, die von einer mehrere Meter mach­
tigen Deckschicht aus Gehangelehm und -schutt überlagert werden. 

Die Molasse besteht aus einer unregelmassigen Wechsellagerung von Sandsteinen, Siltsteinen, Mergeln und Ton­
mergeln mit zum Teil fliessenden Übergangen. Die Schichten liegen wie in weiten Teilen des Kantons Zürich nahe­
zu horizontal und sind wenig gestort. In unserem Fali wurden beim Voreinschnitt Weiher oben vorwiegend Sand­
steine angetroffen, wahrend unten die Mergelschichten vorherrschten .  Bautechn isch bedeutsam sind weiche Zwi­
schenschichten z.B. Tonmergelhorizonte, welche zwar nur eine geringe Machtigkeit im em- bis dm-Bereich aufwei­
sen , aber bei Geologen und Geotechnikern in einem schlechten Ruf stehen als Schwachezonen und potentielle 
Gleitflachen. 

Die Deckschicht schliesslich besteht aus verwittertem Material der Molasseunterlage. lm Wesentlichen wurde toni­
ger Silt bis siltiger Sand mit eingelagerten Sandsteinkomponenten angetroffen. Der Ü bergang vom Lockergestein in 
d ie unverwitterte Molasse ist fliessend und kann sich im Mergel über mehrere Meter erstrecken. Die bucklige 
Hangmorphologie sowie die auf engem Raum wechselnde Machtigkeit der Deckschicht wiesen auf alteren Rut­
schungen hin. l hre Gleitflachen verlaufen auf der Molasseoberflache resp. in der verwitterten Molasse. 

Hydrologisch m usste in der Molasse mit einer geringen bis massigen Wasserführung in zerklüfteten Sandsteinlagen 
gerechnet werden, in der Deckschicht mit einem witterungsabhangigen Auftreten von Hangwasser. 

Auf Grund von Voruntersuchungen und Rückrechnungen wurden der Projektierung d ie folgenden charakteristi­
schen Materialkennwerte zugrundegelegt: 

Raumgewicht Reibungswinkel Kohasion 
[kN/m3] [Grad] [kN/m2] 

Gehangelehm 1 9  20° 5 
Molasse 25 40° 1 000 
Tonmergel verwittert 22 14° 20 
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4 HANGSICHERUNGSKONZEPT 

Der Kanton Zürich hat im Laufe der Geschichte des Autobahnbaues bereits zahlreiche, n icht immer angenehme 
Erfahrungen mit Voreinschnitten unter ahnlichen Verhaltnissen gemacht; erwahnt sei beispielsweise der Nordpor­
talbereich des Milchbucktunnels beim Zürcher Tierspital, worüber an dieser Stelle vor gut zwanzig Jahren berichtet 
wurde [1 ]. Daraus ergaben sich wertvolle praktische Hinweise für die Projektierung und die Bauausführung. 

Es hat sich wiederholt gezeigt, dass den vorher beschriebenen Schwachezonen innerhalb der Molasse z. B. in Form 
von weichen Tonmergelschichten, bituminosen oder kohligen Horizonten oder Bentonitschichten eine grosse Be­
deutung zukommt, weil sie auch innerhalb kompakter Festgesteine zu flachenhaften Verschiebungen führen kon­
nen (als "Schubladeneffekt" bekannt). Ausserdem führen hangparallele senkrechte Entspannungsklüfte in den har­
teren Molasseschichten unter Mitwirkung von hydrostatischem Wasserdruck gelegentlich zu einem plotzl ichen, 
unerwarteten lokalen Herausbrechen von Gesteinspaketen. Die Kombination dieser beiden Erscheinungen kann bei 
tieferen Baugruben in den spater nicht mehr zuganglichen Hõhenbereichen zu sehr unangenehmen und schwer 
korrigierbaren Sicherheitsproblemen führen. 

In Bild 3 ist d ie ausgeführte Sicherung dargestellt: wegen der relativ geringen Machtigkeit der Lockergesteinsschicht 
wurden für deren Sicherung elementweise ausgehobene horizontale Betonriegel in Unterfangungsbauweise mit 16  
m langen Vorspannankern angeordnet. lm Bild sind die Vorspannanker der Lockergesteinsschicht nicht speziell 
hervorgehoben, weil es dort keinen anderen Ankertyp g ibt. Die Etappenhõhe betrug bei einer Wandneigung von 3 : 1  
rund 2 m ,  der Ankerraster lag im Normalfall bei 2 x 2 m. Die Festsetzkrafte P0  wurden zwischen 350-500 kN festge­
legt. 

lm Übergangsbereich zur Molasse oder etwas darunter wurde teilweise eine Berme von rund 3 m Breite angeord­
net. Diese diente zur Ableitung des darüber anfallenden Wassers, aber auch als Mess- und Unterhaltsplattform. 

Die Sicherung der Wand (Bild 4) im Bereich der gesunden Molasse erfolgte ebenfalls i n  Unterfangungsbauweise 
mit Aushubetappen von 2 m Tiefe, hier aber mit bewehrtem Spritzbeton und 6-1 2 m langen ungespannten Vollver­
bundankern (Nageln) m it einer Bruchlast von ca. 300 kN bei einer Regeldichte von 4 m2 Wandflache pro Nagel. 
Zusatzlich wurden vorgespannte Litzenanker von 1 6  m Lange und Festsetzkraften P o von 350 kN angeordnet. Sie 
wurden mit einer Dichte von ca. 1 5-20 m2/Anker über die ganze Wandflache verteilt. Den Nageln kommt dabei die 
Aufgabe zu, eher kleinraumige Ausbrüche zu verhindern, wahrend die tieterreichenden Vorspannanker die Mitwir­
kung eines grõsseren Molassebereiches gewahrleisten und der Schubladenbildung entgegenwirken. 

Von der Theorie her wird eine solche Mischung verschiedenartiger Bauelemente mit einem zweitellos unterschiedli­
chen Tragverhalten n icht gerne gesehen. In der Praxis haben sich daraus aut unseren Baustellen aber in keinem 
Fali Nachteile oder Probleme ergeben. Erfahrungsgemass finden d ie verschiebungsabhangigen Rückhaltekrafte 
der Nagel und d ie weniger detormationsabhangigen Krafte der weicheren und relativ niedrig vorgespannten Litzen­
anker im Zusammenwirken mit dem armierten Spritzbeton einen ausgewogenen Gleichgewichtszustand. 

lm Bereich der Tunnels schliesslich wurden durchwegs Glasfaser-Stabanker von 1 0- 1 2  m Lange und einer Bruch­
last des Ankerkoptes von 1 60 kN verwendet, welche beim spateren Tunnelvortrieb problemlos abgebaut werden 
kon nen. 

Für die drucklose Abtührung des Hang- und Kluftwassers wurden systematische Drainagebohrungen von 6 m Tiefe 
angeordnet. 

5 BAUABLAUF UND KOSTEN 

Wahrend der Aushub des Gehangelehms mit Schaufelbaggern erfolgte, wurde er in der Molasse je nach Beschat­
fenheit m it Ripperzahn oder hydraulischem Abbauhammer vorgenommen. Die Spritzbetonsicherung mit 350 kg 
Zement pro m3 wurde im Nassspritzverfahren autgebracht. Die verlangte Spritzdicke lag bei 1 0- 1 5  em; im Bereich 
um die Vorspannanker wurde sie aut 35cm verstarkt. l ntolge geologisch bedingter Mehrausbrüche lag der Spritzbe­
tonverbrauch wesentlich hõher als angenommen. Bis heute konnten nirgends Verformungen oder Risse im Spritz­
beton festgestellt werden, welche aut das unterschiedliche Tragverhalten von Nageln und Vorspannankern zurück­
zutühren waren. 

Die Vorspannanker wurden wegen der Standzeit des Voreinschnittes von rund 7 Jahren als Daueranker, aber mit 
etwas reduziertem Korrosionsschutz im Kopfbereich und langem Litzenüberstand für allfallige Lastanpassungen 
ausgetührt. Die Erfül lung der normgemassen elektrischen Widerstandsprüfungen bereitete anfanglich erhebliche 
Probleme. Durch Anderungen am Korrosionsschutzsystem konnten sie schliesslich behoben werden. 

Bei einzelnen Tunnelportalen mit geringer oder tehlender Molasseüberdeckung wurde ein Dach mit 4-1 0 m langen 
Rohreinlagen für einen spater auszutührenden Rohrschirm erstellt (Bild 5). 
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Der Hangwasseranfal l  war bei beiden Voreinsehnitten m it einigen Litern pro Minute eher gering. 

Zu kleineren lokalen Naehrutsehungen kam es bei der obersten Aushubetappe, wo sieh d ie Deeksehieht als beson­
ders !abii erwies. Dureh Verkleinerung der Aushubetappen und einige zusatzliehe Anker wurden die Probleme ge­
lost. 

Die Bauzeit betrug für den Voreinsehnitt Weiher 8 Monate, für Sehüren 7 Monate. Die Bausummen lagen bei rund 
2,4 bzw. 1 ,6 Mio. Fr. Legt man d ies aut die Wandtlachen um, so ergeben sieh Werte von ea. 850-1 ' 1 00 Fr./m2. 

6 ÜBERWACHUNGSKONZEPT UND MESSERGEBNISSE 

Zur Überwaehung der Baugruben (Bi ld 6) wurden je etwa 1 5  geodatisehe Messpunkte an der Gelandeoberflache 
und aut der Berme eingerichtet. Ausserdem wurden etwa ein halbes Dutzend l nklinometer versetzt und elektrische 
Ankerkraftmessdosen an ea. 7% der Vorspannanker eingebaut. Einige geodatisehe Messpunkte zeigten zu Beginn 
d er Hangansehnitte naeh de n oberflaehliehen Rutsehungen Versehiebungen i m Dezimeterbereieh an; naeh erfolgter 
Sieherung blieben d ie Bewegungen dann durehwegs bei wenigen Zentimetern. 

Die l nklinometermessungen (Bild 7) bestatigten deutlieh das Vorhandensein latenter Gleithorizonte. Die Seherbe­
wegungen erreiehten pro Sehwaehezone bis heute im Extremtall nur knapp 2 em bei gesamten Wandverformungen 
von maximal 3.5 em, was die Wirksamkeit der Sieherungen bestatigt. Die Ankerkrafte zeigen in  Übereinstimmung 
mit den Wanddetormationen eine gute Konstanz mit einer tendenziell leiehten Kraftzunahme. Grossere unerklarli­
che Sehwankungen entpuppten sieh jeweils als messteehn isehe Probleme. 

Der Austahrtstunnel Ristet hat die Wand des Voreinschnittes Weiher im letzten Herbst ohne merkliehe Eintlüsse 
durchschlagen. Vor wen igen Woehen startete aueh der Hatnerbergtunnel im gegenüberliegenden Sehüren. Dort 
sorgten vier Anker, welehe im Firstbereieh irrtümlieh in das Tunnelprotil hineinreichten, weil sie mit talseher Neigung 
gebohrt worden waren, tür etwas Aufregung und einige Zusatzmassnahmen. 

Zusammentassend kann testgestellt werden, dass sieh das angenommene Baugrundmodell mit einzelnen tast 
horizontalen Seherflaehen i nnerhalb der Molasse bestatigt hat und sich das daraut ausgerichtete Sieherungskon­
zept gut bewahrt hat. 
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Bild 1 Lageplan der Tunnelvoreinschnitte Weiher und Schüren 
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Bild 2 Schematische Darstellung der Tunnelvoreinschnitte Weiher und Schüren 
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Wandansicht Voreinschnitt Weiher 
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Bild 3 Wandansicht Weiher mit Geologie und Sicherung 

:e: l 
;;i[ ""'' 

��tii[J Mergel 
Siltstein 
Sandstein 

Bild 4 Wandaushub im Unterfangungsverfahren mit bewehrter Spritzbetonverkleidung 
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Bild 5 Tunnelportal Schüren mit Rohreinlagen für die spãtere Erstellung eines Rohrschirmes 

Voreinschnitt Weiher 

@ Slope - lndicator 

[l Geodãtischer Messpunkt 

Bild 6 Überwachungskonzept mit geodãtischen Messpunkten und lnklinometern 
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Voreinschnitt Weiher 

H =21 m 

·�T • 

l 

Bild 7 lnklinometermessung: typisches Verformungsbild mit lokalen Gleithorizonten 
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Der Voreinschnitt des Eggraintunnels der N 20.1 .4 führt aus Richtung Urdorf durch den Hang Egghau. Die 
zur Zeit im Bau befindliche Hangsicherung gewãhrleistet die Stabilitãt des Einschnitts im Bauzustand und 
wãhrend der Nutzungsdauer. 

1 .  Geologie 

Der Hang Egghau weist ei nen stabil itatsmassig kritischen Baugrund auf (Bild 1 ). An der Oberflache liegt 
rutschgefahrdeter Gehangelehm.  Darunter folgen unterschiedlich machtige Moraneschichten. Die Oberflache der 
darunterliegenden Molasse verlauft uneinheitlich. Das Material ist in diesem Bereich teilweise stark verwittert. 
Ortlich sind kleinere und g rõssere Vorkommen tektonisierter (eiszeitlich aufgearbeiteter) Molasse vorhanden. Die 
ungestõrte, kompakte Molasse ist beinahe horizontal geschichtet. Darin eingelagert sind einzelne dünne 
Tonmergelschichten mit extrem geringem Gleitwiderstand. Diese bilden Gleithorizonte, auf denen die 
darüberlíegenden Schichten abrutschen kõnnen (,Schubladeneffekt") . 

lm Zusammenhang mit dem heterogenen Aufbau des Bodens sind auch die Wasserverhaltnisse im Hang sehr 
unterschiedlich. Das Hangwasser, bzw. der Wasserdruck, reicht õrtlích zeitweise bis an die Terrainoberflache. 

Erfahrungen aus früher ausgeführten Bauvorhaben zeigen, dass schon bei geringen Eingriffen im Hang 
lnstabilitaten auftreten .  Anlasslích der Bauarbeiten im angrenzenden lndustrieareal Bergermoos traten 
Deformationen im Hang Egghau auf, hundert Meter entfernt von der Baustelle. Die beiden Anschnitte Latten und 
Chilstig, erstellt in ahnlichem Baug rund, mussten m it massiven Verankerungen gesichert werden, nachdem beim 
Latten bereits beim Erstellen der Baupiste der Hang ins Rutschen geraten war und beim Chilstig die Deformationen 
nach Bauvollendung weiter zunahmen. 

2. Konzept der Hangsicherung 

Die oben beschriebenen Verhaltnisse zeigen, dass sich der Hang Egghau von Natur aus im labilen Gleichgewicht 
befindet. Diese Ausgangslage und die Anforderung , ein Projekt zu erarbeiten, das spater einen unterhaltsarmen 
Verkehrsbetrieb ermõglicht, bestimmten das gewahlte Konzept (Bild 2) .  

lm Gebrauchszustand werden samtliche Hangkrafte aus Erd- und Wasserdruck über d ie 
Hangsicherungskonstruktion in d ie kompakte Molasse abgetragen. Die Konstruktion besteht im Bereich des 
Tagbautunnels aus einer Pfahlwand, dem mit Rippen verstarkten Tunnelgewõlbe und darunter angeordneten 
Pfahlscheiben (Bild 3). l m Bereich der offenen Strecke übernehmen bogenfõrmig angelegte Pfahlscheiben d ie 
Hanglasten (Bild 4) .  

Da der Tagbautunnel in das Konzept der direkten Lastabtragung miteinbezogen ist, müssen für die Bauzustande 
vor dessen Erstellung temporare Sicherungsmassnahmen getroffen werden (Bi ld 5). Wahrend der Bauzeit wird das 
Hangwasser entspannt. Die Pfahlwand wird durch Bodenanker mit befristeter Vorhaltezeit gestützt. 

Als Bemessungsgrundlage für die temporare Verankerung wurden Ankerversuche durchgeführt. Die Auswertung 
der Prüfungen an acht Versuchsankern zwischen 1 991  und dem Baubeginn führte für die Verankerung in der 
ungestõrten Molasse zur Wahl der Gebrauchslast von 1 '000 kN. 
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3. lnstrumentierte Bauweise 

Wahrend der Bauzeit und teilweise darüber hinaus wird das Gebiet im Bereich der Hangsicherung Egghau geo­
und hydrotechnisch überwacht. Folgende Messeinrichtungen sind installiert (Bi ld 6): 

• 44 lnklinometer 
• 4 Mehrfach-Extensometer 
• 45 Porenwasserdruckgeber 
• 13 Piezometer 
• 40 Ankerdruckmessdosen 

Diese Messungen werden erganzt durch geodatische Reflektormessungen. 

Dank grõsstenteils automatisch durchgeführten Messungen und der direkten Auswertung mit H ilfe eines 
Computerprogramms stehen laufend aktuelle lnformationen über Deformationen, Ankerkrafte und 
Wasserverhaltnisse zur Verfügung. Die l nformationen sind numerisch und in grafischer Form (Bild 7) sowohl auf 
der Baustelle wie am Arbeitsplatz des Projektverfassers jederzeit greifbar. 

Überschreitungen definierter Schwellenwerte werden unverzügl ich erkannt und die Verantwortl ichen sofort 
automatisch alarmiert. 

Das System hat es erlaubt, den Bauablauf ohne zeitliche Verzõgerungen zu steuern und mõgliche 
Projektanpassungen rechtzeitig vorzunehmen. Damit konnten Einsparungen erzielt werden, die den Aufwand für 
die Messungen deutlich übersteigen. 

Adressen der Autoren: Gubert Zinsli 
dipl. Bauing. ETH l SIA 
Grundbau Zinsli 
Eichhaldenstrasse 5 
8614 Bertschikon 

Bruno de Vries 
dipl. Bauing. ETH l SIA 
de Vries Engineering 
Hofackerstrasse 13 
8032 Zürich 

29 



seh;.�k:f,pf/1 l 
- - - --- --- - � ----- --- - - - - � 

Bild 1 ·  B · augrund 

Bild 2: Situat· 1on sr·tz u konstruktion 

30 



--- - -- --- -

.;;;�h--..;::: l. ·, . 

l \\ ,"f ,. \\ / 1  i '  
--·· . .. - · - · r· 

__ J ·-- .  

l 

Bild 3: Querprofil Tagbautunnel, Gebrauchszustand 

Bild 4: Querprofil offene Strecke, Bauzustand 
= Gebrauchszustand 

Bild 5: Querprofil Tagbautunnel, Bauzustand 
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Bild 6: Hangsicherung Egghau 

Hangsicherung Egghau 
-,....;..., � �·-.. '·'· . ' 

SJ�pemessungen 512/94 
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Messung 2: ................ !J8111911998 
Mes5ur1g 3: ·---------· 111t2119�� 
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Messu11g s: ....,.,..,._,.-::-:-- 1DJOBI199� 
Messung 6: -··-··-· 281119/1999 
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Bild 7: Hangsicherung Egghau - Slopemessungen S12/94 
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Ausfahrtstun nel Ristet - Erfahrungen aus dem Lockergesteinsvortrieb 
Thomas Fries 

1 EINLEITUNG 

lm Juni 1 998 wurde mit den Vortriebsarbeiten für den Ausfahrtstun­
nel Ristet begonnen. Seit Mãrz dieses Jahres kann der Tunnel im 
Rahmen der Umfahrung Birmensdorf als Transportroute für den Ba u 
des Hafnerbergtunnels benützt werden. Am Beispiel des Lockerge­
steinsvortriebes wird aus der Sicht des Projektverfassers aufgezeigt, 
welche Überlegungen dem Ausführungskonzept zu Grunde gelegt 
wurden und wie sich die einzelnen Massnahmen wãhrend der Aus­
führung bewãhrt haben. 

2 PROJEKT 

Der Ausfahrtstunnel Ristet ist Bestandteil des Halbanschlusses 
Uitikon. Von Luzern d urch den Hafnerbergtunnel kommend verbin­
det dieser die neue Autobahn mit der Urdorferstrasse. 

Der Ausfahrtstunnel ist als Hufeisenprofil mit durchgehendem Sohl­
gewõlbe ausgeführt worden. lm Endausbau wird er eine Fahrspur 
und eine Standspur besitzen. Der zweischalige Ausbau besteht aus 
einem Spritzbetonaussengewõlbe, einer einlagigen, flexiblen Vollab­
dichtung aus Kunststoffdichtungsbahnen, sowie einer unarmierten 
Verkleidung und einem armierten Sohlgewõlbe. Die horizontale 
Linienführung führt in einer leichten S-Kurve mit einem minimalen 
Radius von 277m ins Reppischtal. Das gesamte Tunnelprofil inklusi­
ve Aussengewõlbe wurde entsprechend der Fahrbahnquerneigung 
jeweils um den linken Fahrbahnrand gedreht ausgeführt. 

3 GEOLOGIE 

Der Ausfahrtstunnel Ristet durchquert ei nen Hügelzug mit Überlage­
rungen zwischen 3 bis 40 m. Bergmãnnisch sind im fallenden Vor­
trieb rund 220 m im Lockergestein und 1 75 m durch die typischen 
Gesteinsfolgen der oberen Süsswassermolasse durchquert worden 
(Bild 1). 

Das Lockergestein besteht ausschliesslich aus eiszeitlichen Ablage­
rungen. Neben einer mãchtigen Schotterschicht mit einzelnen Roll­
kieslagen im Portalbereich bestand der grõsste Abschnitt aus fein­
kõrnigen, siltig-sandigen Ablagerungen unterschiedlicher Lage­
rungsdichte mit E inschaltungen von Morãne und Kiessanden. lm 
Übergang in die Molasse wurde auch kompakte Grundmorãne 
angetroffen. 

Aus langjãhrigen Standrohrmessungen wusste man, dass Hang­
wasser mit durchschnittlichem Flurabstand von 1 5  m anstand. lm 
Zuge bauseits vorgezogener Vorausdrainagen sind weitere Mehr­
fach-Porenwasserdruckgeber versetzt worden. Diese ergaben, dass 
einerseits Hangschichtwasser in unabhãngigen Stockwerken zirku­
lierte, andererseits aber Bereiche mit kommunizierendem Grund­
wasser mit Porenwasserdrücken um 1 bar zu durchõrtern waren. 

VOREINSCHNITT 
AUSFAHRT RISTET 

Schotter 

Sand!Silt�omplex 

Morane 

Molasse 

Molasse: Sandstein 

Molasse: M.,.get 

Die sandigen Schichten neigten bei Grundwassersãttigung zum 
Fliessen. Abschnitte mit vorwiegend siltigen bis siltig-tonigen 
Schichtpaketen hingegen erwiesen sich als ziemlich standfest und 
kompakt gelagert. Der Projektierung wurden folgende charakteristi­
schen Bodenkennwerte zu Grunde gelegt. 

y cp e ME k 

[kN/m"] [Grad) [k N/m') [MN/m2
] [m/s] 

Schotter 22 33° o 40 1 0"2 
• •  1 0"' 

Sandkomplex 21 30° o 40 1 0"' . .  1 0� 

Morãne 23 35° o 80 1 0"5 .. 1 0"7 

4 WAHL DER BAUMETHODE 

Die Baumethode umfasst alle Massnahmen und Mittel zum sicheren 
Auffahren des Tunnels. Bei wechselnden Baugrundverhãltnissen ist 
die Wahl der Baumethode nicht immer eindeutig zu treffen; vielmehr 
geben Abwãgungen zwischen Risiko, Kosten und Termine den 
Ausschlag für die eine oder andere Massnahme. 

Bild 2 Norma/profil Ausbruchsicherung im Lockergestein 

Aufgrund der wechselnden Baugrundeigenschaften und der kurzen 
bergmãnnischen Strecke wurde als Vortriebsverfahren die Spritzbe­
tonbauweise gewãhlt. Vor allem aufgrund der Ortbruststabilitãt kam 
nur ein Vortrieb mit unterteiltem Ausbruch in Frage. Da ein fallender 
Vortrieb vorgegeben war und für den Festgesteinsvortrieb die glei­
che Ausbruchart angestrebt wurde, fiel die Wahl auf den Kalotten­
vortrieb (Bild 2). Um in den feinkõrnigen wasserführenden Bo-

VOREINSCHNITT 
WEIHER 

Bild 1 Geo/ogisches Lãngenprofil 
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denschichten die Standfestigkeit bis zum 
Aufbringen der Sicherung gewahrleisten zu 
kõnnen, war eine systematische Voraussiche­
rung erforderlich. Als Bauhilfsmassnahme bot 
nur ein Jetting-Gewõlbe ausreichende Sicher­
heit gegen Fliessanderscheinungen. 

