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anlässlich der 7. Hauptversammlung im Kongresshaus in Zürich

Einführung
Ansprache von Dr. Rob. Ruckli, Direktor des Eidg. Amtes für Strassen- und Flussbau, Bern

Es ist sehr erfreulich, dass Sie Ihre diesjährige Haupt-
versammlung der Anwendung der Bodenmechanik im
Strassenbau gewidmet haben, und so ist es mir auch eine
angenehme Pflicht, einige Worte der Einführung an Sie
zu richten. Noch liegt die Zeit gar nicht lange zurück, wo
wir von Planungen und Projekten, von Linienführungen
und Bauprogrammen und von der Möglichkeit der An-
wendung moderner Erdbaumethoden im Nationalstras-
senbau gesprochen haben. Heute sind wir nun glücklich
soweit, dass Sie eine stattliche Liste von Referenten auf-
stellen konnten, die bereits aus eigener Erfahrung schöp-
fen können, um zu zeigen, wieweit die von Ihrer Gesell-
schaft vertretene Wissenschaft im praktischen Strassen-
bau Eingang gefunden hat. Wenn wir diese Liste ansehen,
so stellen wir mit Genugtuung fest, dass sie schon einen
beachtlichen Ausschnitt der Bodenmechanik zum Gegen-
stand hat, ja sie ist sozusagen ein Spiegelbild dessen, was
wir weiter zu entwickeln haben: die praktische Zusam-
menarbeit von Geologe und Ingenieur sowie von Labo-
ratoriumsmann und Praktiker. Bis zu einem gewissen
Grad lässt das Programm auch schon erkennen, in welchen
Bereichen der Bodenmechaniker zur Mitarbeit berufen
ist und was uns vor allem beschäftigt: es ist der uns ge-
gebene unstabile Boden, sei er nun rutschsüchtig oder
besonders setzungsempfindlich; ferner die Lösung der
beim Bau auftauchenden technologischen Aufgaben. Es
ist auch erfreulich, dass die Referenten aus verschiedenen
Landesteilen berichten. Die Autobahn Lausanne-Genf
hat bereits früher die Aufmerksamkeit Ihrer Gesellschaft
gefunden; seit der Tagung von Nyon ist dort allerdings
grosse Arbeit geleistet worden, und wir hoffen, dass in
einem späteren Stadium über diese Strecke zusammenfas-
send berichtet wird.

Die heutige Tagung soll aber nicht nur die bisher ge-
wonnenen Erfahrungen zum Gegenstand haben, sondern
auch Anregung zu weiterer Forschung sein. So gestatte
ich mir, auf einige Punkte hinzuweisen, für die unserer-
seits ein lebhaftes Interesse besteht. Da sind einmal die
Verfahren für die Dimensionierung des Oberbaues von
Strassen zu nennen. Wohl haben unsere Kenntnisse des
statischen Verhaltens des Strassenkörpers sowohl prak-

tisch wie theoretisch-wissenschaftlich grosse Fortschritte
gemacht, und wir zollen etwa der mathematisch-analy-
tischen Behandlung alle Anerkennung; trotzdem fühlen
wir uns bei der Lösung der Dimensionierungsaufgabe
immer noch etwas unbehaglich, was wir besonders dann
spüren, wenn wir verschiedene Systeme, wie den schlaffen
Schwarzbelag und den starren Betonbelag einander tech-
nisch und ökonomisch gegenüberzustellen haben. Immer
mehr wird uns bewusst, dass wir mit der statischen Be-
trachtung des Strassenkörpers allein nicht zum Ziele
kommen, sondern dass eine Strasse ein System ist, das auf
dynamische Einwirkungen, auf den Widerstand gegen
Ermüdung konzipiert und dimensioniert werden muss.
Wir sollten zu einer eigentlichen Mechanik, also zur Statik
und Dynamik des Strassenkörpers kommen. Es ist nicht
daran zu zweifeln, dass mit der Inbetriebnahme unserer
Autobahnen auch bei uns der Schwerverkehr eine wesent-
liche Zunahme erfahren wird, so dass wir über kurz oder
lang in diesem Gebiet vor ähnliche Probleme gestellt wer-
den wie unsere Kollegen unserer Nachbarländer. Hier
stellen sich der Wissenschaft und Forschung noch ausser-
ordentlich interessante, aber auch schwere Aufgaben.
• Ein weiteres Problem, das uns interessiert, ist die Mög-

lichkeit der Verwendung von an sich für den Bau nicht
geeigneter Böden durch Verbesserung ihrer Qualität;
wir meinen die sogenannte Bodenstabilisierung. Die
neuesten Ergebnisse der Ausschreibung von Grossbau-
stellen des Nationalstrassenbaues hat uns so richtig zum
Bewusstsein gebracht, was es bedeutet, wenn wir für den
Aufbau des Strassenkörpers das technologisch geeignete
Material über weite Strecken heranschaffen müssen; es
sind nicht nur die hohen Transportkosten, sondern auch
die durch die Beanspruchung des lokalen Strassennetzes
entstehenden Verkehrs- und Unterhaltsprobleme, die dem
Bauleiter Sorge bereiten. In der Schweiz sind namentlich
durch die Arbeiten der VAWE, dann aber auch praktisch
beim Bau der Grauholzstrasse gute Anfänge in der An-
wendung der Bodenstabilisierung gemacht worden. Der
Bodenmechaniker soll nicht nur zeigen, welche Böden
für den Strassenbau an sich nicht geeignet sind, sondern
vielmehr sollte er gleichzeitig die Verfahren angeben, mit
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welchen ihre technologischen Eigenschaften so verändert
werden können, dass sie ihren Weg nicht mehr in die
Deponie, sondern in den Unterbau der Dämme und
wenn möglich auch in die untern Tragschichten finden
werden.

Ein Gebiet, das auch heute noch nicht vollständig ab-
geklärt ist, ist die Frage des Masses der Frostgefährlich-
keit von Böden. ohl kennen wir seit Jahrzehnten die
Frostkriterien, und auch der Mechanismus des Boden-
frostphänomens ist uns recht gut bekannt. Doch dies
allein genügt nicht, wenn es darum geht, die Frostgefähr-
dung der tiefem Schichten zu beurteilen, die ihrer Lage
nach nur auf kurze Zeit und dazu unter thermisch weniger
scharfen Bedingungen dem Frost ausgesetzt sind. Es wäre
der Praxis sehr gedient, wenn man auf diesem Gebiete
noch zu bessern Kenntnissen gelangen würde, um den
Grad der Frostempfindlichkeit durch Kennziffern oder
deskriptive Kriterien auch quantitativ zu definieren.

ach diesen paar Hinweisen auf aktuelle Probleme
liegt es mir sehr daran, hier festzustellen, dass bei der Pro-
jektierung der Nationalstrassen der Ingenieurgeologe und
der Bodenmechaniker nun überall rechtzeitig beigezogen
werden und dass diese Zusammenarbeit bereits ihre
Früchte trägt. Es wird heute kein Projekt mehr geneh-
migt, dem nicht ein geologischer Bericht beigegeben ist.
Mein Mitarbeiter, Herr Sektionschef Halter, wird darüber
Näheres ausführen.

Zum Schluss möchte ich noch auf einen Umstand hin-
weisen, der uns mit wachsender Sorge erfüllt: es sind die

geradezu beängstigend steigenden Baukosten. Es ist
Pflicht der Strassenbauingenieure, das grosse Werk der
Nationalstrassen technisch einwandfrei, aber doch mög-
lichst wirtschaftlich auszuführen, denn auch in unserem
Lande sind die Mittel trotz der Treibhauswärme der
Hochkonjunktur nicht unbeschränkt. Hiezu kann der
Bodenmechaniker einen ganz wesentlichen Beitrag lei-
sten. Seine Aufgabe besteht also nicht nur darin, durch
seine Prognosen und durch die darauf aufbauenden tech-
nischen Massnahmen Überraschungen und Kostenüber-
schreitungen zu vermeiden und durch eine richtige Di-
mensionierung die Dauerhaftigkeit des Bauwerkes zu ge-
währleisten, sondern er soll auch durch intelligente An-
wendung seiner Kenntnisse beitragen, die Baukosten zu
senken. Überdimensionierung und damit die Sicherheit
in primitiver Weise zu erzwingen, ist keine Kunst; die
Kunst des Strassenbauingenieurs besteht vielmehr darin,
mit Hilfe der theoretischen Berechnung, der systemati-
schen Bodenuntersuchung und unter Verwertung der
praktischen Erfahrung das Bauwerk technisch und wirt-
schaftlich in optimaler Weise zu gestalten, wie dies in
ihren Gebieten seine Kollegen bei den freitragenden
Baukonstruktionen in analoger Weise je und je getan
haben und wie es einer hohen Auffassung des Ingenieur-
berufes entspricht.

Möge die heutige Veranstaltung ein weiterer Schritt
sein zur Erreichung dieses Zieles, zur Mehrung unserer
Kenntnisse und zur Pflege der kollegialen Zusammen-
arbeit. Ich wünsche der Tagung einen recht guten Verlauf.

Du cas general et du cas particulier en gcorcchnique routiere
eh. Scbarer, chef de section. Laboratoire de recherches hydrauliques et de mecanique des terres

annexes a l'EPF, Zurich

Dans son aspect geotechnique la route pose a l'i n-
genieur trois problernes fondamentaux, a savoir:

1° celui de laportance, tant sous les charges propres (sta-
tiques) que sous celles du trafic (statiques et dyna-
miques) ;

20 celui de l'ea« interstitielle et des facteurs qui regissent
son mouvement (force de gravite, capillarite, pheno-
menes du gel);

30 celui de la stabilite des talus, soit en remblais, soit en
deblais,

Il semble trivial de postuler, que, pour aborder I'etude
de ces trois problernes, I'ingenieur doit connaitre le corn-
portement du sol et les facteurs qui conditionnent ce corn-
portement. Le sol constitue en effetde facon imperative le
soubassement de sa construction. L'ingenieur se laissera
aussi guider par des considerations geotechniques pour
choisir les materiaux constitutifs des remblais et selection-
ner ceux des diverses couches assurant la bonne tenue de
son ouvrage. Ces considerations se rapportent a la phase
d'execution d'une part - se traduisant dans le choix des
methcdes de travail, les types d'engins mis en ceuvre pour
les deblais, les transports, le compactage - et, d'autre part,

2

a l'ouvrage terrnine, c'est-ä-dire aux dimensionnements
de la construction (portance/gelivite).

Et pourtant, c'est pour avoir rneconnu cette verite
elernentaire que nombre de mecornptes et de deboires se
sont produits.

Tant I'Ingenieur charge de I'etude que le constructeur
et le conducteur des travaux disposent aujourd'hui de
donnees theoriques ainsi que de recommandations pra-
tiques qui leur permettent, a l'un comme a l'autre, d'abor-
der leur täche, l'intellect aguerri. Mais, et c'est Ia que
j'entre dans le sujet de mon expose, ces developpernents
et ces regles constructives traitent pour la plupart du cas
general. ( otons en passant que ces regles ne concordent
plus toujours avec les routines anciennes, vestiges des
temps definitivement revolus des caleches et des tornbe-
reaux.)

Dans quelle mesure peut-on alors les appliquer direc-
tement? Quels sont les criteres, quelle est la rnethode a
suivre pour deceler le ou les facteurs deterrninants dans
chaque cas partictllier? Car, repetons-le, en geotechnique,
et surtout en matiere de fondations, il n'y a que des cas
d'espece.

Considerons tout d'abord i' aspect tbeorique. Dans le
domaine des sciences appliquees, qui est celui de I'in-



genieur, toute theorie est fondee sur des hypotheses sim-
plificatrices. 11importe donc avant tout de connaitre ces
hypotheses afin de les confronter, dans chaque cas concret,
avec les donnees de la realite. Pour nous cette realite est la
nature elle-merne. Capricieuse, dejouant par sa diversite
les concepts d'homogeneite a la base de tout calcul, loyale
si on l'ecoute ; exigeant, de qui la maltraite (ce que fait l'in-
genieur le plus souvent), une attention a ses moindres
signes: ce sera peut-etre un peu d'eau qui suinte dans un
talus ou un fond de fouille; une couche plus argileuse,
siege potentiel d'une eventuelle surface de glissement; de
legeres fissures, de lents mouvements de fluage, et com-
bien d'autres manifestations qu'un esprit averti sait de-
celer, reconnaitre et interpreter l

Un premier point me paralt donc important pour qui
est appele a appliquer des theories geotechniques. Ce
premier point decoule de la nature merne du materrau en
cause: le sol. Cette nature conditionne en quelque sorte la
tournure d'esprit, la mentalite (die «Anschauungsweise»
en allemand) du geotechnicien. Un exemple illustrera ma
pensee:

Les caracteristiques d'un sol argileux ne peuvent pas
s'exprimer par des coefficients absolus et univoques. (Je
pense par exemple a la teneur en eau, la cornpressibilite, la
resistance au cisaillement.) Ces valeurs dependent de I'etat
momentane du materlau. Elles se situent donc dans une
zone, une plage, dans laquelle le coefficient considere peut
varier. Dans une etude geotechnique theorique il s'agira
totijours d'examiner l'infiuence de cette variabillte des
coefficients sur le resultat de calcul. Cette etude eta nt faite,
il s'agira alors d'apprecier, en connaissance de cause, les
divers facteurs influencant les coefficients. Par un choix,
une interpretation fondee sur son jugement et son ex-
perience, le geotechnicien fixera la valeur la plus probable,
la plus vraisemblable, compte tenu precisemenr, des con-
ditions locales particulieres.

Cette maniere d'aborder le problerne illustre com-
bien la geotechnique se rattache aux mathernatiques,
science exacte, d'une part, et aux sciences naturelles de
l'autre.

Dans son aspect pratique, c'est-ä-dire dans le domaine
de l'application de la geotechnique, un second point me
semble etre typique. De plus il est specifique, celu i-la, aux
ouvrages d'art souples, tels que la route, qui sont carac-
terises par le fait que l'une des dimensions -la longueur -
excede de beaucoup les deux autres. Il s'agit, dans une
prerniere phase des etudes, de prospecter le sous-sol et

d'etablir la synthese des donnees fournies par les investi-
gations, c'est-ä-dire de dresser le profil geotechnique. Ce
document contient tous les elernents de base pour le
dimensionnement. Dans la seconde phase, en vue de
I'execution, il faut transposer, extrapoler dans le site ces
elernents de base. Je m'explique: Il n'est pas possible de
varier le type de reveternent (noir ou blanc) dans la mesure
ou les conditions du sous-sol et, parfois, la nature des
materiaux a disposition, le rendrait souhaitable. (Ce choix
du reveternent depend d'ailleurs de nombreux autres fac-
teurs!) De merne, pour des questions d'execution, l'epais-
seur des couches de support ont des dimensions dorinees
sur un certain troncon. Il en decoule par force qu'une
route sera dimensionnee en introduisant dans le calcul des
coefficients correspondant a une saine estimation des
risques, donc a une valeur «moyenne ponderee», plus ou
moins optimiste ou defavorable, selon le ternperament du
constructeur. En tout etat de cause, sur un certain troncon
pour lequel chez nous en Suisse les caracteristiques du
sous-sol seront vraisemblablement diverses, une seule et
rneme dimension de la route sera adoptee. Elle pechera
donc par exces sur une certaine partie, sera adequate sur
une autre, et, le cas echeant, Iegerernent en defaut sur une
troisierne partie.

Choisir, par exemple, une epaisseur des couches non
gelives correspondant a la profondeur de penetration
moyenne du gel pendant une decennie veut dire que pen-
dant 5 ans le sous-sol ne gele ra pas, mais que pendant 5
autres annees de cette periode le sous-sol sera gele l L'ap-
preciation et le choix de ce seul facteur dejä seront decisifs
quant aux repercussions econorniques.

Dans le cas de la route, I'ingenieur geotechnicien devra
donc deterrniner le ou les profils-types pour lesquels les
dimensions de la chaussee, l'epaisseur des couches por-
tantes, leur nature seront delinies.

Interpretant ensuite le profil en long de l'ouvrage, il
precisera les limites de chacun des profils etablis,

Tournure d'esprit particuliere, alliant le jugement fon-
de sur l'observation et l'experience aux connaissances
physiques fondamentales et aux raisonnements mathe-
matiques; esprit d'analyse, puis de synthese lui permettant
de distinguer les facteurs qui predorninent ou sont essen-
tiels de ceux qui peuvent etre negliges de cas en cas, sont,
je crois, les caracteristiques de l'ingenieur geotechnicien.
Ce subtil melange de capacites diverses lui per met preci-
sernent de projeter chaque cas particulier dans le champs
de connaissances du cas general.

Die Bodenmechanik im Nationalstrassenbau
Von P. Halter, dipl. Ing., Sektionschef ASF, Bern

Wohl nur wenige Tätigkeitsgebiete des Bauingenieurs
bringen ihn so eng mit den mannigfachen Problemen der
Bodenmechanik zusammen wie der Strassenbau ; ist doch
gerade die Strasse ein Objekt, bei dem die Fundation das
vorherrschende Element darstellt. Ein Bild der Bedeu-
tung der Erd- und Fundationsarbeiten ergibt sich, wenn
die Kosten hiefür in Relation zu den übrigen Aufwendun-

Einleitung

gen für eine Strasse gebracht werden und wir feststellen,
dass sie einen Drittel bis einen Viertel der Gesamtaus-
gaben ausmachen. Da in den nächsten Jahren Milliarden-
investitionen zur Erstellung von Autobahnen vorgesehen
sind, ist es ein Gebot der Stunde, sämtliche Möglichkeiten
der Bodenmechanik auszuschöpfen, um wirtschaftliche
und dauerhafte Verkehrswege erstellen zu können.
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Abb.1. Geologische Karte von Ecublenz mit eingetragenem
Autobahndreieck

Schon seit Tausenden von Jahren werden Strassen ge-
baut, und man könnte leicht der Vorstellung verfallen, in
dieser Sparte würden überhaupt keine Probleme mehr
existieren. Dem ist leider nicht so; die stark gestiegenen
Anforderungen an moderne Verkehrswege bezüglich
Fahrsicherheit, Tragfähigkeit als Folge hoher Verkehrs-
belastung und Fahrkomfort stellen den Strassenbauer vor
immer neu zu lösende Probleme. Dabei stehen in der
Mehrzahl der Fälle grosse wirtschaftliche Werte auf dem
Spiel, und es ist Aufgabe der Bodenmechanik und anderer
Wissenschaften, dem Strassenbau helfend zur Seite zu
stehen, um Fehlkonstruktionen zu verhindern.

Noch keine Generation in der Schweiz hatte bis anhin
wie die heutige Gelegenheit, an einer so gros sen und fas-
zinierenden Strassenaufgabe mitzuwirken. Dass dadurch
viele bis heute noch ungelöste Probleme gelöst und auch
dem übrigen Strassenbau neue Impulse zugeführt werden,
ist zu erwarten.

Da bereits auf einigen Abschnitten des Nationalstras-
sennetzes intensiv gearbeitet wird, besteht die Möglich-
keit, die ersten Schlüsse über die Brauchbarkeit des bis-
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herigen Vorgehens, hauptsächlich der geotechnischen
Voruntersuchungen und der Vorbereitungsarbeiten in
bodenmechanischer Hinsicht, zu ziehen. Im weiteren
möchte ich Sie noch mit einigen aktuellen, durch den
Nationalstrassenbau besonders hervorgetretenen Pro-
blemen und Versuchen, um diese einer Lösung entgegen-
zuführen, bekannt machen.

iIJ!

Generelles Projekt
Das Bundesgesetz über die Nationalstrassen unter-

scheidet ganz eindeutig zwischen genereller Projektierung
und Ausführungsprojekt. Diesem stufenweisen Vorgehen
musste sich zwangsläufig auch der Gang der Bodenunter-
suchungen anpassen. Das Gesetz verlangt die Ausarbei-
tung des generellen Projektes so, dass nachträglich keine
wesentlichen Verschiebungen der Linienführung, der An-
schlusstellen und der Kreuzungsbauwerke zu erwarten
sind. Ebenso wird eine Kostenschätzung verlangt. Diese
Forderungen enthalten implizite die beiden an die Inge-
nieure gerichteten Fragen: Ist die vorgesehene Linien-
führung des Baugrundes wegen möglich und welche
Kosten sind bei der Ausführung zu erwarten? Beide Fra-
gen lassen sich nicht beantworten, ohne die Baugrund-
verhältnisse im wesentlichen zu kennen. Die weit ver-
breitete Meinung, dass Teilstrecken in geologisch schwie-
rigem Gebiete wohl aufwendig sind, aber im gesamten
kostenmässig kaum ins Gewicht fallend, ist durch Sub-
missionen der letzten Zeit eindeutig widerlegt worden,
da schwer ausführbare Strecken den Kostenvoranschlag
ganzer Abschnitte, allerdings im Verein mit andern
kostenerhöhenden Faktoren, über den Haufen geworfen
haben. Es besteht alles Interesse, derartigen Schwierig-
keiten aus dem Weg zu gehen. Die Richtlinien und Nor-
malien für die Ausarbeitung der generellen Projekte sehen
deshalb eine geologische Kartierung auf eine Breite von
ca. 100 bis 200 m beidseits der Strassenachse entlang dem
vorgesehenen Trasse vor. Schon diese Arbeiten haben auf
die speziellen Bedürfnisse des Strassenbaues Rücksicht
zu nehmen und sind soweit voranzutreiben, als sie zur
bautechnischen Beurteilung der Linienführung notwen-
dig sind, d. h. auf Gebiete mit schwierigen Baugrundver-
hältnissen, wie Rutschzonen, ungenügend tragfähiger
Boden, hydrologische Schwierigkeiten, muss aufmerk-
sam gemacht werden; in Gebirgsgegenden ist ferner auf
Steinschlagzonen, Lawinenzüge, Schneeverwehungen
und eventuell klimatisch sehr ungünstige Verhältnisse
hinzuweisen. Die geologische Kartierung hat zugleich als
Vorbereitung der boden mechanischen Untersuchungen
zu gelten, denn man kann sich nicht vorstellen, dass Son-
dierungen richtig angesetzt werden ohne den geolo-
gischen Aufbau eines Gebietes grosso modo zu kennen.
Das allgemeine Prinzip, sich zuerst eine Übersicht zu ver-
schaffen und anschliessend in die Detailbearbeitung über-
zugehen, dürfte sich auch hier bezahlt machen. Allerdings
wird eine geologische Kartierung nicht ohne Sondierun-
gen, wenn auch häufig mit wenigen, auskommen können;
sei es, damit der Geologe sein Bild vervollständigen kann,
sei es, um das Ergebnis seiner Erhebungen zu verifizieren.

Das ganze Vorgehen scheint im ersten Augenblick
sehr aufwendig zu sein und man kann sich berechtigter-
weise folgende Fragen stellen: Lohnt sich ein derartiges



Arbeitsprinzip, sind mit dieser Methode schon irgend-
welche sichtbaren Erfolge erzielt worden, und endlich
sind nicht schon durch Fixpunkte die Linienführungen
in den eng besiedelten und topographisch schwierigen
Gebieten der Schweiz im allgemeinen soweit präjudiziert,
dass geologische Untersuchungen nicht mehr gros sen
oder keinen Einfluss auf die Trassewahl ausüben können?
Die letzte Frage kann folgendermassen beantwortet wer-
den: Zur Festlegung einer Linienführung sind selbstver-
ständlich nicht nur bautechnische Gesichtspunkte, son-
dern in weit grösserem Masse planerische und verkehrs-
technische Überlegungen massgebend. Dagegen ist in
vielen Fällen noch ein gewisser Spielraum vorhanden, um
auch den geotechnischen Forderungen stattgeben zu
können. Das eindrücklichste Beispiel dieser Art im Na-
tionalstrassenbau bildete die Festlegung des Trasses im
Raume von Ecublens. Da ich annehme, den meisten von
Ihnen sei diese Angelegenheit bekannt, möchte ich nur

Abb. 2 Geologische Karte von
Bauen am Vierwaldstättersee
Das Gebiet wird von der
Nationalstrasse N 2 durchquert

kurz die wesentlichen Punkte resümieren. Das erste Pro-
jekt sah das Verzweigungsbauwerk in Ecublens, bei dem
sich die Autobahnäste Richtung Genf, Lausanne und
Bern verteilen, in einem topographisch günstigen Ge-
lände vor. Geotechnische Untersuchungen dagegen stell-
ten fest, dass der Baugrund aus eiszeitlichen Verschwem-
mungen besteht und entsprechend dem Ablagerungsvor-
gang in tieferen Schichten sehr feinkörnig ist. Im weite-
ren wurden die Seitenmoränen, die die Ebene im Westen
wie im Norden umschliessen, aus weniger kompressiblem
Material bestehend und daher als Baugrund geeigneter
befunden. Mittels einer Trasseverschiebung konnte nun
ein weit günstigeres geologisches Gelände gefunden wer-
den (Abb. 1). un muss zugegeben werden, dass die Fälle,
bei denen eine so grosszügige Trasseverschiebung noch
möglich ist, selten sind und häufig eine Reihe von Fix-
punkten topographischer Natur oder infolge Überbauung
den Spielraum für die Trassierung sehr einschränken.
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Bachschutt

Steinschlagzone
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Geoelektrische Sondierungen
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Abb. 3. Geologischer Querschnitt als Ergebnis von geo-
elektrischen Sondierungen

Dann bleibt nichts anderes übrig, als sich mit den Ge-
gebenheiten abzufinden und unter Anwendung der Er-
kenntnisse der Bodenmechanik eine bautechnisch gün-
stige Lösung zu finden, wie dies beispielsweise im Gebiet
von Bauen am Vierwaldstättersee der Fall sein wird. Das
sich vom See bis in eine sehr grosse Höhe hinaufziehende
ausgedehnte Rutschgebiet muss von der Nationalstrasse

2 in irgendeiner Höhenlage ein, eventuell mehrere Male
durchquert werden. Ein nicht so leicht zu bewerkstelli-
gendes Unterfangen, das nur in genauer Kenntnis der
Baugrundverhältnisse einigermassen befriedigend gelöst
werden kann (Abb. 2). Leider kommt es auch vor, dass
die geologisch-geotechnischen Berichte unbeachtet in
irgendeine Schublade wandern und erst später, respektiv
zu spät wieder hervorgenommen werden. Das nachfol-
gende Beispiel mag Ihnen diese Situation demonstrieren.
Bei einer im Bau befindlichen Teilstrecke des National-
strassennetzes handelte es sich darum, eine Brücke über
einen Flusslauf zu erstellen. Das geologische Gutachten
machte auf Kriecherscheinungen des Bodens am linken
Ufer aufmerksam. Dieser Tatsache wurde jedoch bei der
Projektierung keine grosse Bedeutung beigemessen.
Während den Aushubarbeiten für das Brückenwiderlager
sind dann grössere Erdrnassen in Bewegung geraten, und
in aller Eile musste das Projekt den neuen, d. h. eigentlich
alten Gegebenheiten angepasst werden, was eine erheb-
liche Bauverzögerung und als Folge davon, bedeutende
Mehrkosten verursachte. Ich glaube, die drei Beispiele
genügen, um Sie von der Notwendigkeit geologischer
und geotechnischer Voruntersuchungen zu überzeugen.

Wenn auch die geologischen Aufnahmen durch Son-
dierungen ergänzt werden, so haften ihnen doch insofern
Mängel an, als sie nur in der Umgebung der Bohrung das
Bodenprofil mit einiger Sicherheit angeben können. Des-
halb ist bei den geologischen Voruntersuchungen die
Tendenz vorhanden, durch Anwendung geeigneter Ver-
fahren vermehrt Einblick in die Beschaffenheit des Unter-
grundes zu erhalten und womöglich den Schichtverlauf
eindeutig feststellen zu können. Ein Hilfsmittel zur Er-
reichung des vorerwähnten Zieles sind die geoelektri-
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sehen Sondierungen, die bereits in grossem Masstab, je-
doch vorläufig nur versuchsweise auf den Trasses zweier
Nationalstrassenabschnitte, im Kanton Bern zwischen
Mattstetten und der Emme, im Kanton Freiburg zwischen
Chätel-St-Denis und Vaulruz, angewendet wurden. Dank
der Raschheit des Verfahrens ist es möglich, innerhalb
kurzer Zeit eine grosse Zahl von Messungen durchzu-
führen. Pro Laufmeter Autobahn einschliesslich der not-
wendigen Querprofile muss mit ungefähr einer Messung
gerechnet werden. Die im Kanton Bern durchgeführten
geoelektrischen Sondierungen geben einerseits Auf-
schluss über die Oberflächenschichten, die auf grosse
Strecken unmittelbar den Baugrund bilden und mittlere
Schichten, die bei wichtigen Fundationen, Einschnitten
oder hinsichtlich Ausbeutung von Dammschüttmaterial
von Bedeutung sind. Ebenso konnte im Sinne einer sum-
marischen Orientierung als Nebenergebnis der Unter-
suchungen die Molassetiefe angegeben werden. Durch
Kontrollbohrungen, die sich auch hier nicht ausschliessen
lassen, konnte festgestellt werden, dass geoelektrische
Sondierungen nützliche Resultate liefern können. Speziell
eindeutig geschichtete Böden scheinen für elektrische
Widerstandsmessungen besonders geeignet zu sein. Eben-
so lassen sich damit sehr gut natürliche Kiesvorkommen,
deren Sandanteil und ihre Ausdehnung eruieren. Kosten-
mässig ist nicht mit einem erheblichen Mehraufwand ge-
genüber dem üblichen Verfahren mit Schürfungen zu
rechnen, dürfte doch der Preis hiefür pro km 2000 bis
4000 Franken betragen. Wenn man bedenkt, dass damit
ein Teil der üblichen Sondierungen überflüssig wird, so
darf sich dieses Verfahren auch wirtschaftlich sehen lassen.
Wie sich mit dieser Methode ein Überblick über die geo-
logischen Verhältnisse eines Gebietes gewinnen lässt,
zeigt Ihnen Abbildung 3. Auf Grund der ermutigenden
Ergebnisse im Kanton Bern sollen nun auch im Kanton
Wallis derartige Messungen durchgeführt werden. Sie
werden dort im weitern einen Vorteil zeitigen, indem die
undurchlässigen Deckschichten nicht durchbohrt werden
müssen, wobei die Gefahr bestünde, dass gespanntes
Grundwasser aus den Bohrlöchern austreten könnte. Ob-
wohl das Folgende nicht zum Thema der heutigen Tagung
gehört, jedoch, wie ich annehme, von Interesse ist,
möchte ich noch darauf hinweisen, dass geoelektrische
Sondierungen neuerdings ebenfalls in der Archäologie
angewendet werden und rechte Ergebnisse liefern. Man
hofft, mindestens einen Teil der bekannten schachbrett-
artigen Sondiergräben ersparen zu können.

Die bis heute geleistete Arbeit auf den verschiedenen
Abschnitten des Nationalstrassennetzes hinsichtlich geo-
logischer Aufnahmen ist sehr gross und zum Teil sind
dabei sehr interessante Resultate herausgekommen. Es
würde sich meiner Ansicht nach lohnen, einmal eine Spe-
zialtagung diesem Thema zu widmen. Im weitern wäre es
wünschenswert, wenn nun die geologische Kartierung im
Verlauf der Bauarbeiten anhand der dabei geschaffenen
Aufschlüsse ergänzt würde, um einerseits eventuell spä-
tere Schäden an der Strassenkonstruktion besser deuten
zu können, andererseits aber für spätere Bauten in der
Nähe des Trasses zuverlässige Unterlagen zu erhalten.

Bei all diesen Voruntersuchungen darf nicht vergessen
werden, sie dienen zur Abklärung bautechnischer Fragen.



Deshalb muss der Geologe seine Ergebnisse in die
Sprache des Ingenieurs übersetzen, d. h. für die haupt-
sächlichsten angetroffenen Bodengruppen die entspre-
chenden bodenmechanischen Kennwerte, wie Granulo-
metrie, Raumgewicht, Wassergehalt und Atterbergsche
Grenzen angeben. Vielleicht widerspricht eine solche Ver-
einfachung dem geologischen Denken. Hier muss aber
berücksichtigt werden, dass eine feinere Unterteilung und
Charakterisierung der Böden nur dann einen Sinn hat,
wenn dadurch bautechnische Vorteile realisiert werden
können. Das dürfte heute in den wenigsten Fällen mög-
lich sein. Es ist schon schwierig, aus den vereinfachten
Angaben über die Bodenverhältnisse die jeweils bau-
technisch richtigen und wohlfundierten Massnahmen zu
ergreifen.

Während die ersten, soeben dargelegten geologisch-
geotechnischen Untersuchungen am besten von einem
Geologen mit bodenmechanischen Kenntnissen durch-
geführt werden, glaube ich, das nächste Stadium der
Untersuchungen sollte eher einem Bodenmechaniker mit
geologischen Kenntnissen anvertraut werden.

Detailprqjektierung

a) Allgemeines

Die bodenmechanischen Untersuchungen für das De-
tailprojekt haben ganz konkrete Fragestellungen im Zu-
sammenhang mit der Bauausführung zu beantworten
wie: welches Aushubmaterial kann für Dammschüttun-
gen wieder verwendet werden, muss zwischen Funda-
tionsschicht und Unterbau eine Filterschicht angeordnet
werden, welcher Filteraufbau ist mutmasslich über den
Sickerleitungen notwendig, welchen Grad der Frostge-
fährlichkeit besitzt das Unterbaumaterial und in welcher
Tiefe befindet sich der Grundwasserspiegel, wie liegen
die natürlichen Wassergehalte des Aushubmaterials in
bezug auf den günstigsten Einbauwassergehalt. Diese,
sowohl den projektierenden wie bauausführenden Inge-
nieur interessierenden Fragen, lassen sich auf Grund der
bodenmechanischen Kennwerte, der Granulometrie und
des natürlichen Wassergehaltes beantworten. Es ist zu
erwarten, sofern einmal genügend Erfahrungen vorlie-
gen, dass diese bautechnische Beurteilung des Materials
zu einer Routineangelegenheit wird.

Viele Fragen lassen sich jedoch nur auf Grund einge-
hender Studien lösen, wobei in manchen Fällen zu Ver-
suchen im Masstab 1:1 gegriffen werden muss.

b) Grossuersucbe

Im Rahmen des Nationalstrassenbaues wurde schon
eine Reihe von Grossversuchen durchgeführt. Ich erin-
nere Sie nur an die Versuchsdämme, deren Zahl bis heute
auf sieben angewachsen ist. Diese befinden sich im Sar-
ganserbecken, im Trasse der Rheintalstrasse in Diepolds-
au, im Gebiete der Zufahrt zur linksufrigen Vierwald-
stätterseestrasse bei Stansstad und bei Stans, auf der
Strecke Winterthur-Schaffhausen bei Oerlingen und
Benken und der zuletzt geschüttete oberhalb Horgen.
Mit Ausnahme des letzteren sind alle auf torfig-siltigem
Untergrund fundiert und dienten zur Abklärung folgen-
der Fragen:

1. Welches Setzungsmass und welcher zeitliche Setzungs-
verlaufist bei Strassen dämmen auf diesem Untergrund
zu erwarten?

2. Kann durch spezielle bauliche Massnahmen der zeit-
liche Setzungsverlauf abgekürzt werden?

3. Wie hoch und wie rasch dürfen die Dämme mit Rück-
sicht auf die Stabilitätsverhältnisse geschüttet werden?

4. Wie hoch müssen die Dämme im Minimum geschüttet
werden, um eine genügende Verdichtung der obersten
Schichten der Schüttung und der Fundationsschicht
zu ermöglichen?

Sämtliche Fragen sind eindeutige Probleme der Bo-
denmechanik.

Hinsichtlich der Stabilitätsverhältnisse konnte, da es
sich um freistehende Versuchsdämme handelte, einiges
Risiko in Kauf genommen werden ohne Befürchtung,
bei einer eventuell eintretenden Dammrutschung andere
Bauwerke in Mitleidenschaft zu ziehen. Solche Rutschun-
gen sind denn auch an zwei Orten eingetreten und haben
dem Bodenmechaniker wertvolles Anschauungsmaterial
geliefert. Beim Versuchsdamm in Horgen standen haupt-
sächlich Stabilitätsprobleme im Vordergrund. Es handelte
sich darum, festzustellen, ob an dem steilen und stark
durchnässten Abhang überhaupt ein Damm erstellt wer-
den kann und wenn ja, welche kompressiblen Ober-
Bächenschichten vor der Schüttung entfernt werden müs-
sen. Eine andere Lösung hätte darin bestanden, einen
Lehnenviadukt zu erstellen. Auf weitere Ausführungen
über Versuchsdämme möchte ich mit Rücksicht auf die
speziell diesem Thema gewidmeten Voten verzichten.
Immerhin erlaube ich mir noch zu erwähnen, dass auch
an Schüttungen, die nicht den Charakter von Versuchs-
dämmen haben, bis heute umfangreiche Setzungsmes-
sungen durchgeführt wurden, so an der Grauholzstrasse
und an der Walenseestrasse im Mündungsgebiet der Linth
zwischen Gäsi und Linthsteg. Nachdem die Beobach-
tungen der ersten Phase, Verhalten der Dämme während
der Bauausführung, überall im wesentlichen abgeschlos-
sen sind, wird sich die Dauerbewährung der Schüttungen
unter Verkehr noch zeigen müssen. Damit erst können
definitive Schlüsse für die zahlreichen, noch zu bauenden
Strassendämme auf wenig tragfähigem Untergrund, wie
z.B. in der Rhoneebene bei Villeneuve, im Mündungs-
gebiet der Orbe bei Yverdon, entlang des Zihlkanals, im
Gebiete des Greyerzersees und des Lauerzersees gezogen
werden.

Sind die bodenmechanischen Untersuchungen eines
Gebietes beendigt, folgt die heikle Aufgabe, die Ergeb-
nisse dem projektierenden und bauausführenden Inge-
nieur so mitzuteilen, dass er sie bei seinen Überlegungen
mitverwenden kann.

c) Darstellung der bodenmechanischen Untersuchungsergebnisse

Es besteht heute bei der Darstellung von Sondieret-
gebnissen die Tendenz, nur gerade das Bodenprofil im
unmittelbaren Umkreis der Sondierung anzugeben. Mit
solchen Unterlagen ist weder dem projektierenden noch
dem bauausführenden Ingenieur ganz gedient. Denn ist
der Fachmann nicht in der Lage, d. h. derjenige, der sich
intensiv mit den Bodenuntersuchungen auseinanderge-
setzt hat, ein zusammenhängendes Bild über die Boden-
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verhältnisse zu geben, dürfte dies auch einem Aussen-
stehenden kaum möglich sein. Da Sondierungen nur einen
kleinen Teil des ganzen Gebietes aufschliessen, müssen
die mit dem Bau der Strasse beauftragten Ingenieure, ob
sie wollen oder nicht, sich auch Gedanken über die Zwi-
schenpunkte machen. Die beste Lösung scheint mir die
Vornahme der Interpretation der Zwischenpunkte durch
den Geologen in Zusammenarbeit mit dem Bodenrnecha-
niker. icht aus Messungen hervorgegangene Angaben
über den Schichtverlauf können allerdings nur informa-
torischen Charakter haben. Häufig sieht man bei der Dar-
stellung von geotechnischen Untersuchungen mit Ramm-
diagrammen angefüllte Pläne. Rammprofile sind wohl in
Spezialfällen für den projektierenden und ausführenden
Ingenieur interessant. Ich kann mir aber kaum irgend
jemand vorstellen, der aus einer Vielzahl von stark vari-
ierenden Rammdiagrammen irgendeine wesentliche Kon-
sequenz für den Strassenbau ableiten kann; vielleicht die,
der Boden sei so inhomogen, dass man nichts voraussagen
könne. Es scheint mir ausserordentlich wichtig, die Er-
gebnisse der allgemeinen bodenmechanischen Unter-
suchungen übersichtlich und in knapper Form darzu-
stellen. ur so ist Gewähr geboten, dass die Pläne auch
ihrer Bedeutung entsprechend benützt werden. Im wei-
tern darf ihre Bestimmung für den Unternehmer nicht
vergessen werden.

d) Aufgabe des bauausjührenden Ingenieurs

Der bauausführende Ingenieur muss sich insofern mit
den bodenmechanischenProblemen beschäftigen, als dem
Unternehmer nach den neuen Submissionsgrundlagen für
den ationalstrassenbau in den Erdarbeiten ein grosser
Spielraum offengelassen wurde. Dies in der Meinung, nur
dann könne ein wirtschaftliches Werk ausgeführt werden,
wenn auch die Ideen des Unternehmers mitberücksichtigt
würden. So ist es kaum vorstellbar, wie ein Arbeitsablauf
festgelegt werden kann, ohne dass die zum Einsatz gelan-
genden Baugeräte bekannt sind. Ich denke hier an die
Verdichtung von Schüttmaterial, die nach den neuen Vor-
schriften soweit Sache des Unternehmers ist, als es ihm
freigestellt ist, das Gerät und die Anzahl Arbeitspassen zu
wählen. Die einzige zu erfüllende Bedingung ist, den vor-
geschriebenen Verdichtungsgrad zu erreichen. Ebenso
wird dem Unternehmer freie Hand gelassen im Transport
des Aushubmaterials innerhalb seines Bauloses. Zur rich-
tigen Ausführung der ihm übertragenen Arbeit müssen
dem Bauausführenden die Unterlagen geliefert werden,
wie sie Art. 4 der Submissionsbedingungen vorschreibt:
«Die Bodenbeschaffenheit wird durch Angaben über die
geologischen Verhältnisse und durch weitere geotech-
nische Untersuchungen festgestellt. Die massgebenden
Wasserspiegel der Gewässer und des Grundwassers wer-
den ermittelt. Die Untersuchungsresultate werden den
Ausschreibungsunterlagen beigelegt.»

Selbstverständlich steht der Bauleitung das Recht zu,
in ein spezielles Vorgehen erfordernden Fällen, entgegen
dem vorerwähnten Prinzip, genaue Vorschriften zu er-
lassen.

Aktuelle bodenmechanische Probleme

Im Verlaufe der Projektierung und Bauausführung
der Nationalstrassen tauchten eine Reihe praktischer und
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theoretischer Probleme von grosser wirtschaftlicher Be-
deutung auf. Aus der Vielzahl habe ich nur die wichtig-
sten herausgegriffen, ohne Ihnen in vielen Fällen die heute
oft noch fehlende fertige Lösung geben zu können.

a) Dammschiittung

Der natürliche Wassergehalt der schweizerischen Bö-
den ist meistens wesentlich höher als der günstigste Ein-
bauwassergehalt. Während das Schüttmaterial in den
Sommermonaten durch Austrocknen 1 bis 2% an Was-
sergehalt verliert und dadurch meistens gut einbaubar
wird, ist dies während der übrigen Monate, d. h. min-
destens der Hälfte des Jahres, nicht der Fall. Wie die Frage
der Verwendbarkeit von Aushubmaterial für Damm-
schüttungen ganz verschieden beantwortet wird, zeigen
die Bauplätze, wo auf den einen praktisch alles gewonnene
Material wieder verwendet wird, auf andern dagegen mit
demselben Material grosse Abraumdeponien geschaffen
werden. Meiner Ansicht nach zerfällt das ganze Problem
in zwei: in eines bautechnischer atur, das zulässige
Setzungsmass und der Verlauf bestimmen die zulässige
Qualität und erforderliche Verdichtung des Damm-
materials, und in eines ausführungstechnischer Natur, die
Art des vorhandenen Schüttmaterials bestimmt im Zu-
sammenhang mit der Witterung die Möglichkeiten des
Maschineneinsatzes. Das letztere Moment ist für die
Wirtschaftlichkeit des Strassenbaues von entscheidender
Bedeutung, wie das nachfolgende Beispiel zeigt.

Auf dem ersten gros sen Erdbaulos der Autobahn
Lausanne-Genf konnten in den Monaten Juli bis De-
zember des Jahres 1959 die Geräte nur während 48% der
vorgesehenen Arbeitszeit zum Einsatz gebracht werden.
Im regenreichen Oktober dieser Periode war ein Einsatz
nur während 1% Tagen möglich, eine Zahl, die zeigt,
dass auf diese Art nicht mehr wirtschaftlich gebaut wer-
den kann. Wenn auf andern im Bau befindlichen Strecken
des Nationalstrassennetzes die Ausfallzeit nicht derart
extreme Formen angenommen hat und nur zwischen 20
bis 30% der möglichen Arbeitszeit betrug, so scheint mir
doch die ganze Frage des Arbeitseinsatzes neuzeitlicher
Maschinen im Erdbau das grosse Problem in der Abwick-
lung des Bauprogrammes zu sein. Vermehrte Untersu-
chungen liegen im Interesse aller und sind erforderlich.
Es kann nicht irgend jemandem auf der Baustelle über-
lassen werden, zu entscheiden, welches Material verwen-
det werden muss und welches nicht. Die auf dem Spiele
stehenden Werte sind dafür zu gross. Bis heute konnte
folgendes festgestellt werden: vor allem der schichtweise
Einbau von besserem, teilweise zugeführtem und
schlechterem Dammaterial hat sich bewährt. Ein der-
artiger Einbau kann jedoch nur durchgeführt werden,
wenn tatsächlich beide Materialsorten in greifbarer ähe
liegen. Weiter wurde versucht, durch Kalkstabilisierung
unverwendbares Material verwendbar zu machen. Hier-
bei dürfen wir uns nicht über die Tatsachen hinwegtäu-
schen lassen, auch dieses Verfahren ist an niederschlags-
freies Wetter gebunden, und stabilisiertes Material weist
eine höhere Plastizität auf und ist dementsprechend, wenn
durch Fahrverkehr zerstört und durch Regen durchnässt,
schwierig zu behandeln. Die praktische Erfahrung der



Bewährung kalkstabilisierten Materials in grossem Um-
fang steht noch aus.

b) Fundationsschicht

Während die untersten Schichten einer Dammschüt-
tung durch den Verkehr kaum beansprucht werden,
trifft dies für die obersten Lagen und die Fundations-
schicht nicht mehr zu. Die Fundationsschicht soll ent-
sprechend den Normen aus frostsicherem Material be-
stehen. Sie hat im wesentlichen drei Funktionen zu er-
füllen: einmal den Einfluss der Verkehrslasten so weit
herabzumindern, dass er vom Unterbau auch während
der Auf tauphase nach einer Frostperiode aufgenommen
werden kann; die Einwirkungen des Frostes bezüglich
Hebungen auf ein erträgliches Mass zu reduzieren, und
nicht zuletzt um in den meisten Fällen während der Aus-
führung den Baustellenfahrzeugen die Zirkulation zu er-
möglichen.

Die Versuchsanstalt für Wasser- und Erdbau hat in
ihrem Bericht « Die Frosteindringung in Kiessand-
material von Strassen» die Frage der Frosttiefe eingehend
behandelt. Das Studium erfolgte auf Grund von lang-
jährigen Lufttemperaturmessungen. Sie hat dabei für
35 Stationen der Schweiz die mittlere Frosttiefe innerhalb
einer Periode von zehn Jahren und die mittlere der drei
kältesten Winter in 30 Jahren berechnet. Bis heute war es
im Strassenbau üblich, gewisse Frosteinwirkungen zuzu-
lassen, wobei das Intervall, in dem diese eintreten durften,
der Gebrauchsdauer des betreffenden Belages entsprechen
sollte. Für Oberflächenbehandlungen und leichte Beläge
hat man etwa zehn Jahre angenommen. Die Beton- oder
Bitumenbeläge der Nationalstrassen jedoch werden für
eine Gebrauchsdauer von mindestens dreissig Jahren
dimensioniert, was die Idee aufkommen lassen könnte,
die Fundationsschicht zu verstärken. Studieren wir die
Tabelle über die mittlere Frosteindringung in den drei
kältesten Wintern innerhalb dreissig Jahren, so sehen wir,
dass aus wirtschaftlichen Gründen eine Auskofferung bis
auf diese Frosttiefe in den meisten Fällen nicht in Frage
kommen kann. Soweit mir bekannt ist, wurde bis heute
noch keine Nationalstrasse gebaut mit einer bis auf die
grössten innerhalb der Lebensdauer des Belages auftre-
tenden Frosttiefen reichenden Fundationsschicht. Es sei
denn, die Dammschüttung ihrerseits oder der Untergrund
seinerseits bestehe aus frostsicherem Material. Es ist also
eine Illusion, zu glauben, mit der heute üblichen Methode
fundiere man bis auf jene praktisch selten vorkommende
Frosttiefe. Wie ausländische Erfahrungen zeigen, ist dies
auch in den wenigsten Fällen notwendig. Das ganze Pro-
blem hängt davon ab, wie sich das unmittelbar an die
Fundationsschicht grenzende Unterbaumaterial bei Frost
und während dem Auftauen verhält. Gegenüber früher,
als noch keine Frostschutzschichten eingebaut wurden,
geht man gleichsam eine Stufe tiefer, man lässt für den
Unterbau nur noch kurze und wenig intensive Frost-
perioden zu. Man sah ein, dass eine Fundierung bis auf die
grösste Frosttiefe wirtschaftlich kaum möglich ist und bis
heute noch nie ausgeführt wurde. Es bleibt nur die Frage,
welche Reduktion in der Dimension der Frostschutz-
schicht noch zulässig sei. Nach ausländischen Angaben
ist vor allem die Homogenität neben den hydrologischen

Verhältnissen und der Art des Unterbaumaterials mass-
gebend. Ungleichmässige Frosthebungen müssen ver-
mieden werden. Was unter dem Begriff genügender
Homogenität verstanden wird, ist jedoch schwer zu sagen.
Nur eingehende Messungen bei bekanntem Unterbau
können hier Aufschluss geben. Ist dieser Begriff einmal
geklärt, dürften sich noch an vielen Orten Einsparungen
erzielen lassen. Bei hydrologisch sehr ungünstigen Ver-
hältnissen besteht die Möglichkeit, eine zusätzliche Sicher-
heit gegen die Wirkungen des Frostes zu erhalten, indem
die obersten Schichten des Unterbaues mit wenig frost-
gefährdetem Material ausgeführt oder mit Zement sta-
bilisiert werden. Als Beispiel diene die im folgenden Ab-
schnitt erwähnte Grauholzstrasse.

Je länger je mehr werden natürliche Kiessandvor-
kommen, die dem Kriterium von Casagrande bezüglich
Frostsicherheit entsprechen, rarer. In vielen Fällen stellt
sich die Frage nach den zu ergreifenden Massnahmen bei
zuviel Feinanteilen im Fundationsmaterial. Drei Mög-
lichkeiten stehen vorläufig im Vordergrund: 1. durch
Waschen das Zuviel an Feinanteilen auszuschwemmen;
2. durch Stabilisieren das Fundationsschichtmaterial zu
verändern, um eine Frostgefährdung aufzuheben, und 3.
durch Laboratoriumsversuche festzustellen, ob der Frost-
gefährlichkeitsgrad nicht derart gering sei, um einen Ein-
bau des Materials ohne weitere Massnahmen noch ver-
antworten zu können. Auf der Grauholzstrasse wurde
siltiger Kiessand mit bis 7% Feinanteilen < 0,02 mm so-
weit mit Zement stabilisiert, dass er auch unter hydro-
logisch ungünstigen Bedingungen durch Frost keine Ver-
änderung erleidet.

Die Angaben der VA WE genügen nach meiner Auf-
fassung in den meisten Fällen vollständig, um sich ein
Bild über die Frosteindringung im Kiessandmaterial in
den verschiedensten Gegenden der Schweiz zu machen.
Jedenfalls sind diese Ergebnisse viel wertvoller, als die
noch rasch erhobenen Frosttiefen weniger Winter vor
Baubeginn. Umsomehr, wie bereits erwähnt, die Kenntnis
der Frosttiefe nur in den wenigsten Fällen den Entscheid
über die Stärke der Fundationsschicht vorwegnehmen
wird.

c) Decke

Die Dimensionierung eines Strassenaufbaues ist eines
der schwierigsten Probleme. Naturgemäss gehört dazu
auch die Fahrbahndecke. Das vorerwähnte Problem kann
nicht allein vom Bodenmechaniker, sondern muss in Zu-
sammenarbeit mit dem Belagstechniker und nicht zuletzt
dem Verkehrsprognostiker gelöst werden. Weder Belag
noch Unterbau können getrennt behandelt werden. Diese
Erkenntnis ist seit langem bekannt, aber erst in letzter
Zeit Allgemeingut geworden. Dem Problem der Dirnen-
sionierung sucht man von allen Seiten beizukommen. Auf
theoretischem Wege durch Erweiterung der Bous-
sinesqschen Theorie über die Kraftausbreitung in einem
elastischen isotropen Halbraum, wodurch das Zwei- und
Dreischichtenproblem gelöst wurde; auf Grund von
Schwingungsmessungen in Verbindung mit theoretischen
Überlegungen oder auf rein empirischem Wege durch
Messungen an bestehenden Objekten. Den statischen
Überlegungen und Theorien haften insofern gewisse
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Mängel an, als diese dem ganzen Problem nie vollständig
gerecht werden können. Wie heute bekannt ist, verur-
sachen Materialermüdungen das Versagen der Strassen-
konstruktionen. Am erfolgversprechendsten scheint mir
heute diejenige Methode, bei der Theorie und Messungen
Hand in Hand gehen. ur so wird es möglich sein, die
theoretischen Grundlagen soweit zu verfeinern, um die
wirklichen Verhältnisse wiedergeben zu können. Die
verschiedenen Einflüsse, zusammenhängend mit den
Charakteristika der Fahrzeuge und klimatologischen Wir-
kungen, errechnet allein auf theoretischem Weg, wird
man kaum jemals derart erfassen können, damit Beobach-
tungen in der Natur nicht mehr nötig sein werden.

In letzter Zeit haben auch in der Schweiz die Deflek-
tionsmessungen Eingang gefunden. Das Prinzip besteht
darin, die maximalen elastischen Durchbiegungen der
Beläge, eventuell die vollständige Biegelinie der Belags-
oberflächen unter einer bestimmten Radlast zu messen.
Aus dem Ausland ist bekannt: Zwischen der Grösse der
Durchbiegung und der Lebensdauer eines Belages bei ge-
gebener Verkehrslast bestehen bestimmte Beziehungen.
Man trachtet deshalb danach, den Unter- und Oberbau
einer Strasse so zu wählen, dass die gemessene Durchbie-
gung das vorgesehene und empirisch bestimmte Mass
nicht überschreitet. Schon die Messungen sind nicht ganz
einfach durchzuführen. Viele vorhandene Einflüsse, spe-
ziell beim bituminösen Belag, erschweren einen Vergleich
der Ergebnisse. Mit der aber in der Schweiz entwickelten
Messtechnik kann den Resultaten Vertrauen entgegen-
gebracht werden. Noch bedeutend schwieriger als das
eigentliche Messen ist die Interpretation der Resultate.
Die Vielzahl der verschieden aufgebauten Strassen in der
Schweiz ist für systematische Untersuchungen nicht eben
geeignet. ach der amerikanischen Literatur ist, bei fest-
gelegter Verkehrsintensität, die dort im allgemeinen
einem zehnmillionenfachen Lastwechsel einer 4,5-t-Achs-
last entspricht, die zulässige Durchbiegung für jede Be-
lagsdicke und jeden Belagsaufbau verschieden. Bei kali-

fornischen Versuchen beispielsweise betrug sie unter
einer Radlast von 4,5 t für eine Stärke des bituminösen
Belages von 7,6 cm 0,51 mm, für eine Belagsstärke von
5,1 cm 0,63 mm und für eine 20 cm starke zementstabili-
sierte Schicht mit einer 5,7 cm starken bituminösen Decke
0,3 mm. Die zulässige Durchbiegung von 0,3 mm scheint
im ersten Augenblick sehr niedrig. Dabei aber müssen wir
berücksichtigen, dass grössere Durchbiegungen ein Zer-
stören der stabilisierten Schicht und damit auch der bitu-
minösen Decke zur Folge hätten. Dieses Beispiel wählte
ich, um zu zeigen, wie selbst für Vergleiche die Resultate
von Deflektionsmessungen bei verschiedenartigem Stras-
senaufbau sehr sorgfältig zu interpretieren sind. Ein
Strassenaufbau, gegenüber einem andern eine kleinere
Durchbiegung zeigend, braucht nicht unbedingt besser
zu sein. Auch lassen sich die Erfahrungen aus dem Aus-
land nicht ohne weiteres übertragen, ohne genaue Kennt-
nis, für welche klimatischen Verhältnisse, für welchen
Belagsaufbau, für welche Verkehrsbelastungen und für
welche Unterbauverhältnisse die angegebenen zulässigen
Durchbiegungen gültig sind.

Auf dem Gebiete der Dimensionierurig des Strassen-
aufbaues steht dem Bodenmechaniker noch ein gros ses
Tätigkeitsfeld offen. Die zu lösenden Probleme sind sehr
vielfältig. Es ist nicht nur wünschenswert, sondern direkt
erforderlich, immer wieder Beobachtungen am Objekt
zu machen. Das sogenannte Pröbeln ohne exakte Beob-
achtungen wird im Strassenbau kaum zum Fortschritt
beitragen.

Ich hoffe, Sie, meine Herren, mit meinen Ausführun-
gen über den Stand der bodenmechanischen Arbeiten bei
den Nationalstrassen in den wesentlichen Zügen orien-
tiert zu haben. Ich bin überzeugt, in den nächsten Jahren
wird der Ingenieurzweig des Bodenmechanikers noch sehr
an Bedeutung gewinnen, besonders da bei der zusehends
grösser werdenden Landknappheit die Gebiete mit guten
Bodenverhältnissen rarer werden und Strassen auch auf
ungünstigen Böden gebaut werden müssen.

Der Erdbaumechaniker im Dienste des Strassenbauers
Von H.Stiissi, Kantonsingenieur, Zürich

Die Erdbaumechanik ist ein sehr junges Schoss am
alten Stamm der Ingenieurkunst. Und doch können wir
sie im modernen Strassenbau, welchem die heutige Ta-
gung gewidmet ist, nicht mehr missen. Erdbaumechanik
und Strassenbau gehören heute zusammen, ich möchte
fast sagen, wie der Wind und das Meer, wie der Weg und
der Steg, oder besser: wie der Teil und das Ganze. Dabei
geht es letzten Endes immer wieder um das Grundsätz-
liche und um den Menschen. Ich beschränke mich deshalb
im wesentlichen darauf, Ihr Augenmerk als Spezialisten
der Bodenmechanik und Furidationstechnik auf einige
grundsätzliche Fragen zu lenken, die mir als Strassen-
bauer besonders am Herzen liegen.

Die stürmische Entwicklung in der Wissenschaft und
Technik hat dazu geführt, dass ein Einzelner heute kaum
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mehr in der Lage ist, das ganze Fachgebiet, das er sich zum
Beruf erwählt hat, bis in alle Details, bis in die äussersten
Schosse des gewaltig gewordenen Baumes zu beherrschen.
Wir gehen zum Bauanwalt, zum Steueranwalt. Patentan-
walt, wir konsultieren den Spezialarzt für dieses und einen
andern für jenes Leiden, und im Strassenbau bedienen
wir uns der Spezialisten für die Planung, die Projektie-
rung, den Brückenbau und nicht zuletzt der Fachleute für
die Untersuchung und Beurteilung des Baugrundes.

Diese Spezialisierung ist angesichts der Kompliziert-
heit der Materien, mit denen wir uns zu befassen haben,
unumgänglich. Doch hüten wir uns davor, sie als das A
und 0 unseres Lebens oder auch nur unseres Berufes zu
betrachten! Ein Spezialist als solcher ist stets nur ein
halber Mensch. Der ganze Mensch, den wir anstreben,



muss in der Lage sein, über sich selber hinauszublicken;
er muss in der Lage sein, zu erkennen, dass sein Spezial-
gebiet nur einen Teil des Ganzen darstellt, dass sein Spe-
zialwissen niemals Selbstzweck, sondern nur Mittel zum
Zweck sein kann, dass es dem Leben zu dienen hat und
dass er selber sich einzufügen hat in das grosse Ganze.

Das gilt - um beim Thema zu bleiben - nicht nur für
den Erdbaumechaniker, sondern auch für den Strassen-
bauer. Wir bauen nicht einfach Strassen zu unserem Ver-
gnügen. Diese Werke haben vielmehr der Allgemeinheit
zu dienen, und nur, wo sie diesen Zweck erfüllen, erfüllen
sie auch ihren Sinn. Um die Verkehrsbedürfnisse der All-
gemeinheit befriedigen zu können, ist es jedoch notwen-
dig, sie vorerst zu erkennen. Und wenn sie erkannt sind,
geht es nicht einfach darum, die kürzeste und topogra-
phisch günstigste Verbindung zwischen zwei Punkten
herzustellen. Eine neue Strasse hat auch Rücksicht zu
nehmen auf eine ganze Reihe aussertechnischer Gegeben-
heiten, wie die Regionalplanung, die bestehende Über-
bauung, Land- und Forstwirtschaft, die Schutzwürdigkeit
der Landschaft und vieles andere mehr. Unter Berück-
sichtigung all dieser Faktoren, zu denen häufig auch noch
politische hinzutreten, wie z.B. Gemeindegrenzen oder
bevorstehende Wahlen, soll die Strasse in erster Linie
möglichst leistungsfähig und verkehrssicher und zudem
noch möglichst wirtschaftlich angelegt werden. Dies er-
fordert vom Strassenbauer ein Hinauswachsen über das
reine Spezialistentum, ein Hineindenken in die Erforder-
nisse der Praxis und die Unterordnung seines technischen
Vollkommenheitsstrebens unter die letztlich allein ent-
scheidenden Gesamtinteressen .

Dasselbe müssen wir auch vom Erdbaumechaniker
verlangen. Da die Erdbaumechanik noch eine sehr junge
Wissenschaft ist, muss hier der Grundlagenforschung
eine ganz besondere Bedeutung zuerkannt werden.
Gleichwohl dürfen wir nicht vergessen, dass die Grund-
lagenforschung, die bei uns vor allem an den Hochschulen
betrieben wird, nur ein wichtiges Tätigkeitsgebiet des
Erdbaumechanikers darstellt. Die theoretischen Erkennt-
nisse, die auf diesem Gebiet erarbeitet werden, gewinnen
ihren tieferen Sinn nur dadurch, dass sie früher oder
später der Praxis, d. h. dem projektierenden Ingenieur zur
Verfügung stehen. Diese Tätigkeit für die Praxis setzt,
soll sie erfolgreich sein, gros se praktische Erfahrung vor-
aus und erfordert auch eine gewisse Risikofreudigkeit, die
sich um so mehr rechtfertigt, als wir Strassenbauer bereit
sind, die sich daraus ergebende Verantwortung mitzu-
tragen. Im weiteren erlangen die theoretischen Unter-
suchungen nur dann ihren vollen Wert, wenn sie innert
nützlicher Frist abgeschlossen werden. Der bekannte
Spruch «Weniger wäre mehr gewesen» darf, soll das
Leben von der Wissenschaft profitieren, auch hier nicht
ausser acht gelassen werden.