GB1 
Ortsbruststabilitat 

GB2 GB3 
Tragfahigkeit Kalottenfuss Stat. Grundbruch Kalotte 

Die prognostizierten Porenwasserdruckver­
háltnisse führen in den sandig-siltigen Bõden 
zu Bedingungen, welche die Standsicherheit 
stark reduzieren. Ohne besondere Massnah­
men stõsst man mit der Spritzbetonbauweise 
an die Grenze der Machbarkeit. Aufgrund 
einer Risikoanalyse wurde deshalb eine vor­
triebsunabhangige Grundwasserabsenkung 
von der Oberflache mit Filterbrunnen ausge­
schrieben. 

� --,=:::::::=======1 
Ein wichtiges Detail der Ausbruchsicherung 
beim Kalottenvortrieb bilden die Kalottenfüsse. 
Als hoch belastete Streifenfundamente müs­
sen sie die Standsicherheit des ganzen Ge­
wõlbes bis zum Ringschluss gewahrleisten. 
Für die Amtsvariante fiel die Wahl auf massi­
ve, breite Kalottenfüsse mit einem Kalotten­
sohlgewõlbe. Auf weitere Stützmittel wie 
Anker oder Mikropfahle konnte somit verzich­
tet werden. 

0\ 
GB4 GB6 

Horizontale Verdrückung Überbeanspruchung Gewõlbe 
bei Kalottenunterfangung 

5 DIMENSIONIERUNG 

Der Ausfahrtstunnel Ristet kann als seichtliegender Tunnel ausser­
halb von bebautem Gebiet charakterisiert werden. Massgebend für 
solche Tunnel ist die Standsicherheit. Oberflachensetzungen sind im 
Gegensatz zu stadtischen Tunnel nicht relevant. Durch die geringe 
Überlagerung sind die Primarspannungen klein. Die Spannungsum­
lagerungen sind normalerweise in einem Abstand von 1 bis 2 Tun­
neldurchmesser hinter der Ortsbrust abgeschlossen. Die Vorbemes­
sung der Ausbruchsicherung basierte auf einfachen FE-Berech­
nungen in massgebenden Schnitten. Die Bemessung erfolgte ela­
stisch-plastisch. Damit konnte die Spritzbetonstarke und die erfor­
derliche Netzarmierung festgelegt werden. 

Schwieriger gestaltete sich die Überprüfung der Sicherungsmass­
nahmen und -mittel bis zum Ringschluss. Zur ingenieurmassigen 
Erfassung dieser Bauzustande wurden die relevanten Gefahrdungs­
bilder ermittelt (Bild 3). Die Ortsbruststabilitat (GB 1 )  und die Stand­
sicherheit vor dem Ringschluss (GB 3 und 5) wurden als massge­
bend betrachtet. 

5.1 Ortsbruststabilitat 

Die Standsicherheit wird von verschiedenen Parametem beeinflusst 
(Bild 4). Mit Hilfe einfacher Stabilitatsberechnungen nach einem Vor­
schlag von Vollenweider [1]  wurde die Standsicherheit der Ortsbrust 
sowie der Einfluss der einzelnen Parameter untersucht (Tabe/le 1). 

y !j> e H u A e 

[k N/m"] r·1 [kN/m"] [m] [kN/m"] [m"] [m] 

Referenzparamter 21.5 30 variabel 30 o 38.5 2 

Parameteranalyse - 35 - - Uo = 1001 16.0 ± 1 

Tabelle 1, Parametersatz für Stabilitatsanalyse der Ortsbrust 
tPorenwasserdruck an der Firste. Annahme eines zweidimensiona­
len stationaren Sickerstrõmungsnetzes mit Drainage in den Tunnel) 

Bild 4 Massgebende Parameter für die Ortsbruststabifitat 
und Berechnungsmode/1 

Bild 3 Gefãhrdungsbilder 

Für jeden Parametersatz wurde diejenige Stützkraft berechnet, 
welche in Abhángigkeit von der Kohásion e gerade die Standsicher­
heit der Ortbrust gewahrleistet (Bild 5). Die Resultate zeigen für den 
Referenzparametersatz, dass eine Stützkraft von 500 kN (d.h. ca. 
13 kN/m2) erforderlich ist, wenn keine Kohàsion wirksam wird. Um­
gekehrt bedarf es einer rechnerischen Kohasion von mindestens 
8.5 kNtm•, wenn keine Stützkraft aufgebaut werden kann. Die Para­
meteranalyse liefert Hinweise auf die Sensitivitat der einzelnen 
Parameter. So verringert beispielsweise der Porenwasserdruck die 
Stabilitat erwartungsgemass stark, wohingegen der Einfluss des 
Reibungswinkels eher klein bleibt. Deutlich wird auch der positive 
Einfluss des Jetting-Schirms. Basierend auf dieser Sensitivitats­
Untersuchung wurden folgende Massnahmen festgelegt: 

• Lange des Jetting-Gewõlbes so, dass Überlappung e = 3 m 

• Vorauseilende Grundwasserabsenkung 

• Sicherung der Ortbrust am Ende jeder Jetting-Etappe mit einer 
1 5cm dicken, einlagig armierten gekrümmten Spritzbetonwand 

Bruststabilitãl · Paramelerstudie --Ref 

800 .,...--------------1 - - . .  j=35° 
-- u  (ca +10m Firste) � 600 

.E 
- • -e=1 m 

ll. - • -e=3m 
"' 400 � 
-"l 1]5 200 
Q) � � 

" o � ·200 

- - -
-- - - - .. .. ... _ - - -� 

-400 +----...---,----,----..----1 
o 4 6 

Kohãsion e in kNim2 

Bild 5 Resultat der Parameterstudie betreffend 
Ortbruststabilitãt 

5.2 Standsicherheit vor dem Ringschluss 

1 0  

Zum Ausführungskonzept gehõren auch Angaben zu den maximal 
zulassigen Ringschlussdistanzen und Abschlagslangen, zur Ausbil­
dung der Kalottenfussverstarkung sowie Angaben zu den erwarteten 
Deformationen. 

Das Gleichgewicht nach dem Ausbruch hangt massgeblich von der 
Boden-Bauwerk-lnteraktion ab. Bereits bei geringen Verformungen 
am Ausbruchrand treten vor allem im Lockergestein Entfestigungen 
aut, welche bei zunehmenden Deformationen progressiv anwachsen 
und den Ausbau zusatzlich belasten kõnnen. Man kennt die typi­
schen Bruchmechanismen aus Verbruchereignissen vergleichbarer 
Kalottenvortriebe. Diese sind gekennzeichnet durch Entfestigungen 
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oberhalb der Firste und diskreten Scherbandern, ausgehend von 
den Paramenten, die bis an die Oberflache durchbrechen kõnnen. 
Mit zunehmender Kalottensetzung werden Scherdeformationen im 
Boden oberhalb der Kalotte induziert und korrespondierende Scher­
spannungen mobilisiert. Wird die Bruchdeformation erreicht, kann 
die Scherspannung nicht weiter erhõht werden. 

Modellierungen und Berechnungen für Tunnelvortriebe vereinfachen 
die Wirklichkeit in besonderem Masse und müssen entsprechend 
vorsichtig interpretiert werden. Es ist daher unerlasslich, die Berech­
nungen zu verifizieren. Dies kann mit Hilfe von 

• Verschiedenen Berechnungsverfahren (FE-Berechnungen, 
analytische Ansatze, ete.) 

• Plausibilitatsüberlegungen, 

• Grenzwertbetrachtungen, 

• Erfahrungen aus ahnlichen Vortrieben und 

• Messungen wahrend dem Vortrieb erfolgen. 

Die Standsicherheit wurde mit Hilfe von FE-Berechnungen nach 
dem Stützkernverfahren überprüft. Für den ,jungen' noch nicht aus­
geharteten Spritzbeton unmittelbar nach dem Abschlag wurde mit 
einem reduzierten Elastizitatsmodul gerechnet. Beispielhaft werden 
drei Resultate vorgestellt. 

Parameteranalysen ergaben erwartete Firstsetzungen nach dem 
Kalottenausbruch zwischen 23 und 33 mm und nach dem Stross­
und Sohlausbruch 41 bis 61 mm. Die so berechneten Deformationen 
Jassen sich wahrend dem Vortrieb gut mit Verformungsmessungen 
!lberprüfen. 

Beim Kalottenvortrieb treten vor allem hohe Bodenpressungen unter 
den Kalottenfüssen auf (Bild 6). Mit einer klassischen Tragfãhig­
keitsberechnung nach Lang/Huder [2) kann zum Beispiel die Stand­
sicherheit auf andere Art und Weise überprüft werden. Die berech­
nete Bodenpressung entspricht ungefahr dem Gewicht von 6.5 m 
Bodenauflast oder 75% der totalen Überlagerung, was für solche 
Vortriebe plausibel ist. 

Die eingangs erwahnten Bruchmechanismen kõnnen auch bei den 
FE-Berechnungen beobachtet werden (Bild 7).Deutlich ist e in klassi­
scher Grundbruch unter den Kalottenfüssen sowie der Beginn von 
Scherbandern erkennbar. Bei ungestõrten Lockergesteinsbõden 
liegen die Bruchdeformationen haufig bei 2 bis 5%, wobei signifikan­
te Scherdeformationen bereits bei 0.5 bis 1 .0% eintreten. Ausge­
hend von der Bruchfigur gemass Bild 7 kann mit Hilfe einer Grenz­
wertbetrachtung zum Beispiel abgeschatzt werden, bei welchen 
Kalottensetzungen die Grenztragfahigkeit des Bodens über dem 
Gewõlbe erreicht wird. Beim Ausfahrtstunnel wurde auf dieser 
Grundlage angenommen, dass bei messbaren Kalottensetzungen 
über 10 em die Grenztragfahigkeit des Bodens !lber dem Gewõlbe 
erreicht wird. 

Bi/d 6 
Ausbauwiderstand und 
Kalottenfusspressungen 
nach dem Kalottenausbruch 

Bild 7 
Plastische Zonen nach dem 
Kalottenausbruch 

6 ÜBERWACHUNG 

Die Spritzbetonbauweise zeichnet sich aus als eine sehr anpas­
sungsfahige Baumethode, was unter Berücksichtigung der wech­
selnden Baugrundeigenschaften und den õrtlich wie zeitlich dauernd 
andernden Bauzustanden günstig ist. Die Spritzbetonbauweise ist 
daher gut geeignet für die Anwendung der Beobachtungsmethode. 
Um diese Anpassungsfahigkeit aber gewahrleisten zu kõnnen, sind 
bereits in der Projektierungsphase und vor allem zum Zeitpunkt der 
Ausschreibung entsprechende Voraussetzungen zu schaffen. Als 
wichtigste Bedingungen sind zu nennen: 

• Vertrage, welche Ânderungen wahrend dem Vortrieb im Rah­
men des Werkvertrages geregelt zulassen, 

• eine Baustellenorganisation mit klaren Verantwortlichkeiten, 
welche notwendige Anpassungen und Massnahmen rechtzeitig 
einleiten kann, 

• klare Beobachtungskriterien, die Abweichungen vom ,Soii­
Verhalten' frühzeitig anzeigen, 

• ein geeignetes Oberwachungskonzept bzw. Messprogramm, um 
diese Kriterien in genügender Dichte (õrtlich, zeitlich) sicher 
überpr!lfen zu kõnnen und 

• kiar definierte Massnahmen bei ungünstigem Verhalten. 

6.1 Überwachungskonzept 

Verformungen des Ausbruchrandes ergeben die zuverlassigsten 
Messdaten zur Beurteilung des Tragverhaltens. Am wichtigsten ist 
dabei der Zeitverlauf der Verformungen. Wie in Kapitel 7 noch hin­
gewiesen werden wird, ist es gerade beim Kalottenvortrieb unerlass­
lich, die absoluten Verformungen zu messen. 

Von den heutzutage gebrauchlichen Messverfahren im Tunnelbau 
erfüllen die sogenannten optischen 30-Verformungsmessungen die 
genannten Forderungen am besten und wirtschaftlichsten. Dank 
moderner und hochpraziser Messgeratetechnik und spezifischer 
Auswertungssoftware kann der Messaufwand und die Auswertung 
vieler Messpunkte auf ein Minimum verringert werden. 

Für den Lockergesteinsvortrieb wurde pro Jetting-Etappe, d.h. ca. 
alle 1 1  m ein Messquerschnitt mit je 5 Messpunkten (3 in der Kalot­
te, 2 in der Strosse) angeordnet. Die Nullmessung erfolgte jeweils 
unmittelbar nach dem Abschlag. Gemessen wurde in Abhangigkeit 
vom Abstand zur Brustflache taglich bis wõchentlich. Die Messun­
gen wurden durch den Bauleitungsvermesser durchgeführt und auf 
dem Messcomputer innerhalb von 1 Stunde direkt auf der Baustelle 
ausgewertet. Die Behinderung der Baustelle ist minimal, da das 
Messgerat im r!lckwartigen Tunnel aufgestellt werden kann. Dank 
Vernetzung konnten alle Beteiligten das Verformungsverhalten 
jederzeit mitverfolgen. 

6.2 Beobachtungskriterien 

Für die Überwachung sind vorgangig Kontrollwerte der Deformatio­
nen festzulegen und im Kontrollplan festzuhalten. Diese Werte 
basieren einerseits auf den erwarteten Deformationen. Anderseits 
sollen sie zulassige Bemessungssituation anzeigen. Kontrollwerte so 
gewahlt werden, dass gefahrliche Situationen erkannt und rechtzei­
tig Gegenmassnahmen getroffen werden kõnnen. Es hat sich be­
wahrt, zwischen Alarm- und Jnterventionswerten zu unterscheiden. 

Alarmwerte entsprechen dem Gebrauchszustand d.h. sie reflektieren 
die erwarteten Deformationen unter der Annahme von vorsichtigen 
Kennwerten. Sie bilden damit die obere Grenze der erwarteten 
Deformationen. Bei normalen Vortriebsbedingungen (Geologie und 
Bauablauf) werden eher kleinere Werte erwartet. Nach Überschrei­
ten von Alarmwerten ist normalerweise eine intensivere Überwa­
chung der Verformungen aber auch der Ausf!lhrung, Bodeneigen­
schaften ete. angebracht. Die Ursachen für die grõsseren Deforma­
tionen sind zu analysieren und gegebenenfalls (aber nicht zwingend) 
Gegenmassnahmen anzuordnen. 

lnterventionswerte markieren den Tragsicherheitszustand d.h. sie 
entsprechen einem noch stabilen Zustand mit genügenden Sicher­
heitsreserven aber unter Annahme von sehr ungünstigen Randbe­
dingungen (Bodenkennwerten, Geologie, Modell ete.). Beim Über­
schreiten der Grenzwerte wird ein nicht mehr tolerierbares Risikoni­
veau erreicht. Gegenmassnahmen müssen unverz!lglich ergriffen 
werden . .Die lnterventionswerte sind so gewahlt, dass nach deren 
Überschreiten noch Gegenmassnahmen ergriffen werden kõnnen 
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um die Standsicherheit jederzeit gewahrleisten bzw. Schãden ver­
hindern zu kõnnen. 

7 ERFAHRUNGEN AUS DEM VORTRIEB 

lnsbesondere unter dem Druck des knappen Bauprogramms such­
ten die Beteiligten, den Vortrieb auf der Basis der Beobachtungsme­
thode laufend zu optimieren. lm Vergleich zum ausgeschriebenen 
Ausführungskonzept sind im Zuge der Ausführung verschiedene 
Projektãnderungen durchgeführt worden. Das Ziel war es, den 
Bauablauf zu optimieren. Die Tabelle zeigt einige dieser Anderungen 
(Bild 8). 

Projekt -7 Ausführung 

Abschlagslange Kalotte 1 m  -7 2 m  

Kalottensohle J a -7 Nein 

Kalottenfussbreite 1 .50 m -7 0.90 m 

Unterfangung Kalottenfuss lnjektionen -7 Vertikaljetting 

Rampe in Strosse Nein -7 J a 

Spritzbeton nach jedem Abschlag 300 mm -7 200 mm 

Basierend auf den gemessenen Verformungen und den tatsachlich 
angetroffenen Verhãltnissen wurden diese Massnahmen in Abspra­
che mit allen Beteiligten angeordnet. Dank der gewãhlten Aus­
schreibungsform mit transparenten Einheitspreisen profitierte auch 
der Bauherr direkt von Einsparungen bei der Sicherung. Wichtig ist, 
dass diese Optimierungen in einer kontrollierten Art und Weise 
durchgeführt werden konnten und zwar auf der Basis von objektiven 
Beobachtungskriterien in genügender Anzahl, namlich den gemes­
senen Deformationen, und den laufenden visuellen Beurteilungen 
durch die Untemehmung und die Bauleitung. 

Bild 8 Blick an die Strossenortbrust 

7.1 Vortriebsgeschwindigkeit 

Die durchschnittliche Vortriebsgeschwindigkeit für den 400 langen 
Tunnel betrug 1 .2 m pro Arbeitstag. Der Kalottenvortrieb im Locker­
gestein lag bei 1 .0 m/AT, im Sprengvortrieb betrug dieser 3.0 m/AT. 
Diese sehr kleinen Vortriebsleistungen sind vor allem auf die Unter­
brüche wãhrend der Erstellung des Jetting-Schirmes und auf die 
beschrãnkten Platzverhãltnisse, welche keinen parallelen Kalotten­
und Strossvortrieb erlaubten, zurückzuführen. 

7.2 Grundwasserabsenkung 

In eíner ersten Phase wurden vor Beginn des Vortriebes 5 Grossfil­
terbrunnen erstellt. Wahrend 4 Brunnen nur wenig Wasser schütte­
ten, mussten beim Brunnen 5 bís zu 200 1/min gepumpt werden. Der 
gemessene Porenwasserdruck konnte deutlich reduziert werden. 
Beim Abteufen der Grossfilterbrunnen hatte sich gezeigt, dass díe 
wasserführenden, siltig-sandigen Schichten weiter reichen, als pro­
gnostiziert. Aufgrund des steilen Gelãndes wurden deshalb in einer 
zweiten Phase weitere 4 Kleinfilterbrunnen gesetzt. Wãhrend dem 
Vortrieb wurde den Ausführenden eínige Male vor Augen geführt, 
wie wichtig die vorauseilende Drainage für den Vortrieb ist. Schich-

ten mit zum Teil leicht gespanntem Restbodenwasser behinderten 
den Vortrieb stark, da die Zeitstandfestigkeit des Bodens praktisch 
auf Nu li verringert wurde. 

7.3 Jetting-Schirrn 

Die Aufgabe des vorauseilenden Jetting-Schirmes bestand dari n, die 
Standfestigkeit bís zum Einbau der Spritzbetonsicherung zu gewãhr­
leísten. lndem insbesondere die rolligen und wasserführenden Bo­
denschichten verfestigt und abgedichtet wurden, erfolgte eine Bo­
denverbesserung. Die Jetting-Sãulen stützten den ungesicherten 
Ausbruch primãr in Lãngsrichtung, eine eher fragliche Gewõlbetrag­
wirkung des Jetting-Schirmes quer zur Tunnelachse wurde nicht 
berücksichtigt (Bild 9). 

Trotz des sehr feinkõrnigen Bodens konnte ein durchgehend qualita­
tív guter Jetting-Schirm mit einer durchschnittlichen Sãulenstãrke 
von 60cm ausgeführt werden. lnsbesondere in den feinsandig­
siltigen Abschnitten war der Zementverbrauch mit durchschnittlich 
320 kg pro Sãulenmeter aber betrãchtlich. 

Bild 9 Stützung des ungesicherten Ausbruchs mit dem 
Jettingewõlbe 

7.4 Ausbruchsicherung 

Nach jedem Abschlag wurden Gittertrãger im Abstand von 1 m und 
eine ãussere Netzlage aufgebracht und mit rund 20 em Spritzbeton 
eingespritzt. Die innere Netzlage und die letzte Spritzbetonsschicht 
bis auf die Endstãrke von 30 em wurde jeweils nach jeder Jetting­
Etappe über die ganze Lãnge von 1 1  m auf einmal eingebracht. Die 
vom Projektverfasser vorgeschlagene Ausbruchgeometrie mit einer 
aufgrund der erforderlichen Jetting-Nischen andemden Kalotten-
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geometrie aber konstanten Stross- und Sohlengeometrie hat sich 
bewahrt (Bild 2). Es wurde zwingend vorgeschrieben, die Jetting­
Nischen vor der Aufweitung und Kalottenunterfangung mit Spritzbe­
ton auszufüllen. Dies vor allem aus folgenden Gründen: 

• Statische Tragwirkung des Aussengewõlbes ohne Unstetigkeit 

• Gleichmassige Oberflachengeometrie der Abdichtungsunterlage 
zur Gewahrleistung einer schadensfreien Druckwasserabdich­
tung 

• Verhinderung von wechselnder Gewõlbestarke der unarmierten 
lnnenverkleidung zur Minimierung von Zwangungsrissen. 

Auf ein Kalottensohlgewõlbe wurde mit Ausnahme eines kurzen 
Abschnittes verzichtet. Unter dem Eindruck von Rollkieslagen im 
Voreinschnittbereich wurden früh Bedenken für die Kalottenunter­
fangung geaussert. Man suchte Altemativen zur systematischen 
Bodenverbesserung unter den Kalottenfüssen. Gemeinsam einigte 
man sich, die massiven Kalottenfüsse auf 
ein Minimum zu reduzieren und diese mit 
Vertikaljettingpfahlen vor dem Strossabbau 
zu unterfangen. Die Jettingpfahle hatten in 
erster Linie die Aufgabe, die Standfestigkeit 
des Bodens beim Strossabbau bis zum 
Einbau des Spritzbetons zu sichern. Der 
Ausführung von Kalottenfusspfahlen sind 
aus geometrischen Gründen immer Grenzen 
gesetzt. Dies galt auch für die Jettingpfahle. 
lm grossen und ganzen hat sich die Mass­
nahme aber bewahrt. Auf einen eher negati­
ven Aspekt wird im folgenden Abschnitt 
hingewiesen. 

7.5 Verfonnungsverhalten 

Die Darstellung der Verformungen im Quer­
profil bestatigt, dass zur Hauptsache Kalot­
tensetzungen auftraten (Bild 10). Die Dar­
stellung verdeutlicht, dass in diesem Falle 
Messungen mit dem traditionellen Konver­
genzkabel wahrend dem Kalottenausbruch 
kaum relative Verformungen angezeigt 
hatten. Solche Messungen waren daher 
ungeeignet gewesen. 

Die grõssten Setzungsraten treten erwar-
tungsgemass im Einflussbereich des Ausbruchs auf (Bild 1 1). Deut­
lich erkennt man den Stillstand der Setzungen wahrend den Jettin­
garbeiten. Bei Annaherung der Strossenortbrust nehmen die Set­
zungen erneut zu. Die Faustregel 2/3 Setzungen bei der Kalotte, die 
restlichen 1/3 infolge Aufweitung wurde bei allen Messungen mehr 
oder weniger bestatigt. 

Die charakteristischen Setzungssprünge vor der Strosse sind hinge­
gen nicht auf Ausbruchvorgange zurückzuführen, sondern traten 
wahrend den Vertikaljettingarbeiten auf. Verursacht durch die Auf­
lockerung des Bodens unter den Kalottenfüssen als Folge der 
Hochdruckinjektionen hat sich die Kalotte jeweils um 1 5  bis 20 mm 
nachgesetzt. Zu beachten ist, dass die Vertikaljettingarbeiten Pfahl 
an Pfahl ausgeführt wurden. 