Beim Strassenbau liegt die Hauptaufgabe des Erdbau-
mechanikers in der Abklärung der geotechnischen Eigen-
schaften des Baugrundes. Das ist besonders bedeutungs-
voll bei der Erstellung von Autobahnen. Diese bilden
einerseits wegen ihrer Breite und anderseits wegen der
grossen Radien und der kleinen Steigungen, dann aber
auch wegen ihrer Verkehrsbedeutung ganz andere Werke
als die Strassen, an die wir uns gewohnt sind. Wenn eine

gewöhnliche Strasse allein auf Grund der praktischen
Erfahrung des Strassenbauers noch ohne grosse Boden-
untersuchungen einwandfrei und haltbar gebaut werden
kann, so trifft dies beim Bau der ationalstrassen, die
höchsten Anforderungen genügen müssen, nicht mehr
zu. Im Kanton Zürich ist das entsprechende Vorgehen
auf dem erdbaumechanischen und materialtechnischen
Gebiet ungefähr folgendes:

Sobald die Linienführung einer Strasse generell fest-
gelegt ist, wird ein Fachmann beauftragt, ein grobmaschi-
ges Programm für die notwendigen Baugrunduntersu-
chungen auszuarbeiten. Ist dieses Programm bereinigt,
erhält eine Bohrfirma den Auftrag, die vorgesehenen
Bohrungen durchzuführen. Je nach Bedarf werden dem
Boden gestörte und ungestörte Proben entnommen und
diese alsdann in einem Laboratorium untersucht. Dabei
ergeben sich in der Regel zahlreiche Fragen, die genauerer
Abklärung bedürfen. Der ersten folgt daher eine zweite
Bohrkampagne, auf Grund welcher die besonderen Pro-
bleme, die sich ergeben haben, studiert werden. Sind die
Lösungen gefunden, kommt als dritte Phase die Bauaus-
führung. Während des Baues der Strasse setzt dann die
Baukontrolle ein, die den Baugrund überwacht und die
für den Strassenbau verwendeten Materialien ständig
überprüft.

Zur Bewältigung dieser Untersuchungs- und Kon-
trollaufgaben stehen uns die zuständigen Hochschulin-
stitute, Laboratorien privater Firmen und drei eigene
Prüfstellen zur Verfügung. Besondere Bedeutung kommt
dabei der Mitwirkung der Hochschulinstitute zu, die uns
vor allem bei der Lösung der erwähnten besonderen Pro-
bleme unterstützen. Demgegenüber befassen sich die drei
kantonalen Prüfstellen - das Zentrallaboratorium in Die-
tikon und die beiden Feldlabors in Kloten und Horgen -
zur Hauptsache mit der Baukontrolle. Im wesentlichen
geht es dabei nicht um wissenschaftliche Untersuchun-
gen, sondern um die üblichen Standardversuche und bei
den Feldlabors vor allem auch um die Verarbeitung gros-
ser Materialproben, die von den umliegenden wichtigen
Strassenzügen, die sich im Bau befinden, anfallen. Ähn-
liches gilt für die privaten Firmen, die wir von Fall zu
Fall zur Mitarbeit heranziehen. Die Koordination der
Voruntersuchungen, der Abklärung von Spezialpro-
blemen und der Baukontrolle mit den daran beteiligten
Prüfstellen liegt in den Händen eines Erdbaumechanikers,
den wir eigens zu diesem Zweck angestellt haben.

Ergänzend ist in diesem Zusammenhang auf folgen-
den Punkt hinzuweisen: Die unzähligen Routineunter-
suchungen, die zur Bewältigung der genannten Aufgaben
notwendig sind, werden bei uns zurzeit weitgehend von
angelernten Hilfskräften ausgeführt. Diese Lösung ver-
mag jedoch auf die Dauer nicht zu befriedigen. Ich er-
achte es vielmehr als unerlässlich, dass auch auf dieser
Stufe der notwendige Nachwuchs systematisch herange-
bildet wird, und zwar nicht auf dem Wege blosser An-
lernung, sondern durch eine eigentliche Schule für erd-
baumechanische Laboranten. Diese nachhaltige Förde-
rung des beruflichen Nachwuchses scheint mir eine
wichtige Aufgabe sämtlicher interessierter Kreise zu sein.

Einige weitere Ausschnitte aus der Zusammenarbeit des
Erdbaumechanikers mit dem Strassenbauer ergeben sich
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daraus, dass es beim Strassenbau immer wieder entweder
um eine Dammschüttung oder um einen Einschnitt ins be-
stehende Gelände geht. Die heutige Entwicklung auf dem
Gebiete des Strassenbaues erlaubt, mit den vorhandenen
Maschinen und Geräten gewaltige Erdschüttungen in
verhältnismässig kurzer Zeit vorzunehmen. Da allfällige
Setzungen bei dieser Bauweise wenig Zeit zum Abklingen
haben, ist es notwendig, dass Massnahmen getroffen wer-
den, um die Zusammendrückung möglichst zu beschleu-
nigen. Diese Massnahmen bestehen hauptsächlich darin,
die Qualität des Materials zu kontrollieren und die Ein-
baumethode dieser Qualität anzupassen. Eng damit ver-
bunden ist die gründliche Prüfung der Wiederverwend-
barkeit des Aushubmaterials, da dieses bei einer Zwischen-
lagerung seine ursprünglichen Eigenschaften unter Um-
ständen verliert. Hier vermag der Erdbaumechaniker
durch seine Arbeit massgebend zu einem wirtschaftlichen
Massenausgleich beizutragen. Dabei ist im Hinblick auf
das zeitliche Gesamtprogramm eine besonders enge Zu-
sammenarbeit mit dem Strassenbauer unerlässlich.

Die Dammschüttung bzw. der Strassenbau auf einem
Damm setzt ferner einen tragfähigen Untergrund voraus
und erfordert geeignetes Schüttmaterial. Damit stellt sich
die Frage der Stabilisierung des Baugrundes, d. h. der
Materialverbesserung durch Mischen des Baugrundes
mit Bindemitteln. In den letzten Jahren sind zernent- oder
bitumenstabilisierte Strassen verschiedentlich erstellt
worden. Es ist denn auch begeisternd, wenn mit solchen
Bindemitteln Materialien zu Tragschichten verwendbar
werden, die für sich allein nicht zu genügender Festigkeit
gebracht werden könnten. Auch für den Erdbaumecha-
niker ist dies aber noch kein altbekanntes, vertrautes Hilfs-
mittel. Dasselbe gilt für die in den letzten Jahren oft auf-
geworfene Frage, ob Dammschüttmaterial, das den ge-
stellten Anforderungen nicht entspricht, durch Mischen
mit ungelöschtem Kalk verbessert werden kann. Auch
auf diesem Gebiet bestehen noch relativ wenige Erfah-
rungen, so dass nicht mit Sicherheit gesagt werden kann,
ob auf diese Weise tatsächlich eine grössere Festigkeit und
damit reduzierte Setzungen zu erreichen sind. Zurzeit ist
an der linksufrigen Höhenstrasse ein grösseres Unter-
nehmen im Gang mit dem Ziel, diese Frage abzuklären.
Gleichwohl bleibt dem Erdbaumechaniker auch hier ein
weites Tätigkeitsgebiet im Dienste des Strassenbauers
offen. Insbesondere darf ob der sichtbaren Erfolge für die
Zeitspanne der Bauarbeiten die Frage nach der dauer-
haften Wirkung solcher Stabilisierungen im Strassen-
körper nicht ausser acht gelassen werden. Denn hinter
den gros sen Aufwendungen für den Bau einer neuen
Strasse sieht der Bauherr die Zeit des Betriebes mit den
Aufgaben des Unterhaltes und der Reparaturen, was ihn
notgedrungen zu einer gewissen Zurückhaltung gegen-
über solchen neuen, noch ungenügend erprobten Metho-
den zwingt. Diese Zurückhaltung darf indessen nicht so
weit gehen, dass alles, was nicht 100prozentig sicher ist,
abgelehnt wird. Auch der Bauherr muss eine gewisse
Risikofreudigkeit besitzen und abwägen, welche Risiken
er eingehen darf, um sowohl beim Bau als auch im Hin-
blick auf den späteren Unterhalt das wirtschaftliche Opti-
mum herauszuholen. Der Erdbaumechaniker ist ihm da-
bei ein unerlässlicher und wertvoller Berater.
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Gestatten Sie mir nun noch ein Wort an die Herren
Geologen. Ich habe den Ausdruck «Geologie» bis anhin
bewusst vermieden, weil der Geologe als solcher dem
Strassenbau nicht direkt zu dienen vermag. In der Mehr-
zahl der Fälle benötigen wir beim Strassenbau keine
eigentlichen Geologen, sondern Geotechniker, d. h. Män-
ner, die in der Lage sind, ihre geologischen Erkenntnisse
dem speziellen technischen Gebiet, auf dem sie tätig sind
- im vorliegenden Fall dem Strassenbau - dienstbar zu
machen. Als Beispiel erwähne ich die Seismik. In den ver-
gangenen Jahren sind wir mitunter der Auffassung be-
gegnet, geoelektrische und seismische Untersuchungen
vermöchten Sondierbohrungen zu ersetzen. Dies trifft
jedoch nur in den seltensten Fällen zu. Untersuchungen
dieser Art sind zwar nötig und wertvoll. Sie vermögen
aber nur ganz bestimmten Zwecken zu dienen und können
genauere Untersuchungen mit Sondierungen nicht er-
setzen, da wir als Strassenbauer auch über die Details des
Untergrundes (Gesteinsart, Korngrösse usw.) orientiert
sein müssen. Die Vermittlung dieser Unterlagen erfordert
vom Geologen einen ausgesprochenen Sinn für das
Technische. Es wird also auch von ihm ein Hinauswach-
sen über das reine Spezialistentum, ein Hineindenken in
die Erfordernisse des Gesamtwerkes und die Unterord-
nung seiner spezifischen wissenschaftlichen Interessen
unter die praktischen Interessen des Ganzen gefordert.

Im weiteren gilt für beide - den Erdbaumechaniker
und den Geologen, die beim Strassenbau tätig sind -, dass
ihre Arbeit nur einen Sinn hat, wenn sie dem Strassen-
bauer dient, und sinnlos wird, wenn sie sich in den theo-
retischen Schwierigkeiten verliert. Was wir brauchen, ist
nicht eine tiefschürfende wissenschaftliche Abhandlung,
sondern der praktische, ohne grosse Wenn und Aber er-
teilte Rat des Fachmannes, der uns hilft, ein konkretes
Problem innert nützlicher Frist vielleicht nicht in der
besten, aber doch in befriedigender und den Verhältnissen
angemessener Weise zu meistern. Dazu ist ein gewisser
Mut auf beiden Seiten unerlässlich. Die Entscheidung
und damit die letzte Verantwortung liegt jedoch beim
Strassenbauer als dem Leiter und Koordinator des ge-
samten Werkes. Das bedingt, dass auch er gewisse Kennt-
nisse der Geologie und Erdbaumechanik besitzt und für
deren Arbeitsmethoden Verständnis aufbringt, wie um-
gekehrt der Geologe und Erdbaumechaniker, der dem
Strassenbau dient, nicht ohne Kenntnis oder zumindest
Verständnis für die Probleme des Strassenbaues aus-
kommt.

Damit komme ich zum Ausgangspunkt meiner Dar-
legungen zurück. Erdbaumechanik wie Strassenbau er-
fordern vielfältige Talente, und nicht der bestaus-
gewiesene Spezialist ist zum vornherein auch der beste
Erdbaumechaniker oder Strassenbauer. Viel wesentlicher
scheint mir, dass der Ingenieur, sei er nun auf dem einen
oder andern Gebiet tätig, den Blick für das Ganze und für
die Zusammenhänge besitzt, sich diesen Blick auch im
Trubel des Alltags bewahrt, oder kurz: über einen weiten
Horizont verfügt, der ihn seines Berufes erst würdig
macht. Nur auf dieser Basis kann die Zusammenarbeit
zwischen Erdbaumechaniker und Strassenbauer die
Früchte zeitigen, wie sie von uns im Interesse der Gesamt-
heit gefordert werden.



Moderne Fundationsmethoden beim Bau der Nationalstrasse N I

Abschnitt Bern-Kantonsgrenze
Von U. Kunz, Oberingenieur des Büros für Autobahnbau, Bern

Bei der Behandlung dieses Themas wird weniger die
Rede von bodenmechanischen Fragen als vielmehr von
solchen der Fundationstechnik im erweiterten Sinne sein,
allerdings mit der Beschränkung auf einzelne Probleme
des Trassebaues.

Wir Autobahnbauer sollten es vermeiden, dass jeder,
der neu anfängt, gewissermassen wieder beim Nullpunkt
beginnen muss, deshalb scheint mir der Zeitpunkt ge-
kommen, um über unsere im Kanton Bern gemachten Er-
fahrungen einiges bekanntzugeben.

Die möglichst allgemeine Veröffentlichung von bis-
herigen Erfahrungen kann nicht nur für den Theoretiker,
sondern auch für den Praktiker von gros sem Wert sein,
auch wenn die einzelnen Mitteilungen gelegentlich eine
subjektive Färbung haben sollten. Gerade die Erdbau-
technik erfordert eine grosse individuelle Anpassungs-
fähigkeit, wobei das praktische Einfühlungsvermögen
mindestens so wichtig ist wie die theoretischen Erkennt-
russe.

Beim Autobahnbau, den wir im schweizerischen Mit-
telland betreiben, ist das wichtigste Erdbaugerät der so-
genannte Scraper, auf deutsch der Schürfkübelwagen. Da-
zu kommt der ihm zudienende Gehilfe, der Bulldozer. Eine
Beschreibung dieser Geräte dürfte sich wohl erübrigen,
sie sind allgemein bekannt.

Bereits vor drei Jahren, als die Erdarbeiten im Grau-
holz ausgeschrieben wurden, zeigte sich, dass in wirt-
schaftlicher Hinsicht der Löffelbagger in Verbindung mit
Kippern mit dem Seraper bei durchschnittlichen, nor-
malen Verhältnissen nicht konkurrieren kann.
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Es ist mit Sicherheit damit zu rechnen, dass auch in
Zukunft der Seraper das Feld behaupten wird. Im Nach-
folgenden seien einige Aspekte des Betriebes mit Schwer-
fahrzeugen geschildert. Dabei soll die Problematik des
ganzen Erdbaubetriebes anhand der drei nachstehenden
Themen behandelt werden.

1. Die Erstellung des Planums beim Erdabtrag mit Sera-
pern, ein Bauvorgang, der immer wieder zu Diskus-
sionen Anlass gibt;

2. Die Frage der Transportpisten;

3. Die Erstellung der Fundationsschicht.

Vorausgeschickt seien noch einige allgemeine Be-
merkungen. In Abbildung 1 ist der Aufbau eines Stras-
senkörpers mit Unterbau, Planum und Oberbau darge-
stellt.

Da die zu wählende Arbeitsmethode stark vom Bo-
denmaterial abhängt, sei diesbezüglich auf die Veröffent-
lichung von Ingenieur Zeindler in dieser Zeitschrift hin-
gewiesen, worin die an der Grauholzstrasse angetroffenen
Bodenarten beschrieben sind. Auf den nächsten 9 km
Autobahn sind die Bodenverhältnisse ähnlich.

Eine mehr oder weniger starke hellbraune Abdeck-
schicht besteht aus Böden der Klassifikation SM und SC,
also aus siltigen und tonigen Sanden, gelegentlich wird
auch etwas Silt, ML angetroffen, Lehm, wie wir dem bis-
her sagten. Unter dieser Schicht folgen Moränen der
letzten Eiszeit, bestehend aus Material der Gruppen GP,
GM, also lehmigen Kiesen und Gerr.ischen davon mit SM
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Abb. 1. Aufbau des Strassen körpers, schematisch dargestellt
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und Sc. Diese Moränen sind von recht variabler Beschaf-
fenheit, teilweise sind sie offenbar verschwemmt und
dementsprechend lose gelagert, es sind aber auch recht
dichte und feste Moränen vorhanden. An einer Stelle
haben wir Glück, da reicht der Einschnitt bis in den
Schotter der Risseiszeit hinunter, wo ein GW/, ein guter
Kiessand, angeschnitten wird.

Die Planumerstellung, und u/as damit zusammenhängt

Während bei kiesigen Böden der Seraperbetrieb kaum
wesentliche erdbauliche Probleme stellt, ist bei bindigem
Untergrund der Abtrag der letzten Bodenschicht direkt iiber dem
Planum eine Angelegenheit, die einige Vorsicht erfordert.
Nur die Beachtung gewisser Vorsichtsmassnahmen er-
spart einem dabei unangenehme Rückschläge. Dieser
Bauphase wollen wir nun unsere besondere Aufmerk-
samkeit zuwenden.

Zuerst wollen wir uns die Funktion des Planums in
Erinnerung rufen: Das Planum hat einmal den Abfluss des
Wassers im Baustadium zu ermöglichen. Das einsickernde
Regenwasser muss unbedingt abfliessen können, es darf
auf keinen Fall den Untergrund oder den Unterbau auf-
weichen. Dies ist ein sehr wichtiger Punkt. Das Planum
muss wegen des Wasserabflusses auch profilgerecht sein
und soll ein minimales Quergefälle von 4% aufweisen.
Selbstverständlich muss es tragfähig sein, d. h., bei nor-
mengemässer Oberbaustärke muss es einen ME-Wert von
150 kg/cm2 aufweisen. Ein zu weiches Planum kann beim
Bau der Fundationsschicht üble Folgen haben. Aus alle-

~o mube.r t.A.

5301

510 f

500'

190,
Km32

5Wm.uber M.

530·

SM-ML

dem ergeben sich eine Anzahl Forderungen an die Aus-
führungstechnik.

An erster Stelle steht das Verbot jeglichen Verkehrs auf
dem fertigerstellten Planum. Eine dementsprechende
Weisung sollte allen am Bau Beteiligten so lange einge-
trichtert werden, bis sie in Fleisch und Blut eingedrungen
ist.

Ein weiterer Grundsatz ergibt sich hinsichtlich den
Abtragungsarbeiten selber: Bei bindigen Bodenarten
darf der Scraperabtrag nicht bis direkt auf das Planum hin-
unter vorgenommen werden.

Der Seraperbetrieb gibt eine Genauigkeit der Arbeits-
flächen von ca. ± 20 cm; wenn mit dem Scraperabtrag
bis auf das Planum heruntergefahren wird, so sind sehr
viele Stellen zu tief, sie müssen in der Folge durch an-
stehendes Material aufgefüllt werden. Dieses ist derart zu
verdichten, bis wieder die ursprüngliche Dichte des Bo-
dens erreicht ist. In unserem Klima muss damit gerechnet
werden, dass es zwischenhinein - und zwar bevor die
Nachverdichtung erfolgt ist - wohl einmal regnet; das
hat zur Folge, dass der Untergrund aufgeweicht wird. Es
ist deshalb unbedingt zu empfehlen, und es sollte bei was-
serempfindlichen Böden strikte verlangt werden, dass der
Betrieb mit den schweren Geräten auf einem sogenannten
Rohplanum aufhört. Dieses muss so hoch liegen, dass die
Geleisebildung nicht unter das definitive Planum hin-
unterreicht.

Die letzte Bodenschicht über dem Planum muss mit
geeigneten leichten Geräten abgeschoben werden und vor
allem mit solchen, die nicht auf der Arbeitsfläche bzw.
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Abb.2
Längenprofil der Teil-
strecke .Mattstetten-Emme,
generelle Klassifikation
der anstehenden Böden,
Ausrnass der Massen-
bewegungen
Die sogenannte Abdeck-
schicht ist durch einen
Raster gekennzeichnet

Kies verwenden fur Ober-
bau nördlich der Emme
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dem Planum verkehren. Den Feld-, Wald- und Wiesentrax
erachten wir in weichen Böden als für diese Arbeit wenig
geeignet; trotz seiner relativ geringen Bodenpressung ist
beim Abdrehen eine Geleisebildung nicht zu vermeiden.
Bei den Wendemanövern wird ein plastischer Boden
meist erheblich gestört. Die Übung, am Schluss den
Kübel über die Fläche zu schleifen, ist in erster Linie für
das Auge da, eine Verdichtung der aufgelockerten Partien
ist auf diese Weise natürlich unmöglich. Im Gegensatz
zum Trax ergibt der Einsatz eines Baggers, der auf dem
Rohplanum steht, viel eher ein Planum, das seine Funk-
tionen erfüllt. Bei den Baggergeräten mit ihren verschie-
denen Ausrüstungen steht heute eine ganze Anzahl zur
Verfügung, nicht zuletzt der Gradalf oder Teleskop-
bagger.

Betrachten wir den Arbeitsvorgang bei der Erstellung
der Böschungsplanien, so stellen wir fest, dass in sehr
vielen Fällen der Gradall verwendet wird. Bei der Erstel-
lung des Planums, das für die Strasse eine viel wichtigere
Funktion hat als eine Böschung, sieht man aber den Grad-
all selten oder nie; offenbar ist er hier, aus nicht recht er-
sichtlichen Gründen, zu teuer, oder es pressiert dann mei-
stens so, dass man sich anders behilft. Es ist dies zu be-
dauern, und ich bin sicher, dass viele Diskussionen und
auch Misserfolge erspart werden könnten, wenn hier
gleich von Anfang an auf volle Sicherheit geachtet würde.
Der anfänglich scheinbar teurere Bauvorgang ist in man-
chen Fällen am Ende doch der billigere.

Natürlich gibt es beim Bau des Planums auch andere
technische Möglichkeiten. Man kann beispielsweise eine
stark plastische oder zu nasse Bodenschicht wesentlich
tiefer als das Planum ausräumen und Material von mög-
lichst gleicher Beschaffenheit, aber günstigerem Wasser-
gehalt einbauen und das Planum auf diesem fertigersteI-
len, gleich wie auf einem Damm. Eine andere Möglich-
keit besteht darin, das Planum zu verbessern durch Bei-
mischung eines Bindemittels, eine Methode, die sich vor
allem in Fällen empfiehlt, wo der Kies sehr teuer ist. Es
kann auf diese Weise ein Teil des Untergrundes durch
Stabilisierung derart verbessert werden, dass er zum
Oberbau gerechnet werden kann. Bei jeder Methode, die
gewählt wird, müssen wir darauf achten, dass sie narren-
sicher ist.

Unsere Unternehmer möchte ich bei dieser Gelegen-
heit aufrufen, ihr Augenmerk vermehrt auf die eigent-
lichen Qualitätsprobleme zu richten. Selbstverständlich
haben sie in erster Linie dafür zu sorgen, dass der Betrieb
richtig läuft, aber es sollten unbedingt in vermehrtem
Masse den Bauführern und Polieren die elementaren
Grundsätze der Erdbautechnik beigebracht werden. Ich
könnte mir vorstellen, dass etwa folgende Begriffe unsern
Mitarbeitern, welche auf dem Bauplatz wirken, bekannt-
gemacht werden sollten: der vorhandene Wassergehalt,
der optimale Wassergehalt, das Raumgewicht, die Atter-
bergs ehen Konsistenzgrenzen und die Plastizitätszahl.
Gerade für die Leute, welche die örtlichen, ständig wech-
selnden Verhältnisse vor Augen haben, müssten die
Kenntnisse gewisser relativ einfacher Zusammenhänge
sehr wertvoll sein. Es könnte sich daraus eine auf unmit-
telbarer Erfahrung beruhende Synthese zwischen Theorie
und Praxis ergeben, zudem würde das gegenseitige Ver-
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LaborNr. Klass. Herkunft Verwendung

2379 SM-ML Profil 256 Dammschüttung
Abdeckschicht
Gyssberg Dammschüttung
Abdeckmaterial
Gyssberg Fundarions-Material

2330 SM-ML
(GM-ML)
GW/GM2399

Abb. 3. Die 3 hauptsächlichsten Materialkategorien. Die
Probe 2379 ist repräsentativ für die sogenannte
Abdeckschicht, die Probe 2330 für die darunterlie-
gende Moräne.

ständnis zwischen den Bauplatzmanagern und den Labor-
gewaltigen sicher sehr gefördert.

Die Frage der Transportpisten und die Massnabmen zur Ver-
ringmmg der Wetterempfindlichkeit des Erdbaubetriebes

In unseren beiden Baulosen an der Nationalstrasse N 1
hat nur ein einziger Unternehmer mit der Erstellung einer
separaten Baustrasse gerechnet. Er war von Anfang an in
finanzieller Hinsicht hoffnungslos im Rückstand.

Bei einer Offerteingabe müssen die geotechnischen
Unterlagen genau genug sein, damit ein erfahrener Unter-
nehmer weiss, was für Vorkehrungen im Blick auf die
Längstransporte zu treffen sind. Ich vertrete die Ansicht,
dass bei den Verhältnissen, wie sie in unserem Mittelland
gewöhnlich angetroffen werden und wo mit Scrapern ge-
arbeitet werden kann, ohne durchgehende separate Piste
oder Baustrasse auszukommen ist, sofern der Unterneh-
mung bei der Gestaltung ihres Bauprogrammes freie
Hand gelassen wird.

Der Verzicht auf eine Piste erfordert aber besondere
Vorsichtsmassnahmen: diese decken sich mit den im Erd-
bau auch sonst sehr zu empfehlenden Vorkehren. Über
einen schlecht erstellten Damm beispielsweise können wir
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Abb. 4. Seraperbetrieb beim Abtrag der Kuppe bei km 34.0
(vgl. Abb. 2), anfangs Oktober 1961. Transport auf
dem Untergrund bestehend aus S.-M.-Material.
Wassergehalt effektiv: 15-17%, optimaler Wasser-
gehalt 11-13%. Sehr starke Geleisebildung; der
Betrieb musste kurz darauf eingestellt werden und
wurde erst im Frühsommer 1962 wieder fortgesetzt

mit den 50 t schweren Geräten nicht lange fahren; der
Betrieb hört auch recht bald auf, wenn wir zusehen, wie
sich das Regenwasser in den Einschnittpartien sammelt.
Ich möchte fast sagen, dass der Längstransport über den
nackten Untergrund und über die Dammflächen geradezu
einen Test - die Amerikaner sprechen von Proofrolling-
abgibt über die bereits geleistete Arbeit. Werden bei-
spielsweise zu hohe Schichten geschüttet, so rächt sich
dies bald, indem sich die vom Erdbauer so gefürchteten
tiefen Geleise bilden.

Es kann kürzere Partien im gewachsenen Untergrund
geben, wo diese Geleisebildungen nicht zu umgehen sind.
Dann muss eben, wenn man so sagen kann, durchgewur-
stelt werden. Wird dafür gesorgt, dass sich kein Regen-
wasser in diesen Partien ansammeln kann, so wird der
Schaden begrenzt werden können. Der Unternehmer
wird im übrigen nach Möglichkeit dafür sorgen, dass der-
artige Partien nicht ausgerechnet im Frühjahr oder im
Herbst an die Reihe kommen.

Sofern es sich vermeiden lässt, sollte im Frühjahr nicht
dort die Arbeit wieder aufgenommen werden, wo im
Spätherbst noch Dämme geschüttet wurden, sondern es
sollten Strecken in Angriff genommen werden, auf denen
man den frisch abgedeckten Boden befahren kann. Wir
haben die interessante Erfahrung gemacht, dass nackter
Waldboden sich wesentlich besser befahren lässt als ein
teilweise abgesenkter Einschnitt. Ohne diese Beobach-
tung gleich verallgemeinern zu wollen, erscheint sie mir
immerhin erwähnenswert.

Wie aus dem Vorangegangenen wohl hervorgeht, ist
dieBauwasserhaltung eine weitere fundamentale Angelegen-
heit. Dies gilt nicht nur für die eigentlichen Verdichtungs-
arbeiten, sondern auch für die Längstransporte. Es muss
mit allen Mitteln vermieden werden, dass die Erdflächen
durchnässt werden, darum müssen vor Einbruch des Re-
gens die Flächen glattgewalzt werden, denn sobald der
Boden nass ist, kann man mit einer Glattwalze nichts mehr
ausrichten, weil das Material an ihr kleben bleibt. Je nach
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Art der Verdichtungsgeräte ist der Regen mehr oder
weniger gefährlich. Wir haben gute Erfahrungen mit der
Tampingwalze gemacht, welche noch eine gewisse Tie-
fenwirkung aufweist, jedoch die Erdfläche nicht derartig
aufreisst wie die Schaffusswalze. Die grosse Pneuwalze ist
recht unbeweglich, so dass sie sich auf unseren Baustellen
nicht grosser Beliebtheit erfreut. Ihre Wetterempfind-
lichkeit ist etwa gleich zu bewerten wie jene der Scraper
selber.

Von wesentlichem Einfluss auf die Längstransporte
ist die Topographie der Baustelle. Im Grauholz waren die
Verhältnisse insofern relativ einfach, als, im Längenprofil
betrachtet, die Aushubpartien oben und die Dämme unten
waren, so dass der ganze Abtragsbetrieb von oben nach
unten erfolgen konnte.

Im anschliessenden Los Mattsretten-Kantonsgrenze
liegen die Verhältnisse etwas ungünstiger. Dort muss auf
einigen Strecken durch mehr als einen Einschnitt hin-
durchgefahren werden und zudem noch mit Steigung.

Für diese relativ langen Transporte quer durch ver-
schiedene Einschnitte hätte theoretisch eine separate Bau-
strasse erwogen werden können. Eine solche hätte jedoch
ein sehr bewegtes Längenprofil mit erheblichen Steigun-
gen ergeben.

Um in wirklich ungünstigen Fällen, wo die Erdflächen
die Fahrzeuge einfach nicht zu tragen vermögen, eine ein-
wandfreie Piste zu erhalten, haben wir folgende Lösung
getroffen: Wir haben auf einer Fahrbahnhälfte zum voraus
das Planum und den Oberbau erstellt, und über diesen
liessen wir die schweren Geräte laufen. Um sicher keine
Risiken einzugehen, haben wir allerdings den Oberbau
auf 90 cm verstärkt. Wenn der Seraperbetrieb über die
Fundationsschicht geleitet wird, so ist unbedingt in Be-
tracht zu ziehen, dass die Baumaschinen eine viel grössere
Tiefenwirkung haben als der gewöbnli.che Strassenver-
kehr, so dass der Oberbau vorerst überschüttet und später
wieder abgetragen werden sollte (vergl. Abb. 6).

Abb. 5. Autobahnstrasse in der Gegend von km 37.2. Der
Abtrag von km 37.1 wurde über den nackten Unter-
grund nach dem Damm bei km 37.8 befördert. Relativ
geringe Geleisebildung, guter Pistenunterhalt. Auf
der hellen Fläche im Vordergrund rechts wurde nur
der Humus abgetragen, sie trug die leeren zurück-
kehrenden Serapers einwandfrei



Bau der Fundationsschicht bei VenJJendung von Schlverfahrzeugen

Die vorhin erwähnten Erdtransporte über die Fun-
dationsschicht sollten meines Erachtens die Ausnahme
bilden, dagegen wird die Kieszufuhr beim Bau der Fun-
dationsschicht stets auf gewissen Strecken über diese er-
folgen müssen, denn ein Transport über das Planum ist,
wie schon gesagt, verboten, es sei denn, der Untergrund
oder die Dämme bestehen aus Kies.

Der Bauvorgang einer Kiesschüttung erscheint auf
den ersten Blick sehr einfach. Ich glaube jedoch, dass es
trotzdem nötig ist, darüber zu sprechen, denn oft werden
schwere Fehler begangen, weil eben diesen Primitivitäten
keine genügende Beachtung geschenkt wird. Es werden
dann später tiefgründige Überlegungen angestellt zur
Abklärung der Frage, warum ein Kieskoffer plötzlich ver-
schmutzt ist.

Ich weiss, dass ich vielleicht eine etwas ketzerische
Ansicht vertrete, wenn ich behaupte, dass bei vielen auf-
getretenen Verschmutzungen der Fundationsschicht
nicht in erster Linie ein Filterproblem vorlag, sondern
dass es sich meistens um ein Problem der Tragfähigkeit
handelte. Entweder war die Fundationsschicht zu
schwach, oder aber das Planum war zu weich oder über-
haupt nicht vorhanden.

Wir wissen, dass für normale Lastwagen ein Oberbau
von ca. 60 cm nötig ist bei einem CBR-Wert des Unter-
grundes von 3; das entspricht etwa unserem siltigen Sand.
Es ist deshalb von vornherein ausgeschlossen, über eine
Kiesschicht von 30 bis 40 cm zu fahren mit Achslasten von
20 bis 25 t, wie sie z.B. einem Euclid-Kipper entsprechen.
Das sollte scheinbar jedem Bauführer ohne weiteres klar-
zumachen sein, und trotzdem hält es sehr schwer, dieser
Erkenntnis zum Durchbruch zu verhelfen.