Bild 10 Messquerschnitt mit Verfonnungspfaden bei km 1 1 '856 

Einflusslinien erlauben, Verformungstrends entlang des Tunnels 
rasch zu erkennen (Bild 12). Jede farblich hervorgehobene Flache 
entspricht den Firstsetzungen über die ganze Tunnellange zwischen 
zwei Messzeitpunkten. Man erkennt, dass in den siltig-sandigen 
Abschnitten Kalottensetzungen zwischen 20 und 30 mm und Ge-
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Bild 1 1  Zeitverlauf de r Setzungen bei km 1 1  '780 

samtsetzungen zwischen 40 und 60 mm auftraten. In der Morane 
blieben die Gesamtsetzungen unter 20 mm. Die Setzungen entspra­
chen ziemlich genau den erwarteten Werten. Die leicht hõheren 
Gesamtsetzungen in den siltig-sandigen Abschnitten sind auf die 
Nachsetzungen infolge Vertikaljettingpfahle zurückzuführen. Die 
gute Übereinstimmung der gemessenen Verformungen mit den 
erwarteten ist weniger auf eine ausgezeichnete bzw. glückhafte 
Prognose zurückzuführen, sondern ist vielmehr das Resultat der 
standigen Optimierung des Bauablaufs auf der Basis der Beobach­
tungsmethode, die jeweils nur soweit getrieben wurde, dass die 
erlaubten Kontrollgrõssen nicht überschritten wurden. 

Zusammenfassend kann festgestellt werden, dass sich die Gesamt­
heit der geplanten Massnahmen gut umsetzen liessen. Klare Beob­
achtungskriterien, Deformationsmessungen in genügendem Umfang 
und entsprechende Vertragsbestimmungen halfen mit, den Tunnel 
ohne grõssere Überraschungen aufzufahren, so dass dieser trotz 
knappem Bauprogramm innerhalb der Termin- und Kostenvorgaben 
ohne Mangel dem Bauherrn übergeben werden konnte. 

Obwohl an dieser Stelle vor allem die Sicht der Projektierung wie­
dergegeben wurde, gehõrt der Dank auch den Bauleuten und der 
Bauleitung, welche die von uns Projektingenieuren lange im voraus 
am ,Schreibtisch' ausgeheckten Massnahmen mit Umsicht Tag für 
Tag gemeinsam umgesetzt haben. 
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Literaturhinweis 

Thomas Fries 
dipl. Bauing. ETH/SIA 
Electrowatt Engineering AG 
Hardturmstrasse 161  
8037 Zürich/Schweiz 

[1]  Vollenweider, U. :  ,Schwierigkeiten beim Schildvortrieb im Lok­
kergestein', ETH Symposium 7./8. April 1 988 

[2] Lang 1 Huder: ,Bodenmechanik und Grundbau', Springer Verlag, 
dritte Auflage 1 985 

38 



M ITTEI LUNGEN der Schweizerischen Gesellschaft für Boden- und Felsmechanik 

140 PUBLICATION de la Société Suisse de Mécanique des Sols et des Roches 

Frühjahrstagung, 27. April 2000, Zürich - Réunion de printemps, 27 avril 2000 

Stützwand Tãntenholz, ei n permanent verankertes 
Bauwerk der neuen Generation 

Manfred Guntlin 

39 



1 .  Entwicklung der An kertech n i k  

Seit 1 950 werden i n  der Schweiz vorgespannte permanente Felsanker eingesetzt, ca. seit 1 962 werden 
permanente Anker auch im Lockergestein verwendet. 1 977 erschien d ie (erste) Ankernorm SIA 1 91 ,Boden- und 
Felsanker" , welche die Projektierung, Ausführung, Prüfung und Ü berwachung der Anker erstmals regelte. 

Die Ankergeneration von 1 950 - 1 977 kann als Pionierzeit der Ankerentwicklung bezeichnet werden. Diverse 
Spannglieder, Stahltypen ,  Verankerungssysteme, H ül lrohre und Korrosionsschutzsysteme wurden eingesetzt. Bis 
ca. 1 962 wurden ausschliesslich Vollverbundanker ausgeführt, ab ca. 1 962 kamen erstmals auch Freispielanker 
zur Anwendung. 

Von 1 977 bis 1 995 wurden die Ankersysteme weiterentwickelt, konstruktive Details und vor allem der 
Korrosionsschutz stufenweise verbessert. Bei den vorgespannten Ankern setzten sich d ie Anker mit freier Lange 
definitiv durch. In Ziffer 1 34 der Norm 1 9 1  von 1 977 heisst es namlich zu den Vollverbundankern: ,Diese Ankerart 
eignet sich nur für ungespannte Anker.". Diese Entwicklung war für d ie Ankertechnik wichtig, da nur bei Ankern mit 
freier Lange die vorhandene Ankerkraft ermittelt und d ie innere resp. aussere Tragfahigkeit überprüft werden kann 
(sofern der Ankerkopf zuganglich ist). 

Permanente Anker haben einen schlechten Ruf. Bei vielen Bauwerken der ersten Ankergeneration wurden bei der 
Überprüfung Korrosionsschaden oder gar Ankerbrüche entdeckt. Zum Teil konnen d ie Verankerungen nicht 
überprüft werden (Vollverbundanker) und müssen daher aus Sicherheitsgründen ersetzt werden. Diese Vorbehalte 
gegenüber den Ankern kommen zum Beispiel in der Richtlinie für permanente Boden- und Felsanker des 
Bundesamtes für Strassenbau von 1 993 zum Ausdruck: ,Permanente Anker kommen dort zur Anwendung, wo ihr 
Einsatz wesentliche und eindeutig belegbare Vorteile gegenüber anderen technischen Losungen mit sich 
bringt. " .  

1 995 wurde die Norm von 1 977 durch die Empfehlung SIA V 1 91 ersetzt. Mit der Empfehlung SIA V 1 9 1  
,Vorgespannte Boden- und Felsanker, und dem zugehbrigen Merkblatt SIA 2009 ,Bemessung von verankerten 
Tragwerken" wurden die Normgrundlagen für eine neue Generation von permanent verankerten Bauwerken 
geschaffen. 

Dabei wurden unter anderem folgende wichtige Neuerungen und Anpassungen vorgenommen: 

a) Die Empfehlung enthalt keine Vorgaben zur Einwirkungsseite (Erddruck, Wasserdruck) oder zu 
Gesamtsicherheiten (Gelandebruch) .  Es gelten d ie Tragwerksnormen SIA 160 und 1 62; erganzende Angaben 
sind im Merkblatt SIA 2009, ,Bemessung von verankerten Tragwerken" zusammengefasst. 

b) Es existieren keine Ankerklassen mehr im Sinn der Norm SIA 1 91 von 1 977. Bei der Bemessung der Anker 
wird nicht zwischen temporaren und permanenten Ankern oder ,Gefahrdungsgrad der offentlichen Sicherheit 
und Ordnung beim Versagen" unterschieden. Es gibt aber d rei Kategorien für den Korrosionsschutz: 
,Umfassender Korrosionsschutz", ,beschrankter Korrosionsschutz" und ,keine besonderen Massnahmen". 

e) Die Dauerhaftigkeit von permanenten Ankern wird über eine galvanische Trennung zwischen Ankerkopf und 
Tragwerksbewehrung sowie zwischen Zugglied und Baugrund erreicht. Die elektrische lsolation kann bei allen 
Ankern beim Einbau, bei Kontrollankern wahrend der ganzen Nutzungsdauer überprüft werden. 

d) Die Empfehlung SIA V 1 91 verlangt für alle Ankersysteme eine erstmalige Prüfung. Die vorgesehenen 
Materialien und konstruktiven Details müssen d ie Anforderungen der Empfehlung erfüllen. Die Prüfung wird 
durch eine unabhangige Prüfinstanz vorgenommen. 

Diese Entwicklung führte auch zu einem Umdenken auf Seite der offentlichen Bauherren. In der revidierten 
Fassung der Richtlinie ,Boden- und Felsanker" des Bundesamtes für Strassen von 1 999 heisst es: ,Vorgespannte 
Anker kommen dort zur Anwendung, wo ihr Einsatz Vorteile gegenüber anderen technischen Losungen m it sich 
bringt." 

Am Beispiel der Stützwand Tantenholz soll aufgezeigt werden, dass mit vorgespannten permanenten Ankern 
Bauwerke von hoher Qualitat, Sicherheit und langer Lebensdauer kostengünstig erstellt werden konnen. 
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2. Ausgangslage 

Zwischen dem Ostportal des Aschertunnels und der Unterquerung der Luzernerstrasse in Filderen, Gemeinde 
Birmensdorf verlauft die Westumfahrung von Zürich N 20 in einem 1 O bis 1 7  m tiefen Gelandeeinschnitt in ei n em 
nach Süden ansteigenden Hang. Um die Boschungsflache zu reduzieren und das ursprüngl iche Gelande moglichst 
zu erhalten, war vorgesehen einen Teil des Hanganschnittes durch Stützwande zu sichern. Als wichtige 
Randbedingung wurde festgelegt, dass die Boschungsneigungen generell auf maximal 1 :2 zu beschranken sind, 
weil der ganze Bereich aufgeforstet werden soi l . 
Der Baugrund besteht im Bereich des Anschnittes laut geotechnischem Bericht aus einem "wirren Durcheinander" 
von Sanden, Kiessanden und Moranen. Ein Schichtverlauf der verschiedenen Lockergesteinstypen lasse sich nicht 
konstruieren. Grundwasser sei im Anschnittbereich n icht vorhanden. Es seien nur ortlich, zum Beispiel auf schlecht 
durchlassigen Moranenlagen geringe Wasserzirkulationen zu erwarten. 

Egghau 

Eggraintunnel 

Bild 1 :  Situation schematisch 

3. Konzeptstudie 

N20. 1 .4 

Anschluss 

Dreieck 
Zürich-\/Vest 

Filderen 

Aeschertunnel 

Die generelle Planung sah im Anschnittbereich zwei parallel verlaufende Stützwande von je rund 6 m Hõhe vor. 
Wir gingen für das Variantenstudium zunachst von dieser Vorgabe aus. Beim aktuellen Stand der Anker- und 
Pfahlbohrtechnik, bei den im Tiefbau herrschenden Kostenstrukturen und im Hinblick auf die lange Nutzungsdauer 
sowie die Anforderungen an Gebrauchstauglichkeit und Tragsicherheit standen für uns als Stützwandkonstruktion 
zwei Pfahlwande mit verankertem Kopfriegel im Vordergrund. Wir wahlten diese Losung deshalb als Grundkonzept 
und führten eine Vorbemessung der Stützwande in den massgebenden Querschnitten durch (siehe Bild 2). 

r------- 32.2D m 

.---- 20.80 m 

536.60 Bohrpfahl �1 300 a=2.50m 

Bild 2: Querschnitt mit zwei verankerten Stützwãnden 

Da mit permanenten Verankerungen teilweise schlechte Erfahrungen gemacht worden waren und permanente 
Anker eine relativ intensive Überwachung und auch Unterhaltsarbeiten erfordern, bestand seitens der 
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Bauherrschaft und des Bundesamtes für Strassen der Wunsch, auf permanente Anker zu verzichten, falls 
wirtschaftlich vergleichbare Alternativen realisierbar sind [4]. Deshalb wurde in einem nãchsten Schritt untersucht, 
ob und mit welchen Kosten unverankerte Pfahlwãnde ausgeführt werden konnten. Nach einer entsprechenden 
Vorbemessung sind die Verg leichskosten für das Grundkonzept und für die unverankerten Pfahlwãnde ermittelt 
worden: 

zwei verankerte Wãnde zwei unverankerte Wãnde 

obere Wand (l = 1 1 7 m)  F r. 8'754.--/m1 F r. 14 '605.--/m1 
untere Wand (l = 1 57.5 m) F r .  1 3'260.--/m1 F r. 27'880.--/m1 

Querschnittskosten F r. 22'01 4.--/m1 ( 1 00%) F r. 42'485.--/m1 (1 93%) 
Gesamte Vergleichskosten ca. F r. 3' 1 1 3'000.-- ( 1 00%) ca. F r. 6'1 00'000.-- (1 96%) 

Erwartungsgemãss waren die unverankerten Wãnde markant teurer als das Grundkonzept. Auch wenn man den 
zusãtzlichen Ü berwachungs- und Unterhaltsaufwand für d ie permanenten Anker im Kostenvergleich berücksichtigt, 
hat dies keinen massgeblichen Einfluss auf das Endresultat; der zusãtzliche Überwachungsaufwand für die 
permanenten Anker erhoht den Endwert lediglich um ca. 1 %  (in 70 Jahren) .  

Unverankerte Pfahlwãnde würden somit rund doppelt so teuer wie verankerte Wãnde. H inzu kommt, dass das 
Tragsystem von unverankerten Wãnden (Kragarm!)  sehr empfindlich ist, wahrend verankerte Wande bis zu éinem 
gewissen Grad ein selbstregulierendes Tragverhalten aufweisen. Verankerte Wãnde weisen deshalb qual itativ eine 
hbhere Tragsicherheit auf als unverankerte. Überdies besteht bei verankerten Wãnden dank den vorgesehenen 
Reservestandorten eine rasche und kostengünstige Verstarkungsmoglichkeit. 

Variante "n ur ei ne Stützwand" 

Die Losung m it zwei Stützwãnden war vermutlich aus Gründen des Landschaftsschutzes entstanden und wohl 
auch mit der Hoffnung verbunden, dank der Reduktion der einzelnen Wandhbhen konne kostengünstig auf eine 
permanente Verankerung verzichtet werden. 

Nun ist aber u nterhalb der unteren Wand keine echte Aufforstung mehr moglich. Nachdem sich eine Verankerung 
bei zwei Stützwanden eindeutig als zweckmãssig erwies, erschien es uns prüfenswert, ob nicht sinnvollerweise nur 
eine Stützwand ausgeführt werden sollte. Diese Stützwand würde zwar 3 bis 5 m hbher als die obere Stützwand 
bei zwei Stützwãnden gemass Grundkonzept. Sie würde aber eine echte Aufforstung ermoglichen und dank dieser 
nach wenigen Jahren n icht mehr in Erscheinung treten (Bild 3). Zudem dürfte sie kostengünstiger werden als zwei 
Stützwande. 

536.60 

32.20 m 
28.70 m 

Bild 3: Querschnitt mit nur einer verankerten Stützwand 

Boh 

Wir haben d ie Variante "nur eine Stützwand" vorbemessen und anschliessend die Vergleichskosten ermittelt. 

zwei verankerte Wande eine verankerte Wand 

Fr. 30'644.--/m1 
Fr. 22'014.--/m1 

Fr. 22'268. --/m1 
Fr. 1 6'302.--/m1 

km 23. 1 80 (max. Anschnitthbhe) 
km 23.220 (reprãsentativ) 
Gesamte Vergleichskosten ca. Fr. 3' 1 1 3'000.-- ( 1 00%) ca. Fr. 2'290'000.-- (73.6%) 
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Bild 4: Ansicht der ausgeführten Stützwand 

Die Variante "nur eine Stützwand" wird somit gut 25% bil liger 
als das Grundkonzept. Überdies ist der Bauvorgang einfacher 
und die Bauzeit kürzer. Wir haben deshalb die Variante ,nur 
eine Stützwand" zur Ausführung empfohlen. Diese Empfehlung 
ist von der Bauherrschaft gutgeheissen worden. 

4. Projekt und Bauausfü h rung 

4. 1 Übe rsicht 

Die 1 40 m lange und in ihrem sichtbaren Bereich 1 0  bis 1 3  m 
hohe Stützwand ist als aufgeloste Bohrpfahlwand konzipiert, 
d ie m it zwei auf Longarinen angeordneten Ankerlagen gestützt 
wird. Der Wandkopf folgt dem ursprünglichen Gelande und wird 
von einer leicht auskragenden Kopfplatte gebildet. 

Die 47 Bohrpfahle weisen einen Durchmesser von 900 resp. 
1 000 mm auf, sind 1 8  bis 23 m lang und in einem konstanten 
Abstand von 3 m angeordnet. Die Ausfachung der Wandfelder 
besteht aus netzbewehrtem Spritzbeton,  d =  20 em. 

Total wurden 1 75 umfassend korrosionsgeschützte Litzenanker 
à 4 resp. 5 Litzen zu 1 00 mm2 eingebaut. Davon befinden sich 
91 Anker auf der oberen und 84 Anker auf der unteren 
Longarine. Die Ankerkopfe sind in Nischen angeordnet. 

21  Anker sind mit Kraftmessdosen und Kabeln zur Messung 
des elektrischen Widerstandes ausgerüstet. Die Nischen der 
Messanker sind mit Faserzementplatten abgedeckt. Die 
Nischen der restlichen Bauwerksanker sind ausbetoniert. 

Die Stützwand Tantenholz wurde in den Monaten April bis 
November 1 997 erbaut. Die Baukosten für die Stützwand lagen 
schliesslich effektiv bei Fr. 1 .6 Mio. 

4.2 Bemessung 

Die Bemessung erfolgte auf der Basis der Normen SIA 1 60 und 
1 62, der Empfehlung SIA V 191  [2] und dem Merkblatt 2009 [3], 
das zwar noch nicht erschienen war, von dem uns aber ein 
Entwurf vorlag. 

Für d ie Berechnungen wurden folgende charakteristische 
Bodenkennwerte gewahlt: 

Raumlast 
Reibungswinkel 
Kohasion 

Pk = 22 kN/m3 

<p'k = 320 
c'k = O 

Massgebend für Bemessung des Bauwerkes war 
logischerweise das Gefahrdungsbild m it der Leiteinwirkung 
Erddruck (und der Begleiteinwirkung Auflast). 

Erddruck: Od = Ya · OrE 
(y0 = 1 .5 ,  OrE = charakteristischer Wert der Erddruckkraft) 

Auflast: Oa = \j!. Ora 
(\j/ = 1 .3, Ora = Auflast) 
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Der Bemessungswert der Erdwiderstandskraft wurde wie folgt bestimmt: 

Erdwiderstandskraft: Rd = R/yR 
(YR = 1 .5 ,  R =  charakteristischer Wert der Erdwiderstandskraft) 

Für d ie Anker galten folgende Bemessungsgrundsatze: 

Bemessungswiderstand für den Nachweis der Tragsicherheit der Stützwand: 

Rd = R/yR 
(YR = 1 .35, R =  innerer oder ausserer Tragwiderstand der Anker (der kleinere Wert)) 

Die Festsetzkraft der Anker wurde zu P0 = 0.60 · R gewahlt. 

H inweis: Aus dem Nachweis der Tragsicherheit ergibt sich der notwendige Tragwiderstand der Anker. Die 
Festsetzkraft kann gemass der Empfehlung SIA V 1 91 [2] in gewissen Grenzen frei gewahlt werden. 
Weitere Grenzwerte für die Festsetzkraft resultieren aus dem Nachweis der Gelandebruchsicherheit und 
der Gebrauchstauglichkeit. 

Massgebend für die Bestimmung der Ankerlangen ist die Gelandebruchsicherheit. Diese wurde unter Ansatz 
folgender Beiwerte nachgewiesen :  

Bauzustand 
Betriebszustand N20 

Reibungswinkel 
y tgq>' = 1 .20 
y tgq>' = 1 .30 

Raumlast 
YP = 1 .0 
yp = 1 .0 

Ankerkraft 
Rd = YA · Po YA = 0.9 
Rd = YA · Po YA = 0.9 

Gelandeauflasten: lm  Bauzustand wurden keine Gelandeauflasten angesetzt. lm  Betriebszustand wurde eine 
fiktive Gelandeauflast q = 1 O kN/m2 als Begleiteinwirkung mit \J1 = 1 .0 berücksichtigt. 

4.3 Ankersystem 

Die Empfehlung SIA V 1 9 1  fordert in Ziffer 4 12  eine erstmalige Prüfung für alle Ankersysteme. Zum Zeitpunkt der 
Ausschreibung (Herbst 1 996) war allerdings noch kein erstgeprüftes Ankersystem verfügbar. Für das bei der 
Stützwand Tantenholz eingesetzte Ankersystem war aber immerhin die erstmalige Prüfung durch die 
Expertengruppe Anker (EGA) bereits im Gange. Kurz nach Bauende, am 1 7. Marz 1 998, hat das Ankersystem d ie 
Konformitatsbestatigung erhalten.  Seit Jul i  1 998, als ein drittes Ankersystem die Erstprüfung bestanden hat, dürfen 
für Bauten unter Oberaufsicht des ASTRA und der SBB nur noch erstgeprüfte Ankersysteme eingesetzt werden. 

4.4 Tragfãhigkeit der Anker 

Das Projekt sa h für die obere Ankerlage Litzenanker mit 4 Litzen à 1 00 mm2, einer Festsetzkraft P 0 von 400 bis 
430 k N und ei ne r Verankerungslange lv von 6 m vor. Für die untere Ankerlage waren i m normalen, ru n d 1 O bis 1 1  m 
hohen Wandbereich die gleichen Anker vorgesehen, im Bereich, wo die Wand bis 1 3  m Hóhe erreicht, jedoch 
fünflitzige Anker mit einer Festsetzkraft von 545 kN und einer Verankerungslange von 7 m. Sobald die erste 
Longarinenetappe betoniert war, wurden zwei Versuchsanker mit lv = 7 m erstellt. Die Prüfkraft wurde mit 920 kN 
auf d ie fünflitzigen Anker ausgelegt (Ppv � 1 .67 · 545 = 9 1 0  kN). Die Ankerversuche ergaben aussere 
Tragwiderstande von 870 kN, also knapp zu wenig für d ie geplanten "schwereren" Anker in der unteren Longarine, 
aber komfortabel ausreichend für die Bauwerksanker der oberen Longarine (Ra � 1 .67 · 430 = 7 1 8  kN}. Daraufhin 
wurde eine erste Tranche von rund 30 Bauwerksankern in der oberen Longarine mit lv  = 6 m zur Ausführung 
freigegeben. 

Sobald d ie Longarine den Bereich von weiteren rund 30 Ankern erreicht hatte, wurde ein weiterer Versuchsanker 
erstellt und nach 9 Tagen geprüft. Das Ergebnis (Ra = 915  kN) war etwas besser als bei den ersten zwei 
Versuchsankern. Wieder wurde eine Tranche Bauwerksanker freigegeben und nach Fertigstellung der restlichen 
Longarine ein vierter Versuchsanker erstellt. Nachdem auch dieser wieder ahnliche Ergebnisse geliefert hatte, 
konnten d ie restlichen Bauwerksanker der oberen Longarine zur Ausführung freigegeben werden. Bis auf einen 
haben alle rund 90 Bauwerksanker der oberen Longarine die Kriechkriterien bei der Spannprobe erfül lt. Der Anker, 
der d ie Kriechkriterien verletzt hat, ist entgegen den Abmachungen schon nach fünf Tagen geprüft worden. Er ist 
nochmals nachinjiziert worden und hat nach entsprechender Wartezeit ein sehr gutes Tragverhalten gezeigt. 
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Bild 5: Kriechdiagramm eines Versuchsankers 

-..- P1 = 200 kN 
· · +- P2 = 320 kN 
....,.. - P3 = 440 kN 

· · x · · P4 = 560 k N 
· - · - P5 = 680 kN 

-- P6 = 800 kN 
• • • • • Ppv = 920 kN 
-- k = 2 mm 

Anzumerken ist, dass der dritte und vierte Ankerversuch nicht regular abgewickelt werden konnten. Beim d ritten 
Versuch wurde d ie Messeinrichtung verschoben. Beim vierten Versuch ist auf der PrOfkraft an zwei Litzen je ein 
Draht gebrochen. Der Grund: Der Anker war beim Einbau nicht gut zentriert und zu weit hinauf ausinjiziert resp. 
nach der l njektion nicht genOgend weit freigespült worden. Deshalb ergab sich beim Versuch eine zu grosse 
Umlenkung der Litzen. Dies zeigt die Wichtigkeit der Schnittstelle zwischen Bohrunternehmer und Ankerlieferant. 
Wir haben daraufhin die Ankerfirma aufgefordert, ein so genanntes Schnittstellenpapier mit detai ll ierten 
Ausführungsanweisungen fOr den Bohrunternehmer zu verfassen. 

Auf der unteren Longarine sind nochmals zwei Ankerversuche ausgefOhrt worden. Der Versuchsanker im Bereich 
der grossten Wandhohe ergab trotz Verlangerung der Verankerungslange auf 7.5 m lediglich einen Tragwiderstand 
Ra von 830 kN. Somit war fOr die Bauwerksanker statt der geplanten 545 kN nur eine Festsetzkraft von 500 kN 
erreichbar. Zur Kompensation sind in d iesem Bereich vier Zusatzanker angeordnet worden. 