Für den täglichen Gebrauch haben wir die Faustregel
aufgestellt, bei siltig-sandigem Planum sei für den Betrieb
mit Schwerfahrzeugen, wie dem Euclid, mindestens eine
Kiesschicht von 70 cm vorzusehen. Dieser Kies muss
selbstverständlich vorkopf geschüttet werden. Weil es
wohl wenige Geräte gibt, die 70 cm auf einmal verdichten,
muss die Schicht nachher wieder auf 40 bis 50 cm abge-
stossen werden, entweder in den Mittelstreifen oder den
Standstreifen ; dann erst kann die eigentliche Verdichtung
vorgenommen werden. Die zweite Schicht, die dann
nochmals aufgebracht werden muss, bis auf die Höhe der
Planie, ist selbstverständlich genau so wie die erste, vor-
kopf zu schütten.

Das Schütten so dicker Schichten hat automatisch
eine gewisse Entmischung zur Folge. Es wird kaum zu
vermeiden sein, dass zuunterst in den Koffer ausgerechnet
etwas gröberes Material gelangt, was der Filtertheorie
widerspricht.

Es besteht natürlich auch ohne weiteres die Möglich-
keit, zwei verschiedene Materialien zu verwenden, so z.B,
einen stark sandhaltigen Kies in einer unteren Schicht.
Auch in diesem Fall kann ohne weiteres vorkopf einge-
baut werden. Entsprechend der Kubatur, die pro Lauf-
meter Strasse eingebracht werden muss, wird der 70 cm
hohe Damm, den ich vorhin erwähnte, dann eben schmä-
ler, was natürlich die Manövriermöglichkeit der Fahr-
zeuge erschwert.

Abb. 6. Einbau der Fundationsschicht an der Grauholz-
strasse. Vorkopfschüttung. Zu beachten ist das sau-
bere Planum. Der Kieswall von zirka 60 cm Stärke
wurde nachher auf die ganze Breite der Fahrbahn-
hälfte verteilt und verdichtet

Im Grauholz haben wir eine derartige untere Schicht
von 25 cm Stärke geschüttet. Dies ergab pro Laufmeter
einer Fahrbahnhälfte eine Kubatur von 3 m3 oder einen
4,50 m breiten Streifen von 70 cm Stärke. Es wurden
Wendestellen geschüttet, von denen aus die Fahrzeuge
rückwärts zur Einbaustelle rollten, was gar nicht so
schlecht ging, wie man anfänglich glaubte.

Eine separate Sandschicht als Sauberkeits- oder Trenn-
schicht vorzuschütten, gibt auf alle Fälle eine Menge zu-
sätzlicher Umtriebe und Kosten. In Fällen, wo der Wand-
kies nicht übermässig viel kostet, rentiert es sicher, an-
stelle einer solchen Sauberkeits schicht etwas mehr aus-
zuheben und die Fundation etwas stärker zu machen. In
dieser untersten Schicht, beispielsweise auf 90 cm unter
OK-Fahrbahn, werden die Beanspruchungen derart klein,
dass ich nicht glauben kann, dass da eine Pump wirkung
entstehen kann, welche die feinen Bodenbestandteile in
einem gefährlichen Ausrnass in die Fundation hochtreiben
könnte.
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Abb. 7. Tiefenwirkung diverser Radlasten in einem alten
Strassenkörper. Als Vergleich wurde eine in Roads
and Streets (USA) angegebene Lastverteilungskurve
unter einem leichten Seraperrad aufgetragen. Das
betreffende Fundationsmaterial ist allerdings unbe-
kannt
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Beim Autobahnbau müssen wir die Möglichkeiten,
die uns die modernen Grossgeräte bieten, unbedingt aus-
nützen, andererseits müssen wir aber die Grenzen genau
erkennen, bis zu denen wir gehen dürfen, ansonst wir
schwere Misserfolge erleben.

Ich bin davon überzeugt, dass beim Autobahnbau der
Erdbaumechaniker und der Fundationstechniker in näch-
ster Zukunft noch manche Frage zu lösen haben werden.

Besonders dringend erscheint es mir, dass über den Ma-
schineneinsatz im Zusammenhang mit den Bodenver-
hältnissen systematische Untersuchungen vorgenommen
werden.

Hier liegt meines Erachtens für die Erdbauspezialisten
der Unternehmungen eine interessante und dankbare
Möglichkeit vor, sich zu betätigen.

Materialtechnische Probleme und ihre Lösung
beim Bau der neuen Grauholzstrasse

Von H. Zeindler, Ing., Büro für Autobahnbau, Bern

Im coupierten Gelände am Fusse des Grauholzes war
eine Anpassung der Autobahn an die Landschaft nicht
überall möglich. Es wurden daher grössere Erdbewegun-
gen notwendig. Die in den Einschnitten abzutragende
und in den Dämmen wieder zu schüttende Materialmenge
betrug denn auch rund 500000 m". Um die Kosten der
Erdarbeiten in einem angemessenen Rahmen zu halten,
musste danach getrachtet werden, möglichst alles anfal-
lende Material wieder für den Bau der Strasse zu verwen-
den, sei es für den Unterbau oder für den Oberbau. Dieser
Vorsatz konnte durchgeführt werden, obwohl sich man-
nigfaltige Probleme stellten.

Wie dies im einzelnen möglich war, soll dieser Auf-
satz zeigen. Zunächst werden die vorherrschenden Ma-
terialtypen charakterisiert und arischliessend die für jede
Verwendungsart notwendigen Massnahmen und ihr
Erfolg beschrieben.

Die Gewinnungsstellen aller Materialien hatten nur
eines gemeinsam: sie waren sehr heterogen aufgebaut;
Sand- und Lehmschichten wechselten auf kleinem Raum
in bunter Folge mit Grobkiesadern (Abb. 1).

Das Aussortieren einzelner Materialien, wie z.B. des
begehrten frostsicheren Kiessandes, wurde so zum
schwierigen Problem, welches von der Unternehmung
sehr viel Anpassungsfähigkeit und guten Willen forderte.

Das Längenprofil der neuen Grauholzstrasse gliedert
sich in eine Nord- und eine Südrampe. Der Kulminations-

Abb. 1. Einschnitt imAllmendwald. Hügel aus verschwemm-
tem Moränematerial mit sehr heterogenem Aufbau
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punkt bildet nicht nur die Wasserscheide zwischen Aare
und Emme, sondern grenzt auch die beiden Haupt-
materialgruppen gegeneinander ab (Abb. 2). Die Nord-
rampe durchfährt vorwiegend kiesiges Material, dessen
Sandgehalt gegen Norden immer mehr zunimmt. Im All-
mendwald konnte ein Moränenhügel abgetragen werden.
der zwar sehr heterogen aufgebaut war, im Durchschnitt
aber gut abgestuften und frostsicheren Kies lieferte.

Der Einschnitt im Tannacker durchfuhr ebenfalls
knapp frostsicheres Material, das einen kleinen Sandüber-
schuss enthielt. Der Kies aus den Paddocks im Sand und
aus der Seitenentnahme Zielacker dagegen wies einen
Sandüberschuss von ca. 30 % auf.

Ganz anders sahen die auf der Südrampe durchfah-
renen Böden aus. Südlich des Forsthauses musste das
Trasse in siltige und tonige Sande eingeschnitten werden,
welche ausgesprochen feuchtigkeitsempfindlich reagier-
ten. Im Ittigenmoos traten sogar dieselben Tone auf,
welche in der Ziegelei Worblaufen verarbeitet werden!
Jenseits des Worblentals war ein tiefer Einschnitt in hart
gelagerten, zum Teil verkitteten Schottern zu erstellen.

Aus der Vielzahl der Materialien mussten nun

- Dämme
_. Sauberkeits- und übergangsschichten
- Planum
- Fundationsschichten
- Zementstabilisierungen und
- bituminöse Heissmischtragschichten

erstellt werden. Jede dieser Verwendungsarten stellte
ihre besonderen Probleme, welche im folgenden kurz
skizziert werden sollen.

Dammschiittungen

Die Dämme wurden vor allem aus dem Material der
sogenannten Abdeckschicht aufgebaut. Diese braunen,
siltig-sandigen Böden überdecken im ganzen Grauholz-
gebiet in wechselnder Mächtigkeit das Moränen- oder
Schottermaterial. Sielassen sich als GM, SM und hie und da
als SC klassifizieren. Vom Standpunkt der Bauleitung aus
bietet dieses Material keine speziellen Verarbeitungspro-
bleme ; es ist ziemlich wasserempfindlich. Sobald der Was-
sergehalt sein Optimum überschreitet, wird das Material
praktisch unbefahrbar. Diese automatische Selbstkon-
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trolle sorgte dafür, dass die mittlere Verdichtung der
Dämme über dem Standard-Proctoroptimum lag.
Die Streuung der Verdichtungs werte war allerdings be-
trächtlich, was darauf zurückzuführen ist, dass der Was-
sergehalt innerhalb der Materialien stark variierte.

Für die hohen Dämme im untern Teil der Nordrampe
mussten mehrere Seitenentnahmen ausgebeutet werden.
Sie enthielten sehr sandiges Material, dessenVerdichtung
schwierig war. Sobald es jedoch einmal eingebracht und
am Ausweichen gehindert war, ergab es sehr gute Damm-
schüttungen.

Die Südrampe wurde im oberen Teil praktisch nur in
die Abdeckschicht eingeschnitten, welche hier bis zu 6
und 8 m stark war. Sie zeigte wesentlich feinkörni-
geres Material als die Nordrampe. Neben tonigen Sanden
wurden auch lössartige Feinsande durchfahren. Da die
Schotter jenseits des Worblentals erst im letzten Baujahr
zur Verfügung standen, mussten die Dämme nördlich
des Tales ausschliesslich aus Feinmaterial geschüttet wer-
den. Im nassen Sommer des Jahres 1960 bedeutete dies
ein schwieriges Problem. Da der Boden schon beim Abbau
ungefähr den optimalen Wassergehalt aufwies, musste
dafür gesorgt werden, dass die fertige Schüttung nicht
durch Regenwasser zusätzlich durchnässt wurde. Das
Überschütten nasser, zuwenig verdichteter Partien er-
wies sich zwar als weniger gefährlich, als man ursprüng-
lich befürchtet hatte. Es scheint, dass sich das Material
unter relativ kleiner Auflast rasch homogenisiert und
konsolidiert. Jedenfalls mussten beim nachträglichen
Aushub von Leitungsgräben sogar Abbauhämmer ver-
wendet werden. Durchnässte Partien, welche weniger als
1 m unter dem Planum lagen, beeinträchtigten jedoch des-
sen Tragfähigkeit in wesentlichem Masse.

Zur Verdichtung der Schüttungen wurden Gitter-
und Tampingwalzen von 10 bis 12 t Gewicht verwendet.
Sie waren bei einer Schütthöhe von 30 bis 40 cm natürlich
lediglich in der Lage, die obersten 20 cm zu homogeni-
sieren. Die eigentliche Verdichtung rührte von den
schweren Pneufahrzeugen her. Der Einsatz einer schwe-
ren Pneuwalze lag daher nahe. Es zeigte sich aber bald,
dass dieses Verdichtungsgerät zuwenig wendig und an-
passungsfähig für die kleinen Schütträume war, welche
bei Baubeginn zur Verfügung standen (Abb.3).

In der ersten Phase der Erdarbeiten wurde auch eine
Gürtelradwalze, System Koppisch, verwendet. Ihre Wir-
kung war gut, besonders in den Randpartien der Dämme.
Leider erwies sie sich als zuwenig robust.

Um die auf der Grauholzstrasse gesammelten Erfah-
rungen für weitere Autobahnlose benützen zu können,

5üdrampe

Nordrampe

2 60 200mm Yff

wurde die Auswertung der als Baukontrolle durchgeführ-
ten Raumgewichtsbestimmungen sehr sorgfältig durch-
geführt.

Eine erste allgemeine Zusammenstellung ist aus Ab-
bildung 4 ersichtlich. Sie zeigt einen Sternenhimmel, der
den Laien entmutigen würde, dessen Anblick dem Erd-
baufachmann aber leider vertraut ist.

Es wurde dann versucht, die Vielzahl der Kornver-
teilungen in einzelne Gruppen zu gliedern. Das Ergeb-
nis ist in Abbildung 5 dargestellt.

Die Kornverteilungen wurden in folgende Gruppen
zusammengefasst:
Kiessande mit guter Kornabstufung
Kiesige Sande mit leichtem Sand-
überschuss und wenig Silt
Kiesige Sande mit beträchtlichem
Sandüberschuss und Silt
Siltige und tonige Sande

GWjGM

GMjSM-ML

SM-ML
SM-MLjSC-CL

Erwartungsgemäss nehmen die Raumgewichte mit
zunehmendem Feinanteil und mit zunehmendem Wasser-
gehalt ab. Praktisch alle Proben liegen jedoch zwischen
70% und 100% Sättigungsgrad. Die Verdichtungs-
energie muss demnach höher als diejenige des Proctor
Modified sein. Damit wird der Wassergehalt zum aus-
schlaggebenden Faktor für die erreichbare Verdichtung.
In unserem Falle liegen praktisch alle Proben auf der
«nassen» Seite ihrer jeweiligen Verdichtungskurve.

Mit anderen Worten: Die heute gebräuchlichen Erd-
baumaschinen holen unter den bei uns normalen klima-

Abb. 3. Pneu walze im Einsatz. Die Schüttfläche hat auf jeder
Seite des Bauwerkes eine Länge von lediglich 70 bis
100 m
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tischen Verhältnissen in sandig-siltigem Material das
Maximum der erreichbaren Verdichtung heraus. Es
sollte daher alles darangesetzt werden, durch gleichmäs-
sige Verteilung der Fahrspuren auch noch die Homo-
genität der Verdichtung zu steigern.

Erstellung des Planums

Das Planum sollte gemäss SNV-Norm Nr. 40372
einen ME-Wert von mindestens 150 kgjcm2 aufweisen.
Auf den relativ kiesigen Materialien der Nordrampe
wurde dieser Wert ohne Schwierigkeiten erreicht, so-
lange der Boden etwas bindige Anteile aufwies. Wo diese
fehlten, mussten sie künstlich eingestreut werden. Grös-
sere Schwierigkeiten bereitete die Planumerstellung in
den feinkörnigen Böden der Südrampe. In den Einschnit-
ten konnte der Aushub mit den Grossgeräten nur bis auf
die Tiefe eines sogenannten Arbeitsplanums ausgeführt
werden (Abb. 6).

Von dort bis zur Solltiefe musste mit leichten Geräten
(Trax, Grader) ausgehoben werden. Das Planum wurde
dann mit leichten Walzen verdichtet. Der ME-Wert
wurde auf diese Weise nicht überall erreicht. Man über-
legte daraufhin, dass es genüge, wenn die 150 kgjcm2

durchwegs in 70 cm Tiefe unter der Fahrbahn erreicht
seien. Da in den feinkörnigen Einschnitten die Planum-
tiefe jeweils 0,90 bis 1,0 m betrug, konnten mit einer 20
bis 30 cm starken, leicht frostgefährdeten Kiesschicht die
erforderlichen ME-Werte erzeugt werden.

z

2

2

2

2

Das in den Dämmen eingebaute Material wies nor-
malerweise eine dichtere Lagerung auf als das natürliche.
Die geforderten Tragfähigkeiten konnten daher ohne
weiteres erreicht werden, wenn bis 1 m unter dem Planum
keine Linsen von durchnässtem wassergesättigtem Ma-
terial vorhanden waren.

Solche «walkende» Stellen wurden jeweils mittels
«Proof-rolling» durch einen Euclid-Kipper festgestellt,
bei gutem Wetter ausgehoben, etwa eine Stunde der Sonne
und dem Wind ausgesetzt und dann wieder eingebaut.
Das Ergebnis war durchwegs gut.

Oberbau

Mit der Höhe der Anforderungen, welche an die
Qualität der Materialien gestellt werden müssen, wachsen
naturgemäss auch die Probleme bei der Verarbeitung von
im Trasse ausgehobenen Böden. Auf der neuen Grauholz-
strasse mussten aus wirtschaftlichen Gründen Materialien
für den Oberbau verwendet werden, welche nicht den
Normen entsprachen. Wiederum waren die daraus er-
wachsenden Probleme nicht dieselben für die Nord-
rampe wie für die Südrampe.

Auf der Nordrampe konnte normalerweise auf gut
tragfähigem Planum aufgebaut werden, doch war ein
grosser Teil des vorhandenen Fundationsmaterials frost-
gefährlich und schlecht verdichtbar und daher wenig
tragfähig. Auf der Südrampe dagegen konnte aus einer
Kiesgrube sehr gutes Fundationsmaterial beschafft wer-
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den, dagegen war in den Einschnitten der Untergrund
feuchtigkeitsunempfindlich und schlecht tragfähig.

Für die Untersuchungen über den Aufbau der Strasse
waren nun die folgenden Überlegungen massgebend:

Entspricht ein Bestandteil des Oberbaues nicht den
Normen, so gelten diese auch für die übrigen Teile nicht
mehr. Die einzelnen Normen sind ja aufeinander abge-
stimmt, so dass z.B. die Norm für Verdichtungswerte die
Tragfähigkeit der Planie unter der Voraussetzung vor-
schreibt, dass das Material gegenüber den Frosteinwir-
kungen stabil sei. Der Aufbau der Strasse muss unter
diesen Voraussetzungen als Ganzes neu studiert werden.

Die theoretische Frosteindringung beträgt in Bern im
Zehnjahresmittel rund 80 cm. Als Oberbaustärken
wählte die Bauleitung auf der Südrampe - in ausgespro-
chen frostgefährlichem Silt und Feinsand - minimal
80 cm; auf der Nordrampe wurde dieses Mass auf Däm-
men bis auf 60 cm vermindert, sofern das Dammaterial
kiesig war und weniger als 12% Kornanteil unter 20 f1,
aufwies. Dies konnte verantwortet werden unter der Vor-
aussetzung, dass die Entwässerung sorgfältig studiert und
ausreichend dimensioniert werde.

Zunächst wurde nun versucht, den auf der ordrampe
im Zielacker gewonnenen Kiessand durch Aufbereiten
frostsicher zu machen (Abb. 7).

Ca. 250 m3 dieses Materials wurden in der Aufbe-
reitungsanlage Reichenbach der Firma Losinger ausge-
siebt. Es ging darum, den Feinanteil der Körner unter 20 f1,
auf das normengemässe Maximum zu verkleinern, nicht
aber ganz auszuwaschen. Ein gewisser Anteil an Fein-
korn sollte erhalten bleiben, einerseits im Hinblick auf
die Verdichtbarkeit des Fundationsmaterials, anderer-
seits als Rohfiller bei einer Verwendung des Materials für
die HMT. Aus diesem Grunde wurde das für die Aufbe-
reitung verwendete Wasser auf ein Minimum von ca.

Abb.5.
Einbaukontrolle : Zusammen-
stellung der erreichten Trok-
kenraumgewichte,nach Korn-
verteilungsgruppen zusam-
mengefasst

GW / GM

GM/SM

• GM/ SM- ML

D sc - CL (Sud rampe)

VII

311m3 Material gedrosselt. Dies genügte bereits, um den
Feinanteil in der gewünschten Weise zu reduzieren.

Dagegen war die Siebanlage selbstverständlich nicht
in der Lage, das Mittelkorn aus der Sandfraktion heraus-
zusortieren.

Die einzelnen Fraktionen wurden in der Folge so
zusammengesetzt, dass die resultierende Kornverteilung
der Norm 70120 möglichst entsprach.

Mit diesem Material wurden Schütt- und Verdich-
tungsversuche durchgeführt.

Es zeigte sich, dass durch die Reduktion des Feinst-
kornes das Material noch «lebendiger» geworden war.
Es war kaum zu verdichten (Abb. 8). Die Verdichtungs-
wirkung musste allerdings hauptsächlich visuell beur-
teilt werden, da das zur Verfügung stehende aufbereitete
Material nur für die Erstellung von relativ kleinen Ver-

Abb. 6. Arbeitsplanum in feinkörnigem Untergrund. Die
Pneugeräte hinterlassen tiefe Spuren
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Aufbereitungsversuche IGrube Reicbenbec h )

Kies vom Depot Sand
Ton-
frclkrlon

100

Soll

SChlufr

80 ~

C ------.
~60 _

:S40-~.o
10

0.002 0,06 2 )0 60 200mm
Norm SNV. 70120 11I1
Streubereich des Fvndattcnsrneter-Iets

Abb. 7. Aufbereitungsversuche.
1 = Streubereich des Ausgangsmaterials
2 = Streubereich des ausgesiebten und neu zusarn-

mengesetzten Materials
3 = Streubereich des Fundationsmaterials nach Norm

SNV 70120

suchsfeldern ausreichte, auf welchen nur wenig Kontroll-
versuche durchgeführt werden konnten.

Immerhin zeigten die Ergebnisse dieser Versuchs-
serie, dass unser Problem durch eine Sieburig und Neu-
mischung des Materials nicht wirtschaftlich zu lösen war.

Als neue Lösungsmöglichkeit wurde die Stabilisierung
des Materials mit Zement ins Auge gefasst. Die VA WE
erhielt daher den Auftrag, abzuklären, ob durch Zement-
stabilisierung einerseits das Fundationsmaterial aus dem
Zielacker. andererseits das Untergrundmaterial in den
oberen Einschnitten der Südrampe frostsicher gemacht
werden könnte. Im weiteren sollte sie Vorschläge für die
Dimensionierung des gesamten Oberbaues unter Ver-
wendung der zur Verfügung stehenden Materialien aus-
arbeiten.

Eine Serie von Laborversuchen gab Aufschluss über
die Zementdosierung, mit welchen die Frostsicherheit
der einzelnen Materialien erreicht werden konnte. Es
wurde verlangt, dass die stabilisierten Materialien eine
einfache Druckfestigkeit von 30 kg/cm2 erreichen
müssten. Diese wurde an zylindrischen Proben gemessen,
welche ein Alter von 7 Tagen aufwiesen und welche vor
dem Druckversuch sehr rasch auf -70 "C gefroren und
bei Zimmertemperatur wieder aufgetaut worden waren.

Abb.8 Verdichtungsversuche: Spuren der 30~t-Pneuwalze
auf dem aufbereiteten Material nach 4 Passen
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EIn/ge Im Labor untersuchte M.terlahen mit
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Abb. 9. Zementstabilisierung :Korn verteilungskurven einiger
Materialien mit den im Laboratorium ermittelten er-
forderlichen Zementdosierungen

Ab bild ung 9 zeigt einige der untersuchten Materialien
mit den so ermittelten Zementdosierungen.

Sobald diese Grundlagen bekannt waren, konnten die
Versuchsfelder zur Dimensionierung des Oberbaues er-
stellt werden. Auf diesen sollte für verschiedene Aufbau-
varianten das Verhalten des ganzen Ober baues unter einer
bestimmten Radlast mit Hilfe von Deflektionsmessungen
gemessen und verglichen werden. Auf eine Beschreibung
dieser Messmethode kann hier verzichtet werden, da über
sie bereits ein Aufsatz von Prof. G. Schnitter und Ing.
F. Müller: Die Deflektion von Strassen decken unter einer
Radlast, «Strasse und Verkehr », Nr. 2/1962, erschienen ist.

Es waren sowohl für starren wie für flexiblen Belag
die notwendigen Schichtstärken innerhalb des Oberbaues
zu bestimmen. Die Wahl des flexiblen Belages erfolgte un-
abhängig von diesen Oberbauversuchen, bevor diese ab-
geschlossen waren. Die Untersuchungen konzentrierten
sich in der Folge auf die Varianten mit bituminösem Be-
lag, die dementsprechend auch in den folgenden Ausfüh-
rungen im Vordergrund stehen.

Wenden wir uns zunächst den Versuchen auf der
Nordrampe zu: Auf einem der Anschlussdämme der Biel-
strasse wurden insgesamt 5 Versuchsfelder erstellt, deren
Aufbau in Abbildung 10 dargestellt ist. Auf den Feldern
2, 6 und 5 wurde die oberste Schicht der Fundation mit
Zement stabilisiert, wobei die Dosierung variierte. Auf
Feld 1 wurde als obere Schicht der Fundation aufberei-
teter Kiessand aus den vorangegangenen Sieb- und
Mischversuchen eingebaut. Feld 7 erhielt eine obere
Fundationsschicht aus normengerechtem Wandkies.

Im unteren Teil des Bildes sehen Sie die gemessenen
maximalen elastischen Deflektionen, Einzig die Aufbau-
variante Feld 2 (20 kg PCjm2) erfüllt die Anforderung,
dass die elastische Deflektion auch im Sommer 0,5 mm
nicht überschreiten soll. Der Verlauf der elastischen De-
flektion mit zunehmender Achslast ist im 3. Diagramm
dargestellt.

Auf Grund dieser Versuche entschloss man sich für
die Ausführung der Aufbauvariante gemäss Feld 2 mit
einer Zementdosierung von 16 bis 20 kg/m2 je nach Sand-
gehalt des Materials.
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Abb. 10. Oberbau-Dimensionierung Nordrampe. Aufbau der Versuchsfelder mit den entsprechenden gemessenen Deflektionen

Abb. 12. Der Zementverteiler in Aktion, Vorne ist das Mate-
rial bereits mit Zement bestreut
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Abb.13. Während der Zement noch aufgebracht wird, beginnt
links bereits die Mischung mit der Bodenfräse

Abb.14. Mit einer Egge wird die Mischung zusätzlich homo-
genisiert

Spätere Kontrollmessungen zeigten, dass das fertige
Bauwerk die Versuchsfelder an Qualität noch übertraf.
Die Arbeiten wurden durch die Bauleitung in Regie aus-
geführt, soweit es sich um «in-place»-Stabilisierung han-
delte. Mit der Leitung war die Betonstrassen AG betraut.

Die Abbildungen 11 bis 16 zeigen die Geräte und die
Technik, mit denen die Arbeiten durchgeführt wurden.

Auf der Südrampe wurden in deren oberstem Ein-
schnitt zwei Versuchsfelder angelegt. Ihr Aufbau ist aus
Abbildung 17 ersichtlich.

Da die Probleme im oberen Teil des Oberbaues die-
selben waren wie auf der Nordrampe, konnten wir uns
auf die Ausführung und Prüfung der untern Schichten
beschränken. Die Versuche zeigten, dass beide Felder an
der Oberfläche ungefähr dieselbe Tragfähigkeit aufwiesen
(ME = 600 kg/cm2 auf OK).

Dieses auf den ersten Blick überraschende Ergebnis
muss auf die schlechte Verdichtbarkeit des verwendeten
Fundationsmaterials zurückgeführt werden. Zum Glück
konnte aus einer speziell eröffneten Grube in Bolligen
eine genügende Menge von normengerechtem Wand kies
(SNV 70120) gewonnen werden, so dass auf die Stabili-
sierung der Fundation verzichtet werden konnte.
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Abb.15. Die Mischung ist im Gang. Hinten wird ein bereits
durchgemischtes Feld planiert und gewalzt

Abb. 16. Nachbehandlung der stabilisierten Fläche mittels
Wassersprengwagen
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Abb. 17. Obcrbau-Dirncnsiouicrung Südrampe. Aufbau der
Versuchsfelder mit den entsprechenden, in verschie-
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Der Untergrund in den obersten Einschnitten wurde
dagegen stabilisiert, da sich so Aushub- und Fundations-
material einsparen liess

Überall dort, wo das Planum tiefer als -70 cm unter
der Fahrbahnoberfläche lag und nicht stabilisiert war,
wurde eine Übergangsschicht aus leicht frostgefährdetem
Kiessand geschüttet. Dieses Material stammte aus dem
Trasse im Eyfeld (Karlsruheschotter).

Heissmischtragschicht

Das Rohmaterial für diese stammte zum überwiegen-
den Teil aus der Seitenentnahme Zielacker im unteren
Teil der ordrampe. Der beträchtliche Überschuss an
Mittelsand (ca. 30 %) stellte für die Aufbereitung sehr
schwierige Probleme; Nassiebung war verboten, da der
Feinanteil des Materials als Rohfiller erhalten bleiben
musste. Die feuchte Witterung erschwerte die Siebung
noch zusätzlich.

Es war nicht möglich, hier eine 100prozentige Lösung
zu finden. Auf dem Gebiete der Feuchtsiebung wären für
Erdbaumechaniker und Maschinenfabrikanten noch Lor-
beeren und lohnende Patente zu erringen!

Damit sind die mit dem Bau der neuen Grauholz-
strasse direkt zusammenhängenden materialtechnischen
Probleme kurz skizziert. Es wäre lediglich noch zu er-
wähnen, dass das Verhalten der Strasse im Betrieb noch
weiter kontrolliert werden soll, damit für spätere Bauten
Erfahrungen gesammelt werden können. Die Setzungs-
messungen an allen hohen Dämmen gehen weiter.

In einer Unterführung der Südrampe wurden diverse
Erddruck-, Spannungs- und Deformationsmessgeräte
eingebaut, um den Einfluss des Erddruckes zu studieren.
Auch diese Messungen sind noch nicht abgeschlossen.

Gegenwärtig werden zudem an 3 Stellen Thermo-
meter eingebaut, welche das Eindringen des Frostes in
den Strassenkörper kontrollieren lassen.

Erfahrungen beim Bau von Strassenstrecken
in rutschanfälligem Gebiet

Beispiel der Teilstrecke Hergiswil der Nationalstrasse N 2

Von Rudolf Wullilllann, dipl. Ing. ETH, Versuchsanstalt für Wasserbau und Erdbau an der ETH, Zürich

Einleitung

Der Titel dieses Aufsatzes lässt vermuten, dass hier in
der Folge von den oft unvermeidlichen Komplikationen
des Strassenbaues in schwierigem Gelände die Rede sein
wird.

Am Beispiel der Teilstrecke Hergiswil werde ich ver-
suchen zu zeigen, auf welche Art und Weise die Boden-
mechanik mithilft, Ursache und Mechanismus von Vor-
gängen im Boden abzuklären und wie sie damit Hinweise
für die Überwindung von Schwierigkeiten liefern kann.

Dabei ist aber zu bedenken, dass die Bodenmechanik
in keinem Fall losgelöst von den Erfahrungen der allge-
mein anerkannten Baupraxis, inklusive Geologie, sinn-
voll betrieben werden kann. Die Tatsache ist (vorläufig?)
nun einmal nicht aus der Welt zu schaffen, dass die Boden-
kennziffern immer nur im Rahmen vereinfachender und
zusammenfassender Annahmen in eine rechnerische Un-
tersuchung eingeführt werden können, wobei diese Koef-
fizienten ihrerseits, auch wenn sie mit Hilfe zuverlässig-
ster Laboratoriums- oder Feldversuche ermittelt wurden,
mit mehr oder weniger grossen Unsicherheiten behaftet
sind. Im Gegensatz zu anderen Baustoffen (Stahl, Beton)
ist die Grösse der Materialkennziffern des Bodens als
«Baustoff, tragendes Element oder Belastung» nicht ein-
deutig definiert.

Deshalb sollte bei bodenmechnischen Untersuchun-
gen vermehrt folgendes Prinzip des Vorgehens zu be-
achten sein:

Vorerst muss man sich über die Einflüsse der möglichen
Streuungen der Bodenkennziffern sowie der theoretischen

und rechnerischen Annahmen auf die Ergebnisse (z. B.
Dimensionen eines Bauwerkes, Standsicherheit einer
Böschung usw.) im klaren sein. Das bedeutet, dass even-
tuell verschiedene kurze Proberechnungen durchgeführt
werden müssen, womit durch sukzessive Approximation
eine optimale Lösung eingegabelt werden kann. Darauf
hat man sich dann innerhalb dieses abgegrenzten Bereiches
für die endgültige Lösung zu entscbliessen, für die, nach
erfolgtem Sicherheits nachweis, die Verantwortung über-
nommen werden kann.

Beschreibung der Ausgangslage

Ungünstige und schwierige Untergrundverhältnisse
bietet auch der Autobahnabschnitt Hergiswil-Stans, süd-
lich Luzern, im Zuge der ationalstrasse 2 Basel-Lu-
zern -linkes Vierwaldstätterseeufer- Gotthard - Chiasso.
Dass da manchmal unvorhergesehene Überraschungen
eintreten können, zeigt das Gebiet der Zwyden am Hang
oberhalb Hergiswil (schraffiert hervorgehoben in Abb. 1).

Wie ging nun die ganze Geschichte vor sich?

Nach Einholen eines ausführlichen geologischen Gut-
achtens, in welchem der stark verlehmte, grösstenteils
durchnässte und somit rutschanfällige Gehängeschutt des
Gebietes Zwyden hervorgehoben wurde, entschloss man
sich zur Ausführung eines Projektes, welches an dieser
Stelle allerdings etwas grosse Dammschüttungen ergab.
Den prekären Verhältnissen Rechnung tragend, ordnete
man bergseits frühzeitig eine Hangdrainage an.

Als Ende Juli, anfangs August 1960 die Damm-
schüttungen ungefähr die Hälfte bis zwei Drittel des pro-
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Abb, 1. Situation dcs Autobahnabschnittes Hergiswil-Lopper-Achereggbrücke-Stansstad
Gebiet Zwyden schraffierthervorgehoben

jektierten Volumens erreichten, stellte man, besonders an
einem unmittelbar seeseitig (hangabwärts ) der Baustelle
gelegenen kleinen Wohnhaus, Schäden fest, Es war damit
offensichtlich geworden, dass der, namentlich infolge der
häufigen Niederschläge des Sommers 1960 stark durch-
nässte, tonige Gehängelehm der zusätzlichen Beanspru-
chung durch die Dammschüttungen nicht standhielt. So-
fort wurden die Schüttungen eingestellt und verschiedene
Messbolzen an der seeseitigen, bereits erstellten Stütz-
mauer und an umliegenden Gebäuden usw. angebracht
und beobachtet. Die Veränderungen der Risse wurden
,mittels Gipssiegel verfolgt. Dabei stellte man horizontale
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Verschiebungen, innerhalb von etwa anderthalb Monaten,
von der Grässenordnung bis zu 10 cm fest. Nach Regen-
tagen beschleunigten sich die Bewegungen immer
wieder.

Anfangs August erhielt dann die Versuchsanstalt für
Wasserbau und Erdbau an der ETB (VAWE) vom Kan-
tonsingenieurbüro Nidwalden den Auftrag, die Gelände-
bewegungen zu untersuchen und, unter den gegebenen
Verhältnissen, Vorschläge für zweckmässige Massnah-
men zu studieren. Es ergab sich in der Folge eine gute Zu-
sammenarbeit zwischen den beiden genannten Stellen so-
wie mit weiteren Instanzen.
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Abb. 4. Sicherheitsfaktoren in Abbängigkeit vom B- Wert für verschiedene Profile
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Abb. 5. Last-Sctzungsdiagrammc der Platten belastungs ver-
suche

Nach Einstellen der Schüttungsarbeiten beruhigten
sich die Hangbewegungen eindeutig, so dass vorerst
keine unmittelbare Gefahr einer Katastrophe bestand.

Das war die Ausgangslage zu diesem typischen Stabili-
tätsproblem.

Problemstellung

Unter Beachtung des eingangs erwähnten Prinzips
waren folgende Fragen bzw. Massnahmen grundsätzlich
zu prüfen:
1. Kann das Strassenstück ohne zusätzliche Massnahmen

nach Projekt gebaut werden?
2. Kommt eine Änderung der Linienführung in Frage

und ist damit Wesentliches gewonnen?
3. Wie kann das Projekt nach den ursprünglichen Plänen in

Verbindung mit Zusdtzliden Massnahmen verwirklicht
werden? Z. B.: Sicherung des Dammfusses mit Gegen-
lasten, Verbesserung des Untergrundes durch Ent-
wässerung (ergänzende bergseitige Drainageanlage,
Elektroosmose, d. h. Elektroentwässerung).

4. Muss das Prinzip der Entlastung des Hanges angewen-
det werden, d. h. muss der Damm durch einen Via-
dukt ersetzt werden?

5. Welche Untersuchungen sind zur Beantwortung
dieser Fragen notwendig?

Ich kann natürlich hier nicht auf alle untersuchten
Kombinationen dieser Punkte sowie Zwischenvarianten
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eingehen. Auch wollen wir uns eine Aufzählung der Feld-
und Laboratoriumsversuche und deren Resultate erspa-
ren.

16

Bodenverhältnisse

Für die Charakterisierung des Materials am Hang in
Zwyden genügen folgende Hinweise: Zwei Bohrungen
bis auf eine Tiefe von ca. 30 mund 23 m, zwei Schächte
auf 6,50 mund 7,50 m Tiefe im Gebiet der Strasse
(Abb. 2) sowie zwei Schlitze in der Gegend des Damm-
fusses zeigten überall den gleichen Aufbau des Bodens.

In einer Grundrnasse von tonigem Silt (Farbe von
Dunkelgrau über Blau bis Gelb) mit mehr oder weniger
sandigen und kiesigen Beimengungen, sind grässere
Steine und Blöcke (bis etwa 80 cm Durchmesser)
schwimmend eingeschlossen. Nirgends konnte ein eigent-
liches Steingerüst oder eine ausgeprägte Schichtung fest-
gestellt werden. Auf kleinem Raum also ein sehr hetero-
gener Aufbau mit überdies sehr unterschiedlicher Stand-
festigkeit. In seiner Gesamtheit kann der Hang jedoch
bis in grosse Tiefe als gleichartig bezeichnet werden. An
zahlreichen Stellen sind Wasserbahnen in zufälliger Ver-
teilung angeschnitten worden.

Entscheidend JJJardamit, dass nirgends eine standfeste Schicht
oder Zone in praktisch uenuendbarer Lage gefunden tuerden
konnte.

18

20
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Rechnerische Untersuchungen und deren Resultat

Nach einigen kurzen Proberechnungen ging man zur
Überprüfung der verschiedenen Bauzustände und Pro-
jektvarianten in bezug auf ihre Stabilität über.

Ausgangspunkt dieser Untersuchungen war das Pro-
fil 101, bei welchem man die grössten Verschiebungen
gemessen hatte und das somit als Zentrum der Bewegun-
gen bezeichnet werden kann.

Abbildung 2 zeigt eine Übersicht des Gebietes. Senk-
recht zur Autobahn fällt der Hang in einer mittleren Nei-
gung von ungefähr 1 :4 bis 1 :2,5. Als Beispiel zur Stabili-
tätsrechnung ist in Abbildung 3 das Profil 101 abgebildet,
dessen Verhalten als Scherversuch im Masstab 1: 1 auf-
gefasst werden konnte und das als Vergleichsprofil diente.

Die Lage der ungi.instigsten Gleitkreise liess sich mit
Hilfe der Verschiebungsvektoren der Messpunkte relativ

Abb. 6. Längsträgermontage der bergseitigen Fahrbahn



Abb.7.
Brückenuntersicht

rasch auffinden. Angewendet wurde die Methode von
Fellenius, mit welcher jeweils für verschiedene Profile
Bauzustand und Projekt überprüft wurden.

Das Resultat ist in Abbildung 4, in welcher für jedes
Profil die Sicherheit F in Funktion des Porenwasserspan-
nungskoeffizienten B für Bauzustand und Projekt
(Damm) aufgetragen ist, dargestellt. Der Bauzustand des
Profils 101 ergab, in Übereinstimmung mit den Labora-
toriumsversuchen (triaxiale Scherversuche), die Sicher-
heit F = 1 für B = 0,3. Die Abbildung zeigt, wie das ge-
fährdete Gebiet abzugrenzen ist: Für die Profile 103 bis
99 weist das Projekt ungenügende Sicherheiten auf, wäh-
renddem die Sicherheit für Profil 98 noch als genügend
erachtet werden konnte. Ganz allgemein werden damit
die sehr prekären Verhältnisse illustriert.

Diskussion der Sanierungsmbg,lichkeiten
und definitiver Vorschlag

Welcher Vorschlag konnte nun auf Grund dieser Un-
tersuchungen, den Feldbeobachtungen und der Erfahrung
schliesslich verantwortet werden?

1. Dass das Projekt nach den ursprünglichen Planen ohne Zu-
sätzliche Massnabmen nicht verwirklickt werden konnte,
war klar.

2. Eine Anderung der Linienfiihrung fiel beim damaligen
Stand der Arbeiten ausser Betracht, wobei, nebenbei
bemerkt, durch eine Verlegung der Strassenachse
möglicherweise ähnliche Schwierigkeiten nur an an-
derer Stelle des labilen Hanges aufgetreten wären.

3. Obschon natürlich seeseitige Gegenlasten die Stabilität
der Strassenpartie verbessert hätten, wären diese Ge-
genlasten jedoch ihrerseits wieder nicht stabil gewesen
und die gleichen Vorgänge hätten sich etwas weiter
hangabwärts wiederholt, da kein Widerlager für die

.' Vff- ..•

Gegenlasten existierte. Das kam also auch nicht in
Frage.

4. Die .Anwendung der Elektroosmose (in Verbindung mit
einer bergseitigen Drainageanlage und Ausführung
des ursprünglichen Projektes), welche ebenfalls Ge-
genstand von Untersuchungen bildete, musste abge-
lehnt werden. Das Risiko schien viel zu gross, da die
Wirksamkeit der Elektroosmose in blockreichem,
heterogenem Boden sehr zweifelhaft ist. Übrigens
haben Feldversuche, die früher in einem anderen Zu-
sammenhang ganz in der Nähe durchgeführt wurden,
kein befriedigendes Resultat gezeigt.

5. Damit blieb nur noch das Prinzip der Entlastung übrig,
wobei auch diese Variante, angesichts der sehr pre-
kären Verhältnisse, nur in Verbindung mit einer zu-
sätzlichen Hangdrainage denkbar war.
Der verantwortbare Vorschlag war demnach: Der

projektierte Damm wird von ca. Profil 103 bis 99 durch
einen Viadukt ersetzt. Als Gewichtskompensation zur
Brücke wird mindestens 1,20 m des bereits geschütteten
Materials entfernt. Bergseitig wird eine zusätzliche, tiefer-
greifende Drainageanlage erstellt (Abb. 2). Ein Netz von
Messpunkten wird über dem ganzen Hanggebiet ange-
legt und periodisch beobachtet.

Drainageanlage und Brücke

Parallel der Autobahn wurde bergseits von Profil 104
bis 100 ein 4 m bis 6 m tiefer Drainagegraben (Durchmes-
ser der Sickerrohre 40 cm; Gefälle ca. 2 bis 3%) erstellt
und, mit abnehmender Tiefe in ein kleines Tälchen bis
über Profil 94 hinaus, verlängert. V-förmig hangaufwärts
ausstrahlend wurden weitere Drainagegräben (Durch-
messer der Rohre 20 cm) angeordnet, die in den Scheitel-
punkten noch etwa 1 m Tiefe aufweisen. Das ganze Sy-
stem ist an einen bestehenden Durchlass angeschlossen.
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Für den Viadukt wurde ein statisch bestimmtes System
(einfache Balken) auf einer Flachfundation unterhalb
Frosttiefe gewählt. Die mittlere zulässige Bodenpressung
(infolge Eigengewicht und halber Verkehrslast) wurde
auf Grund der Plattenbelastungsversuche im Schacht 2
(Abb. 5) und ergänzender Untersuchungen auf 1,2 kgj
cm'' festgelegt.

Abschliessend seien noch einige Daten der Brücke er-
wähnt (siehe auch Abb. 6, 7 und 8):

- 2 getrennte Brücken, Längsgefälle ca. 2,5 %
- totale Brückenlänge 82,20 m
- Anzahl Felder: 6
- Spannweite 13,70 m
- Plattenbreite 9,20 m (Fahrbahnbreite 7,50 m)
- Plattenstärke 20 cm
- Anzahl Längsträger : 4 pro Fahrrichtung

vorgespannt, vorfabriziert
Länge 13,65 m (5 cm Spiel beim Auflager)
Höhe 82 cm
Gewicht 7,2 t
Dübel zur Aufnahme der Schubkräfte
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Abb.8.
Baustellenübersicht (von Nor-
den gegen Lopper gesehen)
mit Umfahrungsstrasse (Teil
des zukünftigen Abstellplatzes )
Spätes Baustadium, Ende
April 1962

- Querträger
an Ort betoniert, vorgespannt vor Platte
2 über Pfeiler, 1 in Feldmitte

- Fundamentabmessungen
Pfeiler 6,30 X 3,00 m
Widerlager: Winkelstützmauer, 3,90 m auf ganze
Brückenbreite mit Fuge (Schlepplatten)

- Gummiauflager für Längsträger
- Nachstellvorrichtungen (Einsatz im Falle einer

Überschreitung der zulässigen Torsionsbean-
spruchung der Platte infolge Pfeilerverdrehungen)

Die Bauzeit der Brücke betrug effektiv etwa ein halbes
Jahr.

Mit den Hangvermessungen wurden keine wesent-
lichen Verschiebungen mehr festgestellt.

Damit hoffe ich, anhand eines Beispieles gezeigt zu
haben, wie die Bodenmechanik in einem solchen Fall einer
Strassenführung durch einen rutschgefährdeten Hang an-
gewendet werden kann und welche Überlegungen und
Massnahmen etwa in Frage kommen, um mit den be-
schriebenen oder ähnlichen Schwierigkeiten fertig zu
werden.



Der Versuchsdamm in Oedingen
Von Felix P. Jaecklin, dipl. lng. ETH,

Mitarbeiter der Versuchsanstalt für Wasserbau und Erdbau an der ETH, Zürich
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1. Einleitung

Das Gebiet des «Oerlinger Weihers» zwischen Win-
terthur und Schaffhausen bildet den nur gering tragfähi-
gen Untergrund für die ationalstrasse 4.

Auch wenn der Weiher 1927 trockengelegt wurde
durch die Senkung des Grundwasserspiegels auf 40 cm
unter Terrain, hat sich die rund 10 m mächtige Torf- und
Seekreideschicht kaum konsolidiert.

Für den Bau waren darum auch beträchtliche Schwie-
rigkeiten vorauszusehen.

Eine Verschiebung der projektierten Strassenaxe in
Richtung Oerlingen war unmöglich. Schon die Verle-
gung um Dammbreite hätte genügt, den Bereich wenig
tragfähigen Untergrundes zu meiden. Doch das hätte
nicht nur eine Unstetigkeit der Linienführung zur Folge
gehabt, sondern auch Lärm und Rauch des vorbeibrau-
senden Verkehrs auf dem 6 m hohen Damm vor der
Haustüre der Oerlinger, hätte deren ländliches Idyll zer-
stört.

2. Problemstellung

Die geschilderte Situation in unsere Ingenieursprache
übersetzt, ergab somit folgende Problemstellung für den
Versuchsdamm :

a) Wie hoch muss der Probedamm geschüttet werden,
damit die notwendigen ME-Werte erreicht werden?

b) Wie gross werden die Setzungen sein und wie werden
sie zeitlich verlaufen?

c) Wie gross ist die Tragfähigkeit des Untergrundes?

Das entspricht übrigens genau der dem Statiker ge-
läufigen Fragestellung nach:

- Dimensionierung
- Deformation
- Sicherheit gegen Bruch.

Situation: Versuchsdamm

J/L-
und

100 m

3. Dimensionierung

Der Probe damm wurde - entsprechend der in Abbil-
dung 1 gegebenen Situation - schichtweise geschüttet,
und in drei Feldern von 1,0 m, 3,0 mund 4,8 m Höhe
wurden die Setzungen durch Setzungspegel verfolgt
(Abb. 2). Ein Teil des Dammes brach unter der Last von
4,80 m Schüttmaterial ein. Davon sei später noch die
Rede. Der ganze Damm besteht aus sauberem Kies mit
Sand und Steinen und wurde mittels eines Mehrplatten-
vibrators verdichtet. Die Zunahme des ME-Moduls mit
grösserer Dammhöhe liess sich durch Plattenversuche
laufend verfolgen, was im Diagramm Abbildung 3 darge-
stellt ist. Als Lastfläche diente eine kreisrunde Platte von
30 cm Durchmesser bzw. 700 cm'' Fläche. (Entsprechend
der Norm VSN 70312.)

Das Diagramm ergab die erforderliche Dammhöhe
auf dem stark setzungsempfindlichen Untergrund von
etwas über 6 m, was auch zur Unterführung der beiden
Lokalsträsschen notwendig gewesen wäre. Entsprechend
der in der VSS-Norm (VS 70 317) genannten mini-
malen ME-Werte für bestimmte Laststufenintervalle sind
im Diagramm die erforderlichen Grenzwerte als vertikale
Gerade eingetragen, zugehörige Gerade des ME-Wert-
verlaufes mit zunehmender Dammhöhe schief. Die
Kreise um den Schnittpunkt der zusammengehörigen
Geraden lassen die erforderliche Dammhöhe für die ent-
sprechende Schicht ersehen.

Grundsätzlich erkennen IVir also aus dem schiefen Verlauf
desgezeigten Geradenbüschels die sehr schon numerisch erfassbare
Zunahme der ME-Moduli mit grässerer Hobe eines aus gutem
Material geschütteten Dammes auf schlechtem Untergrund.

Man soll sich jedoch nicht täuschen lassen durch die
keine Spitzenwerte erreichenden Resultate der Versuche.
Das hängt eng mit der Verdichtungsart der obersten Dezi-

-~---

8ruch20~(

!
nach Sc.haffhausen

1'//

Abb.1. Situation des Versuchsdammes nördlich des Dorfes Oerlingen mit den Teilen verschiedener Schütthöhe. Die Kreise be-
zeichnen die Drehflügel Sondierstellen zur Ermittlung des Bereiches schlecht tragfähigen Untergrundes
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Abb. 2. Zeirserzungskurven von Scrzungspegeln der ver-
schieden hoch geschütteten Teile des Dammes.
Typisch ist die grosse und rasche Anfangssetzung
(steiler Anfang) mit anschliessend ausklingender
Nachserzung (Aaches Kurvenende bei 1 mund 3 m
Schütthöhe). Jede Weiterbelastung entfacht die Be-
wegung im gleichen Sinn von neuern (4,80 m bis
6,50 m Schütthöhe)

meter zusammen und ist somit nicht eine Frage der Di-
mensionierung des Dammes, sondern vielmehr der Ver-
dichtungsgeräte.

Unter dem Einfluss des Mehrplattenvibrators geriet
nicht nur seine nähere Umgebung in Bewegung, sondern
der ganze Damm vibrierte unter dieser Erregerfrequenz.
Eine über ein bestimmtes Mass gehende Verdichtung war
somit nicht möglich.

Bei schlechtem Untergrund muss also entiueder die Erreger-
frequenz variiert werden kannen oder es ist zur Nachverdichtung
ein Gerät geringerer Reichweite, Z.B. eine VibrationSiralze oder
eine Glattlralze Zu ueru/enden.

100 200 300 400 500 800 900 fOOO kg/cmz

ME - Modul
600 700

f1E - Modul Zunahme mit Dammhohe

Abb. 3. Das nach rechts schief stehende Geradenbüschel zeigt
die Zunahme des ME-Moduls verschiedener Last-
stufen mit wachsender Schütthöhe
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4. Brachbild

Der Probedamm wurde direkt aut diese wiese ge-
schüttet. Ein vorheriges Wegstossen des Humus wäre bei
dem schwammigen Untergrund und den schlechten Wet-
terverhältnissen gar nicht möglich gewesen. Nach Er-
reichen einer Kronenhöhe von 4,80 m glitt in der acht
vom 16. auf den 17. November 1960 ein Teil des Dammes
ab.

Abbildung 4 zeigt die Abrisstelle mit dem eingesun-
kenen Pegel. Es fällt die Einwärtsneigung der vorher
horizontalen Dammkrone und die Schalenform der
Bruchfläche auf.

Eine horizontale Verschiebung lässt sich an der ge-
bogenen Linie der Pfahlreihe in Abbildung 5 erkennen,
verbunden mit einer beträchtlichen Aufwölbung des
Untergrundes. Die nun wesentlich flachere Böschung
wird durch den Vergleich der Neigung im Vordergrund
und Hintergrund ersichtlich. Schon diese beiden Bilder
allein deuten die Art des Bruchvorganges an:

Das Abgleiten eines Dammteiles, sozusagen «en
bloc» auf einer mehr oder weniger kugelschalenför-
migen Bruchfläche, ein Aufwölben des Untergrundes
und eine geringe Horizontalverschiebung in der nähe-
ren Umgebung hervorrufend. Die Verschiebung des
Wieslandes ist in Abbildung 6 erkennbar am schiefen
Profilpfosten am Ackerrand und an der schlangen-
artigen Form der vorher geraden Mistmade.

Ein genau messbares Bild des Bruches wurde durch
die Verschiebungen der Pflöcke und Setzungspegel ge-
geben.
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5. Drehftiigelmessungen

Es war nur wünschenswert, den Bruchvorgang durch
genaue technische Mittel zu erfassen. Aus den Folgerun-
gen sollten die Art des Bruches und Schlüsse für das Pro-
jekt und die weitere Bauweise hervorgehen. Die Messun-



gen mit dem Drehflügel (vane test) gestatteten, die Scher-
festigkeit des Untergrundes erstaunlich genau zu erfassen.

Abbildung 7 zeigt den von der VA WE verwendeten
Drehflügel von 7,5 cm Durchmesser und 11,5 cm Höhe.
In steiferen Böden, d. h. sobald sich dieser Flügel nicht
mehr mit vernünftigem Kraftaufwand drehen liess, wur-
den die Messungen mit einem kleineren Drehflügel von
5 cm Durchmesser und 7,5 cm Höhe fortgesetzt.

Abbildung 8 zeigt die Equipe an der Arbeit. Die Mes-
sungen gehen sehr rasch vor sich. Das Gestänge wird
Stück um Stück in den Boden gestossen und auf jeder
Tiefenstufe (Stufenhöhe 20 bis 100 cm) durch langsames
Drehen der Boden längs der zylindrischen Fläche um den
Flügel abgeschert. Das hierzu notwendige Moment wird
mit einer Federwaage gemessen.

Abbildung 9 zeigt diese Messvorrichtung. Die Feder-
waage (0-.:- 50 kg) hängt zwischen dem frei beweglichen
und einem am Gestänge fixierten Arm. Die Scherfestig-
keit des Untergrundes in gestörtem Zustand ergibt sich

Abb. 4. Brucbrone des Probedammes
Deutlich erkennbar ist die Einwärtsneigung der vor-
her horizontalen Dammkrone und die Schalenform
der Bruchfläche

Abb. 5. Bruchbild am Dammfuss
Die gebogene Linie der Pfahlreihe lässt die Hori-
zontalverschiebung durch den Bruch erkennen. Die
nun wesentlich flachere Böschung ist durch den Ver-
gleich von Vordergrund und Hintergrund ersichtlich

durch eine weitere Messung des Drehmomentes nach
mehreren Umdrehungen des Flügels.

Das Verhältnis der Werte vor und nach der Störung
charakterisiert den Untergrund auf eine neue Weise.

6. Geotechnische Eigenschaften des Untergrundes

Auf Grund der Resultate des dichten Netzes von Dreh-
flügelmessungen wurden diese Eigenschaften des Bodens,
die Scherfestigkeit und die Störungsempfindlichkeit, kar-
tographisch aufgetragen (siehe Abb. 10 und 11).

Da im Untergrund die Seekreide, teilweise vermischt
mit Torf, vorherrscht, stellen die beiden Karten sowohl
geotechnisch die Gebiete schlechten Untergrundes als
auch geologisch die Zonen der Seekreide (grosse Stö-
rungsempfindlichkeit) bzw. Torf und Seekreide (geringe
Tragfähigkeit) dar.

Im übrigen zeigt die Lage der beiden Kurvenscharen
gegenüber dem Strassenprojekt, mit welch geringer Ver-
schiebung der Axe das ganze Gebiet schlechten Unter-

Abb.6. Verschiebung der Umgebung. Eine Anwölbung des
umgebenden Wieslandes und eine Verschiebung des
Untergrundes bis in den angrenzenden Acker ist
erkennbar an der schlangenartigen Form der vorher
geraden Mistmade
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Abb. 7. Der von der VA WE verwendete Drehflügel von
7,5 cm Durchmesser und 11 cm Höhe
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Abb.8. Die Equipe an der Arbeit: das zum Abscheren er-
forderliche Drehmoment wird gemessen

grundes hätte vermieden werden können (- was ja nicht
möglich - und wie ich später zeige - gar nicht nötig ge-
wesen wäre).

Diese beiden Kurvenscharen sollen aber auch demon-
strieren, wie es durch das einfache Instrument der Dreh-
sonde möglich wurde, das Gebiet üblen Baugrundes nicht
nur qualitativ zu bezeichnen, sonden auch zahlenmässig
- entsprechend unseren Ingenieurzwecken - kartogra-
phisch darzustellen.

7. Die Scherfestigkeit vor und nach dem Bruch

In leiser Ahnung des Ereignisses wurde der Unter-
grund in einem Profil quer zum Probedamm schon vor
dessen Bruch mit dem Drehflügel erkundet, was in Ab-
bildung 12 durch Kurven gleicher Scherfestigkeit (in

Abb.9. Messvorrichtung. Dic Federwaage hängt zwischen
dem frei beweglichen (rechts) und dem am Gestänge
fixiertenHebelarm (links)
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kg/cm2) dargestellt ist. Der Vergleich desselben Profiles
mit den Verhältnissen nach dem Bruch zeigt die erfolgten
Veränderungen (Abb. 13).

Zuerst sei unser Augenmerk auf die veränderte Ge-
ländeform gerichtet. Die Pfeile geben die gemessenen
Verschiebungen der Pegel nach Grösse und Richtung an,
währenddem die feine Kreislinie die berechnete, wahr-
scheinlichste Gleitfläche andeutet. Ihre Lage erscheint
sehr plausibel, was für die erstaunlich detaillierte Erfass-
barkeit des Problems spricht.

Der auffälligste Unterschied der Scherfestigkeitsver-
teilung vor und nach dem Bruch zeigt die gar nicht mehr
horizontale Lagerung des Untergrundes.

Der vorher ruhige, ebene Wechsel geringer, zu sehr
geringer Scherfestigkeit ist jetzt unterbrochen durch
Inseln deutlich grässerer Scherfestigkeit, Inseln in Oberflä-
chennähe oder auch in grösserer Tiefe, in Dammfussnähe
oder einiger Entfernung. Der vorher durch die Photo-
graphien gewonnene Eindruck des Bruchvorganges
wird bestätigt: Die Massenbewegung im Sinne einer
Drehung der Zone innerhalb der Gleitfläche und gleich-
zeitig eine horizontale Verschiebung dieser Zone vom
Damm weg, den Untergrund in einiger Entfernung auf-
stauchend.

8. Berechnung des Dammbruches

Bis dahin wurden die greifbaren Tatsachen darge-
stellt:

Die sichtbare Veränderung der Oberfläche und die
messbaren Grössen im Untergrund (Scherfestigkeit
und Pegelverschiebungen).

Das ergab die Ausgangslage zur Berechnung des
Bruches. Entsprechend der üblichen Methode der Stabili-
tätsrechnung nach Fellenius wurden die wirkenden
Kräfte - die Scherkräfte infolge des Eigengewichts des
Dammes entlang der angenommenen Gleitflächen - ver-
glichen mit der Summe der im Boden vorhandenen Scher-
festigkeit entlang derselben Gleitfläche. Dieses Kräfte-
verhältnis, welches wir auch als Sicherheit (F) gegen
Bruch bezeichnen können, wurde für zahlreiche Fälle be-
rechnet (siehe Abb. 14).

Die wahrscheinlichste Bruchfläche ist durch die Kurve
geringster Sicherheit definiert (siehe stark ausgezogene
Kreislinie). Da aber auch hier der errechnete Sicherheits-
faktor mit F = 1,20 immer noch wesentlich höher liegt
als 1, tatsächlich der Bruch aber bereits erfolgt war, kann
offenbar die mathematische Voraussetzung von Fellenius
gleichmässiger Scherkraftverteilung entlang der Gleit-
fläche nicht zutreffen. Somit hat die übliche Stabilitätsbe-
rechnung wohl zur Bestimmung der Gleitfläche beige-
tragen, jedoch nicht die Erklärung des Bruches ermög-
licht. Erst eine genaue Spannungsberechnung führte zum
Ziel.

Nach der Methode von Jürgenson wurden die maxi-
malsten Scherspannungen im Untergrund infolge der Be-
lastung durch den Damm ermittelt. Das Resultat eines
solchen ebenen Spannungszustandes kann selbstverständ-
lich dargestellt werden durch Kurven gleicher Scherspan-
nun gen (Abb. 15). Durch die Kurven drückt sich deutlich
die Zunahme der Beanspruchung in die Tiefe aus und auch
die Spannungs konzentration unter der Dammböschung.
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Abb. 10. Das kleinste Resultat jeder Drehflügelmessung ergab kartographisch aufgetragen den dargestellten Bereich geringster
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Abb. 11. Das grösste Verhältnis von ungestörter zu gestörter Scherfestigkeit, die Störungsempflndlichkeit, wurde hier in ana-
loger Weise zu Bild 10 dargestellt. Infolge der Eigenschaft besonders grosser Störungsempfindlichkeit der Seekreide,
stellt diese Karte praktisch ihr hauptsächliches Vorkommen im Untergrund dar

Die Zahlen der Kurven, die Spannungen in kgjcm2 be-
zeichnend, sind, wie ersichtlich, von derselben Grössen-
ordnung wie die mit dem Drehflügel gemessenen Scher-
festigkeiten. Der Vergleich dieser beiden Profile - Scher-
spannungen und Scherfestigkeiten - ergibt nun die Mög-
lichkeit, das über seine Festigkeit beanspruchte Gebiet
des Untergrundes genau abzugrenzen. Da das Material
trotz der Über beanspruchung nicht entweichen kann,
haben wir es als plastische Zone bezeichnet, - ein Gebiet,
das auf den Damm wie ein Kugellager wirken musste
und dadurch seinen Einsturz verursachte.

Die Über beanspruchung führt zur Störung des Ma-
terials, d. h. der Boden verliert durch die Störung seine
Ursprungsfestigkeit, welche - wie die Drehflügelver-
suche zeigten - auf einen Bruchteil hinuntersinken kann.

Eine rechnerische Reduktion der Ursprungsfestigkeit
unserer Gleitfläche auf der im plastischen Bereich ver-
laufenden Länge auf 60% genügt bereits zum Damm-
einbruch.

Die Rechnung zeigt, dass der Bruch tief im Unter-
grund begonnen haben muss, um sich von dort aus auszu-
breiten; es war ein progressiver BruchvorJ!,ang.

9. Bauliche Folgerungen

Eine geringere Böschungsneigung oder eine Gegen-
last am Dammfuss - zur gewichtsmässigen Verbesserung
der Stabilität - hätten die Ursache des Dammbruches, die
plastische Zone, nicht zu vermeiden vermocht. Es wären
also beides untaugliche Mittel. \Vir suchen daher nach
anderen Möglichkeiten.
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Scherfestigkeit vor dem Bruch (in kg/cmJ)
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Abb.12. Der ruhige ebene Verlauf der Kurven gleicher Scherfestigkeit zeigt die horizontale Lagerung der Schichten von
schwacher zu sehr schwacher Tragfähigkeit wechselnd

Scherfl2stigkeit nach dem Bruch
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Abb. 13. Die Kurven sind in stark veränderter Lage. Auffallend sind die Inseln deutlich vergrösserter Scherfestigkeit in Damm-
fussnähe und einiger Entfernung, in Oberflächen nähe und in grösserer Tiefe. Die Lage der gerechneten Gleitfläche
(gestrichelte Kreislinie) steht deutlich in Beziehung mit den Zwischengebieten geringerer Tragfähigkeit

Gleitflächen der Stabilitätsrechnung
Auflast: Vibrotamper

P\85tische Zoo

..