Die ersten d rei ausfOhrlichen Spannproben l ieferten dann aber auf der entsprechend auf 625 kN (= 1 .25 · 500 kN) 
reduzierten PrOfkraft unzulassig hohe Kriechwerte, welche lediglich eine Festsetzkraft von 370 bis 430 kN erlaubt 
hatten. Daraufhin  wurde angeordnet, samtliche rund 40 Anker in diesem Bereich systematisch nachzuinjizieren 
und zwar so oft, bis ein l njektionsdruck von 25 bar erreicht wird. Pro Nachinjektion wurde die Zementmenge auf 
1 50 bis 200 kg beschrankt. Der gewonschte lnjektionsdruck wurde bei den meisten Ankern erreicht, wobei 
teilweise bis fonf Nachinjektionen durchgeführt worden sind. Die anschliessenden Spannproben ergaben sehr 
unterschiedliche Ergebnisse. Wahrend einige Anker so gute Werte lieferten ,  dass sie sogar auf die ursprünglich 
geplante Festsetzkraft von 545 kN gespannt werden konnten, musste bei anderen Ankern die Festsetzkraft auf 
tiefe Werte im Bereich von 380 bis 450 kN festgelegt werden. Dank den Zusatzankern und dem Umstand, dass 
knapp die Halfte der Anker auf d ie ursprünglich geplante Festsetzkraft gespannt werden konnte, wurde schliesslich 
die erforderliche Ankerkraft - abschnittweise gemittelt - zu unserer Erleichterung doch noch knapp erreicht. Weitere 
Zusatzanker hatten namlich auf der Longarine nicht mehr angeordnet werden konnen. 

4.5 Korrosionsschutz der Anker 

Die Anker der Stützwand Tantenholz weisen einen ,umfassenden" Korrosionsschutz auf. Die 
Korrosionsschutzkategorie ,Umfassend" wird in der Empfehlung SIA V 191  fOr alle permanenten Anker sowie für 
temporare Anker, d ie in aggressiver Umgebung und l oder einer Streustrombelastung ausgesetzt sind, verlangt. 

Die wichtigste Massnahme bei umfassend korrosionsgeschützten Ankern ist d ie galvanische Trennung von 
Ankerkopf und Bewehrung sowie zwischen Zugglied und Baugrund. Die galvanische Trennung zwischen Zugglied 
und Baugrund erfolgt durch eine chemisch bestandige, diffusionsdichte und elektrisch isolierende SchutzhOIIe. Mit 
der diffusionsdichten HOIIe wird der Anker auch vor Wasserzutritt geschützt. Zwischen Ankerkopf und Ankerplatte 
wird eine l solationsplatte eingebaut, so dass der Ankerkopf elektrisch getrennt ist von der Bewehrung. Durch die 
Zementinjektion ausserhalb und innerhalb der Schutzhülle entsteht überdies ein korrosionshemmendes M ilieu 
(hoher pH-Wert) . Der Ankerkopf wird mit einer Schutzhaube geschützt. 
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Bild 6: Modell eines Litzenankers mit umfassendem Korrosionsschutz 

Die elektrische Jsolation zwischen Ankerkopf und Tragwerk sowie zwischen Zuggl ied und Baugrund kann bei allen 
Ankern der Korrosionsschutzkategorie ,Umfassend" mit einer einfachen elektrischen Widerstandsmessung 
(Messung l) O berprüft werden. Um die Anforderung zu erfOIIen, müssen d ie gespannten Anker nach der 
Kopfinjektion einen elektrischen Widerstand von R1 � 0. 1 Megaohm aufweisen. Üblicherweise wird eine 
Ausfallquote von maximal 1 O% akzeptiert. Diese Ausfallquote ist in den Ausschreibungsunterlagen festzulegen. 

Bei einem Anker, der einen Widerstand < 0. 1 Megaohm aufweist, ist entweder d ie Schutzhülle verletzt, oder die 
lsolation des Ankerkopfes vom Tragwerk mangelhaft. Mit einer zweiten Widerstandsmessung (Messung 1 1 )  wird bei 
Ankern, welche die Anforderung der Messung l nicht erfül len , OberprOft, ob der Ankerkopf Kontakt mit der Trag­
werksbewehrung hat. Betragt der elektrische Widerstand zwischen Ankerkopf und Tragwerksbewehrung 
R11 < 1 00 Ohm ist ein direkter elektrischer Kontakt vorhanden. Solche Anker dOrfen gemass E SIA V 19 1  nicht 
akzeptiert werden. 

Baugrund 

Bild 7: Elektrische Widerstandsmessung l (aus [2]) Bild 8: Elektrische Widerstandsmessung 11 (aus [2]) 
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Von den 91 Ankern der oberen Longarine weisen 5 Anker einen elektrischen Widerstand R1 < 0. 1 MO auf. Diese 5 
Anker erfü llen jedoch die Anforderungen an den elektrischen Widerstand bei der Messung Ru. Zwei dieser fünf 
Anker sind Versuchsanker. 

Von den insgesamt 84 Ankern der unteren Longarine wiesen nach dem Festsetzen neun Anker einen 
ungenügenden Korrosionsschutz auf, also knapp mehr al s die vertragl ich zulassige Quote von 1 O %. Vier d er ne un 
Anker lagen zudem unzulassig nahe beieinander. Es wurde deshalb beschlossen, diese Anker als Kontrollanker 
auszubilden, so dass sie jederzeit überprüft werden konnen. Da d ie meisten dieser Anker nach der Spannprobe 
noch einen genügenden elektrischen Widerstandswert aufgewiesen hatten, mussten sie im Kopfbereich eine 
Schwachstelle aufweisen. Die Ankerkopfe wurden deshalb vom Ankerlieferanten nochmals abgehoben, die 
Hohlraume getrocknet und mit Silikon ausgestrichen. Nach d ieser lntervention wiesen nur noch zwei Anker ein 
Ri < 0. 1 Megaohm auf und diese zwei Anker zeigten einen genügenden Widerstandswert Ru. 

Von den insgesamt 1 75 eingebauten Ankern der Stützwand Tantenholz haben also 1 68 (96%) im fertig 
gespannten und injizierten Zustand (mit Kopfinjektion) d ie von der Empfehlung SIA V 1 9 1  gestellte Anforderung an 
d en umfassenden Korrosionsschutz erfüllt. l m Werkvertrag ist eine Ausfallquote von 1 0% zugelassen, wobei 
ungenügende Anker mindestens 6 m voneinander entfernt sein müssen. Von den sieben Ankern mit zu kleinem 
elektrischem Widerstand waren überdies zwei Versuchsanker, die an sich d ie Anforderung nicht erfüllen müssen, 
da sie ja bis zum Bruch belastet werden dürfen. Bei diesem guten Ergebnis konnten alle sechs Versuchsanker voll 
ins Bauwerk integriert werden. 

4.6 Überwachung 

Zur Überwachung der Stützwand wahrend der Nutzungsdauer wurden folgende Messeinrichtungen eingebaut 
(siehe Bild 4; M =  Messanker, S =  Slope lndicator) : 

a) 6 Slope lndicator Messrohre, eingebaut in Bohrpfahlen. Die relativ g rosse Anzahl Klinometer ergibt sich aus 
der Notwendigkeit, auch d ie statisch von der Hauptwand verschiedenen Randbereiche zu erfassen. 

b) Ausrüstung von 21 Ankern mit elektrischen Kraftmessdosen (Messanker). Die Messanker sind bei den 
Klinometern sowie in Querschnitten zwischen den Klinometern angeordnet. 

e) Ausrüstung der Messanker mit einem Kabel zur periodischen Überprüfung des Korrosionsschutzes (elektrische 
Widerstandsmessung). 

d) Neun Anker auf der unteren Longarine sind nachtraglich als zugangliche Kontrollanker ausgebildet worden. lm  
Projekt waren keine Kontrollanker vorgesehen (siehe Abschnitt 4.5). 

Es versteht sich , dass d ie beschriebenen Messeinrichtungen jeweils eingebaut wurden, sobald es der 
Baufortschritt erlaubte, damit sie bereits für die Kontrolle der Bauausführung benützt werden konnten. Die sechs 
Klinometer zur Ü berwachung der Baugrund- und Bauwerksdeformationen wurden vor Beginn der Aushubarbeiten 
in die Bohrpfahle und im Baugrund bis ca. 5 m unter dem Pfahlfuss eingebaut. Bis Bauende wurden in den 
Messrohren nur bescheidene Verschiebungen der Stützwand von maximal 20 mm registriert. 

Zur langfristigen Bauwerksüberwachung wurden d ie Messkabel der Kraftmessdosen und für d ie 
Korrosionsschutzmessungen gruppenweise am Wandfuss an Messkasten angeschlossen. Damit sind d ie 
Messungen bequem vom Unterhaltsweg aus durchführbar. 

Die Überwachung der Stützwand wird im Sinne der ASTRA - Richtlinie .. Überwachung und Unterhalt der 
Kunstbauten der Nationalstrassen" mit Haupt- und Zwischeninspektionen durchgeführt. Die Hauptinspektionen 
werden alle 5 Jahre durchgeführt. Zwischeninspektionen werden jeweils d rei Jahre nach der Hauptinspektion bis 
ca. 5 Jahre nach der Eroffnung der N 20. 1 .4 sowie bei massgebenden Bauzustanden durchgeführt (Aushub im 
Trassee N 20. 1 .4 ,  Erstellung des Lüftungsbauwerks für den Aschertunnel). 

lm wesentlichen werden zwei Kenngrossen überwacht, die Ankerkraft und die Baugrunddeformationen resp. 
Bauwerksverschiebungen. Für diese zwei Kenngrossen wurden je zwei Grenzwerte festgelegt. Der erste 
Grenzwert, der Meldewert, ist so festgelegt, dass er unter Berücksichtigung der Messgenauigkeit der vorhandenen 
Messeinrichtungen eindeutige, aber sicherheitsmassig noch unbedenkliche Kraftanderungen oder Verschiebungen 
anzeigt. Überschreitet ein Messresultat den Meldewert, ist eine intensivere Überwachung durchzuführen.Der 
zweite Grenzwert, der Alarmwert, wurde so festgelegt, dass bei seinem Erreichen noch genügend Zeit zur 
Verfügung steht, um Massnahmen zu ergreifen. 
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4. 7 Weiteres zur Ausführung 

Es dürfte unbestritten sein,  dass eine Pfahlwand mit einer Nutzungsdauer von 70 Jahren {gemass ASB 
Ankerrichtlinien 1 993) frostbestandig sein muss. Wir haben deshalb für d ie Pfahle frostbestandigen Beton 
ausgeschrieben und für den Nachweis d ie Prüfung Nr. 8 {N50 � 1 00) gemass Norm SIA 1 62/1 an Bohrkernen aus 
den Pfahlen verlangt. In  keiner der zwolf eingegangenen Offerten wurden Vorbehalte zum frostbestandigen 
Pfahlbeton angebracht. 

Bei Beginn der Pfahlarbeiten hat der Unternehmer aber kalte Füsse bekommen. Denn ab Werk ist kein 
klassifizierter frostbestandiger Pfahlbeton erhaltlich. Und in der ganzen Schweiz waren keine durch Versuche 
belegten Erfahrungen über die Frostbestandigkeit von Pfahlwanden aufzufinden. Offenbar hat sich noch nie 
jemand genauer mit d ieser Frage beschaftigt. 

Nach langerer Diskussion wurde beschlossen, einen Beton mit 350 kg/m3 Zement plus 50 kg Filler zu verwenden, 
dem 0.8% Hochleistungsverflüssiger und 0. 1 %  Luftporenbildner zugegeben wurden. Der W/Z-Faktor betrug 0.50. 
Überdies wurde sicherheitshalber d ie Betonüberdeckung der Pfahlbewehrung über das bei Pfahlen übliche Mass 
erhoht und m it Abstandhaltern sichergestellt. Die Versuche an Bohrkernen aus dem Pfahlbeton ergaben dann eine 
hohe Frostbestandigkeit. 

Beim Endaushub unter der unteren Longarine im westlichsten Bereich der Stützwand {ca. Pfahl 37 bis Pfahl 43, 
siehe Bild 4) traten Probleme auf. Die Standfestigkeit des Materials war wegen siltig-feinsandigen, 
hangwasserfüh renden Bodenschichten schlecht und es kam lokal zu g rosseren Nachbrüchen. Um das Wasser in 
diesem Bereich abzuleiten, wurde am Wandfuss eine Drainageleitung eingerichtet. 

Hinweis: Der Baugrund hinter der Spritzbetonausfachung wird mit vertikalen, in der Mitte der Ausfachungsfelder 
angebrachten Drainagerohren entwassert. In den Ausfachungsfeldern unterhalb der unteren Longarine 
zwischen Pfahl 37 und 43, wo hangwasserführende Bodenschichten auftraten, wurde zudem je eine 
Enka-Drain-Matte von einem Meter Breite vor dem Drainagerohr angebracht. 

Beim weiteren Aushub talseitig der Stützwand wurden wieder hangwasserführende, siltig-feinsandige 
Bodenschichten aufgeschlossen, welche die Stabilitat der Boschung unterhalb der Stützwand gefahrdeten. Um das 
Hangwasser abzufangen, wurde im Winter 1 997 l 98 im Unterhaltsweg von km 23. 1 66 bis km 23.2 1 5  eine 
1 .2 bis 4 m tiefe D rainageleitung in einem gespriessten Graben erstellt. 

Bild 9: Teilansicht der Stützwand wãhrend der Ankererstellung auf der unteren Longarine 
(September 1 997). 
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Einleitun g  

l m Bereich des zukünftigen Verkehrsdreiecks Zürich-West mussten zwei bestehende Deponien umgelagert und 
saniert werden. Durch d ie Umlagerung konnte erreicht werden, dass die Verkehrsanlage im Bereich moglichst 
guter Untergrundverhaltnisse zu liegen kommt. 

Der Artikel g ibt Auskunft über d ie Planung der Sanierung und die Ausführungsarbeiten. 

Speziell eingegangen wird auf das Sanierungskonzept und den Rückbau der Deponien mit den zugehõrigen Mate­
rialbehandlungen. Naher erortert werden die Evaluation der tonmineralischen Abdichtung und die Anforderungen, 
welche an d iese beim Einbau gestellt werden. 

Ausgangslage 

Vor gut 30 Jahren wurde beim westlich der Gemeinde Wettswil gelegenen Weiler Filderen mit umfangreichen Ge­
landeaufschüttungen von rund 500'000 m3 begonnen. Abgelagert wurde zum Teil mit Bauschutt durchsetztes Aus­
hubmaterial aus der Region . 

Ab 1 97 4 wurden i m g leichen Gebiet wahrend gut 20 Jahren zusatzlich rund 250'000 m3 verunreinigtes Aushubma­
terial aus dem Gaswerk Schlieren deponiert. Aufgrund seiner Geologie - der vorhandene Lehmboden bildet eine 
natürliche Abdichtung - war d ieser Standort an sich gut geeignet für die Errichtung einer Deponie. Die beiden De­
poniekorper, in der Folge wegen ihrer Form als Bananen- resp. Rechteckdeponie bezeichnet, entsprachen durch­
aus dem damaligen Stand der Technik. 

Bild 1 :  Entwicklung des Autobahnprojektes 
Deponieetappen 1 und 2. Projektierter Auto­
bahnverlauf 1 975 l 76. 

Bild 2: Entwicklung des Autobahnprojektes 
Deponieetappen 1 l 2 und 3 - 5. Projektierter Autobahnverlauf 
1 978 l 79. 

Bild 3: Entwicklung des Autobahnprojektes 
Deponieetappen 1 l 2 und 3 - 5. Projektierter Autobahnverlauf 
1 988 l 89. Die Autobahn liegt wesentlich tiefer als in früheren 
Projekten. 
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Warum ist die Banane(ndeponie) krumm? 
Manch einer hat sich sicher schon gefragt, ob man die 'verflixte' Autobahn nicht einfach um d ie bestehenden De­
ponien hatte herumführen konnen , anstatt diese mit doch ansehnlichem finanziellem Aufwand umzulagern. 

Das war ursprünglich so geplant, doch auch Planungen andern sich mit der Zeit. l m Rahmen des Bewilligungsver­
fahrens wurde sowohl Lage wie auch Hohe der künftigen Autobahn gesamtheitlich optimiert (Bild 1 ,  2 ,  3). Und so 
standen nu n eben die beiden Deponien i m Wege und mussten rückgebaut werden. Gesucht wurde daher eine 
wirtschaftlich tragbare und okologisch sinnvolle Losung. 

Planung der San ieru ng 

Sanierungskonzept 

Vor rund 1 2  Jahren wurde mittels umfangreichen Sondierungen der stoffliche lnhalt der beiden Teildeponien sowie 
der Schadstoffgehalt des abgelagerten Materials erstmals untersucht. Die auf diesen Resultaten basierende Risi­
kobeurteilung bildete d ie naturwissenschaftliche Basis für d ie Definition des minimalen Sanierungsziels ("wie sau­
ber ist sauber genug"). 

In einem langwierigen 'politischen' Entscheidungsfindungsprozess mussten die verschiedenen lnteressen wie Ko­
stenminimierung, maximale Materialrückgewinnung, Umsetzung des Vorsorgeprinzips, Risikominimierung und 
raumplanerische Aspekte sorgfaltig gegeneinander abgewogen werden. Mit der daraus resultierenden Definition 
des Sanierungsziels wurden d ie Rahmenbedingungen für d ie eigentliche Sanierungsplanung festgelegt. Demnach 
sollte schwach bis mittelstark verunreinigtes Material in einer als Larmschutzwall ausgebildeten neuen Deponie vor 
Ort belassen und das stark belastete Material einer Aufbereitung zugeführt werden. Das an sich schon geringe 
Risiko konnte damit noch weiter reduziert werden. 

Nach Evaluation der in Frage kommenden Sanierungsverfahren wurde ein Sanierungskonzept ausgearbeitet. Mit 
der darauf basierenden Submission sollten bereits in diesem Stadium auch Unternehmerlosungen in die Evaluation 
mit einbezogen werden. Alle offerierten Losungen wurden m ittels Kosten-/Nutzen-Analyse unter Berücksichtigung 
technischer, okonomischer wie auch okologischer Kriterien verglichen. 

Die favorisierte Losung wurde in einem umfangreichen Grossversuch ausgetestet. Dazu wurden rund 2'000 t De­
poniematerial verschiedenster Zusammensetzung aufbereitet; der Erfolg wurde durch eine detaill ierte Begleitanaly­
tik überprüft. 

Aufgrund der durchgeführten Sondierungen mussten insgesamt rund 350'000 m3 verunreinigtes Material entsorgt 
werden. Da d ie Kapazitat für die Aufbereitung dieser Materialmenge innerhalb des vorgegebenen Zeitrahmens 
fehlte, war der Bedarfsnachweis für den Bau einer neuen Deponie erbracht. [ 1 ]  

Planung der Deponie Lãrmschutzwall 

Leitideen 

Für die Planung waren sowohl aus Sicht des Auftraggebers als auch seitens des Projektverfassers die folgenden 
Leitgedanken massgebend [2]: 
- Die neue Deponie stellt ein Larmschutzelement auf der Ostseite des Verkehrsdreiecks als lmmissionsschutz für 

Anwohner in Wettswil dar. 
- Die neue Deponie soll moglichst harmonisch in Form eines grossen Drumlins in die Landschaft eingebettet wer­

den. 
- Die Form der Deponie wird auf der Westseite durch die Trassen der zukünftigen Fahrbahnen der Autobahn be­

einflusst. Zudem wird d ie Deponieform durch das Trassee der Bahnverladeanlage, welche um die Deponie führt 
un d d em Zu- l Abtransport für d ie Ba u- und Aushubmaterialien dient, eingeschrankt. Siehe Luftaufnahme (Bild 4) 

- Weiter wird die Form der Deponie durch die zulassigen Boschungsneigungen definiert. 
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Bild 4: Projektübersicht, Stand Bauarbeiten 06. Juli 1 998, Luftbild TBA, Blick Richtung Südwest 

Geologische Verhãltnisse im Bereich des Dreieck Zürich-West und der Deponie Lãrmschutzwal l  

lm  Projektbereich des Dreiecks ZOrich-West liegen einerseits im Norden und Westen Moranenablagerungen ande­
rerseits im SOden und Osten Seebodenablagerungen vor, welche Machtigkeiten von Ober 40 m aufweisen. Den 
Übergang zwischen diesen Schichtpakteten bildet der sogenannte Übergangsbereich, dessen Charakteren sowohl 
dem einen als dem andern Extrembereich zugeordnet werden kann. 

Die Deponie Larmschutzwall liegt vollumfanglich im Bereich der Seebodenablagerungen, welche unter der Depo­
nie zwischen 1 5  bis zu 25 m machtig sind (Bild 6). 

Eine geologische Übersicht, lnformationen zur geologischen, hydrogeologischen und geotechnischen Situation 
sowie zu den Korngrõssenverteilungsdiagrammen und Bodenkennwerten sind im Artikel 'Grenzen der Konsolida­
tionsbeschleun igung' in dieser Publikation ersichtlich. 
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Projektelemente 

Bild 5: Situation Projektübersicht 

Als ausserer Abschluss wurde rings um die Deponie ein Randdamm von 3 bis 5 m Hõhe aus Moranenmaterial 
geschüttet. Die Gewinnung des Moranenmaterials erfolgte im Bereich der Voreinschnitte der Tunnelbauten. 
Auf OK Basisabdichtung wurden Sickerwasserleitungen HDPE NW 250 mm zwecks Sicherstellung des Wasserab­
flusses verlegt. Für  d ie Projektierung der Langsgefalle der Leitungen, welche zwischen 2.0 und 3.0 % betragen , 
mussten die mutmasslichen Setzungsmulden berücksichtigt werden, damit auch nach dem Abklingen der Primar­
und Sekundarsetzungen der Wasserabfluss gewahrleistet ist. Die Sickerleitungen münden auf der Ostseite der 
Deponie in Kontrollschachte von rund 4.5 bis 6 m Tiefe. Die Kontrollschachte sind m it einer Schmutzwasserleitung 
HDPE NW 300 m m  verbunden, welche zur ARA Birmensdorf führt (Bild 5). 
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Bild 6: Schematisches Querprofil: Deponiekõrper, Geologie 
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Die einzelnen Bauelemente werden nachfolgend anhand Bild 6 beschrieben. [2] 

Basisabdichtung l Flankenabdichtung 
Oberhalb des natürlich anstehenden Baugrunds, welcher aus einer über 20 m machtigen, praktisch undurchlassi­
gen Seebodenschicht besteht, wurde eine 80 em starke Abdichtung vorgesehen. Diese ist in 3 Schichten einge­
baut und verdichtet. 

Folgende Anforderungen wurden an die mineral ische Abdichtung gestellt: 

Klassifizierung des an- Klassifizierung nach USCS (Kornverteilung, Plastizitatsgrenzen, Wassergehalt, Anteil 
stehenden Untergrundes organischer Beimengungen) 
Bedingungen Feinstkornanteil < 0.002 mm,  mindestens 20 Gewichtsprozent 

Wasserdurchlassigkeit: k-Wert ::; 1 o-9 m/s 
Organische Anteile < 5 %-Gewicht 

Einbau Proctordichte > 97 % 
Einbau auf dem nassen Ast der Protorkurve. 
Keine Schwindrisse beim eingebauten Material. 
Bei Arbeitsunterbrüchen sind Vorkehrungen gegen Austrocknung des Materials zu 
treffen. 

Oberflãche Sauber abgewalzte Planie mit glatter Oberflache und g leichen Anforderungen wie an 
das Planum beim Strassenbau (SNV 640'576) ,  Ebenheit: Kuppen und Mulden mit 
Mindestradius von 1 .0 m ausführen. Abweichungen unter der 4 m Latte max. 4cm 

o· d fi · 1e e 1merten A f d d 'tt l f l d p ' f  n o r  erungen wur en m1 e s o1gen er ru ungen un  d K t 1 1  üb on ro en erprü ft 
Kontrollen l Prüfungen 
Optische Kontrollen Schrumpfrisse, Schichtstarke (geodatische Kontrollen), Homogenitat, Ebenheit 
Feld- 1 Laborprüfung Prüfungsart Prüfungshãufigkeit 

Kornverteilung je 1 Versuch pro 250 m3 eingebautem 
Plastizitatgrenzen Material 
Wassergehalt 

Proctorversuch (Dichte) , je 1 Versuch pro 250 m3 eingebautem 
Anteil an organischen Bestandteilen Material 

Wasserdu rchlassigkeit -+ Standrohr nach je 1 Versuch pro 500 m3 eingebautem 
Horn Material 

Zusatzlich wurden Massnahmen für den Einbau der m ineralischen Abdichtung definiert. So wurde verlangt, dass 
die Oberflache der Abdichtung unmittelbar abgedeckt und gegen Austrocknung geschützt wird. 