-+ Verschiebungen
F : Sicherheit nach Felleni us
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Abb. 14. Dargestellt sind die auf Grund der Verschiebungen angenommenen Gleitflächen mit deren gerechneter Sicherheit. Der
Verlauf der wahrscheinlichsten Gleitfläche ist durch den geringsten Koeffizienten F = 1,20 angegeben
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Kurven maximalster Scherspannung infolge Dammlast
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Abb.15. Die Kurven zeigen den Verlauf der maximalsten Scherspannungen im Untergrund infolge der Dammauflast. Der
Vergleich mit den Kurven der vorhandenen Scherfestigkeit vor dem Bruch ergibt ein überbeanspruchtes Gebiet, die
plastische Zone

Wie oben erwähnt, fielen die Inseln vergrösserter
Scherfestigkeit auf. Noch spätere Drehflügelmessungen
ergaben eine Erhöhung auf den rund doppelten Betrag
der ursprünglichen Werte. Die durch das Gewicht des
Dammes verursachte Konsolidation führt also zu einer
beträchtlichen Verfestigung des Untergrundes. Was ist
naheliegender, als diese Eigenschaft durch eine weitere
Beanspruchung auszunützen?

Der Versuch wurde unternommen und der Probe-
damm in Etappen von rund 1 m Schichtstärke auf die
volle Höhe von 6,50 m geschüttet. Zur Verwunderung
vieler blieb er stehen.

Die SchuJierigkeit für den Dammbau besteht also letztlich
darin, die SchüttgeschJ/Jindigkeit kleiner Zu halten als die ent-
sprechende Zunahme der Scherfestigkeit infolge der Belastung.

Da die Zunahme der Scherfestigkeit, nicht nur nach
der Theorie, sondern auch nach den erfolgten Drehflügel-
messungen eine Funktion der Konsolidation ist, kann
das Zeit-Setzungs-Diagramm des Dammes (Abb. 2) An-
haltspunkte liefern.

Ist die Belastung plötzlich und gross, erfolgt die
Setzung rasch, also mit steiler Kurve. Später beruhigt sich
der Damm und die Setzungskurve verflacht sich. Die
Setzungskurve des teilweise eingebrochenen Probedam-
mes zeigt nun die steilstmögliche Neigung. Die eigung
dieser Kurve kann für den Bau des definitiven Dammes
als Grenzlinie betrachtet werden.

Kurz: die Belastungsgeschwindigkeit des eingebro-
chenen Probedammes war zu gross, was sich im steilen
Verlauf der Setzungskurve ausdrückt. Zur sicheren Aus-
nützung der durch die Beanspruchung verursachten Ver-
besserung der Scherfestigkeit im Untergrund, muss dem-
zufolge die weitere Belastungsgeschwindigkeit kleiner
gewählt werden, damit ein wesentlich flacherer Verlauf
dieser Setzungskurve erreicht wird.

10. Grundsätzliche Erfahrungen

Beobachtungen und Berechnungen am Beispiel des
Probedammes Oerlingen illustrieren ein allgemein für
Dammbauten auf schwierigem Untergrund anwendbares
Prinzip:

- Abtasten des Untergrundes durch Sondierungen zur
Ermittlung der Zone geringster Tragfähigkeit;

- Erstellen eines anderen Projektes mit der Linienfüh-
rung ausserhalb dieses Bereiches oder Erstellen eines
Probedammes im Zentrum der schwierigen Zone;

- Der Probedamm soll mit einer dem definitiven Bau-
werk ähnlichen Geschwindigkeit geschüttet und die
Bewegungen durch zahlreiche Setzungspegel am
Rand und in Dammitte verfolgt werden;

ach Möglichkeit soll der Probedamm bis zu seinem
Einbruch geschüttet werden. Dadurch wird die Si-
cherheit des definitiven Bauwerkes erkennbar und
entsprechende Vorkehrungen lassen sich voraus-
planen.
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Der Vers uchsdamm bei Horgen
an der linksufrigen Höhenstrasse (N 3)

Von R. Seualdson, Kant. Tiefbauamt, Zürich

Einleitung

Die gewaltige Entwicklung der Erdbaumechanik in
den letzten 30 Jahren hat uns die theoretischen Werkzeuge
zur Lösung der meisten erdbaumechanischen Probleme
gegeben. Es gibt aber immer noch Fälle, wo die Natur
selbst allen Versuchen einer theoretischen Lösung der
Probleme zu trotzen scheint. In vielen Fällen ist eine
rechnerische Lösung wohl möglich, aber die Heterogeni-
tät des Bodens macht unsere Annahmen illusorisch.

Es steht uns aber in vielen dieser Fälle ein einfaches
und zuverlässiges Mittel zur Verfügung. Diese Methode,
die man Modellversuche im Grossmasstab nennen könnte,

Abb. 1. Versuchs damm bei Borgen gegen Norden gesehen

besteht einfach in einem genauen Beobachten und rich-
tigen Interpretieren der Vorgänge in der Natur selbst oder
in Messungen und Beobachtungen an fertigen oder im
Bau befindlichen Bauwerken.

Diese Methode ist beim Bau der Nationalstrassen im
Kanton Zürich zur Verwendung gekommen und wird
wahrscheinlich auch in Zukunft viel gebraucht werden.
Von der Anwendung dieser Methode seien hier zwei Bei-
spiele erwähnt: Der erste Fall betrifft den Versuchsdamm
in Oerlingen an der Nationalstrasse N 4, Winterthur-
Schaffhausen. Der zweite Fall betrifft die Überquerung
des Steilhanges oberhalb Horgen an der linksufrigen Hö-
henstrasse N 3.

Dieser Hang, der Neigungen bis zu 300 aufweist, zeigt
an verschiedenen Stellen Rutschrisse und befindet sich
offensichtlich unter Einwirkung von Wasser in einem
kritischen Stabilitätszustand.

Um die Verhältnisse dieses Steilhanges und die Mög-
lichkeiten, ihn mittels Dammschüttungen und Anschnit-
ten zu überwinden, näher zu prüfen, wurde auf Anregung
der VA WE beschlossen, einen Versuchsdamm zu schütten
und die Bewegungen dieses Dammes genau zu beob-
achten.
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Örtliche Verhältnisse und Baugrundeigenschaften

Die Abbildungen 1 und 2 zeigen die Verhältnisse beim
Steilhang und die Lage des Versuchsdammes. Die Auto-
bahn wird hier gestaffelt geführt mit einer unteren und
einer oberen Fahrbahn. An der betreffenden Stelle des
Steilhanges besteht der Untergrund aus einer mageren
Grundmoräne, die durch eine aufgelockerte, zum Teil
durchnässte Schicht aus Kies, Sand, Silt und teilweise auch
Ton von unterschiedlicher Mächtigkeit überlagert wird.
Abbildung 3 zeigt einige typische Kornverteilungskurven
für die magere Moräne.

Die Moräne ist in ungestörtem Zustand kompakt ge-
lagert, wird aber unter Einfluss von Wasser leicht auf-
geweicht und neigt infolge von Regenwasser zu Ero-
sionserscheinungen an der Oberfläche.

Vor Erstellung des Dammes wurden die weichen
Deckschichten bis zu einer Tiefe von ungefähr 1 m ent-
fernt und der Untergrund durch Sickergräben gut ent-
wässert.

Unsere Messresultate des Untergrundes zeigen ME-

Werte von 90 bis 250 kgjcm2 auf dem Planum. Der natür-
liche Wassergehalt des Materials sinkt von 24% unter-
halb der Dammsohle bis 12 % 1,5 m tiefer. Entsprechend
dieser Abnahme steigt das Trockenraumgewicht von 1,60
bis ungefähr 2,00 gjcm3, welcher Wert ungefähr 107%
von Proctorverdichtung entspricht. Die Eigenschaften
des Untergrundes verbessern sich also rasch mit zuneh-
mender Tiefe.

Aus Erfahrungen mit ähnlichem Material können wir
die magere Moräne als ein reines Reibungsmaterial be-
trachten und ihr einen Winkel der inneren Reibung von
ungefähr 350 zuschreiben. Nur für sehr kurzfristige Be-
lastungsänderungen muss mit gespanntem Poren wasser
gerechnet werden.

Abb.2. Versuchsdamm bei Borgen gegen Süden gesehen
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Abb. 3. Typische Kornverteilungskurven für das Unter-
grundmaterial

Stabilität des Steilhanges

In der Folge seien einige Gedanken über die Stabilität
des Steilhanges beigefügt. Abbildung 4 zeigt die kritische
Hangneigung für ein kohäsionsloses Material mit einer
hangparallelen Sickerströmung. Die kritische Gleitfläche
verläuft auch parallel zum Hang, und das Gleichgewicht
ist durch die folgende Gleichung gegeben, wobei die linke
Seite die vorhandene Scherspannung darstellt und die
rechte Seite die mobilisierte Scherfestigkeit.

YZ sinß cosß = c' + (y-m Yw) Z cos2ß tg sp'

y ist das Nassraumgewicht des Materials, Yw ist das
Raumgewicht des Wassers, Z bedeutet die Tiefe der Gleit-
fläche unterhalb Terrain und mz die Tiefe des Wassers
oberhalb der Gleitfläche. ß ist die Hangneigung und c'
sowie tp' stellen die Kohäsion und den Reibungswinkel
des Materials dar. Für ein reines Reibungsmaterial ist c'
= 0, und man bekommt den folgenden einfachen Aus-
druck für die kritische Neigung des Hanges.

tgß = y - m y w tg ip'
y

Für m = 0 ist tg ß = tg ip' oder ß gleich dem Reibungs-
winkel des Materials. Für m = 1, das heisst, dass das
Grundwasser bis an die Terrainoberfläche kommt und
für einen Durchschnittswert von y von 2,00 wird tgß
halb so gross wie tgcp'.

Aus dieser einfachen Überlegung geht deutlich der
ausserordentlich wichtige Einfluss des Wassers auf die
Stabilität der Böschung hervor.

Jetzt wissen wir aber nicht, wie das Wasser im Hang
verläuft. Man kann aber mit grosser Wahrscheinlichkeit
annehmen, dass es ungefähr hangparallel heruntersickert.
Die Neigungsverhältnisse des Hanges in der Nähe des
Versuchsdammes sind in Abbildung 5 dargestellt. Die
Wasserstandsobservationen sind auch hier gezeigt und
deuten an, dass das Grundwasser fast bis an die Terrain-
oberfläche kommt. Man darf ruhig annehmen, dass dies
wenigstens in sehr nassen Perioden zutreffen wird. Die
zahlreichen nassen Partien an der Oberfläche deuten auch
darauf hin. Berechnet man mit den angegebenen Werten,
d. h. ein Raumgewicht von 2,30 gjcm3 im nassen Zustand
und 1,30 gjcm3 unter Wasser und einen Reibungswinkel
von 35 0, so bekommt man für das Grund wasser bis zur
Terrainoberfläche eine kritische Neigung von rund 22 0.

Wie aus der Abbildung 5 hervorgeht, ist die Übereinstim-
mung mit den tatsächlichen Verhältnissen überraschend

gut. Man kann also annehmen, dass der Sicherheitsfaktor
des Hanges an Ort und Stelle ungefähr 1,00 ist. Dieser
Hang stellt darum einen Grossversuch in der Natur dar,
der uns einen Reibungswinkel des Materials von 35 °
liefert.

Allerdings muss hier bemerkt werden, dass, trotzdem
der Hang eine kritische Stabilität besitzt, die Rutscher-
scheinungen nur Oberflächenerscheinungen sind. Sobald
man von der Annahme der unendlich langen hangparal-
lelen Gleitfläche abgeht und tiefer gehende, gekrümmte
Gleitflächen untersucht, bekommt man grässere Sicher-
heitsfaktoren.

Aus den vorerwähnten Überlegungen geht hervor,
dass das Schütten eines Dammes auf einem solchen Steil-
hang nicht unbedingt zu einer Verschlechterung der Sta-
bilitätsverhältnisse führen muss. Wird der Damm aus
gutem Material gebaut und wird für eine hinreichende
Entwässerung des Untergrundes zwischen Damm und
Hang gesorgt, bedeutet die Schüttung des Dammes sogar
eine Verbesserung der Stabilitätsverhältnisse, weil eben
der Grundwasserspiegel im Verhältnis zur Dammober-
fläche in die Tiefe gedrückt wird. Wichtig ist dabei, dass
das Dammaterial selber sehr gut ist und einen genügend
gros sen Reibungswinkel besitzt, damit es möglichst
kleine Scherbeanspruchungen auf den Untergrund über-
trägt. Daraus geht hervor, dass dem Schüttungsmaterial
Qualitätsvorschriften auferlegt werden müssen, damit
auch die Schüttung in sich stabil ist.

Für den Versuchsdamm wurde für eine gute Entwäs-
serung des Untergrundes durch Sickerleitungen und
Sickerpackungen gesorgt. Als Dammbaumaterial stand
eine ähnliche magere Moräne zur Verfügung wie die-
jenige, die im Untergrund vorhanden ist.

Durch die Verdichtung wurden ohne Schwierigkeit
Trockenraumgewichte von 2,10 gjcm3 bis 2,30 gjcm3 im
Dammkörper erreicht, die zum Teil mehr als 100% der
Proctorverdichtung entsprechen. Demzufolge waren
auch die ME-Werte höher als im Untergrund mit Werten
von 150 kgjcm2 bis hinauf zu 700 kgjcm2.

Messungen auf dem Damm

Um die Bewegungen des Dammes zu überwachen,
wurden eine Anzahl Beobachtungspunkte installiert, die
nach dem Prinzip von Abbildung 6 angeordnet wurden.
Wie daraus hervorgeht, sind hier Pegel für vertikale Be-

- Terrainlinie
-Wasserspiegel

I

!af'
?"

: ~~z. MZ~'/I
I
I
I

für Grenzgleichgewicht

fur c': 0

I, 1" ,-m ,. I, I',
f/ff

Abb.4. Kritische Hangneigung unter Einfluss einer Sicker-
strömung
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Abb. 5. Neigungsverhältnisse des Hanges in der Nähe des Versuchsdammes

wegungen sowie Fixpunkte für Horizontalverschiebun-
gen vorhanden (insgesamt wurden 10 Setzungspegel und
16 Fixpunkte für Horizontalverschiebungen installiert).

Der Dammkörper selbst wird später als Teil in die
fertige Strasse übernommen. Um den Baugrund zusätz-
lich zu belasten, wurde auch eine Auflast von 4,5 m Ma-
terial aufgebracht, die später entfernt werden soll.

Die Resultate der bis heute durchgeführten Beobach-
tungen zeigen die folgenden Ergebnisse: Horizontale Be-
wegungen wurden bis heute keine festgestellt. Die grös-
sten vertikalen Bewegungen sind in Abbildung 7 darge-
stellt. Die Setzungen mit 25 cm sind recht bedeutend. Was
von sehr grosser Bedeutung ist, ist das sehr rasche Ab-
klingen der Setzungen nach der Belastung. Dieses rasche
Abklingen zeigt uns, dass das Material schnell konsoli-
diert und man daher annehmen darf, dass das Material in
bezug auf eine zusätzliche Belastung sich als Reibungs-
material verhalten wird.

Man darf daher mit einer Zunahme der Scherfestigkeit
des Materials rechnen.

13.00 17.00

\::btro9
Theoret. Aushub

Zusammenfassung

Zusammenfassend kann gesagt werden: Die Messun-
gen und Beobachtungen am Versuchsdamm haben uns
gezeigt, dass eine Dammschüttung auf dem Steilhang
oberhalb Horgen durchaus möglich ist, vorausgesetzt,
dass gewisse Sicherheitsmassnahmen getroffen werden,
wie z.B. die Anordnung von Sickergraben und -leitungen,
um ein gutes Entwässern des Untergrundes zu bewerk-
stelligen.

Anderseits wird man beim Aushub von Anschnitten
mit grösseren Schwierigkeiten rechnen müssen, weil es
von vorneherein schwierig sein wird, alles Wasser weg-
zuleiten. Auch hier gilt grundsätzlich, dass eine gute Ab-
leitung des Grundwassers eine Hauptforderung für die
Stabilität darstellt.

Durch diesen relativ grossen Eingriff in der natür-
lichen Böschung war es möglich, das Material sowohl auf
Vorkommen als auch Bearbeitbarkeit besser zu studieren,
als dies im Laboratorium möglich wäre.

E
Pegel4

12.00 8.00 U

~.5 10

Dammschüttung 1'// 0> I --hc I~ 15 -j

N
IQ) I I
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20 t -pegel3j
25 1_

1'//

Abb. 6. Anordnung der Setzungspegel und der Beobachtungs-
punkte für Horizontalverschiebungen

40
Abb. 7. Vertikale Setzungen



Ergebnisse einiger Strassenversuchsdämme auf schlechtem Grund
in der Schweiz"

Von PD Dr. A.von Moos, Beratender Geologe, und M. Gautschi, dipl. Bauing. ETH, Zürich

1. Problemstellung

Der projektierende Strasseningenieur wird beim Bau
der Nationalstrassen in unseren dichtbesiedelten Tälern
häufig gezwungen, mit dem Trasse auf schlecht tragfähige
setzungsempfindliche Baugründe auszuweichen. Der
Grund liegt darin, dass diese Gebiete im allgemeinen
noch nicht überbaut und deshalb verfügbar sind. Bei
dieser Linienführung müssen aber bestehende Neben-
strassen, Bahnen oder Gewässer überbrückt werden, wo-
durch die Nivellette der projektierten Strasse über das be-
stehende Terrain gehoben wird. Damit stellt sich sofort
die Frage: Wie sollen und können solche Fahrbahnen auf
den vorhandenen schlechten Baugründen sicher, d. h.
ohne Rutschungen oder wesentliche Nachsetzungen er-
stellt werden?

Bis heute wurden unseres Wissens folgende Wege zur
Erreichung dieses Zieles beschritten:

a) Erstellung eines Viaduktes, dessen Lasten mittels
Pfählen auf den tragfähigen Baugrund übertragen
werden (Beispiel: Val-de-Travers, R. Haefeli, 1957);

b) vollständiger Aushub der weichen Schichten, d. h.
Auskofferung und vollständiger Ersatz; je nach Lage
des Grundwasserspiegels meist nur bis in eine Tiefe
von 3 bis 4 m wirtschaftlich (Beispiel: 3 bei Benken
ZH,1962);

c) teilweiser Aushub und teilweiser Ersatz;
d) Verdrängung der weichen Schichten durch Erzeugung

von Grundbrüchen mittels rasch aufgebrachter Sand-
dämme (Holland);

e) Verdrängung der weichen Schichten durch Spreng-
ladungen. Die Ladungen werden dabei entweder mit
Spühlbohrungen unter den unmittelbar zuvor ge-
schütteten Damm (wirtschaftlich nur bei Sanddäm-
men; Beispiele aus Skandinavien, Deutschland) oder
vor Kopf der geschütteten Dämme (Irland) einge-
führt und zur Explosion gebracht;

f) Schüttung der Dämme auf eine lastverteilende, mehr
oder weniger starre, zugfeste Unterlage, z.B. auf Roste
aus Baumstämmen, Flechtwerk (Holland, Dänemark)
oder auf zementstabilisierte Fundationsschichten
(Vorschlag VAWE);

g) Schüttung der Dämme ohne Aushub, eventuell unter
zeitweiser Überhöhung (sogenannte schwimmende
Dämme).

Die nachfolgend zu besprechenden Versuchsdämme,
die von unserem Büro bearbeitet wurden, fallen alle unter
die letzte Kategorie.

Wir danken sowohl den Organen des Eidg. Amtes für
Strassen- und Flussbau in Bern (Direktor Dr. R. Ruckli)
wie auch den kantonalen Instanzen und den betreffenden
Bauleitungen der Kantone St. Gallen (Kantonsingenieur
Pfiffner, lng. Boller, lng. Frei), Glarus (Kantonsingenieur
Wettler, lng. Grob und lng. Fuhr von der Firma Locher
& Co., Zürich) und Nidwalden (Kantonsingenieur Meier,
lng. Boffo) für die Erlaubnis, die Resultate hier publi-
zieren zu dürfen.

* Vortrag, gehalten am 4. Mai 1962 anlässlichder Früh-
jahrstagung der SchweizerischenGesellschaft für Bodenme-
chanik und Fundationstechnik in Zürich

o Andere Versuchsdämme

• Versuchsdämme die hier besprochen werden
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Lage der Versuchsdämme
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2. Orte und Daten der Versuchsdämme

Die in dieser Arbeit behandelten Dämme liegen alle
in den Niederungen arn nördlichen Ausgang der grossen
Alpentäler, nämlich:

Nr. 1-4 in der glarnerischen Linthebene zwischen Nie-
derurnen und Weesen in der Nähe des Walen-
sees, N3* (siehe auch A. von Moos, 1958 [4[,
A. von Moos und H. Fuhr [5], 1959),

Nr. 5-8 im sanktgallischen Rheintal einerseits, südlich
Sargans, N3*, andererseits bei Diepoldsau,
beide links des Rheins, N 13*;

Nr. 9-10 im Tal der Engelberger Aa bei Stans und Stans-
stad, Kanton Nidwalden, N2*.

Ihre geographische Lage ergibt sich aus Abbildung 1.
Die wichtigsten Daten der Dämme sind in Tabelle 1 zu-
sammengestellt.

3. Baugrund

Wie vor gängig erwähnt, liegen die Dämme in Tal-
böden; diese sind durch Verlandung ehemaliger Alpen-
randseen entstanden und bestehen aus Lockergesteinen,
die keine andere Vorbelastung als diejenige der heutigen
Überlagerung besitzen. In den ausgeführten tieferreichen-
den Sondierungen, z.B. an der Walenseestrasse (A. von
Moos, 1958 [4]) oder in Stansstad für die Achereggbrücke
finden wir in der Tiefe vorherrschend feinkörnige, d. h.
tonig-siltig-feinsandige Seeablagerungen. Über diesen
folgen meist locker gelagerte, grobkörnige, d. h. sandig-
kiesige Flussablagerungen und Deltaschüttungen. Darin
eingeschaltet oder sie überdeckend erbohrt man wechsel-

* N2, N3, N13, Kurzbezeichnung für schweizerische
Nationalstrassen

lagernd oder in Linsen und Schmitzen Torf, Silt, Fein-
sand, selten auch Tone, d. h. eigentliche Verlandungssedi-
mente, die mit Hochwasserablagerungen gemischt sind.
Auf diesen feinkörnigen oder organischen, besonders
setzungsempfindlichen, wenig konsolidierten Baugrün-
den wurden die hier beschriebenen Versuchsdämme er-
stellt. Es handelt sich somit einerseits um Dämme, die auf
reinem, aber meist faserigem Torf, solche, die auf einer
Wechsellagerung von Torf und Silt und solche, die auf
Silt mit wenig Torfeinlagerungen ruhen. In Abbildung 2
sind für jeden Damm die Resultate einer Bohrung aufge-
zeichnet.

4. Messungen

a) Grundpegel

Überall wurden die Setzungen des Untergrundes unter
der Dammauflast mit Hilfe von Grundpegeln gemessen.
Diese bestehen normalerweise aus quadratischen Eisen-
platten, z.B. 70 X 70 X 0,5 cm, auf welche Gasrohre 0 1Yz"
aufgeschweisst sind. Je nach Schütthöhe können darauf
zusätzliche Rohrabschnitte aufgeschraubt werden. Nivel-
liert wurde Oberkante Rohr. Eine mögliche Anordnung
dieser Pegel ist aus Abbildung 3 ersichtlich.

Die grösste Gefahr droht diesen Pegeln beim Bau
durch die Transport- oder Verdichtungsmaschinen, die
sie leicht verschieben oder gar zerstören.

b) Oberftächenpegel

Sie bestehen aus Marken, die auf der Dammoberfläche
an Ort und Stelle in Betonklötze eingelassen wurden. Sie
gestatten die Eigensetzung der Schüttung als Differenz
der Setzung von Grund- und Oberflächenpegel zu mes-
sen. Diese Eigensetzungen waren im Verhältnis zu den
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Abb.2 .
SchematischeDarstellung der
Ergebnisse von Bohrungen
bei den Versuchsdämmen
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Setzungen des Untergrundes so klein, dass sie bei den
späteren Dämmen vernachlässigt wurden.

c) Seitenpegel

Die vertikalen und horizontalen Bewegungen seitlich
der Dämme, d. h. in der unbelasteten Umgebung erfolgte
mit Hilfe von Marken auf Pfählen von ca. 2 m Länge,
welch letztere in den Untergrund eingeschlagen worden
waren. Die Höhe dieser Marken wurde regelmässig nivel-
liert und ihre Distanz untereinander eingemessen. Ein Bei-
spiel der Anordnung dieser Pfähle ergibt sich aus Abbil-
dung 3.

d) Porenn/asserspanmmgsmessung

Bei einigen Dämmen wurden vor dem Schüttvorgang
in den gewachsenen Untergrund einfache Porenwasser-
spannungsmessgeräte eingebaut. Sie bestehen aus einem
40 cm langen porösen Quarzrohr von 30 mm Durch-
messer, in welches das eine Ende eines Kupferröhrchens,
Innendurchmesser 3 mm, eingelassen ist. Dieses wurde
mit einem ausserhalb des Dammes montierten Mano-
meter verbunden und durch ein Kunststoffrohr (PVC)
gegen Verletzungen geschützt. Das Kupferröhrchen
wurde luftfrei mit Wasser und Frostschutzmittel gefüllt.
Ein Beispiel einer Anordnung ist aus Abbildung 3 er-
sichtlich. Die Messungen wurden zum Teil wegen Luft-
einschlüssen in der Flüssigkeit erschwert.

e) RaumgeJVicht

In einigen Fällen wurde das Raumgewicht des einge-
bauten Schüttmaterials mit der Gipsmethode ermittelt.
Sie ergab z. B. ein Feuchtraumgewicht von 2,0 tfm3 in
Sargans und von 2,28 tfm3 in iederurnen.

5. Erstellung der Dämme

Die Versuchsdämme wurden nach vorgängigen Son-
dierungen in den schlechtesten Partien der betreffenden
Strassenabschnitte erstellt, womöglich als Bestandteile
der projektierten Strasse (Ausnahme Niederurnen, neben
der Strassenaxe). Da einerseits auf alle Fälle grosse und
langdauernde Setzungen aus dem Untergrund erwartet
wurden, andererseits die Beibehaltung einer gewissen
Tragfähigkeit durch die filzige Grasnarbe für die ersten
Schüttarbeiten erwünscht war, verzichtete man bei eini-
gen Dämmen (Sargans, Diepoldsau) auf den Abtrag der
Humusdecke. Um die Randeinflüsse auf das Dammzen-
trum in der Strassenaxe zu eliminieren, wurde ein Verhält-
nis von Dammbreite zu Dammlänge von anfänglich 1:2,
später von 1: 4 gewählt. Als Schüttgut kamen die für die
späteren Strassendämme vorgesehenen lokal verfügbaren
Materialien zur Verwendung, so z.B. grobkörniger,
nichtbindiger Bach- und Gehängeschutt, kiesig-sandiges
Deltamaterial, Steinbruch- und Stollenausbruchmaterial ;
als Filterschicht, die zugleich den ersten Werkverkehr er-
möglichen sollte, wurde sandig-kiesiges Deltamaterial
benutzt (Stärke 0,5 bis 1,0 m, Abb. 3). Die Dämme wur-
den lagenweise geschüttet und verdichtet. Die Schüttun-
gen mussten teils aus organisatorischen Gründen, teils aus
solchen der Stabilität (Sargans ) zeitweise unterbrochen
werden.
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6. Ergebnisse

a) S chiitteJJlpo

Wie Abbildung 4 zeigt, bewirkte das grosse Schütt-
tempo (0,2 bis 1,0 rn/Tag) bei Damm Sargans B (Beispiel 6)
so starke Setzungen, dass die Dammhöhe trotz dem Zu-
wachs an Material an einigen Morgen zeitweise angenähert
derjenigen arn Tage zuvor war. Bei diesem raschen Schütt-
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Abb. 3. Grundriss, Anordnung der Messpunkte und Ergeb-
nisse der Setzungs- und Porenwasser-Spannungs-
messungen bei Beispiel 2 mit Sanddrains in ieder-
urnen

fortschritt zeigten sich denn auch bei diesem Objekt Risse
im Dammkörper und andere Anzeichen von Instabili-
täten, so dass eine Pause von 17 Tagen eingeschaltet wer-
den musste. Dieser Unterbruch bewirkte, dass trotz ähn-
lichem Schüttempo die Setzungen jeweilen kleiner waren.
Es ist von Interesse, dass beim Bau des eigentlichen Stras-
sendammes in Sargans als Folge des raschen Schüttens
(Erhöhung von 3 m auf 4 m in einem Tag bei einer total
vorgesehenen Endschütthöhe von 4,5 m) eine Damm-
rutschurig eintrat (siehe A.1JOn Moos und F.Schneller, 1961
[6]). Eine ähnliche Rutschung hat Jaecklin, 1962 [3] von
einem Versuchs damm in Oedingen, Kanton Zürich, be-



schrieben. In beiden Fällen konnten nach einer Pause von
einigen Wochen die Dämme ohne neue Rutschungen auf
die Endhöhe von 6 m bzw. 4,5 m gebracht werden. Dar-
aus ist wohl der Schluss zu ziehen, dass Dammschüttungen
von 1 m pro Tag für diese Verhältnisse zuviel sind und
eine Schütthöhe von ca. 0,2 bis 0,4 m/Tag anzustreben
ist. Wie Abbildung 4 ausserdem zeigt, lag während der
ersten Phase der Schüttung der Grundwasserspiegel zeit-
weise im Damminnern höher als in der Umgebung. Auf-
fallend war die Beobachtung in Sargans von anfänglichen
Quellen am Dammfuss, die später versiegten, was mit den
vorerwähnten Grundwasserbeobachtungen in Überein-
stimmung steht. Daraus muss gefolgert werden, dass ein
Teil des verdrängten Porenwassers aus dem Untergrund
in den durchlässigen Dammkörper hochsteigt und dann
aus diesem an die Oberfläche austritt.

b) Porenn/asserspannunyen

Die durchgeführten Messungen ergaben ohne Aus-
nahme folgendes:

1. mit zunehmender Schütthöhe und Schüttgeschwin-
digkeit zunehmende Porenwasserspannungen;

2. einen raschen Abfall nach Schüttende, wie das z. B.
für Niederurnen aus Tabelle 2 hervorgeht.

Die Resultate von Niederurnen sind in Abbildung 3
graphisch dargestellt. In Abbildung 4 sind die festge-
stellten Manometerablesungen von Damm B in Sargans
(Beispiel 6) eingetragen; sie zeigen dasselbe Bild.
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Tabelle 2
Porenwasserspannungen bei den Dämmen in Niederurnen,

Beispiele 1 und 2

Schüttdauer Porenwasser-

Erreichte in Tagen spannungsfaktor

Schütt höhe B*in %

in% Damm 1 Damm 2

Damm 1 Damm 2 ohne Sand- mit Sand-
drains drains

40 - 3 - 83
40 6 - 16 -

65 - 4 - 67
65 7 - 38 -

100 - 6 - 43
100 9 - 43 -

4 Tage nach Schüttende 2 38
50 Tage nach Schüttende 2 16

LI u .B* = - wobeiLI a '
LI tc = Änderung der Porenwasserspannung, in diesem Fall

bezogen auf die Ausgangslage in kgjcm2

LI o = Änderung der Vertikalspannung in kgjcm2

c) AUSl1Jirkungen in der Umgebung

Abbildung Sa zeigt, dass der Damm B in Sargans die
Umgebung bis in eine Distanz von ca. 10 bis 20 m vom
Dammfuss beeinflusste. Dabei stellt man beim darge-
stellten Beispiel während des Schüttvorganges, wohl als
Folge einer Verdrängung im Untergrund, erst eine He-
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Abb. 4. Schüttungsdiagramm, Manometerdruck im Porenwasser des Untergrundes, Grundwasserspiegel-Lagen und Setzungen
in Dammitte in Funktion der Zeit bei Beispiel 6, Sargans
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bung fest. Dieser folgt nach Schüttende ern teilweises
Nachsinken des Terrains (Abb. Sb).

Die Senkung ist besonders in der unmittelbaren Um-
gebung des Dammfusses gross; es bildet sich eine deutlich
sichtbare schmale Rinne, die sich bei hohem Grundwas-
serspiegel mit Wasser füllt und dadurch besonders auf-
fällig wird. Aus Abbildung Sc ist ferner ersichtlich, dass
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Abb. 5. Vertikale und horizontale Bewegungen in der Um-
gebung von Beispiel 6 in Sargans

die unmittelbare Umgebung während des Schüttvor-
ganges bis in eine Distanz von gegen 20 m gegen den
Damm gezogen wird, was für eine gewisse Zugfestig-
keit der obersten Schichten (Grasnarbe usw.) spricht.
Nach Schüttende wird diese Bewegung leicht rückläufig.

d) Hauptsetzttng

Betrachtet man die Ergebnisse der Setzungen der ver-
schiedenen Dämme, so kann man deutlich zwei Phasen
unterscheiden, die wir als Haupt- und Nebensetzung be-
zeichnen können.

Wie die Abbildungen 3 und 4, ferner Tabelle 1 zeigen,
findet die Hauptsetzttng während des Schüttvorganges - in
welcher Zeit sie übrigens laufend ausgeglichen wird -
und etwa in den ersten 10 Tagen nach Beendigung der
Schüttung statt. Diese Hauptsetzung umfasst den grös-
seren Teil der Gesamtsetzung, d. h. je nach Damm, bei
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unseren Beispielen 1 bis 6, ca. 60 bis 90%. Sie ist eine
Folge einerseits der Zusammendrückung der weichen
Bodenschichten unter dem Damm und andererseits der
Verdrängung der weichen Schichten in die Umgebung,
wofür Abbildung 5 deutliche Hinweise gibt. Sie ist um so
grösser, je mächtiger die weich gelagerten Materialien im
Untergrund sind (Beispiele 5 und 6) und je grösser die
aufgebrachte Last ist (Abb. 6 und 7).

e) Nachsetzung

Die Ergebnisse der Nachsetzung sind einerseits m
Tabelle 1, ferner in Abbildung 6 dargestellt. Sie ergeben
übereinstimmend, dass sich diese Nachsetzungen über
Jahre erstrecken. Leider wurden fast alle Versuchsdämme
bzw. deren Grundpegel im Verlaufe der anschliessenden
Strassenbauten zerstört. Eine Ausnahme bildet der Ver-
suchsdamm B in Sargans (Beispiel 6), der immer noch be-
steht und beobachtet wird. Er hat nach 1530 Tagen oder
über 4 Jahren Beobachtungszeit eine Totalsetzung von
342 cm erreicht, d. h. 170% der Hauptsetzung. Die
monatliche Setzung betrug im verflossenen Jahr immer
noch ca. 2 mm pro Monat .

Die Abbildung 6 zeigt ausserdem deutlich, dass für
den absoluten Setzungsbetrag sowohl die Bodenverhält-
nisse des Untergrundes als auch die totale Schütthöhe
massgebend sind. Je stärker zusammendrückbar der Un-
tergrund ist und je höher der Damm, desto grösser ist die
Setzung.

Die Setzungen bei den untersuchten Beispielen können
durch die Gleichung

St = 510 + 5' = 510 + A (log 1-1) (Abb.8)

dargestellt werden, worin bedeuten:

510 = Hauptsetzung bis 10 Tage nach Schüttende
5' = Nachsetzung
t = Zeit nach Schüttende
A = Faktor der Nachsetzung

Die Werte für die untersuchten Dämme sind in Ta-
belle 3 zusammengestellt.

Der Faktor A drückt die Steilheit der Setzungsgeraden
aus, sofern die Zeit t in logarithmischem Masstab darge-
stellt ist. Man sieht aus Tabelle 3 und auch aus Abbildung
6, dass A von der Materialbeschaffenheit des Untergrun-
des und von der Dammhöhe abhängt. Für Dämme auf
reinem Torf ist A meist wesentlich grösser als bei solchen
auf siltigen Böden.

Noch deutlicher geht der Einfluss der Dammhöhe auf
die Grösse der Setzung aus den Messungen beim Ver-
suchsdamm Stansstad hervor (Beispiel 9a, 9b, 9c), wo
nebeneinander Versuchdsämme von 1,50 m, 2,50 mund
3,50 m Höhe über Terrain geschüttet wurden. Wie Ab-
bildung 7 zeigt, wird die Neigung der Geraden bei diesem
dreistufigen Versuchsdamm um so grösser, je grösser die
Dammhöhe ist. Das Diagramm in Abbildung 8b, in
welchem A in Funktion der Dammhöhe dargestellt wird,
ergibt, dass A praktisch proportional zur Schütthöhe ist.
Für die Praxis ergibt sich daraus, dass die Zeit, bei welcher
der Setzungszuwachs pro Zeiteinheit einen minimalen
Wert aufweist, um so länger dauert, je höher der Damm
ist. So wird z.B. im vorliegenden Fall die Setzung pro
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Abb.6
Nachsetzungen in Funktion
der Zeit für Beispiel 1 und 3 in
Niederurnen und Beispiel 5
und 6 in Sargans in halbloga-
rithmischer Darstellung

Jahre noch Schüttende

---- 1----- --- ---
3

Totale Sphütthöhe 367cm

1--
Untergrund: Silt + wen1igTorf

--
Totolel Schütthöhe 676cm

r---....: - -- 5
~

-.:::.::::::- 5--- Silt und wenig Torf
-.:::....- ----- --- 1

Totale Schütthöhe 498cm
Untergrund: Torf + Silt

I--

r--_
6 Totale Schütthöhe 869crT ---r-- __ r-- ___ 6

Untergrund Torf + Silt I--- 6_

50

100

E 150o
.s
c
Cl>

'"C
" 200
N

0;
(f)

250

300

350
20

---Dammitte

40 70 100 200 600 1000 2000400

- - - - Dammschulter Tage noch Schüttende
Y/J

Tabelle 3. 510 und Faktor A bei den untersuchtenDämmen Auf ein und demselben Untergrund lässt sich also SlO

und A und damit die Setzungen überhaupt als Funktion
der Schütthöhe darstellen. Die Gleichung ist in Abbil-
dung 8b für den Fall des Dammes in Stansstad dargestellt.

Schüttstärke bei
Unter- Schüttende in cm A

Damm grund davon
510

b==b isNr.
w e-weriig I mcm

total über n=nach
Terrain

1 Torf
I

498 320 110 44 b.t = 150
20 n.t = 150

2 Torf 478 340 104 45 b.t = 150
24n.t=150

3 Silt-w.Torf 367 300 45 8

4 Silt-w. Torf 374 310 34 10
5 Torf, Silt 676 600 100 25
6 Torf 869 600 385 25

7 Tor f-l-Silt 275 117 42
8 Torf -l-Silt 275 104 57
9a Silt +Torf 140 100 11 7

9b Silt-l-Torf 270 200 40 13
9c Silt +Torf 385 300 59 21

10 Silt -l-Torf 275 250 28 12

Bei den Dämmen 1 und 2 ist eine Abflachung nach 150 Tagen
und damit eine Reduktion des Wertes festzustellen (vergleiche
Abb.6)

Jahr den Wert von einem Zentimeter bei 1,40 m totaler
Schütthöhe nach 2Y2 Jahren unterschritten, dagegen
beim Damm von 2,70 m totaler Schütthöhe erst nach
4 Jahren und bei demjenigen von 3,85 m totaler Schütt-
höhe sogar erst nach 10 Jahren.

Eine ähnliche Abhängigkeit von der Schütthöhe ist
bei den Hauptsetzungen S10 zu erkennen (Abb. 8b), wo
einzig der kleinste Damm 9a dieser Gesetzmässigkeit
nicht gehorcht als Folge einer in geringer Tiefe vorhan-
denen Kieslinse, die die Setzungen wesentlich vermin-
derte.

f) Setzungen von Dammitte und Dammschulter

Fast bei allen Dämmen beobachtete man, dass nach
Beendigung der Dammschüttung und Erstellen einer
planen Oberfläche der Untergrund unter der Damm-
schulter sich weniger setzte als derjenige unter der Damm-
mitte.

Die Differenz variierte zwischen 5,5 cm bei Damm
Beispiel 10 und 47 cm bei Damm Beispiel 8. Dieses ver-
schiedene Verhalten setzte bei Schüttbeginn ein und nahm
bis zum Schüttende zu. Darnach nahm die Differenz an-

Tag e nach Schüttende
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Abb. 7. Nachsetzung in Funktion der Zeit bei verschiedenen
Dammhöhen bei demselben Baugrund; halblogarith-
mischer Masstab. Beispiel 9a, 9b, 9c Stansstad
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fanglich weiter zu, um dann meist konstant zu bleiben
(siehe Abb. 3 und 8). Man kann für praktische Zwecke
diese Einmuldung durch eine am Schluss der Schüttung
vom Rand gegen die Darnrnitte zuneh mende Überhöhung
vom vorneherein ausgleichen.

Damm B von Sargans (Beispiel 6) war insofern eine
Ausnahme von dieser Regel, als sich die Dammschulter
stärker als das Zentrum setzte. Dies war eine Folge der
Instabilität gerade dieses Dammes.

g) Vorbelastung

Aus der Literatur ist bekannt, dass durch Vorbelastung
die Nachsetzungen bei «schwimmenden» Dämmen vor-
weggenommen werden können. F. I-Jillis und C. O. Bra-
u/er, 1961 [2], geben als praktische Regel, dass bei einer
Vorbelastung, die 50 % der späteren Dammlast ent-
spricht, die Nachsetzung für 25 Jahre vorweggenommen
werden kann.

Der drei stufige Versuchsdamm bei Stansstad (Bei-
spiel 9a, 9b, 9c) sollte unter anderem dazu dienen, den
Einfluss einer temporären Überhöhung zu klären. Da der
nachträgliche Abtrag bis auf + 1,50 m über OK Terrain
erst vor ca. einem ~ierteljahr erfolgte, kann heute noch
nicht darüber entschieden werden, ob diese Vorbelastung
erfolgreich ist. Die bisherigen Resultate (Abb. 7) sprechen
eher für eine Verlangsamung der Setzung als für eine
Sistierung derselben. Kanadische Autoren sprechen sich
aber in dieser Beziehung sehr positiv aus.

7. 5 chlussfolgertlngen für den Nationalstrassenbau

Aus den Feststellungen bei den Versuchsdämmen
kann für den Bau der Nationalstrassen, die auf torfreichen,
wenig konsolidierten Baugründen ohne Auskofferurig zu
liegen kommen, folgendes geschlossen werden:

Je langsamer geschüttet wird, desto kleiner ist die
Gefahr von Instabilitäten; der Zuwachs sollte 20 bis
40 cm pro Tag nicht überschreiten.

- Die laufenden Setzungsmessungen in Verbindung mit
Beobachtungen seitlicher Messpunkte lassen bei Torf
den Beginn von Instabilitäten beizeiten erkennen, die
durch grössere Schüttpausen korrigiert werden kön-
nen.

- Die Hauptsetzungen treten während des Schüttens
der Dämme und in den ersten 10 Tagen nach Schütt-
ende ein. Sie werden automatisch während des
Schüttens ausgeglichen und können für die nachträg-
liche Setzung abgeschätzt und durch Überhöhung
korrigiert werden.

- Die an die Hauptsetzungen anschliessenden Nach-
setzungen nehmen asymptotisch ab, dauern aber über
Jahre. Diese Setzungen sind für den Zustand der
Strasse massgebend.

- Je höher der Damm ist, desto grösser ist bei ein und
demselben Untergrund der Faktor A, d. h. desto
länger dauert es bis die Setzungsrate, d. h. die Setzung
pro Zeiteinheit, ein für die Strasse zulässiges Mass er-
reicht hat. Von den Setzungen aus betrachtet, hat man
also alles Interesse, die Schütthöhe bei schlechten Bau-
gründen kleinzuhalten.
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- Die Setzungen im zentralen Dammteil sind allgemein
grösser als auf der Dammschulter.

- Ein Ausgleich zwischen den Setzungen in Damm-
mitte und denjenigen der Schulter sollte durch Über-
höhen und eventuellen nachträglichen Abtrag erfol-
gen und nicht durch nachträgliches Aufführen von
Material, da dadurch die Setzungen erneut angefacht
werden.

- Da die Setzungen sehr lange andauern, sind Fest-
punkte im Strassentrasse, wie z. B. Unterführungen
auf Pfählen, nach Möglichkeit zu vermeiden. Die
Kunstbauten sollten auf ein Minimum reduziert und
nach Möglichkeit z. B. auf Kieskoffer flach fundiert
werden, damit die Nachsetzungen nicht zu Stufen-
bildung führen.

51 = 510 + A (log t - log 10)
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Abb. 8, Schema des Verlaufes der Nachsetzung und Abhängig-
keit der Neigung der Nachsetzungsgeraden in halb-
logarithmischem Masstab in Funktion der Dammhöhe
bei ein und demselben Untergrund. Stansstad, Bei-
spiel 9 Abb. 8a oben, Abb. 8b unten
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Moränen als Baugrund und Baustoff'
Von PD Dr. Heinrich Jäckli, Zürich

Das schweizerische Mittelland war während der
zweitletzten Vergletscherung vollständig, während der
letzten Vergletscherung zum grässten Teil von Eisströ-
men bedeckt (Abb. 1), die aus den Alpen vorgestossen
waren und bei dieser Gelegenheit glaziale Ablagerungen
deponierten, die wir als Moränen bezeichnen.

Moränen bedecken in diesen einst vergletscherten Ge-
bieten grosse Areale an der Oberfläche oder unter einer
dünnen Decke noch jüngerer Oberflächenbildungen,
werden in ungezählten Baugruben angeschnitten und in
Kiesgruben abgebaut und sind deshalb beim Bau der
Nationalstrassen als Baugrund wie als Baustoff von Be-
deutung.

1. Genetische Verhältnisse

An den heutigen Alpengletschern beobachten wir, wie
vor der Stirn und längs der Flanken der Gletscherzungen
wallfärmige Randmoränen (Abb. 2) als Stirn- oder Seiten-

moränen abgelagert werden; sie sind kies- und blockreich,
wobei der grobblockige Anteil meist viele eckige Kom-
ponenten enthält.

Zwischen zwei Moränenwällen finden wir immer wie-
der Geländedepressionen, die mit weichem Schwemm-
lehm, mit Seebodenlehm als mechanische Auffüllungen
oder mit Seekreide und Torf als organische Verlandungs-
bildungen einstiger Seen und Tümpel gefüllt sind. Solche
Torfmulden gehören somit zum obligatorischen Inventar
einer anstädigen Moränenlandschaft.

Wo aber der Gletscher heute zurückschmilzt, legt er
an seiner einstigen Sohle ein glaziales Sediment frei, das
wir als Grundmoräne bezeichnen. Im Gegensatz zu den
grobblockigen und kiesreichen Randmoränen sind die

* Vortrag, gehalten am 4. Mai 1962 anlasslieh der Früh-
jahrstagung der Schweizerischen Gesellschaft für Bodenme-
chanik und Fundationstechnik in Zürich

Karte der letzten Vergletscherung der Schweiz
entwerten von H. Jäckti

äusserste Eisrandlaqe im Mittlllland mit üarsteuunc der

Eisobertlache mit 100 m - tsohypsen

Talgilltsch~r in den Alpen, dazwischen Ilrnbedeckte Nunatakker rrr

Abb. 1. Die Ausdehnung der Gletscher in der letzten Eiszeit. Darstellung der Eisoberfläche mit Höhenkurven von 100 m
Aequidistanz, woraus leicht die einstige Eisdicke und die Grösse der daraus resultierenden Belastung des Unter-
grundes abgeschätzt werden kann
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Abb. 2. Langgezogene Moränenwälle auf der Zimmerberg-
kette zwischen Zürichsee und Sihltal, mit Baustelle
für die Unterführung Hubeggli der linksufrigen Hö-
henstrasse im Neuforst oberhalb Oberrieden. April
1962

Grundmoränen feinkörniger und tonreicher, dafür ärmer
an Kies und Blöcken.

Eine dritte Gruppe könnte als verschlvemmtes Moränen-
material bezeichnet werden. Da auf, neben und unter dem
Gletscher während der sommerlichen Ablationsperiode
oft eine Menge Wasser vorhanden war, bestand immer
die Möglichkeit, dass Moränenablagerungen durch solche
Schmelzwasser örtlich verschwemmt, ausgewaschen und
etwas transportiert wurden. Auf diese Weise können in
engstem Kontakt mit echten Moränenablagerungen ein-
zelne Kiesnester, Kiesstränge oder Sandlinsen in meist
ungesetzmässiger Begrenzung auftreten, die wir gesamt-
haft als verschwemmtes Moränenmaterial bezeichnen.

2. Struktur

Die reine Moräne, abgelagert ohne Einfluss von Was-
ser, zeigt keine Schichtung (Abb. 3). Im Gegensatz zu den
fluviatilen Schottern oder den Seebodenlehmen ist sie also
nicht durch eine mehr oder weniger horizontale oder ge-
neigte Wechsellagerung von bald etwas kiesigeren, bald
etwas sandigeren oder tonigeren Schichten struiert. Auf
den ersten Blick scheint sie vollkommen isotrop, d. h.
ihre Eigenschaften scheinen in allen Richtungen dieselben
zu sein. Bestimmt man aber etwa die Lage der Haupt-
achsen der grösseren Komponenten, dann zeigt sich darin
eine gewisse gesetzmässige Orientierung, die bedingt ist
durch die einstige Bewegungsrichtung des Gletscher-
eises.

Wichtiger ist dagegen die Erscheinung der sogenann-
ten «Glazialtektoni k ». Darunter verstehen wir intensi-
vere Störungen der ursprünglichen Struktur, insbeson-
dere auch der Unterlage, durch die tangentiale Schubwir-
kung des einst über die Moräne geglittenen Gletscher-
eises. Dazu gehören Verfaltungen, Verschuppungen, Ver-
stellungen ganzer Schichtpakete, Verschiebungen und
Überschiebungen von Schuppen der Felsunterlage auf
Moräne usw. Wo der Kontakt Moräne/Felsunterlage oder
Moräne/Schotter aufgeschlossen ist, lässt sich häufig eine
solche glazialtektonische Schichtstörung besser erken-
nen als im reinen, ungeschichteten Moränenmaterial. Sie
wurde beispielsweise beim Bau der Weinlandbrücke in
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Andelfingen in den Baugruben in gros sem Ausrnasse und
in einer Intensität festgestellt, die dazu führte, dass einst
horizontal geschichtete Schotter in senkrechter Lage an-
getroffen wurden. Auch in der Zimmerbergkette und im
Sihltal sind bereits jetzt schon solche glazialtektonische
Störungen in Sondierschlitzen erkannt worden, und wir
müssen damit rechnen, dass in den gros sen Anschnitten
und Einschnitten der Autobahnen immer wieder solche
Erscheinungen auftauchen.

Strukturstörungen, seien sie nun glazialtektonischer
Natur oder primär sedimentär, erschweren die geologische
Interpretation von Sondierungen ganz wesentlich. Die
Resultate einzelner Sondierbohrungen lassen sich im
Moränengebiet ohnehin weniger zuverlässig extrapolie-
ren als beispielsweise in Seebodenlehmen oder anderen
horizontal geschichteten Sedimenten. Kommen aber gla-
zialtektonische Strukturstörungen noch dazu, dann ist die
Extrapolation einzelner Sondierresultate besonders
schwierig. Bohrungen als punktförmige Sondierungen
lassen sich meist schlechter auswerten als Schlitze und
Sondiergräben, die immerhin einen linienförmigen Auf-
schluss geben.

3. Kornform

Im Gegensatz zum fluviatil transportierten Schotter
besteht die glazial transportierte Moräne aus weniger gut
gerollten, oft relativ eckigen Komponenten. Neben dieser
geringeren Transportabrollung kommt aber noch die

Abb. 3. Aufschluss in typischer Wallmoräne; ungeschichtet,
nicht aufbereitet, mit einzelnen grossen, schlecht
gerundeten Blöcken. Etzliberg oberhalb Thalwil

Frostsprengung hinzu, indem man besonders in Wall-
moränen eigentlichen Frostschutt eiszeitlichen Alters an-
treffen kann, der sich durch splittrige, scharfkantige Kom-
ponenten auszeichnet (Abb. 4).

In der Grundmoräne dagegen sind die Kieskompo-
nenten recht oft gut abgerundet und zeigen eine polierte,
glänzende Oberfläche mit deutlichen Schrammen, welche
damit zum Kennzeichen einer typischen Grundmoräne
gehören (Abb. 5).

4. Kornrerteilu11g und VenJJendung

Die Entstehungsbedingungen von Moränenablage-
rungen als glaziale Sedimente führen zu einer wenig cha-



rakteristischen Kornverteilung. Die Kornverteilungs-
kurven sind flach gestreckt, ohne Bevorzugung einer aus-
gewählten Korngrösse, und reichen vom grössten Block,
den Findlingen, über Grobkies, Kies, Sand und Silt bis in
die Tonfraktion, wie das für nicht aufbereitete Sedimente
kennzeichnend ist.

Die grössten Blöcke, die wir in der Schweiz als Find-
linge zu bezeichnen pflegen und welche Kubaturen von

Abb. 4. Sehr kiesreiche Wallmoräne mit auffallend eckigen
Komponenten als eiszeitlichem Frostschutt. Gleiche
Lokalität wie Abb. 2

Dutzenden von Kubikmetern erreichen können, sollten
beim Aushub nicht gesprengt werden, sondern als Zeugen
eiszeitlichen Gletschertransportes der Nachwelt erhalten
bleiben. Sie gehören möglichst unbeschädigt nahe ihrem
Fundort neben dem Bauwerk an gut sichtbarer Stelle auf-
gestellt, als Dokument einstiger Grösse unserer Gletscher
und als markanter geologischer Blickfang.

Moränenblöcke mittlerer Grösse, etwa zwischen 30
und 60cm, wie sie aus Wallmoränen in grosser Menge an-
fallen, lassen sich zu buntem Zyklopenmauerwerk ver-
wenden, dem sie den Aspekt des Autochthonen, des Bo-
denständigen mit deutlichem Lokalkolorit sensu stricto
verleihen.

Das übrige Wallmoränenmaterial ist im Strassenbau
als Schüttungsgut für Dämme recht brauchbar, wobei aller-
dings neben der Kornverteilung auch dem Wassergehalt
grosse Beachtung zu schenken ist.

Wegen des nennenswerten Gehaltes an Feinstkom-
ponenten haben aber unsere Moränen durchwegs alsfrost-
gefährlich zu gelten; erst wenn Moränenmaterial ver-
schwemmt und die feinsten Komponenten bei dieser Ge-
legenheit ausgewaschen wurden, werden die Frostkri-
terien erfüllt.

Aus Moräne lässt sich zwar lehmfreier, frostsicherer
Kies durch intensives Waschen künstlich aufbereiten, was
sich aber nur dort lohnt, wo reichlich Waschwasser zur
Verfügung steht und wo die Moränenablagerung ohne-
hin kiesreich und relativ tonarm ist, d. h. wo es sich nicht
um Grundmoräne, sondern um Wallmoränenablagerun-
gen handelt, wie beispielsweise bei den Wallmoräner_-
strängen der Zimmer berg kette, oder um verschwemmtes
Moränenmaterial.

Grundmoränen mit ihrem hohen Gehalt an Feinsand-,
Silt- und Tonkomponenten zeigen innerhalb des Kornver-
teilungsbandes der Moräne~ die steilste Kurve. Solches
Grundmoränenmaterial eignet sich als Baustoff nicht im
Strassenbau, wohl aber sehr für Dichtungszwecke und
wurde bekanntlich als Kernmaterial in verschiedenen Erd-
dämmen von Speicher becken und Ausgleichsbecken ein-
gebaut.

5. Wasserfiihrung

Die Durchlässigkeit ist in unverwitterten, tonreichen
Grundmoränen sehr gering; solches Material gilt denn
auch landläufig als «dicht». Anders dagegen kiesreiche,
tonarme Wallmoränen, verwittertes und oberflächlich auf-
gelockertes oder gar verschwemmtes Moränenmaterial,
wo in Sandlinsen oder Kiesnestern eine nicht unbedeu-
tende Wasserzirkulation möglich ist. Die ungezählten
«Moränenqueller,», die in unseren Moränenlandschaften
der Wasserversorgung dienen, beweisen, dass ein Teil
des iederschlages auch in Moränen versickern und spä-
ter als Quelle, filtriert und gereinigt als «Wasserader»,
wieder an die Oberfläche treten kann.

In der Regel wird der Kontakt von durchlässigeren
Oberflächen schichten auf undurchlässiger Grundmoräne
zum gelegentlichen oder ständigen Wasserhorizont, der,
in einer Baugrube angeschnitten, die Stabilität von Bö-
schungen schwer beeinträchtigen kann.

6. Plastizitätsllerhältnisse

Moränenablagerungen, besonders Grundmoränen,
gelten dank ihrem Gehalt an Feinstkomponenten als bin-
dige Sedimente. Doch ist sowohl die Fliessgrenze als auch
die Ausrollgrenze niedriger als bei anderen bindigen Sedi-
menten unseres Landes, etwa von Gehängelehmen oder
Seebodenlehmen, und auch der Plastizitätsbereich ist re-
lativ bescheiden; Moränenlehme sind mager. Im Plastizi-
tätsdiagramm nach Casagrande liegen Moränen sehr deut-
lich über der A-Linie und belegen ein relativ enges Feld
mit niedriger Fliess- und Ausrollgrenze (Abb. 6).

7. Lagerungsdichte und Zusammendrückbarkeit

Grundmoränen und zum grössten Teil auch Wall-
moränen haben seinerzeit eine Überlagerung durch Glet-

Abb. 5. Polierte Oberfläche mit Schrammen, als untrügliches
Kennzeichen für Moränenkomponenten, an dunklen
Kalken besonders schön zu sehen
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schereis erlitten und sind bei dieser Gelegenheit sehr
stark vorbelastet und komprimiert worden. Dementspre-
chend finden wir in intakten, nicht aufgelockerten Morä-
nen ein hohes Raumgewicht Ye von 2,1 bis 2,3 g/cm3,

einen geringen Wassergehalt }JJ* von rund 7 bis 15%,
eine nur mittelgrosse Porosität n von ca. 18 bis 34% und
eine relativ grosse Scherfestigkeit. Diese für einen Bau-
grund günstigen Eigenschaften unserer Moränen ver-
danken sie ihrer geologischen Geschichte, ihrer Vorbe-
lastung durch das einstige Gletschereis.

Aber seit dem Rückzug der Gletscher konnten sich
solche Moränenablagerungen sekundär wieder etwas auf-
lockern, sie konnten oberflächlich verwittern, sie wurden
durch in die Tiefe sickerndes Meteorwasser an ihrer Ober-
fläche entkalkt, so dass wir heute in den obersten paar
Metern der Moräne eine sekundäre Auflockerung antreffen.
Sie dokumentiert sich in niedrigerem Raumgewicht von
Ye = 1,8 bis 2,1, höherem Wassergehalt }JJ* von 15 bis
25 % und geringerer Scherfestigkeit.

Diese sekundäre Auflockerung wird zusätzlich ge-
fördert, wenn in einer Baugrube das frisch entlastete
Moränenmaterial dem Meteor- oder Sickerwasser ausge-
setzt wird, so dass es unter Einwirkung von Wasser, Luft
und der Entlastung quillt und seine ursprünglich kom-
pakte Lagerung einbüsst.

Wenn mittels Lastplatten vom Durchmesser d die
Zusammendrückbarkeit des Bodens geprüft wird, so er-
hält man dabei den ME-Wert nach R. Haefeli:

6,0
ME = -- . rI.

6,y

Für tonige Grundmoränen liegen solche ME-Werte
etwa bei 200 bis 600 kg/cm2, bei kiesreicherer Randmoräne
bei 500 bis 1000 kg/cm2• Als bindige Lockergesteine
müssten Moränen erwartungsgemäss als setzungsemp-
findlicher Baugrund taxiert werden, doch vermögen sie
dank ihrer Vorbelastung dieses Handicap offenbar weit-
gehend zu kompensieren. Hohe ME-Werte von 1000 bis
2000 kg/cm2, wie sie in Sand oder Kies häufig erreicht wer-
den, sind in Moränen dagegen nicht üblich (Abb. 7).

Wird beim Belastungsversuch die Lastplatte vorüber-
gehend entlastet und nachher wiederbelastet, so erhält
man für die Wiederbelastung den Wert ME'; ME' ist
immer grösser als ME'

M
Das Verhältnis M:" der Wiederbelastungsquotient,

würde bei absolut elastischem Verhalten des Bodens den
Wert 1 ergeben. Je grösser der Anteil der plastischen De-
formation bei der Wiederbelastung ist, um so stärker

ME
weicht ME' von 1 ab.

Wie das Diagramm Abbildung 7 zeigt, liegen die Wie-
derbelastungsquotienten von Moränen relativ nahe bei
jenen von Kies und zwischen Sand mit den höchsten und
Seebodenlehm mit den niedrigsten Werten.

Plastizitätsdiagramm (nach A. Casagrande)
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Abb. 6. Streuungsbereich schweizerischer Lehme im Plastizitätsdiagramm nach Casagrande. Die Moränenlehmerepräsentieren
die magersten Materialien mit sehr bescheidener Plastizität
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Zusammendrückungsmoduli ME und ME aus Belastungsversuchen
ME
3000,--------------------------------,----------------,----------------,----------------,
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Abb.7. MB- und MB'-\l(Ierte aus Belastungsversuchen auf verschiedenen Böden. Laststufen meist 0-4 kgjcm2, gelegent-
lich 0-8 kgjcm2• Lastplatte meist 2000 cm-, seltener 5000 crn". Lastdauer bis zum Abklingen der Hauptsetzungen.
üblicherweise einige Stunden bis maximal 2 Tage

Zusammenfassung

Moränen sind gekennzeichnet durch fehlende Aufbe-
reitung in ihrer Kornverteilung, fehlende Schichtung in
ihrer Struktur, durch geringe Wasserdurchlässigkeit,
durch geringe Plastizität. durch Frostgefährlichkeit, durch
kompakte Lagerung, hohes Raumgewicht, geringen Was-
sergehalt und hohe Scherfestigkeit, dank der einstigen
Vorbelastung durch das Gletschereis, leider aber auch
durch Wasserempfindlichkeit, ungesetzmässige Struktur-
störungen glazialtektonischer Natur und durch die Ten-

denz der sekundären Auflockerung bei Entlastung und
Zutritt von Luftfeuchtigkeit oder Meteor- oder Sicker-
wasser, was zu Quellungen in Baugruben oder zu den
gefürchteten Stabilitätsstörungen an Böschungen führen
kann.