Entwãsserung 

Auf d er ganzen Deponiesohle wurde ei n Kieskoffer aus Rundkies 4 l 32 mit ei ne r Durchlassigkeit von k > 1 o·3 m/s 
als Filterteppich geschüttet, in welchen die vorgangig erwahnten Sickerleitungen integriert wurden. 
lm Bereich der Sickerrohre wurde eine Wanne in der Basisabdichtung ausgebildet. Die Síckerleitungen wurden in 
ei nen gut sickerfahigen Gerõllkõrper d er Kõrnung 1 6  l 32 mit gefordertem k-Wert von 1 o·2 m/s gebettet. 
Der gesamte F ilterteppich ist unter- und oberseitig m it einem Filter-Geotexti l  von den anstossenden Schichten ge­
trennt. Die massgebenden Funktionen sind trennen der unterschiedlichen Materíalien und filtern zwischen dem 
Deponiematerial und der Entwasserungsschicht. 

Deponiekõrper 

Aut dem Filterteppích erfolgte der Einbau des eigentlichen Deponiekõrpers auf einer Flache von ca. 35'000 m2. Der 
Deponiekõrper ist an der machtigsten Stelle 1 2  m hoch und weist ein Volumen von rund 300'000 m3 auf. 

Oberflãchenabdichtung 

Auf eine eigentliche Oberflachenabdichtung wurde bewusst verzichtet, damit ein Teil des Oberflachenwassers den 
Deponiekõrper durchsickert und die Schadstoffe rascher abgebaut bzw. ausgewaschen werden kõnnen. Das De­
poniematerial wird bauseits mit einer 1 bis 2 m machtigen Abdeckschicht überschüttet, welche teilweise mit Bü­
schen und Baumen bepflanzt werden soll. 
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Entgasung 

Die Entgasung des Deponiekorpers wird einerseits an der Oberflache m ittels Biofiltern und andererseits mittels 
einem luftdichten Sickerleitungssystem sichergestellt. Das Sickerleitungssystem wird hierfür in den Kontrollschach­
ten mit gasdichten Spülstutzen,  Unterhaltsoffnungen und Entgasungsvorrichtung inkl. Messvorrichtung (Gasmen­
ge, Druck, Probeentnahmeventil) ausgerüstet. 

Nach diesem kurzen Beschrieb der Projektelemente sind nachfolgend Kriterien für d ie Evaluation der Basisabdich­
tung aufgeführt. 

Variantenstudie für die Evaluation des Deponieabdichtungstyps 

In der TVA (Technische Verordnung für Abfalle) sind diverse Abdichtungsarten beschrieben. Anfangs wurden bei 
der Projektierung der Deponie Larmschutzwall folgende Abdichtungsmoglichkeiten geprüft [2]: 

- mineralische Abdichtung 
- Abdichtung mit Kunststoffbahnen 
- bituminõse Abdichtung 

l m Rahmen d er Projektentwicklung wurden mittels einem Variantenvergleich sowie Versuchen i m Massstab 1 : 1  vor 
Ort eine tonmineralische Abdichtung evaluiert. 

Beim Variantenvergleich wurden d ie Hauptkriterien Material, Ausführung und Kosten einander gegenüber gestellt 
und vergl ichen. 

Für die einwandfreie Beurteilung und Gegenüberstellung der Varianten wurden die Hauptkriterien folgendermassen 
unterteilt: 

Material der Abdichtung: Herstellung der Abdichtung, Dichtwirkung, Schutz der Abdichtung, chemische und me­
chanische Bestandigkeit, Langzeitverhalten, Fugen, Durchdringungen, Einwirkung von Setzungen, Befahrbarkeit 
wahrend der Erstellung, Einbau und Qualitatsprüfungen 

Ausführung: Vorbereitung der Sohle fOr die Entwasserung, Lage der Aushubkote, Einfluss Grundwasser, Material­
bedarf, Einbau, Etappierung, Witterungseinflüsse 

Als erster Vorversuch vor Ort wurde am 14.  l 1 5. 1 2 . 1 994 ein Durchlassigkeitsversuch für die Deponieabdichtung 
durchgeführt. I n  d rei  reprasentativen Sondierschachten wurden insgesamt sieben in situ Absenkversuche mit dem 
sogenannten 'Standrohr nach Horn' durchgeführt (Bild 7). Untersucht wurde die Durchlassigkeit in den Seeablage­
rungen, welche einerseits unter der Basisabdichtung vorhanden sind und andererseits als Baustoff für Basisab­
dichtung verwendet werden. [2] [3] [4] 

Die Versuchsanordnung besteht im wesentlichen aus einem in den Boden versetzten Metallzylinder und einem 
Messrohr mit Dreibeinstativ. Vor dem Versuch wird die gesamte Versuchseinrichtung mit Wasser gefüllt. Das Was­
ser versickert durch d ie Querschnittsflache des Metallzylinders im Boden. Die verbleibende Wassermenge wird in 
Abhangigkeit von der Zeit am Messrohr abgelesen. Eine einwandfreie Versuchsdurchführung bedingt die sorgfalti­
ge Abdichtung des Metallzylinders sowie die vollstandige Entlüftung des Zylinders vor Versuchsbeginn. 

Bild 7 Durchlãssigkeitsversuch mit dem 'Standrohr nach Horn 
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Di e Durchlassigkeiten, welche mit dem Standrohr nach Horn ermittelt wurden, betrugen 6 * 1 o-9 bis 1 * 1 o-8 m/s. 

Zusatzlich zu den Feldversuchen wurde zum Vergleich tolgender Laborversuch durchgetührt: Klassifikationsversu­
che (Kornverteilung, Raumgewicht, Wassergehalt, Konsistenzgrenzen nach Atterberg) sowie Oedometerversuche. 

Die Auswertung d er Oedometerversuche ergab etwas geringere Durchlassigkeiten von 1 o-10 bis 1 o-9 m/s. Dies ist 
einerseits aut eine Verdichtung des Bodenmaterials bei der Probenentnahme und andererseits aut den Eintluss 
von sandigen Lagen mit grõsserer Durchlassigkeit bei den Feldversuchen zurückzutühren . 

Autgrund der positiven Erfahrungen aus dem Durchlassigkeitsversuch wurde vor Ort ein Misch- und Einbauversuch 
durchgetührt. M it dem Versuch wurde geprüft, ob die vor Ort vorhandenen Tonmineralien, welche tür die Abdich­
tung verwendet werden sollten , sinnvoll aufbereitet und eingebaut werden konnen. Der eigentliche Versuch bein­
haltete tolgende Arbeitsschritte: Materialaufschluss, Homogenisierung des Materials durch Mischen, Materialein­
bau inkl. Materialverdichtung mittels einer Glattwalze (Bild 8) .  

Anhand des Versuches konnte testgestellt werden , dass sowohl d ie Materialaufbereitung (mischen, homogenisie­
ren) als auch der Materialeinbau für die Erstellung der tonmineralischen Abdichtung mit sinnvollem Aufwand mog­
lich ist. 

Autgrund der positiven Erfahrungen aus den Vorversuchen, aber auch aus Kostengründen und wegen der Set­
zungsunempfindlichkeit der Abdichtung, wurde die favorisierte tonmineralische Abdichtung gewahlt. 

Bild 8: Misch- und Einbauversuch Bild 9: Radwaschanlage 

Ausführu ngsarbeiten 

Rückbau der bestehenden Deponien 

Ein halbes Jahr vor Beginn der Sanierungsarbeiten konnte auf der Basis des definitiven Sanierungskonzeptes mit 
der eigentlichen Detailplanung begonnen werden. l m sogenannten Sanierungsprojekt wurden samtliche erforderli­
chen Massnahmen und Arbeitsschritte detailliert testgelegt. 

Das Sicherheitskonzept beinhaltete u .a. die lnstallation einer Schwarz-Weiss-Anlage m it Personen- und Fahrzeug­
schleusen. Die eigens datür erstellte Radwaschanlage (Bild 9) - gereinigt werden konnten neben LKW's auch 
samtliche Baumaschinen und schweren Baustellentahrzeuge - bildete zumindest optisch das Herzstück der 
lnstallationen. 

Das Transportkonzept basierte aut dem Grundprizip, die grossen Materialkubaturen auf der Schiene zu verschie­
ben. Eigens dafür wurde im Bereich des heutigen Baugleisanschlusses ans SBB-Netz eine temporare Verladevor­
richtung erstellt. Die unumganglichen Strassentransporte wurden konsequent mit Gegenfuhren (Zufuhr von Bau­
stoffen) kombiniert. 

58 



Verwertung aiS 
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Die Vorfelderkundung l ieferte d ie erforderliche Datenbasis für den eigentlichen Rückbau der beiden Deponiekor­
per. Nach einem vorgegebenen Raster wurden dabei Sondierschlitze geõffnet, aus denen Materialproben ent­
nommen und analysiert wurden. Wahrend den Aushubarbeiten wurden in einem ersten Schritt die Fremdmateriali­
en (Beton, Belag, Metall , Kunststoff, Holz ete.) austriagiert. Das restliche Material wurde nach Schadstoff­
Belastungsklassen separiert. Die verschiedenen Materialkategorien wurden der entsprechenden Verwertung (Bild 
1 O) zugeführt. 
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Das stark verunreinigte Material wurde in der Bodenwaschanlage Rümlang aufbereitet. Die gewaschenen Produkte 
(Kies/Sand) wurden für Baustoffe verwertet respektive als Filterkies beim Bau der neuen Deponie eingesetzt. Der 
getrocknete Waschschlamm (Filterkuchen mit den aufkonzentrierten Schadstoffen) wurde als Rohmehlersatz ins 
Zementwerk geführt. Die enthaltenen Schadstoffe wurden dabei zerstõrt. 

Betreffend des Aufbereitungs-Prozesses sei an dieser Stelle auf den nachfolgenden Beitrag von Dr. Rainer Bunge 
verwiesen. N icht aufbereitbares Material (zu hoher Tongehalt oder mangelnde materialtechnische Eignung) wurde 
nach entsprechender Konditionierung (Entschrottung, Kalkzugabe für Rieselfahigkeit) zur Verbrennung ins Ze­
mentwerk geführt. 

Das austriagierte, schwach bis mittelstark belastete Material musste in der Anfangsphase auf dem Areal zwischen­
gelagert werden, bis mit der Ablagerung in der an gleicher Stelle neu erstellten Deponie 'Larmschutzwall' begon­
nen werden konnte. 

Bau der Deponie Lãrmschutzwall 

Problematik Enge Platzverhãltnisse 

Die eigentliche Bauausführung erwies sich als erschwert, da rund ein Drittel der bestehenden Rechteckdeponie 
de n Bereich d er ne uen Deponie belegt (Bild 1 1  ) . 
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Bild 1 1 :  Verengte Platzverhãltnisse bei m Einbau d er Deponiematerialien 

Aufgrund der engen Platzverhaltnisse erfolgte einerseits der Neubau der Deponie von Süden nach Norden. Ande­
rerseits wurde der betroffene Bereich der bestehenden Rechteckdeponie vorgangig rückgebaut und zwischengela­
gert. Der Einbau des triagierten Materials erfolgte verzõgert nach Fertigstellung der ersten 3 bis 4 Deponieetappen. 
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Erstellung der Deponie Lãrmschutzwal l  

Das Material für  die tonmineralische Abdichtung konnte vor Ort gewonnen werden. Einerseits waren für das zu­
künftige Retensionsbecken Munisee, welches ostlich der Deponie Larmschutzwall liegt, Aushubarbeiten notwenig. 
Andererseits konnten im Bereich weiterer Abtragsstellen,  wie z. B. ostlich der Vorbelastung,  d ie natürlich vorhande­
nen Tone aufgeschlossen werden . 

Beim Schütten des Deponiematerials galt es, den geologisch l geotechnischen Randbedingu ngen Rechnung zu 
tragen. So waren die Seebodenablagerungen hinsichtlich des Einbauvorgangs die kritische Grosse. Dies deshalb, 
weil d ie Seebodensedimente sehr setzungsempfindlicher und schlecht tragfahig sind. Hinzu kommt, dass die Kon­
solidationsvorgange infolge der sehr geringen Durchlassigkeit nur  sehr langsam erfolgen. Weitere theoretische 
Grundlagen und Erkenntnisse sind im Artikel 'Grenzen der Konsolidationsbeschleunigung' ersichtlich. 

Aufgrund der geotechnischen Randbedingungen wurden deshalb für die Ausführung der Bauarbeiten folgende 
Massnahmen formuliert: 

- Schüttarbeiten sind langsam und kontrolliert auszuführen 
- Begrenzung der maximalen Porenwasserüberdrücke auf 80 % der jeweiligen Schüttlast 
- Begrenzung der vertikalen Schüttetappen 
- Vorgabe von minimalen Bermenbreiten im Bereich der einzelnen Schüttetappen 
- Definition von Einbaubereichen, in welchen Materialien eingebaut werden mussten,  welche bestimmte minimale 

Erddruckparameter ($-Wert) aufweisen mussten. 

Basierend auf der Beobachtungsmethode wurden wahrend des Materialeinbaus Kontrollmessungen durchgeführt. 
Hierzu wurden Gleitdeformeter, Porenwasserdruckgeber sowie geodatische Messpunkte an der Oberflache ver­
setzt, welche periodisch überwacht wurden. Die Lage der geotechnischen und der geodatischen Messpunkte geht 
aus der Situationsübersicht hervor (Bild 5). 

Flankierende Massnahmen 

Wahrend den Ausführungsarbeiten wurden weitreichende Massnahmen zur Überwachung und Minimierung von 
Emissionen getroffen: 

Umgebungsluft 

Die bei Arbeiten in kritischen Bereichen taglich durchgeführten Luftmessungen d ienten in erster Linie der Arbeitssi­
cherheit. Erfasst wurden verschiedene gesundheitsschadliche Gase, der Fein- resp. Gesamtstaubgehalt sowie der 
Gehalt an explosionsfahigen Gasen. Die entsprechende Schutzausrüstung für samtliche M itarbeiter wurde über die 
gesamte Bauzeit bereitgehalten. 

Abwasser 

Der überwiegende Teil der diversen Bauabwasserstrome musste vorbehandelt werden. Dies erfolgte in der Regel 
mittels Neutralisation durch Begasung und ggf. Saurezugabe, um die Einleitbedingungen in die offentliche Kanali­
sation einhalten zu konnen. 

Sickerwãsser aller Deponien und Zwischenlager 

Die laufende Bestimmung des Schadstoffgehaltes in den verschiedenen Sickerwasserstromen bildete d ie Basis für 
die Abschatzung der aktuellen und vor allem auch künftigen Schadstofffrachten. Diese Daten bilden die Grundlage 
für die Gewahrleistung eines ordentlichen Betriebs der ARA Birmensdorf. 

Die Ausfü h ru ngsarbeiten im Rückblick 

Rückbau der bestehenden Deponien 

Dan k umsichtiger Planung mit weitreichenden Sicherheitsvorkehrungen und einer akribisch genauen Vorbereitung 
konnten unvermittelte Gefahrdungen von Menschen und Umwelt vermieden werden. Allgemein wurden die poten­
tiellen Gefahren im Vorfeld der Sanierungsarbeiten eher zu  hoch eingeschatzt. 
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Die Material- und Stoffflüsse bewegten sich im erwarteten Rahmen. Von den rund 800'000 t wurden ca. 600'000 t 
in die neue Deponie u mgelagert, d ie restlichen 200'000 t je halftig aufbereitet respektive direkt verwertet. Mit der 
Aufbereitung von 14% des Materials wurden rund 2/3 der Schadstoffe entfernt. Eine detaillierte Zusammenstellung 
findet sich in Bild 1 2. 
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Bild 12 :  Stoff- und Massenflüsse 

70'668 t 

Legende: 

l 70'668 t l Materialmenge 

[325"Ik9] Schadstoffmenge 

9.0% 

Verwendung vor Ort 

79.8% 
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Erken ntnisse aus dem Bau resp. der Schüttung der neuen Deponie Lãrmschutzwall  

Beim Bau des Schüttkorpers wurde d ie Erfahrung gemacht, dass sich der Schüttvorgang auf der Ostseite der De­
ponie als problematisch erwies. An den Schachten KS 5 bis KS 9, welche im Bereich des neubelasteten Unter­
grundes liegen , wurden im Dezember 1 998 Verschiebungen in ostlicher Richtung festgestellt. 

Der an sich bekannten Verschiebungsproblematik wurde begegnet, indem als Sofortmassnahme ein Schüttstopp 
auf der Ostseite der Deponie angeordnet wurde. Weiter wurde das Kontrollsystem mit geodatischen Messpunkten 
und lnklinometern verdichtet. 

Zur Stabilisierung der Verschiebungen wurde i m Laufe Frühling und Sommer 1 999 ei n Gegengewicht erstellt. Zu­
dem wurden d ie Messintervalle verengt. Wochentlich erfolgte nach dem Einbau von rund 50 em Schüttmaterial 
ei ne Kontrollmessung. Anhand der Kontrollmessung wurde der weitere Schüttvorgang definiert. 

Die laufenden Überwachungsmessungen zeigten, dass das Gegengewicht das Ziel der Stabilisierung sicherstellt. 

Die Problemstellung ist aus bodenmechanischer Sicht ausserordentlich interessant, ist im Detail aber nicht lnhalt 
dieses Artikels. 

Schl ussbemerku ngen 

Wie in allen Projekten standen anfangs konzeptionelle Überlegungen im Vordergrund. Diese wurden spater durch 
enger definierte Planungs- und Ausführungsfragen, sowie anhand der beschriebenen Vorversuche konkretisiert. 

Zur Gewahrleistung eines optimalen Planungs- und Bauablaufs war deshalb auch bei der Erarbeitung und Ausfüh­
rung dieses Projekts d ie enge Zusammenarbeit aller am Projekt Beteiligten unabdingbar. 

Aus diesem Grund ist es uns ein Anliegen, an dieser Stelle all jenen für l hre gute Zusammenarbeit zu danken, 
welche am Projekt aktiv mitarbeiteten. 

Adressen der Autoren: 

Peter Furrer 
dipl. lng.  ETH 
BMG Engineering AG 
lfangstrasse 1 1  
8952 Schlieren 

Grundlagen 

Dirk Gobbels 
dipl. Bauing. HTL 
F. Preisig AG 
Grünhaldenstrasse 6 
8050 Winterthur 

[1 ]  Projektunterlagen, BMG Engineering AG, Zürich 
[2] Projektierungsunterlagen des Projektverfassers F. Preisig AG, Zürich 
[3] A Horn: Bemessung und Prüfung mineralischer Deponieabdichtungen, Zeitschrift Geotechnik 1 986 l 2 
[4] Aktennotiz Geotechnisches lnstitut 01 .03. 1 995: Durchlassigkeitsversuche Deponieabdichtung 1 4. l 1 5. 1 2 . 1 994 
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Dekontami nation der Altlast Filderen d u rch Bodenwãsche 

1 Einführung 

Die umfangreichste Altlastensanierung der Schweiz fand in den Jahren 1 997-99 im Zusammenhang 
mit dem Bau der Westumfahrung Zürich im Gebiet "Filderen" statt. Dort war seit 1 974 teerhaltiger 
Bodenaushub aus dem Gaswerk Schlieren abgelagert worden. Die Sanierung zerfiel in drei Teile 
nãmlich in die Umlagerung des schwach kontaminierten Materials auf eine neu erstellte Deponie 
(ebenfalls im Gebiet Filderen), die Aufbereitung von mittelkontaminiertem grobkõrnigem Material in 
einer Bodenwaschanlage und die Abfuhr von mittelkontaminiertem feinkõrnigem sowie 
hochkontaminiertem Material in ein Zementwerk (nach vorgãngiger Konditionierung) . Die im Verlauf 
der Sanierung bewegten Massenstrõme gehen aus Abbildung 1 hervor. Das Thema des vorliegenden 
Referates ist die Sanierung des mittelkontaminierten Materials Filderen in der Bodenwaschanlage der 
Eberhard Recycling AG in Rümlang. 

Bild 1 :  Materialflüsse bei de r Sanierung Fil dere n 

2 Die Bodenwãsche im Vergleich mit anderen Sanierungsverfahren 

Nach dem derzeitigen Stand der Technik gibt es für typische Altlastenmaterialien vier erprobte 
Sanierungsverfahren, nãmlich die Bodenwãsche, die Verbrennung, die Biosanierung und die 
l mmobilisierung mit Zement. Jedes dieser vier Verfahren hat Vor- und Nachteile, die je nach den 
Rahmenbedingungen mehr oder weniger schwer ins Gewicht fali en. 
Zwei wichtige Kriterien für die Beurteilung der Eignung eines Sanierungsverfahrens sind die Art der 
Schadstoffe und die Korngrõssenzusammensetzung des Bodenmaterials. lm Fali Filderen lag der 
kritische Schadstoff, Teer, überwiegend in "partikulãrer'' Form vor, also eingekapselt in Schlacken, 
Koks und in Form von verharzten Teerfetzen.  Die Korngrõssenverteilung des Matrixmaterials lag mit 
ca. 20% Anteil <0.063mm etwa im Bereich typischer Bõden aus dem Schweizer Mittelland. Damit 
konnten die mõglichen Sanierungsverfahren auf die Verbrennung und die Bodenwãsche eingegrenzt 
werden. lm wesentlichen wurde extrem hoch kontaminiertes Material in einem Zementwerk verbrannt, 
wãhrend das mittelkontami nierte Material zur Aufbereitung in die Bodenwaschanlage abgeführt wurde. 
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Bild 2: Uebersicht über die konventionellen Sanierungsverfahren 

Bild 3: Prinzip der Bodenwãsche 
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3 Technische Grundlagen der Bodenwãsche 

3.1 Prinzip der Bodenwasche 

Die Bodenwãsche ist ein nassmechanisches Separationsverfahren, bei dem die Schadstoffe von dem 
Bodenmaterial abgetrennt werden. Schematisch lãsst sich die Bodenwãsche darstellen, wie in 
Abbildung 3 gezeigt: schadstoffbelasteter Aushub geht in  die Anlage hinein und gereinigter Kiessand 
sowie ein Schadstoffkonzentrat kommen heraus. Der Kiessand wird als Primãrkíesersatz für 
Bauvorhaben verwertet, wãhrend das Schadstoffkonzentrat zu einer weiteren Behandlung abgeführt 
wird (im Fali des Materials Filderen in das Zementwerk "HCB Siggenthal). 

3.2 Materialabhangige Einflussfaktoren 

Für die Bodenwãsche ist zunãchst einmal entscheidend, in welcher Form die Schadstoffe ím Boden 
vorkommen.  Wir unterscheiden grundsãtzlich zwei Typen, nãmlich die "oberflãchengebundene" 
Kontaminatíon und die "partikulãre" Kontamination. 
lm Fali der oberflãchengebundenen Kontamination sind die Schadstoffe ursprünglich in flüssiger Forrn 
in den Boden eingesickert und liegen nun als Schadstofffilme auf den Bodenpartikeln vor (Abbildung 
4). Wegen der sehr hohen spezifischen Oberflãche des Feinkomes líegt etwa 95% der gesamten 
oberflãchengebundenen Kontamination im Feinkornanteil <0.063mm. Durch Abtrennung dieses 
Feinkornes werden also etwa 95% der gesamten oberflãchengebundenen Schadstoffe in  das 
Konzentrat überführt. Die auf den Kiessandpartikeln verbleibenden Schadstofffilme kõnnen durch 
mechanische Reibung C'Attrition") von den Oberflãchen abgelõst werden und gelangen dann ebenfalls 
in das Schadstoffkonzentrat C'Filterkuchen"). 
Bei der partikulãren Kontamination liegen die Schadstoffe in Form von eigenstãndigen 
hochkontaminierten Partikeln vor, die im ansonsten sauberen Bodenmaterial dispergiert sind. Für das 
Material Filderen waren Schlacken und knetbare "Teerrosinen" als Schadstofftrãger typisch. Solche 
Partikel n  liegen im gesamten Korngrõssenspektrum vor u nd lassen sich n icht durch Abtrennung eíner 
Komfraktion, z.B. des Feinkornanteils, von den sauberen Bodenpartikeln abtrennen. Zur Abtrennung 
benutzt man stoffspezifische Eigenschaften, im Besonderen das spezifische Gewicht und 
Oberflãcheneigenschaften .  Glücklicherweise sind Schadstoffpartikeln, z.B. Schlackenstückchen hãufig 
leichter, als dichte Kiessandpartikeln und kõnnen durch geeignete Verfahren, sogenannte 
"Dichtesortierverfahren", abgetrennt werden. Günstig ist überdies, dass die Teerpartikeln 
wasserabstossend sind, ein Umstand, der durch einen speziellen Prozess, nãmlich die "Fiotation" 
ausgenutzt werden kann ,  um eine Abtrennung zu bewirken.  

Bild 4: Aufschlussverhãltnisse der Kontaminanten im Boden 
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3.3 Verfahrenstechnische Umsetzung der Bodenwasche 

Die im Material Filderen vorliegende komplex gemischte Kontamination durch oberflachengebundene 
und partikulare Teeranteile macht eine Bodenwãsche nach dem neusten Stand der Technik zwingend 
erforderlich - im besonderen angesichts der strengen Vorgaben an die Qualitãt des zur Verwertung 
vorgesehenen Kiessandes. 
Nur eine sehr grosse, mit modemster Technik ausgestattete Bodenwaschanlage ist ü berhaupt in der 
Lage die erforderlichen Mengen in der erforderlichen Zeit auf die erforderlichen Spezifikationen 
abzureinigen. Eine derartige Anlage wird in Rümtang von der Eberhard Recycling AG betrieben. Der 
Verfahrensstammbaum kann vereinfacht etwa so dargestellt werden, wie in Abbildu ng 5 gezeigt. Das 
Material wird zunachst mit Wasser aufgeschlãmmt (Schwertwascher) und anschliessend in drei 
Korngrõssenfraktionen aufgetrennt, namlich den Kies {>2mm), den Sand (0.063-2mm) und den 
Schlamm (<0.063mm). Aus der Kiesfraktion werden mittels einer Setzmaschine spezifisch leichte 
Bestandteile, z.B. leichte {porõse) Schlacke, Koks und Holzstücke abgetrennt. Bei der 
Sandaufbereitung wird ebenfalls eine Dichtesortierung durchgeführt (Wendelscheider, 
Aufstromsortierer) .  Vorversuche hatten ergeben, dass bei dem Material Filderen eine Flotation 
notwendig sein würde, um teerhaltige Schlacken abzutrennen, die etwa das g leiche spezifische 
Gewicht hatten, wie mineralisches Kom. Die Bodenwaschanlage wurde daher mit einer Flotationsstufe 
nachgerüstet, die einen wesentl ichen Beitrag zum Reinigungserfolg im Projekt Fitderen leistete. 

Da die Bodenwãsche ein Aufbereitungsprozess ist, in dem die zu trennenden Materialien i n  wãssriger 
Suspension verarbeitet werden, sind grosse Mengen Prozesswasser notwendig, die im Kreislauf 
gefahren werden. Um das mit der Restfeuchte des Filterkuchens ausgeschleuste Wasser zu 
ergãnzen, wird an der ESAR der Frischwasserbedarf durch das auf dem Areal gefasste 
Niederschlagswasser ergãnzt. 

Bild 5: Schema des Fliessdiagrammes einer Bodenwaschanlage 
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3.5 Wirtschaftlichkeit der Bodenwasche 

Die Bodenwasche und die Verbrennung waren bei einem Teil des Materials Filderen konkurrierende 
Verfahren, denn prinzipiell eignete sich das "mittelkontaminierte" Material für beide Prozesse. Die 
Abgrenzung der beiden Verfahren wurde bei solchem Material vor allem durch wirtschaftliche 
Ueberlegungen gepragt. 

Eine stark vereinfachte Uebersicht der Wirtschaftl ichkeit beider Prozesse ergibt sich aus Abb. 6. Die 
Kosten für die Verbrennung im Zementwerk seien VZ (in SFr/t) . Die Grundkosten der 
Bodenwaschanlage (exclusive Entsorgung der Schadstoffkonzentrate im Zementwerk) werden mit BW 
(in SFr/t) angesetzt. Der Anteil an Schadstoffkonzentrat, der aus der Bodenwasche ins Zementwerk 
abgeführt wird, sei x%. Vereinfachend nehmen wir noch an, dass die Produkte aus der Bodenwasche, 
also der Kiessand ertragsfrei abgegeben wird. Die Kosten für die Bodenwasche inclusive Entsorgung 
Schadstoffkonzentrat errechnen sich dann zu: 

KostenBodenwiische (incl.Konzentrat� Zementwerk) =BW + x% · VZ  

Damit die Bodenwasche gegenüber der unmittelbaren Verbrennung im Zementwerk konkurrenzfãhig 
ist, muss folgende Bedingung gelten :  

BW + x'l/o · VZ  � VZ 

Hieraus folgt, dass 
BW 

-- � 1 - x% 
vz 

Das Verhãltnis der Gru ndkosten Bodenwaschanlage zu den Kosten für die Verbrennung im 
Zementwerk BWNZ lag im Fali Filderen etwa bei 70%. Hieraus folgt, dass x% :5: 30%. Als 
Entscheidungskriterium dafür, ob das Material in das Zementwerk abgegeben wurde, oder ob es in die 
Bodenwaschanlage abgeführt wurde, galt daher im wesentlichen der Anteil an Material <0.063mm im 
Rohmaterial. Wenn dieser oberhalb 30% lag, wurde das Material d irekt ins Zementwerk abgeführt, 
andemfalls in die Bodenwaschanlage. Der wirtschaftliche Vortei l  der Bodenwãsche l iegt also darin, 
dass durch die (kostengünstige) nassmechanische Aufbereitung die durch den relativ teuren Prozess 
(Verbrennung) zu behandelnde Kubatur mengenmãssig deutlich reduziert wird.  

Bild 6: Wirtschaftlichkeitsbetrachtung Bodenwasche l Verbrennung im Zementwerk 
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4 Bilanz de r Bodenwãsche Filderen: oekologisch sinnvoll un d 
wirtschaftl ich vertretbar 

Der oekologische Nutzen der Bodenwãsche wird vor allem deutlich, wenn man den Verbleib der 
Produkte bzw. der Rückstãnde einer Bodenwãsche betrachtet. 

Aus 1 00'000 t kontaminiertem Rohmaterial wurden 70'000 t Kiessand erzeugt. Hiervon wurde rund 1 /3 
als Deponiesickerkies wieder zurück an die Baustelle Filderen geliefert - der Rest wurde als RC­
Kiessand zur Produktion von Beton abgesetzt. Auf diese Weise wurden 70'000 t Kiessand substituiert, 
die ansonsten aus Primãrkiesreserven hãtten bereitgestellt werden müssen. 
Aber auch die Rückstãnde aus der Bodenwãsche ·wurden oekologisch optimal verwertet. Die 
teerhaltigen Konzentrate aus der Bodenwãsche, nãmlich der Filterkuchen, die Leichtfraktionen des 
Kiessandes u nd das Flotationskonzentrat wurden ins Zementwerk Siggental abgeführt und dort als 
Rohmehlersatz verwertet. Aus Abb. 7 geht hervor, dass die Rückstãnde aus einer Bodenwãsche eine 
mineralogische Zusammensetzung haben, die der von Mergel, dem wichtigsten Rohstoff für die 
Zementproduktion, ãhnlich ist. Durch dosierte Zugabe von Kalkstein zu den Rückstãnden der 
Bodenwãsche wird die mineralogische Zusammensetzung des Gemisches so korrigiert, dass 
Portlandzementklinker hergestellt werden kann. I n  sofem wurden also auch die Rückstãnde aus der 
Bodenwãsche okologisch optimal genutzt, indem Primãrrnaterialreserven (Mergel aus Steinbruch) 
geschont wurden u nd indem die zur Feinmahlung dieses Materials notwendige Energie eingespart 
wurde. Dieses Vorgehen ist eine Umsetzung der Vorgaben aus den BUWAL-Richtlinien ("Entsorgung 
von Abfãllen in Zementwerken" und "Aushubrichtlinie'l 

Durch eine geschickte Einrichtung der Logistik wurden auch die Transporte okologisch optimiert. 
Wãhrend ein grosser Teil des Materials per Bahn angeliefert wurde, konnten wegen der Rückführung 
des für den Deponiebau benõtigten Kieses auch die für den Transport des Rohmatelials benutzten 
LKW durch Retourfuhren optimal ausgelastet werden. 

Zwar wurden im Rahmen der Sanierungsmassnahmen nur rund 25% des gesamten Materials in 
Aufbereitungsanlagen abgeführt, jedoch war dieses Material besonders stark kontaminiert. Auf diese 
Weise wurden etwa 2/3 der gesamten i n  der Altlast enthaltenen Schadstoffe in die Verbrennung 
abgeführt (unmittelbar oder mittelbar via Bodenwãsche) u nd dort zerstort. Der Rest wurde unter 
Verwendung von Produkten aus der Aufbereitung des Altlastenmaterials in einer neuen, vor Ort 
erstellten, Deponie abgelagert. Auf diese Weise konnte bei eine gesetzeskonforrne Losung bei 
minimalen Kosten durchgeführt werden. 

Bild 7:  Verwertung des Feinanteils aus der Bodenwãsche als Rohmehlersatz im Zementwerk 

Dr. Rainer Bunge 
Eberhard Recycling AG 
Schaffhauserstrasse 61  
CH 8302 Kloten 71  
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UMFAHRUNG ZÜRICH - AUTOBAHNBAUTEN ZÜ RICH WEST 

GRENZEN DER KONSOLIDATIONSBESCHLEUNIGUNG 

Der Bauabschnitt des Dreiecks Zürich-West beinhaltet neben den imposanten Tunnelbauwerken und um­
fangreichen Querungs- und Stützkonstuktionen einen für den Betrachter weniger offensichtlichen, aber 
dennoch sehr wichtigen geotechnischen Schwerpunkt : d ie Konso/idationsproblematik im Bereich der um­
fangreichen Schüttungen der offenen Strecken. 

Ziel des Artikels ist es, die Grenzen der Konsolidationsbeschleunigung anhand der Beobachtungen wãh­
rend der Versuchsschüttung mit Vertikaldrains und der ausgeführten Vorbe/astung mit Überschüttung 
durch Vergleiche ausgewãhlter Messergebnisse aus dem Gesamtabschnitt nãher einzugrenzen. lm Vor­
dergrund steht der Zeitfaktor der Konsolidationssetzungen. 

Retrospektiv wird erneut deutlich, wie massgebend die besonderen, geotechnischen Bedingungen den 
Gesamtablauf der Baumassnahme beeinflussen. Eine frühzeitige, kooperative Zusammenarbeit der Fach­
disziplinen ist daher für das Gelingen der Baumassnahme unbedingt notwendig. 

Dreieck Zürich West 

Projekt 

Nahe Wettswil i n  der Filderenebene wird das Dreieck Zürich West für die N20 Westumfahrung von Zürich erstel lt. 
Die offene Strecke ist die Verbindung zwischen dem Uetliberg- (N), dem lsl isberg- (S) und dem Aeschertunnel (W). 

Das Verkehrsdreieck Zürich-West verbindet folgende Nationalstrassenabschnitte: 

- N20. i .4: Umfahrung Birmensdorf, Gemeindegrenze Urdorf l Birmensdorf bis Uetliberg-West 
- N4. 1 5: Uetli bergtunnel 
- N4. 1 .6: Knonaueramt-Autobahn 

In das Verzweigungsbauwerk ist der Anschluss an das lokale Strassennetz integriert. 

Das Dreieck lãsst sich aus geotechnischer Sicht grob in drei Bauabschnitte unterteilen, vgl. Bild 1 :  

- das eigentliche Dreieck 
- eine umgelagerte Deponie (Deponie LSW, Lãrmschutzwall) und 
- den Damm im Anschluss Wettswil (Vorbelastung). 

Vor al lem in den letzten beiden Abschnitten sind umfangreiche Schüttungen projektiert, [1] ,  bei denen d ie Konsoli­
dationsproblematik im Vordergrund steht. 

Die projektierte Dammhõhe im Anschluss Wettswil betrãgt im M ittel etwa 5 m auf einer Grundflãche von 70'000 m2; 
im Bereich de r Deponie LSW sind aut einer Grundflãche von 40'000 m2 i m M ittel Schütthõhen von 1 O - 1 5  m vor­
gesehen. 
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Bild 1 :  Situation des Dreiecks Zürich - West 
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Baugrundbedingungen 

Geologische und hydrogeologische Situation 

Beim Rückzug des Reussgletschers bildete sich in der Filderenebene h inter dem Endmaranenkamplex van Wetts­
wil ein See. I n  diesem See sedimentierten wahrend mehrerer tausend Jahre hauptsachlich Seetane und -lehme. 
Die Seeablagerungen weisen zumeist eine deutliche, jahreszeitlich bedingte Warvenschichtung van hellen und 
dunklen dünnen Lagen aut. Die Basis des Troges bildet kampakte Marane; in der Talsahle erreichen d ie Seeabla­
gerungen Machtigkeiten van über 45 m und keilen randlich mit Maranebildungen verzahnt aus. Die Grundwasser­
verhãltnisse sind durch einen Stackwerkbau charakterisiert. Die nahezu undurchlassigen, wassergesattigten See­
ablagerungen bilden einen Stauer zwischen dem teils gespannten Grundwasser in der Marane und den in den 
Deckschichten zirkulierenden ,  aberflachennahen Wassern. 

Geotechnische Situation 

Die Hauptabschnitte der vargesehenen Schüttungen verlaufen im Bereich der Seeablagerungen und Übergangs­
bereichen mit eingelagerten verschwemmten Maranepaketen. Nachfalgend werden demnach die Seeablagerun­
gen und ihre geatechn ischen Auswirkungen im Vardergrund stehen, vgl .  Bild 1 /2. 

Bei den sehr feinkôrnigen Seeablagerungen handelt es sich varrangig um plastische Tane, siltige Tane und tanige 
Si lte mit brei iger bis weicher Kansistenz, aberflachlich in geringer Machtigkeit auskansalidiert auch steif. Die hach­
plastischen Tane (CH) wurden eher im Talbaden mit mittleren Wassergehalten van w = 40 % angetraffen; die silti­
gen Tane und tanigen Silte (CL) mittlerer und geringer Plastizitat wurden eher aberflachl ich und am Talrand mit 
mittleren Wassergehalten van w = 20% (40%) aufgeschlassen,  vgl. [2]. 
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Bild 2: Seeablagerungen: Korngrõssenbereiche und die den Überlegungen zugrunde gelegten geotechni­
sche Bodenkennwerte der Baugrunduntersuchung 1 993/94 
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Tragfãhigkeits- und Konsolidationsproblematik der Dammbauten 

Die Trassen im Dreieek Zürieh-West verlaufen mehrheitlieh an der Oberflãehe. Die grossflãehigen Dammsehüttun­
gen des Ansehlusses Wettswi l  und der Deponie LSW stellen erhebliehe Zusatzbelastungen für d ie gering tragfãhi­
gen und stark setzungsempfindliehen Seeablagerungen dar. 

Der Lastabtrag der Zusatzlasten erfolgt naeh der Konsolidationstheorie zunãehst im freien Porenwasser. Es kann 
allerorts ein Porenwasserdruekanstieg beobaehtet werden. Der Abbau der entstandenen Porenwasserüberdrüeke, 
die sogenannte Konsolidation ist ein zeitlieh instationãrer Vorgang, der die last- und verformungsabhãngige Reak­
tion des U ntergrundes auf Zusatzbelastungen besehreibt. Anfãnglieh, bei Lastaufbringung, herrsehen i .a. undrai­
nierte Baugrundbedingungen, die vor allem Einfluss auf d ie Tragfãhigkeitsüberlegungen der Sehüttkõrper haben. 
Bei einer Übersehreitung der (undrainierten) Seherfestigkeiten kõnnen Strukturverãnderun gen und grosse plasti­
sehe Verformungen im Unterlieger folgen; es besteht die Gefahr von Grundbrüehen in den Randbereiehen, vgl. [2]. 

Die Porenwasserüberdrüeke bauen sieh im Konsolidationsverlauf langsam ab; das freie Porenwasser strõmt ent­
spreehend der hydraulischen Gradienten ab. Die sehr geringe Durchlãssigkeit der anstehenden Seeablagerungen 
erschwert, resp. verlangsamt das Abstrõmen des Porenwassers erheblich. Mit dem Abbau der Porenwasserüber­
drücke werden die D ifferenzkrãfte sukzessive durch das Korngerüst übernommen. Der Abstand der Bodenpartikel 
verkleinert sieh durch die Überwindung der Korn-zu-Korn-Reibung. Mit der Verkleinerung des Porenraums entste­
hen in einem sieh zeitlich verlangsamenden Prozess Konsolidations- und Sekundãrsetzungen. 

Bei der Projektierung von Bauteilen sind aufgrund der Baugrundeigenschaften demnaeh zwei Fragestel lungen 
besondere Aufmerksamkeit zu sehenken: 

• Tragfãhigkeitsüberlegungen: Die Seeablagerungen weisen sehr geringe Scherfestigkeiten auf. Bei der Aus­
bildung von Erdkõrpern stehen generell Grundbruchüberlegungen im Vordergrund. In der Bau- und Schüttpha­
se ist zudem durch Gestaltung der Geometrien und der Sehüttprozesse den undrainierten U ntergrundverhãlt­
nissen Rechnung zu tragen. 

• Gebrauchstauglichkeitsaspekte: Die anstehenden Seeablagerungen sind stark setzungsempfindlieh; i nfolge 
grossflãehiger Sehüttungen werden entsprechend grosse Setzungen erzeugt. Die Seeablagerungen haben ei­
ne sehr geringe Durchlãssigkeit, so dass lange Konsolidationszeiten erwartet werden kõnnen. Aueh in der ge­
planten Betriebsphase, ea. 1 O Jahre naeh Baubeginn, ist mit weiteren Konsolidationssetzungen zu reehnen. 
Durch die Gestaltung der Gesamtmassnahme galt es, d ie Restsetzungen in der Betriebsphase mõglichst zu 
begrenzen und so auch d ie notwendigen Unterhaltsarbeiten klein halten zu kõnnen. 

Untergrundverbesserungen und Konsolidationsbeschleunigung 

Die langen Zeitrãume der Konsolidationssetzungen und die allgemein geringe Tragfãhigkeit der anstehenden Bõ­
den beinhalten massgebliche Einsehrãnkungen für die Projektabmessungen und den Bauablauf (Aufbaugesehwin­
digkeiten) , d. h. sie sind deshalb auch eine zeitliche Einschrãnkung für das Gesamtprojekt. 

Für die Projektierung der Dammbauten wurden im Sommer 1 993 und 1 994 Konsolidations- und Setzungsberech­
nungen durehgeführt. Erste Absehãtzung der vorgesehenen Projektelemente ergaben, dass ohne spezielle Mass­
nahmen einerseits Konsolidationszeiten von mehreren Jahrzehnten und andererseits (Primãr)-Setzungsbetrãge für 
den Anschl uss Wettswil (Vorbelastung) von mehr als 40 em und für den Bereich Deponie LSW (Lãrmsehutzwall) 
von 70 bis 80 em erwartet wurden, vgl. [1 ] .  

Mit dem Ziel, den natürlichen Konsolidationsprozess dureh d ie baulichen Konstruktionen und Ausführungsablãufe 
zu besehleunigen und/oder den U ntergrund zu verbessern, wurden bereits frühzeitig in der Projektierung Varian­
tenstudien über mõgliehe Vorgehensweisen durchgeführt, vgl. Bild 3 l [1 ,2]. 
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Massnahmen Zeitvergleich Kostenvergleich 

keine, natürl iche Konsolidation > 20 - 30 Jahre Belagssanierung ca. Fr. 5.1 Mio 

mit Überschüttung ca. 5 - 1 0  Jahre Schüttarbeiten ca. Fr. 2.1 Mio 

Sanddrains, a = 5 m ca. 3.5 Jahre Ausführung ca. F r. 4. 7 Mio 

Kunststoffdrains, a = 2 m ca. 7 Monate Ausführung ca. Fr. 4.4 Mio 

Bild 3: Untergrundverbesserungen und Konsolidationsbeschleuingung l Variantenvergleich 

Als geeignete Verbesserun gsmõglichkeiten standen die Ausführung von Vertikaldrainagen und eine Überschüttung 
des Dammes im  Vordergrund. In  der Beurteilung weiterer Verfahren zur Verbesserung wurden 

- eine Tiefenverdichtung aufgrund des grossen Verflüssigungspotentials des Unterliegers, 
• eine Grundwasserabsenkung im sinnvollen Verfahrens- und Kostenrahmen 
• ein Materialersatz aufgrund der zu grossen erforderlichen Materialkubaturen 

zu Beginn des Projektes als ungeeignete Varianten bereits ausgeschlossen. 

Der Kosten-Nutzen-Vergleich aufgrund erster Konsolidationsabschãtzungen hat alle Beteil igten dazu bewogen, 
eine Versuchsschüttung m it Kunststoffdrains auszuführen und deren erwartete Wirksamkeit im Vorversuch zu 
überprüfen, vgl .  [1 ). 

Versuchsschüttun g  mit Vertikaldrains 

Der Vorversuch mit Vertikaldrainagen wurde im Sommer 1994 geplant und in der Zeit von Herbst 1 994 bis Sommer 
1 996 im Bereich des Dammes Wettswil durchgeführt. Die Lage der Versuchskõrper ist in Bild 1 ersichtlich. 

Die Versuchsdurchführung  beinhaltete einerseits die Erstellung der Versuchseinrichtung (Schüttkõrper, lnstrumen­
tierung) und a ndererseits d ie periodische Begleitung durch geodãtische und geotechnische Messungen von Ober­
flãchen- und Tiefenverhalten m it einer Versuchsdauer von rund 1 .5 Jahren. 
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Bild 4: Ausführungsfotos Schüttkõrper und Flachdrains aus Kunststoff 

79 



Für den Versuch wurden 3 quadratische Schüttkõrper mit einer Seitenlãnge von 30 m und einer Hõhe von 6 m in 
einer Zeit von rund 77 Tage geschüttet. Unter den Schüttkõrpern 2 und 3 wurden 1 2  m lange Kunststoffdrains ein­
gebaut, die beim Kõrper 2 im Abstand a =  1 .8 m und beim Kõrper 3 im Abstand von a = 3 m versetzt wurden. Kõr­
per 1 erhielt keine Drains, vg l. [1 ] .  

Baugrund u nter den Versuchskõrpern 

Auf eine ausführliche Darstellung der Baugrundverhãltnisse wurde zugunsten der Ausführungsfotos verzichtet. Der 
nachfolgenden Zusammenstellung (Tab. 1 )  kónnen die u nterschiedlichen Baugru nd- resp. Drainagebedingungen im 
Bereich der einzelnen Kõrper entnommen werden: 

künstliche Drainage zu konsolidierendes Schichtpaket 

- Kõrper 1 ohne Drains h > 23.5 m unter OKT, tonige Seeablagerungen 

ungünstigste Bedingungen ohne natürliche Drainage 

- Kõrper 2 Drains a = 1 .8 m h "'  1 1 - 1 2  m unter OKT, Verzahnung mit 

günstigste Bedingungen verschwemmter Morãne l zusãtzliche Drainage 

- Kõrper 3 Drains a = 3.0 m h < "' 1 5  m u nter OKT, tonige Seeablagerungen 

gute Bedingungen ohne natürliche Drainage 

Tab.1 : Baugrund- und Drainagebedingungen im Zentrum der Versuchskõrper 

Ausführungsarbeiten 

Zur Ausführung gelangten Flachdrains aus Kunststoff, die mittels einer Stahllanze in den Boden eingedrückt wer­
den, vgl. Bild 4. Dieses Vorgehen gi lt als schonendes Verfahren, bei dem der Drain aufgrund der Führung nicht 
abschert. Ein Hohlgestãnge mit verlorener Spitze wird bis in Sol ltiefe geführt, der Drain abgelõst und das Gestãnge 
zurückgezogen. 