Moränen, wie sie das schweizerische Mittelland be-
decken, fehlen in diesem Ausmasse im angrenzenden Aus-
land. Mit ihren Vorzügen und Gefahren repräsentieren
sie auf geologischem und bodenmechanischem Gebiet
auch ein Stück schweizerischer Eigenart.
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Vom Bau des Allstetlerviaduktes in Zürich
Construclion du viaduc d'AUsteilen IZurich)

Die erste Bauetappe der längsten Brückenkonstruktion in vorgespanntem Beton
in der Schweiz fertig erstellt - Anwendung von neuen Baumethoden

Bauherr: Tiefhauamt der Stadt Zürich
Projektierung und Bauleitung: Ingenieurbüro Altorfer, CogIiatti und Schellenberg, Zürich

Kt, Anfangs Dezember 1961 sind die Betonierungs-
arbeiten der ersten Bauetappe dieses zurzeit gröss-
ten kommunalen Bauvorhabens auf dem Platz Zü-
rich vollendet worden. In einer effektiven Bauzeit
von nur 10 Monaten sind dank des Einsatzes von
neuen Bauverfahren bemerkenswerte Leistungen
vollbracht worden, wie bei Anlass einer Presse-
führung festzustellen war, die vom Vorstand des
Bauamtes I, Stadtrat R. WeIter, und in Anwesen-
heit von Stadtingenieur H. Steiner und Ingenieur
Fritz Hirt veranstaltet wurde. Den drei an der Aus-
führung beteiligten Bauunternehmungen wurde von
Stadtingenieur Steiner volles Lob gezollt, haben
diese doch nach seinen Ausführungen das Maximum
auf einer Baustelle geleistet.
Für den Bau des AItstetterviaduktes mit verschie-
denen Anschlusstrassen, von denen besonders die
Luggwegstrasse mit einer Personenunterführung bei
der Badenerstrasse, die Winzerstrasse und die Alt-
stetterstrasse mit einer Personen unterführung beim
Bahnhof Altstetten hervorzuheben sind, wurde in
der Gemeindeabstimmung vom 29.5.1960 ein Kre-
dit von rund 30,2 Mio. Fr. bewilligt; die Baukosten
des Viaduktes (ohne Landerwerb ) betragen 19,6
Mio. Fr.
Das wesentliche Bauwerk ist die Hochstrasse zwi-
schen Altstetten und Höngg, welche die drei grossen
Verkehrshindernisse dieser Quartierverbindung,
nämlich die Geleiseanlagen der SBB beim Bahnhof
Altstetten, die Bernerstrasse bzw. die künftige Ex-
presstrasse und die Limmat überbrückt.

Der Altstetterviadukt
Die Länge dieses Brückenbauwerkes beträgt von
der Luggwegstrasse bis zum Wid-erlager am rechten
Limmatufer 1160 m und mit den ebenfalls als Brük-
ken ausgebildeten Zufahrtsrampen sogar 1660 m.
Die Hauptbrücke ist insgesamt 19,50 m breit. Davon
entfallen 14 m auf die beiden richtungsgetrennten
Fahrbahnen und je 2 m auf die beidseitigen Trot-
toire. Der Mittelstreifen misst 1,50 m und dient zur
Aufnahme der Beleuchtungsmasten.
Der Fahrbahnträger besteht aus 4 durchlaufenden,
in Längsrichtung vorgespannten Balken, die durch
drei eingehängte Träger miteinander verbunden
sind. Die Länge der fugenlosen Brückenabschnitte

liegt zwischen 126 und 350 m. Der Querschnitt des
Brückentragwerkes wird aus drei Hohlkasten ge-
bildet, von denen der mittlere vom Fahrbahntrenn-
streifen aus sowie von unten her zugänglich ist und
die Kabelleitungen des Elektrizitätswerkes aufneh-
men wird. Die 37 paarweise angeordneten recht-
eckigen Brückenpfeiler sind als Pendelstützen aus-
gebildet, ausgenommen die mit dem Ueberbau mo-
nolithisch verbundenen Stützen bei den Rampen-
anschlüssen und im Geleisegebiet. Die Brücken-
fahrbahn liegt 6-10 m über Terrain. Die Spann-
weiten sind variabel und betragen 37--43 m über
den Geleiseanlagen, 24 m im Sportplatzareal und
64 m für die Ueberbrückung der Limmat. Entspre-
chend den verschiedenen Spannweiten variieren die
Trägerhöhen zwischen 1,20 und 2,18 m. Im Inter-
esse eines grösseren Fahrkomforts und geringerer
Unterhaltskosten wurde die Anzahl der Dilatations-
fugen zur Aufnahme der Bewegungen der Brücken-
träger aus Temperatur, Schwinden und Kriechen,
im Bereich der Brücke auf 3 begrenzt. Sie wer-
den bei den beweglichen Auflagern der eingehäng-
ten Träger angeordnet und können durch beson-
dere Konstruktionen in Stahl Verschiebungen bis
zu 20 cm aufnehmen.

Der Altstetterviadukt wird die längste Brückenkon-
struktion in vorgespanntem B-eton in der Schweiz
sein. Die Schwierigkeit dieses Bauwerkes liegt nicht
in der Ueberwindung grösserer Spannweiten, son-
dern in der Disposition des ganzen Bauvorganges,
bedingt durch die vielen Vorspann-etappen und
Spannstufen.

Die statische Disposition der Brücke erlaubt eine
Auf teilung des Bauvorhabens in drei von einander
unabhängige Baulose, was sich vor allem auf die
Bauzeit und die während den Bauarbeiten notwen-
dig werdenden Verkehrsumleitungen günstig aus-
wirkt. Für den Rohbau der ganzen Brücke (ohne
Belag, Geländer und Umgebungsarbeiten) wird mit
einer Bauzeit von 2-2lh Jahren gerechnet.

Die Ausführung der Bauarbeiten

Wegen Einsprachen wurde der Baubeginn um fast
ein Jahr verzögert und es konnten die Bauarbeiten
erst Mitte Februar 1961 begonnen werden. In der



Luggwegstrasse ist die Personenuntedührung im
Rohbau vollendet. Die Verlegung der zahlreichen
Werkleitungen, insbesondere die Neuverkabelung
im Gebiet der Luggweg- und Calandastrasse ist sehr
zeitraubend und kann nur etappenweise ausgeführt
werden. Immerhin ist die Verbreiterung der Lugg-
wegstrassre soweit fortgeschritten, dass dieses
Frühjahr die Brückenrampe von der Baslerstrasse
über die Hohlstrasse in Angriff genommen werden
kann.

Die Bauarbeiten für den Altstetterviadukt sind an
drei Unternehmungen vergeben worden:

Los Altstetten,

umfassend die Ueberquerung der Gdeiseanlagen
der SBB und der Bernerstrasse, einschliesslich der
südseitigen Anschlussrampen der Bernerstrasse an
Locher & Cie. AG (Abb. 2-7);

Los Sportplatz,

das mittlere Teilstück der Brücke, im Sportplatz-
areal, einschliesslich der nordseitigen Anschluss-
rampen der Bernerstrasse, an die AG Heinrich Hatt-
Haller (ALb. 8-11);

Los Höngg,

neue Hönggerbrücke mit Rampe Altstetterstrasse,
Leitungsdüker in der Limmat für Kanalisation, Gas,
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Wasser und Telephon an die Firma Arnold Brun-
ners Erben (Abb. 12-16).

Von den 37 Brückenpfeilern sind bereits 14 er-
stellt. Die ungleiche Lagerungsdichte des kiesig-
sandigen Untergrundes sowie der stark schwanken-
de Grundwasserspiegel erforderten umfangreiche
Massnahmen zur Verbesserung der Brückenfunda-
tionen. Die tieferliegenden. wenig kompakten Kies-
schichten wurden nach dem pat. Rütteldruckver-
fahren, System Keller, mechanisch verdichtet. Es
handelt sich dabei um ein Spezial verfahren, wel-
ches in der Schweiz schon vielfach mit Edolg an-
gewandt worden ist. Lizenzinhaberin dieses Ver-
fahrens für die Schweiz ist die Firma Schafir &
Mugglin AG, Zürich (Abb.l).

Die Tiefenverdichtung nach dem Rütteldruckver-
fahren beruht auf der Tatsache, dass durch den
Rüttler Schwingungen in den Boden eingeleitet
werden, welche zusammen mit dem zugeführten
Druckwasser den Boden zunächst auflockern und
in einen Schwebezustand versetzen. Während sta-
tischer Druck die Schredestigkeit im- Boden er-
höht und damit eine Umlagenmg des vorhandenen
Korngefüges erschwert, so dass nur relativ kleine
Kompressionen möglich sind, wird durch den
Schwebezustand die Schedestigkeit des Bodens
überwunden, so dass die nachfolgende Verdichtung
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Abb.1 Prinzip der Untergrundverdichtung nach dem Rütteldruckverfahren System Johann Keller
Fig. 1 Principe du compactage du sous-sol par vibroflottation (Systeme Johann Keller)
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Abb.2 Flugbild der Swissair vom Baulos Altstetten

Fig. 2 Vue aerienne du lot «Altstetten»

eine Umlagerung des Korngerüstes in eine dichtere
Lagerung hervorruft. Dazu ist zu bemerken, dass
natürliche Vorkommen nicht bindiger Materialien,
auf welche die Anwendung des Rütteldruckverfah-
rens beschränkt ist, in der Regel weit von der dich-
test möglichen Lagerung entfernt sind.

Das Verdichtungsgerät besteht im wesentlichen aus:
einem Rüttler, ein ca. 4 m langes und ca. 30 cm
im Durchmesser starkes torpedoförmiges Stahl-
rohr, in dem sich oben ein Elektromotor befin-
det, der mehrere im unteren Teil angeordnete
Exzenterscheiben in Umdrehung versetzt, die
als Schlaggewichte eine starke Vibration des
Rüttlers hervorrufen.
Der Rüttler ist mit einer elastischen Kupplung
an das aufgehende rohrförmige Verlängerungs-
gestänge angeschlossen.
Das Gestänge enthält die elektrischen Kabellei-
tungen und dient zugleich als Wasserzuleitung
für die am unteren Rüttlerende befindlichen
Spüldüsen.
Gestänge und Rüttler hängen an einem fahrba-
ren Gerüst oder Kran.

Die Maschine arbeitet nicht von der Oberfläche
aus, sondern wird bis auf die erforderliche Tiefe in
den Boden versenkt, wobei Versenken und Ver-
dichten praktisch lärmfrei sind. Zum Absenken des
Gerätes wird an der Spitze des Rüttlers mit Hilfe
der Wasserdüsen gespült. Die kombinierte Wirkung
von Vibration, Spülung und Eigengewicht ist so
stark, dass die gewünschte Tiefe im allgemeinen in
wenigen Minuten erreicht wird. Dann wird zum
Verdichten des Bodens die Wasserzufuhr gedros-
selt und in Verbindung mit der Rüttelbewegung
tritt die gewünschte Verdichtung des Untergrundes

ein. Die zunehmende Lagerungsdichte macht sich
durch eine erhöhte Stromaufnahme bemerkbar. Auf
Grund von Erfahrung und Vergleichswerten kann
beim Erreichen einer bestimmten Amperezahl auf
eine optimale Verdichtungswirkung geschlossen
werden. In diesem Moment wird der Rüttler etwas
hochgezogen und der Verdichtungsvorgang beginnt
von neuern. Durch dieses stufenweise Verdichten
und Hochziehen entsteht, je nach Bodenbeschaf-
fenheit, in einem Durchmesser von 1,50 bis 2,50 m
ein verdichteter, zylindrischer Erdkörper bis zur
Oberfläche. Während des Rüttelvorganges bildet
sich an der Terrainoberfläche, infolge Verminde-
rung des Porenvolumens im verdichteten Erdkör-
per, ein sich ständig erweiternder Trichter, in den
zum Ausgleich laufend Sand-Kies zugegeben wer-
den muss. An den einzelnen Rüttelpunkten wird
auf diese Weise der Boden in Form einer Säule
verfestigt. Setzt man diese Säulen nebeneinander,
so entsteht eine flächen- und tiefenmässige Verdich-
tung, welche einen kompakten, in sich standfesten
Block bildet. Die Beobachtung der Stromaufnahme
gestattet, auch bei heterogenen Lagerungsverhält-
nissen eine weitgehend homogene Lagerungsdichte
zu erzielen. Nach Beendigung der Verdichtungs-
arbeit tritt daher keine nachträgliche Auflockerung
ein. Die Verdichtung ist eine dauernde.

Nach diesem Verfahren konnte beim Altstettervia-
dukt für ein Doppelpfeilerfundament bei einer Ver-
dichtungstiefe von etwa 10 m durchschnittlich 100
Kubikmeter zusätzliches kiesiges Material in den
Untergrund eingebracht werden.

Der Lehrgerüstbau

Wohl eine der schwierigsten und zugleich span-
nendsten Aufgaben des Brückenbaues ist die Erstel-
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Abb. 3 Abheben des vorfabrizierten Elements

Fig. 3 Levage de ('element prefabrique

lung des Lehrgerüstes. Entsprechend den unter-
schiedlichen Anforderungen bezüglich Terrain,
Spannweiten und Betoniervorgang haben die Unter-
nehmer drei grundverschiedene Lehrgerüste vor-
geschlagen. In der Limmar sind 4 Doppelpfahljoche
im Abstand von je 12 m eingerammt worden für
die Abstützung der hölzernen Fachwerkträger mit
vertikalen eisernen Zugstangen. Auf den ganzen
Brückenquerschnitt entfallen 12-19 solche Fach-
werkbinder von rund 12 m Spannweite, für die ge-
samte Länge sind 81 Stück erforderlich. Im rund
170 m langen Lehrgerüst des Limmatabschnittes, ein-
schliesslich Schalungen, sind 1800 nf Holz einge-
baut. Der Verbrauch an Bauschrauben, Ringdübeln
und Spannstangen belief sich auf rund 4S t. Die
Kosten des Lehrgerüstes stellen sich auf etwa Fran-
ken 400000.-.

Das Baulos «Sportplatz» (Ausführung AG Heinrich
Hatt-Haller) wurde mit «Peiner»-Rüstungsstützen
P 20 und Rüstungsträgern V 800 C eingerüstet (Ge-
neralvertretung Conrad Kern AG, Zürich). Der
Crund für die Wahl dieses Gerüstsystems dürfte
insbesondere darin liegen, dass der Unternehmer
die Gewissheit hat, auch nach Beendigung eines
Bauwerkes noch über hundertprozentig vollwertiges
Lehrgerüstmaterial zu verfügen, das für weitere,
auch andersgeartete Objekte eingesetzt werden

4

kann. Die Eingerüstung des Bauloses «Sportplatz»
erfolgt in S Etappen. Die Stützen und vor allem
die Träger können in ihrer Länge zufolge gleicher
Pfeilerahstände meist unverändert bleiben. Die Hö-
he der Stützenjoche beträgt für den Viadukt S bis
7 m, die Spannweite der Träger 10 m. Zur genauen
Ermittlung von Einsenkung und Durchbiegung
wurden auf der Baustelle durch die EMPA anläss-
lieh eines Belastungsversuches genaue Messungen
vorgenommen. Die Betonierung des ersten Bau-
abschnittes von 120 m Länge hat gezeigt, dass die
Durchbiegung des Trägers im Maximum 10 mm be-
trug. Es ist dies 1/1000 der Spannweite, was den An-
forderungen an das Lehrgerüst entspricht und mit
dem Resultat des Versuches annähernd überein-
stimmt. Die Einsenkung der Stützen betrug 3-5
Millimeter: nur ein Teil dessen, was erwartet wur-
de und bedeutend weniger als der Belastungsver-
such ergab. Als wichtig darf auch hervorgehoben
werden, dass Einsenkung und Durchbiegung für
alle 300 Stützen und 146 Träger einheitlich waren,
wodurch eine saubere Brückenunterkante erreicht
wurde.

Bei der Ueberbrückung der Geleiseanlagen der
SBB beim Güterbahnhof Altstetten spielte für die
Wahl der Lehrgerüstkonstruktion vor allem die
kurze zur Verfügung stehende Montagezeit eine



Abb. 4 Transport vom Vorfabrikationsplatz auf das Lehrgerüst
Fig. 4 Transport de I'element de la place de prefabrication a l'echafaudaqe

ausschlaggebende Rolle. Die 9 zu überbrückenden
Geleise sind täglich durch 340 fahrplanmässige
Züge belegt, dazu kommt noch ein reger Rangier-
betrieb. Infolge Reparaturarbeiten im Hauptbahn-
hof standen einige Nachtstunden mit reduziertem
Zugsbetrieb für den Einbau der Binder des hölzer-
nen Lehrgerüstes zur Verfügung. Das Lehrgerüst ist
vorsclrriftsgemäss mit zusätzlichem Schutzboden
und seitlichen Schutzwänden versehen worden. Der
reibungslose Ablauf dieser Arbeiten erforderte eine
genaues Zusammenspiel zwischen Unternehmung,
Fahrleitungs- und Signaldienst sowie der Bahn-
wachen.

Im November 1961 konnte nach erfolgter Verle-
gung der Vorspannkabel System BBRV von 136 bis
170 t Spannkraft und der schlaffen Armierung mit
den Betonarbeiten begonnen werden. Die Brücken-
träger wurden in Abschnitte von etwa 80 m" hoch-
wertigem Beton pe 325 in einem Zug über den
ganzen Querschnitt betoniert. Zwischen diesen Tages-
etappen von ca. 10-18 m Länge sind Schwindfugen
von etwa 1,50 m Breite offengelassen, die erst nach
Abklingen der wesentlichen Schwindverkürzungen
und Lehrgerüstsetzungen geschlossen werden.

Neuartige Brückenbaumethode

In Abweichung von diesem im Brückenbau übli-

chen Betoniervorgang hat die Bauunternehmung
Locher & Cie. AG, Zürich, eine Bauweise mit vor-
fabrizierten Brückenelementen vorgeschlagen. Die-
se in der Schweiz erstmals angewandte neuartige
Brückenbaumethode wurde beim Altstetterviadukt
deshalb gewählt, weil

die Erfahmng gezeigt hat, dass bei ähnlichen
Brückenquerschnitten mit niedriger Konstruk-
tionshöhe die Herstellung an Ort grosse Auf-
wendungen für das Schalen, Armieren, Betonie-
ren und Ausschalen verlangt;
der Projektverfasser die Forderung gestellt hat,
die untere Platte, die Längsträger und die obere
Platte, d. h. den ganzen Brückenquerschnitt in
den festgelegten Etappen möglichst in einem Zu-
ge zu betonieren;
die grosse Brückenlänge die Anwendung von fast
fabrikmässigen Herstellungsmethoden wirtschaft-
lich macht und
dank des relativ ebenen Geländes die Durchfüh-
rung des Bauvorganges Locher mit einfachen In-
stallationen möglich ist.

Das fast fabrikmässige Erstellen des Viaduktes he-
steht im Zusammenfügen der an sich bekannten
Detail-Operationen in einem neuren Zusammenhang,
d. h. es werden fertighetonierte Teilstücke von 4lf2
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Abb. 5 Das Element auf dem Lehrgerüst
Fig.5 L'element sur I'echafaudage

Meter Länge fortlaufend aneinandergereiht anstatt
wie üblich grössere Brückenetappen eingeschalt,
armiert und dann betoniert. Durch diesen Vorgang
werden die Lehrgerüstsetzungen auf praktisch
o mm reduziert, da auch bei schlechtem Baugrund,
wie in Altstetten, mittels der Absenkkeile die Höhe
der Elemente bis zum Fugenschluss noch reguliert
werden kann. Auch die Kriech- und Schwindmasse
der ganzen Brücke werden sehr klein, indem sich
die einzelnen Elemente bis zum Zusammenschlies-
sen bereits ungestört verkürzen können.

Der Vor/abrikationsplatz ist derart angelegt, dass
der Transportweg der Elemente auf die Gerüste
möglichst kurz ist, die Installationen aber doch
möglichst wenige Male verschoben werden müssen.
Er ist anfgeteilt in zwei Fabrikationsstellen zur
Herstellung je eines links- und rechtsseitigen Brük-
kenelernentes. Die Elemente werden zeitlich versetzt
so betoniert, dass der Fabrikationsprozess mit einem
Minimum an Personal und innert möglichst kurzer
Zeit durchgeführt werden kann. Für Handreichun-
gen dient der zwischen den bei den Fabrikations-
stellen senkrecht zur Brückenaxe laufende Klein-
k ran, Kran und Fabrikationsplatz sind auf die
Lehrgerüstsockel abgestellt. Bei Frostwetter können
die beiden Fabrikationsstellen überdacht und be-
heizt werden.
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Abb. 6 Exaktes Versetzen des Elementes
Fig.6 Mise en place precise de I'element



Abb. 7 Photomontage des AltsteUerviaduktes im Bereiche der Bernerstrasse mit Auflahrts- bzw.
Abfahrtsrampen. Blick Richtung Stadt

Fig. 7 Photomontage du viaduc pres de la route de Berne, avec rampes d'acces et de sortie.
Vue en direction de la ville

Die Schalung der Brückenelemente wird mehrmals
wiederverwendet und ist daher aus bestem Material
und mit grösster Präzision zusammengebaut. Um
Flickstellen zu vermeiden, ist sie derart konstruiert,
dass kein Binden mehr nötig ist. Die Dichtheit der
Fugen garantiert einen schönen Sichtbeton.

Das Betonieren erfolgt in einem Guss und nimmt
für 4Vz m Brückenlänge einen Tag in Anspruch.
Um einen raschen Einbau der Elemente zu ermöz-

b

lichen, wird mit hochwertigem Zement gearbeitet,
welcher das Ausschalen und Versetzen schon nach
5 Tagen gestattet.

Das Versetzen der Elemente auf das Lehrgerüst ge-
schieht mittels eines in Brückenlängsrichtung lau-
fenden Portalkranes von 65 Tonnen Tragkraft. Das
Gewicht der Elemente beträgt annähernd 50 Ton-
nen. Sind alle Elemente einer Etappe versetzt, wer-
den die in den Beton eingelegten verstärkten Kabel-
rohre gestossen und mittels einer Winde die O"ebün-

b

delten Vorspanndrähte durchgezogen. Dies ge-
schieht direkt ab Camion über einen schräzen Ken-

b

nel. Nach dem Einziehen der Kabel werden die in-
zwischen geschalten und armierten Fugen zwischen
den einzelnen Elementen ebenfalls mit hochwerti-
gem Beton geschlossen, um eine rasche Vorspan-
nung zu ermöglichen und Temperatureinflüsse aus-
zuschalten. Die sofortige Vorspannung wird auch
dadurch möglich gemacht, dass die Abspannstellen
im erhärteten vorfabrizierten Element-Beton lie-
gen, während die noch jungen Fugen nur eine klei-
ne, verteilte Druckkraft aus der Vorspannung auf-
zunehmen haben. Der bisher tot auf den Lehrgerüst-
böcken liegende Beton erhält Leben durch die Vor-
spannung. Er wird zu einem zusammenhängenden
Tragwerk wie aus einem Guss.

Die endgültige Vorspannung gestattet das Entlasten

des Lehrgerüstes und das Versetzen von Lehrgerüst
und Vor/abrikationsstelle für die nächste Etappe.

Der Bauvorgang Locher kann nur angewendet wer-
den, wenn genügend freier Raum zum Abstellen der
einzelnen Lehrgerüstböcke vorhanden und der
Brückenquerschnitt einheitlich ist.

Die Bilanz der ersten Bauetappe
Die in der kurzen Zeit von etwa 10 Monaten gelei-
stete Arbeit am Altstetterviadukt zeigt folgendes
Bild:
Brückenlänge 1160 m, davon sind rund 400 m beto-
niert; Armierungsstahl rund 2000 t, davon sind
rund 615 t verlegt; Vorspannstahl rund 52 km, da-
von sind rund 16 km verlegt.

Auf allen drei Baustellen haben im Durchsclmitt
täglich 150 Poliere, Zimmerleute, Maschinisten und
Bauarbeiter ihre verantwortungsvolle Arbeit mit
vollem Einsatz geleistet. Die schwierigsten Bau-
etappen des Altstetterviaduktes, bestehend aus
Ueberbrückung der Bahngeleise, der Limmat sowie
des konstruktiv besonders anspruchsvollen mittle-
ren Bauabschnittes sind damit vollendet worden.
Die Bauausgaben erreichten bis Ende 1961 den Be-
trag von rund 6,5 Mio. Fr.

Noch beizufügen ist, dass der Aufwand für die sta-
tischen Berechnungen der Brücke unter Berück-
sichtigung der zahlreichen verschiedenen Bauzu-
stände ausserordentlich gross ist und durch das pro-
jektierende Ingenieurbüro Altorier, Cogliatti und
Schellenberg mit Hilfe elektronischer Rechen-
maschinen innert der kurzen zur Verfügung stehen-
den Zeit bewältigt werden konnte.

Photos : Swissair; L. Zuhler ; Peter Morf; Hansjörg Henn;
AG H. Halt·Haller; E. Zilioli.
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Abb. 8 Flugbild der Swissair vom Baulos Sportplatz
Fertig betonierte Brücke noch eingerüstet. Links vorbereitete Fundationsschütlung für das

Lehrgerüst. Im Vordergrund fertig betonierte Pfeiler für die Zufahrtsrampe nördlich der Bernerstrasse

Fig. 8 Vue aerienne du lot "PI ace de Sport"
Le tronc;on betonne repose encore sur l'echafaudaqe. A gauche, rem bl ais de fondation.
Au premier plan, piles achevees de la rampe d'acces au nord de la route de Berne

Construclion du viaduc d'AllsteIlen (Zurich)
Intro duction

Au mois de mai 1960, les electeurs de la viHe de
Zurich accordaient un credit de 30 180 000 francs
pour la construction du viaduc d'Altstetten et des
voies de raccordement annexes.
Pour relier Altstetten a Höngg, cette route aerienne

franchit 3 ohstacles: les voies CFF pres de la gare
d'Altstetten, la route de Berne et la Limmat.

Description de I'ouvrage

Avec ses 5 rampes d'acces, la construction en pont
mesure 1660 m de longueur. Sa largeur totale de

Abb. 9 Altstetter Viadukt, Los Sportplatz

Ansicht des eingerüsteten Brückenabschnitles von Osten. Lehrgerüst mit Peiner-Rüstungsträger
V 800 und Rüstungsstützen P 15 und P 20. Im Vordergrund die Fundamentgruben für die Pfeiler der Rampe

Fig. 9 Lot "PI ace de Sport»

Vue de l'e chafaudaqe, systerne «Peiner». Au premier plan: fouilles des piles d'une rampe d'acces
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Abb. 10 Altstetter Viadukt, Los Sportplatz
Schräg ansieht der Lehrgerüstkonstruktion

aus Peiner-Rüstungsmaterial. Balkenlage der Schalung
teilweise verlegt

Fig.10 Lot «Place de Sport ••

Vue laterale de l'echafaudaqe systerne Peiner.
Une partie du plancher du coffrage est en place

19,50 m comporte 14 m de bandes de roulement,
partagees par un ruban median de 1,50 m, et 4 m
de trottoirs lateraux, Systeme statique forme de 4
poutres continues a precontrainte longitudinale, re-
Iiees entre eIles par 3 poutres suspendues, le tablier
repose sur 37 paires de piles. Apart aux points de
raccordement avec les rampes d'acces et dans la re-
gion des voies Ierrees, oü elles se lient au tablier de
facon monolithique, les piles fonctionnent comme
appuis pendulaires.
Le pont franchit d'abord les voies Ierrees par des
bonds de 37 a 43 m et la Place de Sport par des
portees de 24 m, avant d'enjamber la Limmat par
une seule travee de 64 m. Suivant les portees, la
hauteur de la poutre varie entre 1,20 et 2,18 m. Une
coupe en travers de la poutre montre une section a
3 caissons.
Disposes aux appuis mobiles des poutres suspen-
dues, 3 joints de dilatation seulement supportent.
les effets de temperature, retrait et fluage.
Le problerne pose par l'ouvrage ne resids pas tant
dans les portees a vaincre que dans les differents
echelons et etapes de precontrainte conditionnant
le deroulement de la construction.
Le systeme statique adopte perrnet le partage des
travaux en 3 lots independants, reduisant ainsi le

temps de construction; 2 annees environ devraient
suffir a I'execution du gros-reuvre.

Execution des travaux
Plus d'un tiers des piles est acheve. Un sous-sol de
gros sable aux densites inegales, de meine qu'une
nappe phreatique ä niveau variable necessitent toute
une serie de mesures destinees ä donner une assise
süre aux fondations du pont. Un vibreur special, par
exemple, assure le compactage des couches pro-
fondes ä densite insuffisante (compactage par vibro-
flottation) (fig. 1).
Les conditions changeantes de terrain, de portees
et de betonnage conduisent ä l'utilisation de 3 ty-
pes d'echafaudage.

Pour la traversee de la Limrnat, 4 palees dou-
bles supportent des poutres ä treillis de 12 m de
portee, executees en bois avec des tirants metal-
Iiques verticaux. Une section comportant de 12
a 19 poutres, la construction du pont au-dessus
de la Limmat en consomme au total 81, soit, avec
les coffrages, un volume de 1800 m" de bois (fig.
12-16).
Dans le lot «Place de Sport», les petites portees
permettent l'utilisation repetee du memo mate-
riel, d'oü le choix d'un echafaudage systeme
«Peiner» (fig. 8-11).
Dans la conception de l'echafaudage au-dessus

Abb. 11 Altstetter Viadukt, Los Sportplatz
Aufsicht auf die 1. Etappe während den Schalarbeiten für die
obere Platte und den Verlegearbeiten der Vorspannkabel und

der schlaffen Armierung. Links und rechts Schalung
der Hohlkasten

Fig.11 Lot «Place de Sport »

Montage des coffrages pour la dalle de couverture et pose des
cäbles de precontrainte et des armatures. A gauche et ä droite:

coffrages des caissons
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Abb.12 Flugbild der Swissair vom Baulos Höngg

Fig.12 Lot «Honqq»: vue aerienne

des voies Ierrees de la gare d'Altstetten, le temps
tres court a disposition pour sa mise en place
(quelques heu res a trafic reduit durant la nuit)
joue un röle determinant. Construit en bois,
I'echafaudage se double en outre de parois et
d'un planeher de proteetion. Le deroulement

satisfaisant des travaux resulte d'une etroite col-
laboration entre l'entreprise et le personnel de
la gare.

Au mois de novembre commence le betormage,
apres la pose des cäbles de precontrainte et des ar-
matures. Par blocs de 80 m3 coules d'un trait sur

Abb.13 Baulos Höngg. Lehrgerüst der neuen Hönggerbrücke über die Limmat für eine Spannweite von 64 m

Die neue Brücke erhält 2 richtungsgetrennte Fahrbahnen von 7,0 m und beidseitige Trottoire von
je 3,5 m Breite. Links neben dem Lehrgerüst die alte Hönggerbrücke von 2,8 m Breite

Fig.13 Lot «Höngg»: echafaudage et coffrage du nouveau po nt sur la Limmat

Le nouveau po nt comporte 2 chaussee s de 7 m et 2 trottoirs later aux de 3,5 m. A gauche, I'ancien pont de Höngg
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Abb. 14 Detail des Lehrgerüstes über die Limmat
Fig. 14 Detail de l'ächafaudaqe au-dessus de la Limmat

toute la section, le tablier progresse en moyenne de
10-18 m par jour. Entre les etapes journa lieres
subsistent des joints de retrait de 1,50 rn, fermes
ulterieurement.

L'entreprise Locher & Cie S.A., par contre, adopte
une methode de construction differente de cette
methode classique en procedant par juxtaposition
d'elements de tablier prefahriques. Ces elements, fa-
l.<0nnnesau sol et formant des demi-sections de ta-
blier, accusent un poids de 50 t pour une longueur
de 4,50 m. Un portique roulant les hisse, apres dur-

Abb.15 Montage der Fachwerkträger, Systeme HOWE

Fig.15 Montage des poutres systerne HOWE

cissement, sur un echafaudage a leur emplacement
definitif, Le betonnage des joints et les cables de
precontrainte transforment cette succession de blocs
en poutre. Tres favorable pour un long tablier ii
section uniforme, cette methode necessite pourtant
un espace de terrain libre considerahle (fig. 2-7).
Le mois de decembre voit le debut des etapes de
precontrainte. Ainsi, apres 10 mois de travaux,
400 m des 1160 m que compte le pont sont beton-
nes, 615 t des 2000 t d'armatures placees, et 16 km
des 52 km de cäbles de precontrainte poses.

Abb. 16 Neue Brücke über die Limmat mit 64 m Spannweite. Im Vordergrund Baugrube für Kanalisations- und Werkleitungsdüker

in der Limmat. Im Hintergrund Gitterträger der alten Hönggerbrücke.
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Klischee VSS ,j. Güterbahnhof Altstetten

Abb. 17 Quer zur Bernerstrasse der Altstetterviadukt mit seinen künftigen Anschlüssen an die kommende Express-Strasse bzw.

die Autobahn Richtung Basel und Bern.
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Buchdruckerei ajd. Sihl A.-G. Zürich
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