Erwartungen an die Wirkung der Verti kaldrainagen 

Bei der eindimensionalen Konsolidation eines zweiseitig entwãssernden Schichtpaketes geht man davon aus, dass 
die Schicht von der Mitte heraus vertikal nach oben und unten entwãssert. Massgebend für die Ermittlung der Kon­
solidationszeit sind der vertikale Drainweg und die vertikale Durchlãssigkeit. Durch den Einbau von Drains wird d ie 
Vertikaldrainage deutlich erleichtert. Massgebend zur Ermittlung der Konsolidationszeit mit Vertikaldrainagen wer­
den d ie entsprechende horizontale Durchlãssigkeit und der horizontale Strõmweg, der durch einen engen Abstand 
der Drains weiter verkleinert werden kann.  

Da durch den Einbau der Vertikaldrainagen der Strõmweg deutlich reduziert wird und zudem die horizontale 
Durchlãssigkeit aufgrund der Schichtung ebenfalls als günstiger eingeschãtzt wurde, hat man erwartet, dass sich 
die Konsolidationszeit im Bereich der drainierten Schüttkõrper deutlich verkleinert. 

Auszug aus den Versuchsergebnissen 

In der Schütt- und Liegephase (390 Tage) wurden regelmãssige geotechnische Messungen in den zentrisch ein­
gebauten Porenwasserdruckgebern, den 30 m langen Gleitdeformetern sowie den 22.0 m respektive 28.0 m lan­
gen, randlichen l nklinometern und den geodãtische Kontrollpunkten an der Oberflãche durchgefüh rt. Nachfolgend 
sind auszugsweise d ie Messergebnisse der Gleitdeformeter und Porenwasserdruckgeber aut d ie wesentlichen 
Aussagen beschrãnkt dargestellt . 
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Vertikalverformungen 
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Bild 5: Schichtdeformationen 
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I n  Bild 5 sind die gemessenen Schichtdetormationen von 3 m mãchtigen Schichtpaketen in verschiedenen Tieten 
in halblogarithmischer Darstel lung zur Zeit dargestellt, wobei das Ende des Schüttprozesses durch d ie gestrichel­
ten Linie gezeigt wird. 

Aus der Darstel lung der Schichtdetormationen lassen sich tolgende Aussagen ableiten, die das qualitativ erwartete 
Konsolidationsverhalten wiedergeben: 

Die grõssten Setzungsanteile erfolgen in der Schüttphase, resp. Antangsphase der Konsolidation. 
Mit Beginn der Liegephase wird ein kontinuierliches Abklingen der Setzungszuwãchse beobachtet. 
Die Ausbildung der typischen (gespiegelten) S-Kurve entspricht der Konsolidationstheorie. 
Die oberen Schichtpakete zeigen ein ausgeprãgteres Verformungsbild, d.h.  der Konsolidationsprozess ist so 
gut wie beendet. 
I n  den u nteren Schichtpakete ist der Konsolidationsprozess noch nicht abgeschlossen. 

Der Verg leich der Schüttkõrper zeigt, dass die erwartete Setzungsbeschleunigung, d .h .  eine Verschiebung der 
Messkurven aut der Zeitachse n icht eindeutig beobachtet wird. 

z =  0 - 3  m:  

Vergleicht man das Verhalten von Kõrper 1 (ohne Drains) und Kõrper 3 (Drains a =  3 m) ,  so zeigen d iese hier an­
nãhernd das g leiche Verhalten :  eine Wirkung der Drains in Kõrper 3 wird nicht deutlich. 

Alle Kõrper erreichen etwa zum g leichen Zeitpunkt die Gegenkrümmung der S-Kurve, ledigl ich das Absolutset­
zungsmass bei Kõrper 2 (Drains a =1 .8 m) ist geringer, was eher aut die Zusammensetzung der Deckschicht zu­
rückzuführen ist. 

z =  3 - 6  m :  

Erwartungsgemãss erfolgen d ie  Schichtdetormationen im  Schüttprozess von Kõrper 2 (Drains a =1 .8 m) am 
schnellsten. Widersprüchlich ist jedoch, dass d ie Setzungsentwicklung von Kõrper 3 (Drains a = 3 m) langsamer 
verlãuft als u nter Kõrper 1 ohne Drains. Auffãllig ist der nach Schüttende annãhernd parallele Verlauf aller Kurven, 
der wiederum gegen eine verbessernden Einfluss der Drains spricht. 

Ein qualitativ ãhnl iches Verhalten zeigen auch die Schichtpakete z = 6 - 9 m l 9 -1 2 m, wobei die Kurven generell 
bei Versuchsende weniger abgeklungen sind, d .h .  sich die Schichtpakete noch im Konsolidationsprozess betan­
den. 

Porenwasserdruckentwicklung 

Bild 6 zeigt d ie  erfassten Verhãltnisse der Porenwasserüberdrücke bezogen aut die aktuellen Schüttlasten. Ein 
Verhãltnis von 1 .0 bedeutet nach der Theorie, dass die gesamte Zusatzlast vom Porenwasser autgenommen wur­
de. Das Abkl ingen d ieses Verhãltnisses beschreibt den Abbau der Überdrücke, d.h.  den Konsolidationsprozess. 

Aus den Messergebnissen lassen sich folgende Beobachtungen testhalten: 

I n  allen Messgebern erfolgt ein Anstieg der Porenwasserüberdruckverhãltnisse bis zum Schüttende. 
Der Anstieg ist bei schlechten Drainagebedingungen erwartungsgemãss am hõchsten. 
Antãnglich klingen die Ü berdrücke schnell ab, dann erfolgt wie erwartet eine Verlangsamung des Prozesses. 
Viele Kurven verlaufen gegen ein hõheres Niveau (> O %!!). Eine mõgliche Begründung ist, dass das Abstrõ­
men wie e rwartet erfolgt, jedoch nur bis zu einem sogenannten Stagnations- oder Anfangsgefãlle. 
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Bild 6: Porenwasserüberdrücke bezogen auf die Schüttlast 
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Vergleich der Schüttkõrper: 

Das Abklingen der Überdrücke bis nahezu Nul l  tür die drain ierten Bereiche spricht tür eine Wirksamkeit der 
Drains. D ie tehlende massgebliche zeitliche Beschleunigung des Porenwasserdruckabbaus ist jedoch n icht 
ausreichend. 
Die parallelen Verlãute der Abklingkurven, ein synchrones Verhalten von drainierten u nd undrainierten Unter­
grundbereichen, signalisieren das Erreichen eines mõglichen hydraulischen Stagnationsgefãlles. Die Draina­
gen haben keínen weiteren Eintluss. 
Autgrund der Baugrundbedingungen sind mehrere Effekte wirksam. Eine auttãl l ig positive Drainagewirkung 
der Kunststoffdrains kann nicht hervorgehoben werden. 

Die ausgetüh rten Vertíkaldrainagen haben nicht die erwünschte Wirkung gezeigt, da keine massgebliche Verkür­
zung der Konsol idationszeiten im Versuch nachgewiesen werden konnte. Als mõgliche Gründe kõnnen tolgende 
Randbedingungen herangezogen werden: 

- Der Einbau der Drains, i nsbesondere der Einbringvorgang hat d ie Kontakttlãchen zum Erdmaterial stark ver­
schmiert und  somít den natürlichen Zustrõmwiderstand noch erhõht. 

- Die Schüttungen erzeugten kein ausreichendes hydraulisches Getãlle (Druckgradient), so dass ein massgeblich 
beschleun igtes Abstrõmen erfolgen konnte. 

Aut Basis der Kostenabschãtzungen und Versuchsergebnisse, d.h.  der geringen Ettektivitãt wurde die Massnahme 
Vertikaldrainage nicht weiterverfolgt. Zur Austührung gelangte eine Vorbelastung mit 50 %-Überschüttung. 

Vorbelastu ng mit Überschüttung 

Vorbelastung  bedeutet im Bauablaut ein mõglichst trühes Autbringen der notwendigen Schüttungen, um in der 
Bauphase einen grossen Teil der Setzungen vorweg nehmen zu kõnnen. 

Überschüttung hat zum Ziel, mõglichst grosse Zusatzlasten über lange Zeitrãume im Konsolidationsprozess zu 
nutzen. Jede Zusatzlast erzeugt einen grõsseren hydraul ischen Gradienten, d.h. eine g rõssere Strõmung, und der 
Gesamtkõrper erfãhrt in gleicher Zeit grõssere Setzungen. 

Der Spatenstich tür die Bauarbeiten der N4/N20 Westumtahrung Zürich erfolgte am 1 3. September 1 996. Antangs 
waren tür die Erschliessung der Baustellen im eigentlichen Verkehrsdreieck, aber auch tür die Tunnelbauwerke, 
umtangreiche Vorarbeiten notwendig. Hierzu wurde ein Transportpistennetz mit dem Konzept erstellt, dass sich der 
Baustellenverkehr unabhãngig vom õffentlichen Strassenverkehr abwickeln kann. Mit dem eigentlichen Erdbau tür 
die Erstel lung der Schüttung Vorbelastung wurde ab April 1 997 begonnen, vgl. Bild 1 .  

Der Bauvorgang tür die Erstel lung der Vorbelastung gl iederte sich im wesentlichen tolgendermassen: 

- Humus abstossen 
- Einbau der Messinstrumente (Gieitdetormeter, lnkl inometer, Porenwasserdruckgeber), Entnahme Kernbohrun-

gen der vorl iegenden geologischen Schichten 
- Einbau eines Geotextil als Trennschicht zwischen gewachsenem Terrain und Filterschicht 
- Einbringen einer horizontalen Filterschicht von 40 - 50 em Dicke, die zugleich als Arbeitsplanum diente 
- Schüttarbeiten õstlicher Teil der Schüttung bis aut die Endhõhe von ca. 4.00-5.00 m ("Gegengewicht" zur Si-

cherstel lung der Bõschu ngsstabil itãt) 
- Schüttarbeiten westlicher Teil der Schüttung bis aut eine Hõhe von ca. 2.00 m. 
- Die weiteren Schüttetappen erfolgen nach einer Wartezeit von ca. 2 Monaten, nach dem Abbau der Porenwas-

serüberdrücke, stutenweise in Etappen von jeweils 2.00 m bis aut die Endhõhe der Schüttung. Zusãtzlich wurde 
zur Gewãhrleistung der Bõschungsstabil itãt aut der Ostseite pro Schüttetappe eine Berme von 20.00 m Lãnge 
angeordnet. In den Bermenbereichen wurde die Dammschüttung zu spãterem Zeitpunkt schrittweise ergãnzt. 
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- Bei jeder Schüttetappe Ah = 2.00 m wurden folgende Messgrõssen festgehalten: Porenwasserdrücke, horizon­
tale und vertikale Deformationen. Mittels den festgestellten Werten wurde die Bõschungsstabil itãt jeweils erneut 
überprüft und der weitere Schüttrhythmus definiert. 

Der nõrdliche Bereich der Vorbelastung, der rund 40'000 m2 umfasst, wurde im Sommer 1 998 inklusive der rund 
2.50 m hohen Überschüttung fertiggestellt. Der ca. 30'000 m2 grosse, südl iche Teil der Vorbelastung wurde ab 
Sommer 1 998 erstel lt. Bis im Herbst 1 999 wurden etwa 50% der Schüttmenge von total rund 1 50'000 m3, grõss­
tenteils bis auf die Hõhe der definitiven Projektnivellette eingebaut. Die Schüttkubaturen wurden ebenfalls in den 
Voreinschnitten der Tunnel gewonnen. Die restlichen Schüttungen erfolgen bis im Frühling 2001 . Beim eingebau­
ten Schüttmaterial handelt es sich um Ausbruchmaterial des Aeschertunnels. 

Die gesamten Schüttarbeiten der Vorbelastung und des Deponiekõrpers wurden unter Zuhilfenahme der Beob­
achtungsmethode konzipiert und werden heute noch messtechnisch begleitet. In den Schüttphasen dienen die 
Messergebnisse als Kontrolle für die Tragfãhigkeitsüberlegungen. Die Porenwasserdruckgeber zur Tiefe reagieren 
verhãltnismãssig d irekt auf die ausgeführten Schüttarbeiten und vorgesehenen Liegephasen. Die randl ichen Verti­
kalinklinometer lassen Bõschungsinstabilitãten und Grundbruchtendenzen im U nterlieger frühzeitig erkennen und 
ermõglichen eine geeignete Reaktion. 

Die langfristige Erfassung der Zeitsetzungen, der randlichen Horizontalverschiebungen und Porenwasserdruck­
entwicklung bietet neben einer Kontrolle und der Verifikation der Projektierungsannahmen d ie Mõglichkeit, den 
komplexen Baugrund mit jeder Messung besser kennenzulernen und aut Basis von in-situ Messergebnissen eine 
Verfeinerung der Prognosen vorzunehmen. 

Auszug aus den Erfahrungen im Bereich der Vorbelastung 

Prognose des Konsolidationsverlaufs 
und Vergleich mit in-situ Messungen GD 6 
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Bild 7: Prognose des Konsolidationsverlaufs und Vergleich mit in-situ Ergebnissen 
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Anhand einer auskonsolid ierten Messstelle (GD3) im Bereich der ersten Etappe der Vorbelastungsschüttung wur­
den die gewonnenen Erkenntnisse auf d ie anderen Messtellen übertragen und ein Vergleich mit i n-situ Messer­
gebnissen (Porenwasserdruckmessungen) angeschlossen, vgl .  Bild 7 .  

Erfahrungen aus dem Abschnitt der Vorbelastungsschüttung, vgl. auch Bild 7 :  

- Die in-s itu erfassten Konsolidationsgrade zeigen erwartungsgemãss ein Abklingen der Porenwasserdrücke in  
der Liegephase, wobei der  Konsolidationsvorgang deutlich langsamer als prognostiziert verlãuft. 

- Die Porenwasserüberdrücke steigen zum Teil in Abhãngigkeit von randlichen Schüttarbeiten in der Nahe der 
Messstellen. 

- Die Modellansãtze beinhalten zu viele Annahmen, d.h.  die ersten Prognosen sind mit grossen Unsicherheiten, 
resp. Variationsspannen behattet. l n-situ-Ergebnisse sind nicht ohne weiteres 1 : 1 über Modellgesetze vom Ur­
sprungsmessort zu einer weiteren Messstelle übertragbar. Jede einzelne Messstelle muss tür sich auch im De­
tai! beurteilt werden. 

- Die Kombination der Randbedingungen aus Materialeigenschaften, Schichtmãchtigkeiten und hydraulischem 
Gefãlle hat einen grossen, schwer quantifizierbaren Einfluss aut das tatsãchliche zeitliche Konsolidationsver­
halten. 

Vergleich der Konsolidationsverlãufe an verschiedenen Projektstellen 

Es stellt sich natürlich d ie Frage, ob das Konsolidationsverhalten der Seeablagerungen in der Filderenebene mit 
eintachen Mitteln zusammenzufassen ist. Die vorhergehenden Ausführungen haben bereits teilweise eine Antwort 
aut d iese Frage gel iefert. Sowohl das im Versuch mit Vertikaldrainagen beobachtete Verhalten als auch der Ver­
gleich m it bereits aus in-situ Kenntnissen gewonnenen Prognosen über den Konsolidationsverlauf im Bereich der 
Vorbelastungsschüttung haben gezeigt, dass eine Vielzahl von Faktoren einen Einfluss aut das Verhalten haben. 

Bild 8 zeigt abschliessend dennoch einen al lgemeinen Vergleich der Konsolidationsentwicklung über der Zeit im 
Bereich des Versuchskõrpers 1 (ohne Drains), im Bereich der Vorbelastung und der Deponie, an  dem sich weitere 
Erfahrurigen aus dem Gesamtgebiet testhalten lassen: 

- Die Anstiege der Verhãltniszahlen von Porenwasserüberdruck zu Schüttlast erreichen im Schüttprozess 
wunschgemãss n u  r selten die theoretischen Werte von 1 00 %. Messtechnisch werden eher 80 - 90 % erfasst. 

- Die Porenwasserdruckverlãufe spiegeln im Rahmen der Messungenauigkeiten und schwankenden Witterungs­
verhãltnisse zumeist gut den Schüttverlaut wieder. 

- Das Abkl ingen der Porenwasserdrücke u nter dem 30 x 30 m2 Kõrper ist schneller als bei den grosstlãchigen 
Schüttungen.  Je grõsser die Schüttflãchen ausgebildet werden, desto geringer werden die 3D-Effekte hinsicht­
lich der Spannungsverteilungen und Strõmungsbedingungen in den Dammitten. 

- Die Porenwasserdruckkurven der Vorbelastung und der Deponie verlaufen nahezu gleich, obwohl  die Altlast 
eine deutlich grõssere Schütthõhe autweist. 

- Das langfristige N iveau der Porenwasserdruckkurven der Deponie und der Vorbelastung l iegt mit ca. 70% der 
Schüttlast sehr hoch. Der Abbau betrãgt zur Zeit im Mittel bei 1 -3 % pro Monat und ist ãusserst gering. 

- l m  Mai 99 wurde ein Jahrhundertniederschlagsereignis erfasst. Das Porenwasserdruckniveau im Gesamtgebiet 
betand sich vermutlich aut einem hohen N iveau .  lm Bereich der Deponie konnten in dieser Zeit verstãrkte Be­
wegungsschübe in den Randbereichen beobachtet werden, die Rückschlüsse aut die Restscherfestigkeiten im 
Unterlieger ermõglichen, vgl. [2]. 
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Bild 8: Vergleich der Konsolidationsentwicklung im Gesamtgebiet 

Grenzen der Konsol idationsbeschleunigung 
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Zeit in Tagen 

- Die Baugrundeigenschaften und vor allem die grosse Mãchtigkeit der anstehenden Seeablagerungen haben 
von Beginn her Verbesserungsmassnahmen wie eine Tiefenverdichtung, eine Grundwasserabsenkung und ei­
nen Materialersatz bei der Kosten-Nutzen Analyse als ungeeignete Massnahmen ausscheiden lassen. 

- Die Versuchsschüttung hat gezeigt, dass mit vertikalen Kunststoffdrains die gewünschte Beschleunigung n icht 
erreicht wurde. 

- Bei dieser Baumassnahme stellt demnach nur die Vorbelastung mit Überschüttung eine letzte Mõglichkeit der 
Einflussnahme der Konsolidationsentwicklung dar. 

- Die vorgelegten Ergebnisse geben einen Eindruck darüber, wie gross z.T. die Diskrepanz zwischen den er­
fassten Messergebnissen und den theoretischen Vorstellungen ist. Es zeigt auch die Komplexitãt der vorliegen­
den Baugrundbedingungen. 

- Die Wirksamkeit der gewãhlten Methode kann nur mittels der Beobachtungsmethode überprüft werden .  Anhand 
von in-situ Messungen kõnnen die Prognosen aut die Gesamtzeiten und Setzungsmasse laufend verteinert 
werden .  
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Die Grenzen der Konsolidationsbeschleunigung im Dreieck Zürich West kõnnen zusammengefasst werden: 

Es ist keine Beeinflussung der grossrãumigen Randbedingungen (Schichtmãchtigkeiten und Qualitãten ,  hydrauli­
sche Situation) mõglich. 

Die Tragfãhigkeitsaspekte begrenzen die maximal mõglichen Schüttkubaturen und den zeitlichen Verlauf der 
Schüttarbeiten, d .h .  somit auch d ie zeitliche Entwicklung des Gesamtprojektes. 

Eine geringe Einflussnahme ist nur auf der Lastseite mõglich, wobei wiederum Tragfãhigkeits-, aber auch Wirt­
schaftlichkeitsüberlegungen ausschlaggebend sind. 

Der Zeitfaktor ist massgebend für die Gebrauchstauglichkeitsbedingungen. Weitere Konsolidationssetzungen in 
der Nutzungsphase sind unvermeidbar. 

Eine detail l ierte Dokumentation der Projektierungsunterlagen befindet sich im Archiv der Firma F. P reisig AG. 
Weitere Auswertungen der Konsolidationsprozesse und laufende Beurtei lungen der Baugrundparameter liegen im 
Archiv des Geotechnischen lnstitut AG vor. Für allfãllige Rückfragen stehen l hnen d ie Autoren gerne zur Verfü­
gung. 

Autoren: 

Andrea Franz, dipl .  Bau ing. TH 
Geotechnisches lnstitut AG 
Wallisellenstrasse 5 
8050 Zürich 

Dirk Gõbbels, d ip l .  Bau ing. HTL 
F. Preisig AG 
Grünhaldenstrasse 6 
8050 Zürich 

Grundlagen:  

[1 J Projektierungsunterlagen des Projektverfasser F. Preisig AG, Zürich 
[2] Projektunterlagen, Geotechnisches l nstitut AG , Zürich 
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Dammbau auf belastetem Standort 

Peter Rauch, Dietikon 

Projekt i m  Ü berblick 

Der Anschluss Birmensdorf de r Westumfahrung Zürich l iegt im engen Lunnerental rund einen Kilometer oberhalb 
de r Gemeinde Birrnensdorf, eingepfercht zwischen Aeschertun nel und Hafnerbergtunnel. Damit Ei n- und 
Ausfahrtsram pen überhaupt Platz finden, erhalten die Kantonsstrasse u nd der Lunnerenbach auf einer Lãnge von 
zwei Kilometem eine neue Linienführung, das heisst, das ganze Tai wird i n  diesem Abschnitt neu gestaltet. 

Bild 1 :  Projektübersicht Anschluss Birmensdorf 

Die Reppisch, Vorfluter des Lunnerenbachs, kommt oft an die Grenzen ihrer Leistungsfãhigkeit, was in den 
vergangenen Jahren  durch einige massive Überschwemmungen in der Gemeinde Birmensdorf besonders 
augenfallig wurde. 

Bild 2: Hochwasser Birmensdorf 1 994 

Die ohnehin erforderliche Umgestaltung des Lunnerentales hat die Mõglichkeit ergeben, gleichzeitig ein 
Hochwasserrückhaltebecken (HRB) zu realisieren. 
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Bild 3: Nationalstrasse quert Lunnerenbach; HRB u nter 
Nationalstrassenbrücke 

Einzugsgebiet 
Beckenvolumen 
Hõhe Erddamm 
H01ooo 
HQ so 
Dimensionierung: 

Grundablass auf 
Hochwasserentlastung auf 
Niedrigwasserrinne 

5.7 km2 

34'000 m3 

9.5 m 
22 m3/s 
1 2  m3/s 

5.5 m3/s 
20 m3/s 
0.2 m3/s 

Bild 4: Kenngrõssen Hochwasserrückhaltebecken 

Dammbau 

lm Lunnerental müssen insgesamt 700'000 m3 Erc:lmaterial ausgehoben, verschoben, teilweise zwischengelagert 
und neu angelegt werc:ten. Erschwerend zu den ohnehin sehr engen Platzverhãltnissen kommt hinzu, dass 1 962 
lãngs der alten Kantonstrasse 220'000 m3 Material geschüttet wurc:le. Erste, im Jahre 1 992 getãtigten 
Untersuchungen haben ergeben, dass wir es, gemãss Terminologie in  der Altlasten-Verordnung vom 26. August 
1 998, mit einem belasteten Standort zu tun haben. 
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Bild 5: Perimeter des belasteten Standorts 

Aushub HRB total 
davon 

Sonderabfallqualitat 
lnertstoffq ualitãt 
Wiedereinbau 
Grobfraktion 
Unverschmutzter Aushub 

zum Vergleich: 

1 1 5800 m3 

9500 m3 

6300 m3 

6 1 000 m3 

7000 m3 

32000 m3 

Materialu mlagerung insgesamt 700000 m3 (in kl .  Voreinschnitte) 

Bild 6: Materialbilanz des belasteten Standorts 

Nach Versuchen i m Erdbaulabor wurde festgestellt, dass sich das schwach belastete Material (Grenzwert PAK 
max. 1 5  mglkg TS) von der Komverteilu ng her gesehen als Dammschüttmaterial eignet. 

Tuf-· 

_, ···�--··-·,·- -- -·•-.. w�.--.-··••----•••• 

2 

Bild 7: Komverteilungsdiagramm 

---·-·" - - -·------- ·-----�-· -----�-: o 
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Der Einbau von belastetem Material auf der Luftseite des Dammes machte den Bau eines Dichtungskemes und 
einer wasserseitigen Schüttung erforderlich (belastetes Material darf nicht von Wasser durchstrõmt werden). 
Hierfür war ei ne intensive Optimierung des gesamten Bauablaufs, die Erarbeitung eines Materialflusskonzeptes 
und die Ausarbeitung eines Altlastsanierungskonzeptes sowie die Ausarbeitung eines Altlastsanierungsprojektes 
notwendig. 

Dichtungskem 
Moranenmaterial 
k =  1 0-7 m/s 

Luftseitige Schüttung 
Leicht belastetes Material 
k= 1 04 bis 1 0-6 m/s 

wasserseitige 
Schüttung 
Kies ab Wand 
k =  1 04 rnls 

�/ 

Verzahnung mit anstehender Morane 

Bild 8: Querschnitt Erddamm 

In der Planungsphase wurden spezielle Anforderungen hinsichtlich Gestaltung, Sicherheit und Fischerei gestellt. 
Dies führte dazu, dass eine Niedrigwasserrinne für den Fischaufstieg, ein gedrosselter begehbarer Grundablass, 
unauffãllige Einlaufbauwerke u nd ein Tosbecken am Dammfuss erstellt wurden.  Die Elemente wurden so 
ausgelegt, dass keine Verletzungsgefahr für spielende Kinder besteht. Der so entstandene, de n Damm 
durchdringende Betonkõrper stellte zusãtzliche Anforderungen an die Bauausführung. Auf interessante 
hydraulische Betrachtungen kann an dieser Stelle nicht weiter eingegangen werden. 

Sammelrinne 

Einlauf 

Grundablass 

Bild 9: Elemente zur Wasserführung 
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Aushub, Triage u nd Wiedereinbau von belastetem Material erforderten eine stãndige und intensive 
Zusammenarbeit von Bauleitung, dem Triageverantwortlichen und der austührenden Untemehmung. 

\ Aushub · ··�.�� 

! Massslab i : 2'500 l j !: �-=--;<,!3�;.'l;�=.:aor 
__ ............ ..., .... ,� ----·--�·-··--.,�-·---' 

_____ 
.
. ___ _ ._::-_ -=========�·--· ... . ..

.

... ____ · · ·-.... -.-..
.
. �.-=-· · ·_· �··� .... .  _ ..... _.'"' __ ·--. _-_--__ -_-_. ____ _ 

RestaU$1\Ub {r·n gewachsenem &dâll}' 
!:221 -23'000 m3 

Bild 1 O: Aushub von belastetem Material (geschatzt) 

1 Schüttungen 

__ ..,..,.�,._,._ 

[::J Schüttung Ut<listrasse 
CJ Oíchtungsketn 
� Sch.üttung �híllter� Oichtungsicerrl 
O Sci'!Ottl:.lng �vor" Díchtungskem 

�26'1;)00 m3 

.. 6'\!00 m3 
-47'000 mS 

-e·ooo ma 

Bild 1 1 :  Einbau von belastetem Material (geschatzt) 
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Verdichtungsmaschine 

Protokoll 

Bild 12: Laufende, flãchendeckende Verdichtungskontrolle - FDVK 

Rohbau i m  Test 

. .  --� t"' 

Bild 1 3: Hochwasserrückhaltebecken im Rohbau 
Bildmitte hinten; zwei Überlaufrinnen â je 1 0  m Lãnge 

Bild 14: Tosbecken im Rohbau 

" /  

95 



Am 12. Mai 1 999 muss sich das Bauwerk erstmals einem Hãrtetest u nterziehen. Extreme Niederschlãge hatten ein 
schãtzungsweise 50-jãhrliches Abflussereignis zur Folge . Die ganze Baustelle wurde sprichwõrtlich unter Wasser 
gesetzt. Der Damm, im Rohbau fertiggestellt, konnte bzw. m usste seine Funktion erstmalig übemehmen. Das 
Hochwasserrückhaltebecken war voll und das Wasser floss via die ihm zugeordneten Wege. 

Bild 15: Eingestautes HRB am 1 2. Mai 1 999 

Bild 1 6: Tosbecken am 1 2. Mai 1 999 

Adresse des Verfassers: Peter Rauch 
Sennhauser, Wemer & Rauch AG 
Schõneggstrasse 30 
8953 Dietikon 
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lnteraktion Boden - Bauwerk am schlanken Gewõlbe 

1 Einleitung 

1 .1 Generell 

Tagbautunnel nehmen aus õkologischen und verkehrstechnischen Gründen bei den heutigen Projekten von 
Strassen- und Bahnbauten einen grossen Stellenwert ein. Bei dieser Baumethode wird die Tunnelkonstruk­
tion in einem offenen Einschnitt oder einer offenen Baugrube erstellt und anschliessend wieder autgetüllt. 

Bei diesen seitlich erdgebetteten und überschütteten Tragwerken besteht ein enges Zusammenwirken von 
Baugrund und Tragwerk. l nsbesondere bei den aus wirtschaftlichen Gründen interessanten Gewõlben mit 
dünnen, tlexiblen Strukturen ist der lnteraktion Boden - Bauwerk grosse Bedeutung zu schenken. 

In diesem Beitrag wird die lnteraktion Boden - Bauwerk am Doppelgewõlbe der Überdeckung Entlisberg mit 
Schwerpunkt der Gewôlbebemessung dargelegt. Untersucht wird die l nteraktion mittels der zwei Modellbil­
dungen elastisch gebetteter Stabzug und mit der Finite-Eiemente-Methode. 

1 .2 Baubeschrieb Überdeckung Entl isberg 

Die bestehende Nationalstrasse N3 vom Anschluss Wollishoten mit dem Entlisbergeinschnitt nach Zürich­
Brunau wurde Ende der 60er Jahre 4-spurig erstellt. 

l m  Rahmen der N 4.1 .4 - Westumtahrung Zürich wird die N 3  im Bereich Entlisberg aut 2x 3 Spuren ausge­
baut. Mit der Überdeckung des Entlisberges wird der Einschnitt wieder autgetüllt und das Gelãnde wie vor 
dem Bau der N3 wieder erstellt. Das neu geschaffene Terrain wird autgetorstet sowie teilweise mit Schreber­
gãrten genutzt werden. Aut der Oberflãche ist keine Bebauu ng vorgesehen. 

D ie Überdeckung Entlisberg erstreckt sich über eine Lãnge von 550m. Das geometrische Normalprotil be­
rücksichtigt die Anordnung von 2x 3 Fahrspuren plus Standstreiten. Die lichte Breite betrãgt 1 3.6m exkl. 
Bankette. Die lichte Hõhe betrãgt min. 5.60m. 

Die Überdeckung Entlisberg wird als Tagbautunnel im Porta lbereich mit Doppelrahmen und im Bereich der 
grossen Autschüttung mit Doppelgewõlbe erstellt. Die Gesamtbreite betrãgt ca. 35m, die Spannweiten 2x ca. 
1 7  .Om. Di  e Erdüberdeckung variert zwischen 1 .0m bis 1 O.Om. · 

I n  den Bildern 1 und 2 ist die Überdeckung Entlisberg in Situation und Lãngenprofil dargestellt. Bi ld 3 zeigt 
den aktuellen Stand der Bauarbeiten. 

SITUATION 

Baugrund 

Felsverlauf OK Planum 

BW420 
Oberdeckung 
Entlisberg 

OK Planum·j...._, ___ M
-:
ora

c::
··n

:-
e _ _,_ ________ M_olas

-::-=:
se,.,fel_s �-------! 

r- ca. 140m ·l· ca. 4tOrri ·l 

l· 

Stationierung km 
� 8 � cq "' "' 

Bi ld 1 : Situation Überdeckung Entlisberg 

Gesamtlãnge 550 m ·l 

8 � � N 
u; u; 
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LÀNGENPROFIL (5:1 übemOht) 

TenaWl 

Bild 2: Lãngenprofil Überdeckung Entlisberg 

Bild 3: Stand Bauarbeiten vom April 2000 

1 .3 Querprofile Rahmen und Gewõlbe 

In beiden Portalbereichen mit geringen Überschüttungshõhen wird der Tagbautunnel als Doppelrahmen 
ausgebildet. Die Gesamtbreite betrãgt 36.20 m, die Spannweiten 2 x 1 7. 1 0  m. Der Riegel weist in den 
Feldern eine Querschnittsstãrke von 1 . 1 Om bis 1 .60 m auf. Durch die Anordnung von Vouten i m Riegel 
ergibt sich über der Mittelwand eine maximale Querschnittsstãrke von 2.07m bis 2.57 m, im Bereich der 
Aussenwãnde von 1 .73 m bis 2.23 m. Die Querschnittsstãrke der Mittelwand betrãgt 80 em, d iejenige der 
Aussenwãnde von 0.8 m bis 1 .5 mDas Querprofil des Doppelrahmens ist im Bild 4 dargestellt. 

- - - - - - - - -� T �- - - - - - - - --,  --.,_ J - - - - -- - - - , L - - - - - - - - � - , r - nadiZilrich l l l vonlllrich l 
l � l l A A f::,. 

l l '\l '\l v l '-" '-' 

l l l i l 
� -,;., 

r@ lEe . Gã\\J �� 
r t '0-1 1 tQ} 

111.2) [..,[ 111.2) 

Bild 4: Querprofil 
Doppelrahmen 
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Für die mittleren Tun nelbereiehe mit grosser Übersehüttung wird der Quersehnitt des Tagbautunnels als 
Doppelgewõlbe ausgebildet. Die Gesamtbreite des Doppelgewõlbes betrãgt 33.90 m, die Spannweiten 
2 x1 6.60 m. Die Gewõlbestãrke ist konstant und betrãgt 40 em. lm  Bereieh der Fundamente und des Ge­
wõlbetales wird der Quersehnitt auf 60 em verstãrkt. Die Bogenform für beide Tunnelrõhren weist eine 
konstanten inneren Radius von R = 8. 1 0  m auf. Die Quersehnittsstãrke der M ittelwand betrãgt 80 em. Das 
Querprofil des Doppelgewõlbes ist im Bild 5 dargestellt. 

oadi Zllri<h 
'V "V "V b. 

'""" 

-Zllrich 
b. 

1UO 

b. 

. 

� 

Bild 5 :  Querprofil 
Doppelgewõlbe 

Die Aspekte der Wirtschaftliehkeit werden mit dem Vergleich der erforderlichen Betonquerschnittsflãchen der 
beiden Querprofile in der Tabelle 1 aufgezeigt. 

Querprofil Querschnittsflãche in m2 Vergleich in Prozent 

Doppelrahmen 88.95 304.8% 
Doppelgewõlbe 29. 1 8  1 00.0% 
Querschnittswerte ohne Fundamente 

Tabelle 1 :  Vergleich Querprofile 

2 Modell bildung und Bemessung 

2.1  Baugrund 

2.1.1 Geologische Übersicht 

Der Kem des Entlisberges besteht aus flach liegenden Schiehten der Oberen Süsswassermolasse, einer 
Wechsellagerung von Sandsteinen und Mergeln. 

Die Molasseoberflãche wurde von den Gletschern der Eiszeit geformt. lm Kern des Entlisberges handelt es 
sich um eine langgestreekte Hügelform, deren Lãngsachse etwas schief zur Aehse der Autobahn verlãuft. 
Die Molasseoberflãche fãllt von diesem Rücken sowohl gegen Westen zum Sihltal als auch gegen Osten 
zum Felstrog von Wollishofen ab. Dabei ist die Molasseoberflãche treppenfõrmig ausgebildet. 

Über der Molasse liegt eine Morãnendecke unterschiedlicher Mãchtigkeit, welche die Form der Molasse­
oberflãche verhüllt. Die Morãne besteht generell aus tonigem Silt mit wechselndem Sand- und Kiesanteil 
sowie Steinen und Blõcken. Darin eingelagert treten auch unregelmãssig begrenzte Partien mit hohem 
Sand- und Kiesgehalt auf. Die Morãne ist glazial vorbelastet und kompakt gelagert. 

2.1.2 Schichtenbeschrieb 

Morãne 

Die Morãne umfasst generell tonigen Silt kleiner und selten mittlerer Plastizitãt mit wechselndem Sand- und 
Kiesgehalt. Die Morãne weist insbesondere am Südende des Einschnittes Schichten mit vorwiegend kiesig­
sandigem Material und geringerem Anteil der tonig-siltigen Matrix. In die Morãne eingelagert sind einzelne 
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Steine, welehe teilweise aueh gehãuft auftreten und Blõeke. Die kompakte Morãne weist dureh die einstige 
Belastung mit Gletschereis eine hohe Lagerungsdiehte auf. 

Materialkennwerte Morãne, kompakt, tonig -siltig, bzw. kiesig - sandig 

y = 21 -22 kN/m3 

<p' = 32-35 o 
e' = 1 0-20 kN/m2 

bzw. 
bzw. 

Obere Süsswassermolasse 

<p' = 35-38 o 

e' = 0-5 kN/m2 

Die Gesteine der Oberen Süsswassermolasse bestehen aus Weehsellagerungen von Mergeln und Sand­
steinen, wobei der Anteil der Mergel überwiegt. Die Sehichtlage ist praktiseh horizontal. Die Oberflãehe der 
Molasse fãllt am Südende des Einschnittes steil unter das Autobahntrasse ab. Die Molasseoberflãehe weist 
eine unregelmãssige und treppenfõrmige Ausbildung auf. 

Materialkennwerte Obere Süsswassermolasse, unverwittert 

y = 24-26 kN/m3 

ME = 300-500 MN/m2 

2.1 .3 Hinterfül lung 

Dureh die l nteraktion von Tunnelkonstruktion und Erdreieh, insbesondere beim als Sehale wirkenden Ge­
wõlbeprofil ,  erhãlt die seitliche H interfül lung einen grossen Einfluss. Bedingt dureh weitere Grossbaustellen 
im Raum Zürieh Süd und dem erwarteten H interfül lungszeitpunkt im Jahr 2002, wird davon ausgegangen, 
dass für die seitliehe H interfül lung sorgfãltig behandeltes und gelagertes Morãnenmaterial aus dem Hang­
einsehnitt Entlisberg oder aus den umliegenden Grossbaustellen verwendet wird. Als Anforderungen an die 
Verdiehtbarkeit wird aus statischen Gründen ein ME·Wert von 50'000 kN/m2 verlangt. Diese Anforderung 
kann mit entspreehend sorgfãltig behandeltem Morãnenmaterial (Aushub bei troekener Witterung, Trennung 
naeh untersehiedlieher M aterialqual itãt, Lagerung, Einbau naeh 97% - 98% Proetorverdichtung) erreicht 
werden. Die Hinterfül lungen werden beidseitig symmetriseh in Sehiehtstãrken von ca. 50em eingebracht. 

2.2 Baustoffe Beton und Bewehrung 

Die Baustoffe Beton und Bewehrung sind in der Tabelle 2 aufgezeigt. 

� ft 
Bezeiehnung 

Festigkeit 

Elastizitãtsmodul 
Dehnung 
Weitere Eigensehaften 

Tabelle 2: Baustoffe 

Beton 

B 45/35, CEM l 42.5 = 

330 kg!m3, WZ < 0.45 
fcw min = 35 N/mm"' • 

2 fc = 23 N/mm 
te = 1 . 1 N/mm2 
Eco = 37'000 N/mm" 
Ecu = 2.00-3.50 %o 
frostbestãndig, bzw. 
frosttausalzbestãndig 

2.3 Elastisch gebetteter Stabzug 

2.3.1 Modellbildung elastisch gebetteter Stabzug 

Bewehrung 
Fundamente, Mittelwand 
und Gewõlbetal 
S 500, Stabstahl 

fyk = 500 N/mm" 
fy = 460 N/mm2 

Es = 21 0'000 N/mm" 
Esy = 2.1 9 %o 

Bewehrung 
Gewõlbeschale 

S 550, Bewehrungs-
matten 
fyk = 550 N/mm" 
fy = 520 N/mm2 

Es = 21 0'000 N/mm" 
Esy = 2.48 %o 

Das Doppelgewõlbe mit l nnenradius 8.1 O m und 40 em Stãrke wird als Stabzug mit Radius 8.30 m model­
l iert. lm Bereieh der Fundamente und beim Gewõlbetal über der lnnenwand wird das Gewõlbe auf 60 em 
verstãrkt. D ie Lagerung des Gewõlbes erfolgt naeh dem Bettungsmodulverfahren. Für die Fundamente 
werden vertikale Bettun gssteifigkeiten von ksv = 1 50'000 kN/m3 (Molasse), bzw. 60'000 kN/m3 (Morãne) und 
horizontal ksh = 20'000 kN/m3 angesetzt. Die Gewõlbebettung wird bis zu einem Winkel von 45° über den 
Kreiszentren der beiden Tunnelrõhren mit Bettungssteifigkeiten von 6'000 kN/m3 bis 1 2'000 kN/m3, welehe 
sieh von der vertikalen Verdiehtung der H interfüllung, dem anstehenden Molassefels und dem schmalen 
Hinterfül lungsraum ableiten, i n  Reehnung gesetzt. Die Verbindung von Gewõlbe und H interfül lung wird 
infolge Anordnung einer flexiblen Abdiehtung reibungsfrei angenommen. Das Modell ist im Bild 6 dargestellt. 
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Bild 6: elastisch gebetteter Stabzug 

2.3.2 Berechnung und Bemessung 

ksv= 150'000kNfm• 
60'000 

ks= 6'000kN!m• 
5'000 

Die Berechnung erfolgt unter Ansatz der Einwirkungen Eigenlasten, H interfül lung, Auffül lung, Erddruck und 
Verkehrslasten am elastisch gebetteten Stabzug. Es werden folgende massgebende N utzungszustãnde und 
Gefãhrdungsbilder betrachtet: 

N utzungszustãnde: 

Bauzustand l symmetrische Belastung 

Bauzustand l asymmetrische Belastung 

Endzustand l Auffül lung gemãss Gelãndemodel l ierung 

Gefãhrdu ngsbilder: 

Bauzustand l Leiteinwirkung Erddruck, symmetrische Belastung 

Bauzustand l Leiteinwirkung Erddruck, asymmetrische Belastung 

Endzustand l Leiteinwirkung Auffül lung 

Die Schn ittgrõssenermittlung der Gefãhrdungsbilder {Tragsicherheit) erfolgt m ittels Gleichgewichtszustãnden 
unter dem Ansatz von plastischen Gelenken an den nach der elastischen Lõsung hõchstbeanspruchten Ge­
wõlbebereichen, bei gleichzeitiger Beachtung der Gesamtstabi litãt des Zwil l ingsbogen. Der Nachweis der 
Tragsicherheit wird im l nteraktionsdiagramm geführt, und daraus die erforderliche Bewehrung ermittelt. 

Der Nachweis der Gebrauchstauglichkeit erfolgt mit den Schnittgrõssen aus den N utzungszustãnden mit 
Einhaltun g  der zulãssigen Spannungen und den zulãssigen Verformungen. 

2.4 Finite - Elemente - Methode 

2.4.1 Modellbildung 

Das verwendete FEM-Scheibenmodell baut sich aus den folgenden vier Elementen auf: 

Gewachsener Boden 

Beton gewõlbe 

H interfül lung 

Aufschüttung 

Die Scheibengeometrie wird in einem Netz aufgebaut und d ie einzelnem Elemente erhalten ihre Material­
kennwerte mit dem Raumgewicht, Elastizitãtsmodul und Querdehnung. Das Modell und Netz ist in den 
Bildern 7 und 8 dargestellt. 
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G) Gewachsener Boden 

® Betongewõlbe 

Bild 7: FEM, Elemente 

Bild 8: Finites - Elemente - Netz 

2.4.2 Berechnung 

® Hinterfüllung 

0 Aufschüttung 

I n  der Berechnung wird jede Etappe der seitlichen Hinterfüllung als separater Bauzustand betrachtet. Für 
eine bestimmte Etappe i mit der Schütthõhe �h wird dazu der geschüttete und zu verdichtende Boden durch 
vertikale und horizontale Lastgrõssen Pv und Ph auf das Betongewõlbe und den bereits verdichteten Boden 
aufgebracht. Der bereits verdichtete Bereich der Hinterfüllung wird dagegen als elastische Scheibe betrach­
tet. Da in jeder Etappe der seitlichen H interfüllung ein Belastungsinkrement aufgebracht wird, ergeben sich 
im Berechnungslauf ebenfalls lnkremente für die Schnittgrõssen M und Ni sowie für die Verschiebungen ui 
und vj. Durch die Aufsummierung dieser lnkremente erhãlt man für jede H interfüllungsetappe n die totalen 
Schnittkrãfte und Verformu ngen. Das Berechnungsvorgehen ist im Bild 9 aufgezeigt. 

(D Gewachsener Boden 
® BetongeWOibe 
® Hinterfüllung 
0 Aufschottung 

Bild 9 :  FEM, Berechnungs­
vorgehen 
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2.4.3 Bemessung 

Die Sicherheiten von Modell und Belastungen werden über Parametervariationen des H interfüllmateriales 
(E-Moduli von 1 0'000-50'000 kN/m2) und geometrische Bedingungen (unterschiedliche, asymmetrische 
Hinterfüllung ó.h=2.0m) sowie erhõhte Verkehrslast angesetzt. Die Materialeigenschaften des Gewõlbes 
werden mit dem üblichen Materialsicherheitsbeiwert von YR = 1 .20 angesetzt. Die N achweisführung der 
Tragfãhigkeit erfolgt im l nteraktionsdiagramm, diejenige der Gebrauchstauglichkeit über Betrachtung von 
zulãssigen Spannungen und Verformu ngen. 

3 Bemessungsergebnisse 

3.1 Schlankes Gewõlbe 

Die l nteraktion von Boden - Bauwerk kann mit beiden Modellen berücksichtigt werden und es kann ein · 

schlankes Gewõlbe bemessen und nachgewiesen werden. 

Gewõlbespannweite 
Gewõlbestãrke 
Bewehrung Schale 

Fundamenteinspannung 

1 6.0m 
40cm 
ca. 0.6-0.8 % je Seite (First und Ulme) 
Matten S550, 01 4mm, Abstand 1 0cm 
ca. 1 .0 % (Schalenverstãrkung auf 60cm) 
Stabbewehrung S500, 020mm, Abstand 1 Ocm 

Die ermittelte Schalenstãrke von 40cm zeigt sich als wirtschaftliche Lõsung. Die Stãrke sollte aus bau­
praktischen Gründen (Bewehrungsanordnung, Betoneinbringung, Vibrieren, ete.) nicht weiter unterschritten 
werden. 

3.2 Massgebender Bauzustand 

Massgebend für die Tragwerksbemessung wird nach beiden Modellen der Bauzustand im Bereich der 
Scheitelhinterfüllung, sowie asymmetrische Belastungen und H interfüllzustãnde. 

Die Biegebeanspruchen im Bauzustand werden in den Bildern 1 O un d 1 1  dargestellt. Es zeigt sich ei n 
Vorspanneffekt des Gewõlbes mit Firstmoment nach oben und entsprechender Verformung nach oben. 

Bild 1 O:  Biegemoment Bauzustand, elastisch gebetteter Stabzuges 
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Bild 1 1 :  Biegemoment Bauzustand, Finite - Elemente - Modell 

3.3 Gewõlbeüberschüttung 

Mit der weiteren Gewõlbebelastung durch die Autschüttung baut sich das Firstmoment ab und die 
Normalkraft im Bogen n immt zu. M it der steigenden Normalkraft (Druck) wird die Biegebeanspruchung 
überdrückt, was sich aut die Querschnittsbeanspruchung günstig auswirkt. Dieses Verhalten der Quer­
schnittsbeanspruchung wird im M-N-Interaktionsdiagramm im Bild 1 2  kiar ersichtlich . Der M-N-Punkt wandert 
ins l nnere des Diagrammes. 
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1-- First l 1'-.. i l /, i l Ulme 1-! 't--. A l l ' 
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3.4 Seitliche Bettung 

Bild 1 2: M-N-Interaktionsdiagramm mit 
Beanspruchung für First und Ulme 

Durch die steitere seitliche Bettung kann das Gewõlbe statisch besser in den Baugrund eingespannt werden 
und es treten geringere Biegebeanspruchungen aut. Der Einfluss kann wiederum ím M-N-Interaktionsdia­
gramm ím Bild 1 3  gezeigt werden . 
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Bild 1 3: M-N-Interaktionsdiagramm mit 
Einfluss der seitlichen Bettung 

M it dieser Berücksichtigung vom Hinterfül lmaterial in die Bemessung kõnnen die Gesamtkosten von 
Gewõlbe und H interfül lmaterial optimiert werden. 
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